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Introduzione  

LôItalia ¯ un paese caratterizzato da un territorio ormai interamente definito come 

sismico anche se con diversi livelli di pericolosità. Inoltre la gran parte del costruito 

presente sul territorio è costituito da edifici in muratura progettati secondo normative 

obsolete, o addirittura in assenza di normative, e senza alcuna particolare attenzione 

rivolta alle prestazioni in presenza di sisma. Tutto ciò mette in evidenza quanto sia 

importante salvaguardare il costruito edilizio attraverso strategie di prevenzione e 

riduzione del rischio sismico, disponendo innanzitutto di metodi per la stima di tale 

rischio. Il presente lavoro tratta il problema dellôanalisi del rischio sismico di una classe 

di edifici in muratura tipici nel tessuto urbano dei centri storici italiani, e la validità di 

un intervento di adeguamento realizzato con un rinforzo innovativo mediante materiali 

compositi. 

Nel Capitolo 1 sono riportati diversi metodi che possono essere utilizzati per svolgere 

unôanalisi del rischio sismico degli edifici esistenti in muratura. Si ¯ posta lôattenzione 

in particolare su metodi semplificati (schede di valutazione o analisi semplificate) che 

consentono di determinare e identificare la vulnerabilità sismica di un edificio mediante 

dei parametri sintetici. Poi sono stati analizzati metodi più elaborati quali analisi non 

lineari e curve di fragilità con cui si può valutare in modo più affidabile la capacità di un 

edificio esistente a fronte di un evento sismico e la sua propensione a raggiungere 

determinate condizioni di danno. 

Nel Capitolo 2 viene descritto il caso studio, Palazzo Bosco Lucarelli, un edificio in 

muratura sito nel cuore del centro storico della città di Benevento, e attualmente sede 

della Facolt¨ di Ingegneria dellôUniversit¨ del Sannio. Questo edificio ¯ rappresentativo 

di una classe di edifici in muratura presenti nel centro storico di Benevento, pertanto i 

risultati che si conseguono in questo caso sono significativi di unôanalisi di rischio 

sismico di più ampio respiro. Per il caso studio viene implementata una modellazione 

non lineare mediante la quale esaminare le prestazioni sismiche e sviluppare le curve di 

fragilit¨, considerando la variazione di alcuni parametri. Infatti per lôanalisi sono stati 

scelti 3 tipi di muratura e 2 tipi di solai, ottenendo 6 modelli di edificio differenti che 

potessero tenere conto degli edifici esistenti nel centro storico della città. Su questi 6 

casi sono state svolte le analisi non lineari per ricavare le curve di capacità e sono state 

realizzate le curve di fragilità per poter confrontare le performance degli edifici tra di 

loro.  
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Nel Capitolo 3, previa una breve introduzione sui benefici apportati dai rinforzi 

innovativi rispetto ai metodi di rinforzo classici, ¯ riportata lôanalisi di una serie di 

articoli di letteratura relativi al comportamento di pannelli rinforzati con materiali 

compositi. Alla fine del capitolo, lôanalisi viene sintetizzata con dei grafici riepilogativi 

che evidenziano i miglioramenti percentuali in termini di resistenza e di spostamento 

ultimo (cioè di duttilità) dei pannelli rinforzati oggetto degli articoli esaminati.  

Nel Capitolo 4, infine, sono illustrati i risultati delle analisi non lineari e delle curve di 

fragilit¨ dellôedificio analizzato al Capitolo 2 considerando lôapplicazione di un rinforzo 

in composito nel caso della muratura più scadente. La simulazione è stata eseguita 

incrementando la resistenza della muratura e la capacità di spostamento dei pannelli 

murari in virtù di quanto emerso dallo studio degli articoli di letteratura svolto al 

Capitolo 3. In particolare si è notato come un incremento della resistenza della muratura 

non risulti essere un intervento di adeguamento efficace se non supportato da un 

contestuale incremento della capacità di spostamento. Il composito, infatti, potrebbe 

costituire una soluzione per lôadeguamento sismico degli edifici proprio perché, 

nonostante abbia un comportamento elastico-lineare, conferisce un comportamento 

duttile allôelemento rinforzato. 
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1. METODI DI VALUTAZIONE DEL RISCHIO SISMICO DI 

EDIFICI IN MURATURA  

Negli ultimi anni lôattenzione dellôingegneria sismica si ¯ posta sulla salvaguardia del 

costruito edilizio, ponendo in particolare lôattenzione sulla prevenzione e sulla riduzione 

del rischio sismico. Il  rischio sismico è stato definito, dalla maggior parte dei propositi 

governativi, come le conseguenze di un potenziale danno economico, sociale ed 

ambientale derivante da eventi sismici pericolosi che possano occorrere su un certo 

territorio in un dato periodo di tempo. Il proposito della valutazione e dello studio del 

rischio sismico, viene perseguito attraverso lo studio del comportamento di una struttura 

in risposta ad un evento sismico, che sia esso di entit¨ lieve o distruttiva. Lôattenzione di 

questo tipo di studio si rivolge soprattutto ad edifici progettati senza particolari 

attenzioni alla questione sismica, con normative obsolete e inadatte. In questa categoria 

possono sicuramente ricadere gli edifici in muratura che costituiscono gran parte del 

tessuto urbanistico dei centro storici di svariate città Italiane. In particolare si deve 

cercare di determinare il danno che un determinato tipo di edificio possa manifestare e 

la sua vulnerabilità a fronte di un evento sismico rilevante. È possibile valutare la 

vulnerabilità sismica di un singolo edificio o di un gruppo di edifici, con risultati di 

diverso dettaglio. Ovviamente la scelta del tipo di analisi dipenderà dagli obiettivi che si 

stanno perseguendo. Lôanalisi di un insieme di edifici, evidentemente, restituir¨ risultati 

meno dettagliati rispetto allôanalisi del comportamento di un singolo edificio. Nel 

presente lavoro di tesi si focalizzer¨ lôattenzione su un singolo edificio in muratura, che 

presenta però le caratteristiche adatte per identificare una classe di edifici in muratura, 

per poi studiarne la vulnerabilità. La valutazione della vulnerabilità sismica di un 

edificio può essere svolta con diverse metodologie che possono essere più o meno 

dettagliate nei risultati o nellôanalisi a seconda di vari aspetti. Innanzitutto bisogna tener 

conto della quantit¨ di dati a disposizione sullôedificio in esame, e degli oneri 

computazionali, che si vogliono affrontare, in relazione allôaccuratezza del risultato che 

si vorrà ottenere. In particolare si possono distinguere vari metodi che possono essere 

analitici o semplificati. Nel presente lavoro saranno trattati tre tipi di valutazione del 

rischio sismico: 

¶ Analisi non lineare 

¶ Metodi semplificati (schede GNDT, DPCM 2008) 

¶ Curve di fragilità 

http://it.wikipedia.org/wiki/Terremoto
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1.1. Analisi statica non lineare  

Lôanalisi statica non lineare consiste nellôapplicare alla struttura i carichi gravitazionali 

e, per la direzione considerata dellôazione sismica, un sistema di forze orizzontali 

incrementate in maniera statica e monotona, ad ogni livello della costruzione, 

proporzionalmente alle forze dôinerzia ed aventi come risultante un taglio alla base bF . 

Tali forze sono scalate in modo da far crescere monotonamente, sia in direzione positiva 

che negativa, e fino al raggiungimento delle condizioni di collasso locale o globale, lo 

spostamento orizzontale cd  di un punto di controllo coincidente con il centro di massa 

dellôultimo livello della costruzione (sono esclusi eventuali torrini). Il risultato di questo 

tipo di analisi sarà sintetizzato attraverso una curva, che è detta curva pushover, in cui 

sono riportate sulle ascisse i valori dello spostamento del punto di controllo considerato 

e sulle ordinate i valori della tagliante orizzontale che carica la struttura. Sono analisi 

ñstaticheò poich® la forzante esterna ¯ applicata staticamente alla struttura, e ñnon 

lineariò a causa del modello comportamentale assunto per gli elementi resistenti della 

struttura. Tale metodo viene utilizzato nella fattispecie per valutare la capacità di edifici 

esistenti e per determinare parametri quali 
1a

au  (rapporto di sovra resistenza), e 

lôeffettivo valore del termine q (fattore di struttura) che rappresenta e quantifica la 

risposta inelastica della struttura.  

Tale metodo di analisi è utilizzabile solo per costruzioni il cui comportamento, sotto la 

componente del terremoto considerata, sia governato da un modo di vibrare naturale 

principale caratterizzato da una significativa partecipazione di massa.  

Lôanalisi richiede che al sistema strutturale reale venga associato un sistema strutturale 

equivalente ad un grado di libertà (Figura 1.1). 
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Figura 1.1 

La forza *F e lo spostamento *d  del sistema equivalente sono legati alle 

corrispondenti grandezze del sistema reale dalle relazioni: 

G
= bF

F*  

G
= cd

d*  

Dove Gè il fattore di partecipazione modale definito dalla relazione: 

jj

tj

M

M
T

T

=G  

Dove: 

=j modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato ponendo cd pari a 1; 

=M matrice di massa del sistema reale; 

=t vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata. 

Alla curva di capacità del sistema equivalente va sostituita una curva bilineare costituita 

da un primo tratto elastico e da un secondo tratto perfettamente plastico. Il tratto elastico 

si individua imponendo il passaggio della bilineare per il punto *6.0 buFÖ  ( ,*

G
= bu

bu

F
F  

con buF  pari alla resistenza massima del sistema strutturale reale) della curva di capacità 

del sistema equivalente. Successivamente si individua la forza di plasticizzazione *

yF , 
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imponendo lôuguaglianza delle aree sottese alla curva bilineare e alla curva di capacit¨, 

per lo spostamento massimo *

ud , corrispondente ad una riduzione di resistenza minore o 

uguale di *15.0 buFÖ . 

Una volta determinata la domanda di spostamento *

maxd  per lo stato limite in esame, si 

verifica che sia **

max udd ¢ , e si procede alla verifica della compatibilità degli 

spostamenti per gli elementi/meccanismi duttili, e delle resistenze per gli 

elementi/meccanismi fragili. 

Lôazione sismica deve essere applicata, per ciascuna direzione, in entrambi i possibili 

versi, e si devono considerare gli effetti più sfavorevoli derivanti dalle due analisi. 

 

Nel lavoro di tesi, lôanalisi statica non lineare ¯ stata svolta mediante lôutilizzo del 

software 3Muri. La modellazione e lôanalisi della struttura svolta dal software si basa 

sulle indicazioni della normativa che suggeriscono la corretta scelta della distribuzione 

di masse e rigidezze (anche eventualmente di elementi non strutturali) al fine di ottenere 

un modello strutturale adeguato. Va posta unôattenzione speciale agli edifici in muratura 

esistenti che spesso sono stati interessati da fasi costruttive successive e variazioni della 

destinazioni dôuso. Ci¸ ¯ importante poich® risulta di fondamentale importanza 

conoscere oltre ai materiali, anche gli elementi strutturali dellôedificio. Il software 

utilizza il modello del telaio equivalente tridimensionale, in cui le pareti sono 

interconnesse da diaframmi orizzontali di piano (solai). Quindi negli edifici in muratura 

la parete potrà essere schematizzata come telaio in cui vengono assemblati gli elementi 

resistenti (maschi e fasce) ed i nodi rigidi. Le travi di accoppiamento in muratura 

ordinaria (o fasce), potranno essere modellate solo se adeguatamente ammorsate alle 

pareti, sorrette da architravi strutturalmente efficaci e solo se sia possibile un 

meccanismo resistente a puntone. 

Alla base dellôanalisi svolta dal software vi sono procedure semplificate in cui il 

problema della valutazione della massima risposta attesa, determinata dallôinserimento 

di un input sismico, viene ricondotto allo studio di un sistema non lineare ad un unico 

grado di libertà, equivalente al modello dotato di n gradi di libertà, che rappresenta la 

struttura reale. Queste procedure caratterizzano il sistema sismico resistente tramite 

curve di capacità. Le curve di capacit¨ rappresentano lôinviluppo dei cicli dôisteresi 

prodotti durante la simulazione del sisma e possono essere considerate come un 

indicatore del comportamento post-elastico della struttura. A differenza dei metodi di 
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analisi elastici in cui il comportamento non lineare degli è tenuto in conto attraverso 

lôintroduzione del fattore di struttura, lôanalisi statica non lineare coglie lôevoluzione 

della risposta strutturale man mano che i singoli elementi evolvono in campo non 

lineare, fornendo informazioni sulla distribuzione della domanda di anelasticità. Il 

risultato dellôanalisi, ossia la curva di pushover, consente di associare a determinati 

livelli di spostamento, e quindi a determinate intensit¨ dellôevento sismico, il grado di 

funzionalità atteso e il livello di danno corrispondente.    

Ottenuta la capacità di una struttura, questa deve poi essere confrontata con la 

ñdomandaò richiesta dalla forzante esterna, cio¯ da un determinato evento sismico. 

Il valore massimo dello spostamento fornito dallôedificio ¯ valutato in corrispondenza di 

un valore del taglio che ha subito un decadimento del 20% dal valore di picco. In base 

alla curva di capacità del sistema reale così definita, si deve passare alla bilatera 

associata al sistema equivalente, nota la quale, si identifica il periodo del sistema ad un 

grado di libertà, il cui comportamento permette di individuare la richiesta in 

spostamento del sisma. 

 

1.2. Metodi semplificati 

 

Nel lavoro di tesi sono stati adoperati due metodi semplificati per la valutazione della 

vulnerabilità sismica di edifici in muratura: 

 

¶ Scheda GNDT (Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti) di II livello 

¶ Valutazione della sicurezza sismica secondo DPCM 2008 

 

Questi possono essere definiti dei metodi semplificati poiché permettono di definire e 

ricavare un indice di vulnerabilità o di sicurezza a partire da dati sintetici, senza la 

necessit¨ di ricorrere ad analisi dallôelevato onere computazionale. 

 

1.2.1. Scheda GNDT di II livello 

 

Le schede realizzate dal GNDT vengono utilizzate per determinare la vulnerabilità di 

una classe di edifici. Infatti, il loro proposito è quello di definire la vulnerabilità di un 

insieme di edifici, anche se pu¸ risultare utile anche lôutilizzo delle stesse per un singolo 

edificio. Lôanalisi mediante questo tipo di schede consiste nel raccogliere una serie di 
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dati essenzialmente visivi e una serie di grandezze elementari che ci consentano in via 

del tutto semplificata di valutare la capacità di un edificio di fronteggiare un evento 

sismico. Perci¸ mediante una serie di giudizi e valutazioni dellôosservatore, in funzione 

di un certo numero di parametri ritenuti significativi per valutare la resistenza di un 

edificio nei confronti di un evento sismico di qualsiasi entità, si perviene ad un indice di 

vulnerabilità. I giudizi e le valutazioni riguardano sia parametri relativi a singoli 

elementi (strutturali e non) e sia parametri relativi al comportamento di insieme della 

struttura. I parametri da considerare sono undici e la valutazione della vulnerabilità 

segue, per ognuno, tre passi fondamentali: 

¶ Attribuzione ad una classe tra le quattro disponibili; 

¶ Definizione di un livello di conoscenza (qualit¨ dellôinformazione); 

¶ Assegnazione di un peso nella valutazione complessiva (al fine di ricavare il 

valore dellôindice di vulnerabilit¨ V). 

 

Per ogni parametro il manuale della scheda definisce le caratteristiche delle quattro 

classi di assegnazione (A,B,C,D). 

Per quanto riguarda la qualit¨ dellôinformazione, si possono definire quattro livelli di 

conoscenza che sono: 

¶ Livello A: informazione assente; 

¶ Livello B: qualità bassa; 

¶ Livello M: qualità media; 

¶ Livello E: qualità elevata. 

 

I parametri da valutare nella scheda GNDT di II livello per edifici in muratura sono 11 e 

comprendono: 

1. Tipo ed organizzazione del sistema resistente 

2. Qualità del sistema resistente 

3. Resistenza convenzionale 

4. Posizione edificio e fondazioni 

5. Orizzontamenti 

6. Configurazione planimetrica 

7. Configurazione in elevazione 

8. Distanza massima tra le murature 

9. Copertura 
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10. Elementi non strutturali 

11. Stato di fatto 

 

Con la voce ñtipo ed organizzazione del sistema resistenteò (figura 1.2) si valuta il 

grado di organizzazione degli elementi verticali, prescindendo dal materiale e dalle 

caratteristiche delle singole murature. Il requisito fondamentale è la presenza e 

lôefficacia dei collegamenti tra pareti ortogonali, tali da assicurare lôefficienza del 

comportamento scatolare della struttura. 

 

 

Figura 1.2 

 

Il termine ñqualit¨ del sistema resistenteò (figura 1.3) prende in considerazione i tipi di 

muratura più frequentemente utilizzati, differenziandone in modo qualitativo le 

caratteristiche di resistenza, al fine di valutarne lôefficienza. In questo caso 

lôattribuzione dellôedificio ad una delle quattro classi dipender¨ dal tipo di materiale e 

dalla forma degli elementi costituenti le murature e dallôomogeneit¨ di materiale e di 

pezzatura per tutta lôestensione della parete. 

 

 

Figura 1.3 

 

Il parametro ñresistenza convenzionaleò (figura 1.4 - figura 1.5) esprime la percentuale 

delle forze stati equivalenti che la struttura è in grado di sopportare. In tal caso a seguito 

di calcoli semplici, la classe sar¨ definita in base al valore di un termine Ŭ, definito 

mediante un termine C che rappresenta il rapporto tra il taglio ultimo a livello dei piani 

di verifica e il peso della parte di edificio al di sopra del piano di verifica. 
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Figura 1.4 

 

 

Figura 1.5 

 

Con il termine ñposizione edificio e fondazioneò (figura 1.6), si vuole considerare 

mediante unôindagine a vista, lôinfluenza del terreno e delle fondazioni sul 

comportamento sismico della struttura. 

 

Figura 1.6 

 



11 

 

Nella sezione relativa agli ñorizzontamentiò (figura 1.7) si valuta la qualit¨ degli 

orizzontamenti, che ha un peso notevole nel garantire un buon funzionamento degli 

elementi resistenti verticali. Infatti non è raro che si possa verificare il collasso dei soli 

orizzontamenti con conseguenze notevoli in termini di danni e di vittime. 

 

Figura 1.7 

 

La ñconfigurazione planimetricaò (figura 1.8 - figura 1.9) è importante poiché il 

comportamento sismico di un edificio dipende al pari di altri fattori, anche dalla 

configurazione in pianta dellôedificio. In caso di pianta rettangolare si deve valutare la 

differenza di lunghezza dei due lati e, in caso di presenza di irregolarità nella forma, 

queste devono essere prese in conto. Si considera la condizione più sfavorevole tra i 

piani di verifica. 

 

Figura 1.8 

 

Figura 1.9 

 

La voce ñconfigurazione in elevazioneò (figura 1.10 - figura 1.11), prende in 

considerazione il fatto che spesso gli edifici in muratura sono caratterizzati da 
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irregolarità in altezza causate dalla presenza di porticati, loggiati, altane e torri o torrette 

di massa o altezza significativa rispetto alla restante parte dellôedificio. 

 

Figura 1.10 

 

Figura 1.11 

Nella scheda si considera anche la ñdistanza massima tra le muratureò (figura 1.12), 

poiché la presenza di muri maestri intersecati da pareti poste ad elevate distanza tra loro 

pu¸ creare dei problemi allôedificio. Al fine di valutare questo parametro si considera il 

rapporto lunghezza/spessore. 

 

Figura 1.12 

 

Nella valutazione del parametro ñcopertureò (figura 1.13 - figura 1.14) si devono 

considerare essenzialmente il tipo e il peso della copertura. Queste due grandezze sono 

importanti poiché tendono ad influenzare il comportamento sismico dellôedificio. 

 

Figura 1.13 
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Figura 1.14 

 

Nella sezione dedicata agli ñelementi non strutturaliò (figura 1.15) si considerano tutti 

quegli elementi quali infissi, appendici e aggetti, che con una loro eventuale caduta 

possono causare danno a persone o cose. Essendo elementi secondari e con poca 

influenza sul comportamento sismico dellôedificio, ha senso considerare unôunica classe 

che includa Classe A e Classe B. 

 

Figura 1.15 

 

Con lo ñstato di fattoò (figura 1.16) si considera e si analizza lo stato di conservazione 

dellôedificio. Perci¸ si considerano in particolare le lesioni visibili sulla struttura, difetti 

evidenti nella muratura e il deterioramento dei materiali. 

 

Figura 1.16 
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Definita la classe di ogni parametro, si passa a definire lôindice di vulnerabilit¨ 

innanzitutto attribuendo ad ognuno dei parametri analizzati un peso in base alla tabella 

(Tabella 1.1) riportata di seguito: 

 
PARAMETRO 

CLASSE Cv PESO 

 A B C D pi 

1 Tipo ed organizzazione del sistema resistente 0 5 20 45 1 

2 Qualità del sistema resistente 0 5 25 45 0.25 

3 Resistenza convenzionale  0 5 25 45 1.05 

4 Posizione edificio e fondazioni 0 5 15 45 0.75 

5 Orizzontamenti 0 5 25 45 Variab 

6 Configurazione planimetrica 0 5 25 45 0.5 

7 Configurazione in elevazione 0 5 25 45 Variab 

8 Distanza massima muratura 0 5 25 45 0.25 

9 Coperture 0 15 25 45 Variab 

10 Elementi non strutturali 0 0 25 45 0.25 

11 Stato di fatto 0 5 25 45 1 

                                                                     

                                                                      Tabella 1.1 

 

Al fine di calcolare lôindice di vulnerabilit¨ V, si utilizza la seguente relazione: 

ä
=

Ö=
11

1i

ivi pCV  

Sulla base dellôindice di vulnerabilit¨ ricavato, normalizzato rispetto a cento, si pu¸ 

costruire una curva di fragilit¨ che possa mettere in relazione lôindice di vulnerabilit¨ e 

il danno previsto, tenendo conto dellôintensit¨ sismica. Utilizzando delle relazioni 

proposte da Petrini (1995) si possono calcolare le accelerazioni al suolo che producono 

il primo danneggiamento ()iY  e il collasso ()cY . Per determinare tali accelerazioni si 

utilizzano le seguenti relazioni: 

() ( )si VV

ii eVY
-Ö-

Ö=
ba  

()
( )( )gba scc

c
VV

VY
-Ö+

=
1
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Dove: 

=ca 1.5371; 

=cb 0.000974; 

=g 1.8087; 

=ia 0.08; 

=ib 0.01304; 

=sV -25; 

=V indice di vulnerabilità. 

Dal momento che lôindice di vulnerabilit¨ V ha come valori estremi -25 e 100 (espressi 

in percentuale), la relazione ()VYc , fornisce valori dellôaccelerazione di collasso 

compresi tra 0.13g e 0.65g. 

Si considerando le seguenti relazioni per la valutazione del danno correlato alle 

accelerazioni precedentemente indicate: 

( ) 0, =yVD   per iyy<  

)()(

)(
),(

VyVy

Vyy
yVD

ic

i

-

-
=   per ci yyy ¢¢  

1),( =yVD   per cyy>  

 

Dunque si passa a determinare le accelerazioni attese al sito di interesse per gli SLV 

(stato limite di salvaguardia della vita) e SLD (stato limite del danno). Al fine di 

determinare questi valori si stabilisce la vita nominale della struttura e la sua classe 

dôutilizzo. Noti questi due termini si ricava il valore del periodo di riferimento dato da: 

uNR cVV Ö=  
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Noto il periodo di riferimento si pu¸ ricavare il periodo di ritorno dellôazione sismica 

tramite la relazione:  

( ))1log VR

R
R

P

V
T

-
-=  

Dove: 

=VRP probabilità di superamento. 

Determinati i valori del periodo di ritorno, sulla normativa si possono ricavare i valori 

delle accelerazioni attese per gli Stati Limite considerati. A questo punto si possono 

costruire le curve di fragilità e determinare le percentuali di danno per gli Stati Limite di 

interesse. 

 

1.2.2. Valutazione della sicurezza sismica secondo DPCM 2008 

Il DPCM del 2008 fornisce delle linee guida sulla valutazione del rischio sismico del 

patrimonio edilizio facendo riferimento alle NTC 2008. In particolare fornisce un 

metodo semplificato per definire lôaccelerazione del suolo corrispondente al 

raggiungimento dello stato limite ultimo (SLU) di un edificio. Lôapproccio LV1 del 

DPCM 2008 permette di calcolare attraverso il rapporto tra il valore dellôaccelerazione 

sopracitata e lôaccelerazione di picco caratteristica del sito, un indice di sicurezza 

sismica SI .  

Lôindice di sicurezza ¯ dato dalla seguente relazione: 

Sa

a
I

g

SLU
S

Ö
=  

Per valori dellôindice di sicurezza superiori allôunit¨, lôedificio sar¨ in grado di 

sopportare lôazione sismica prevista. Per valori dellôindice inferiori allôunit¨, la 

sicurezza del manufatto risulterà essere inferiore a quella auspicabile. 

Va specificato che tale approccio semplificato può essere utilizzato considerando le 

ipotesi di: 

¶ Rottura delle pareti nel proprio piano; 
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¶ Meccanismo globale del manufatto. 

Il valore dellôaccelerazione al suolo, mediante cui si raggiungono le condizioni limite, ¯ 

dato dalla relazione: 

()TCMe

Fq
a SLU

SLU
ÖÖ

Ö
=

*
 

Dove: 

=q fattore di struttura; 

=SLUF resistenza a taglio dellôedificio valutata sui singoli piani; 

=*e frazione di massa partecipante; 

=M massa sismica totale dellôedificio; 

()=TC spettro normalizzato (rapporto tra spettro di risposta elastico e accelerazione di 

picco del terreno che tenga conto delle caratteristiche del sito); 

La resistenza a taglio dellôedificio ( )SLUF , viene valutata come quella inferiore tra le 

due direzioni ortogonali di applicazione dei carichi sismici considerati. Il suo valore, per 

un generico piano i del manufatto, sarà dato dalla relazione: 

i

diiii

SLU

A
F

b

txm ÖÖÖ
=  

Dove: 

im¯ un termine che considera lôomogeneit¨ di rigidezza e resistenza dei maschi murari, 

ed è dato da: 

8.012.01
2

,
2

²-
Ö

Ö-=
ä

i

jimi

i
A

AN
m  

Con: 

=miN numero di maschi murari nella direzione considerata; 

=jiA ,
area del generico maschio nella direzione considerata; 
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=iA area resistente a taglio dei muri dellôi-esimo piano. 

 

ix è un coefficiente legato al tipo di rottura prevista nei maschi murari (pari a 1 nel caso 

di collasso per taglio, pari a 0.8 nel caso di collasso per presso-flessione) 

dit  è il valore di calcolo della resistenza a taglio della muratura dei maschi del piano i, 

calcolabile con la seguente espressione: 

di

i

didi

0

0

0
5.1

1
t

s
tt

Ö
+Ö=  

Con: 

=di0t valore della resistenza a taglio della muratura in assenza di compressione; 

=i0s tensione verticale medio agente sulla superficie resistente dei muri dellôi-esimo 

piano (considerando la risultante dei carichi verticali permanenti e accidentali agenti 

allôi-esimo piano) 

 

è un coefficiente di irregolarità in pianta dato dalla relazione: 

25.121 ¢Ö+=
i

i

i
d

e
b  

Con: 

=ie eccentricità del centro delle rigidezze rispetto al baricentro delle masse; 

=id distanza del baricentro delle rigidezze dalla parete più esterna nella direzione in cui 

sia considerato applicato il carico. 

Una volta determinato il valore del termine SLUF , si calcola il termine *e ipotizzando a 

priori un modo di collasso. 

ib
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Noti tutti i termini della relazione, si pu¸ ricavare lôindice di sicurezza SI . Si ricaverà 

un indice di sicurezza per ogni piano, e per ogni piano si prenderà in considerazione la 

direzione di carico che fornir¨ lôindice di sicurezza minore, a vantaggio di sicurezza. 

 

1.3. Curve di fragilità   

Oltre alle metodologie introdotte in precedenza il rischio sismico degli edifici può 

essere analizzato mediante la definizione delle curve di fragilità, che sono così definite 

dalla letteratura tecnica:  

ñUna curva di fragilit¨ rappresenta la probabilit¨ di superamento (POE) di una 

determinata misura del danno per differenti valori di  EDP (engineering demand 

parameters)ò 

In generale si costruiscono delle curve di fragilit¨ per ogni tipo di ñgruppo 

danneggiabileò che possa essere affetto da un parametro di domanda (EDP). I parametri 

di domanda (EDP) possono essere molteplici e, per esempio, come parametri di 

domanda si possono considerare la PGA o uno spostamento interpiano. Per quanto 

riguarda i gruppi danneggiabili, ossia i gruppi di elementi analizzati dalle curve, questi 

possono essere di varia natura (Bohl 2009, ne individuò 16). Lôanalisi pu¸ essere 

focalizzata su gruppi  di edifici caratterizzati da caratteristiche strutturali simili (classe 

di edifici), su elementi strutturali di un edificio, o su un singolo edificio. 

In generale le curve di fragilità  presentano un andamento di questo tipo (Figura 1.17): 

 

 

Figura 1.17 
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Nella figura si può notare come vi siano un numero di curve di fragilità pari al numero 

di livelli di danno considerati nellôanalisi (DM1, DM2, DM3). Sulle ascisse si riportano i 

valori del termine relativo alla domanda (EDP), e sulle ordinate si riportano i valori 

della probabilità di superamento di un determinato livello di danno (DM, identificato da 

una delle curve). Quindi, dato un valore del parametro di domanda scelto per lôanalisi 

(EDPj, con j che indica il gruppo danneggiabile che si sta analizzando), si potrà 

determinare per ogni livello di danno, intercettando le curve, la probabilità di 

superamento dello stesso. 

A scopo esplicativo si riporta una curva di fragilità da un lavoro bibliografico 

riguardante la realizzazione di curve di fragilità per edifici in c.a. esistenti (Figura 1.18).  

 

 

Figura 1.18 

 

In questo caso il gruppo di edifici analizzato (gruppo danneggiabile) è rappresentato da 

edifici costruiti prima del 1971, a 2 piani e con telaio bare frame. Nella classe fanno 

parte gli edifici progettati per carichi verticali, con forma generalmente rettangolare e 

con solai orditi in unôunica direzione. Nellôesempio il parametro di domanda (EDP) ¯ 

rappresentato dal termine HI , intensità di Housner, e, le curve di fragilità, sono 

identificate da 4 livelli di danno (Figura 1.19). 
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Figura 2.19 

 

Dunque sullôasse delle ascisse sono riportati i valori di HI  (EDP), mentre sullôasse delle 

ordinate si riporta la probabilità di superamento di un determinato livello di danno dato 

un valore dellôEDP (HI ). Dunque nel caso appena esposto, le curve di fragilità sono 

state applicate ad una classe di edifici. 

A differenza del caso precedentemente esposto, nel presente lavoro sono state realizzate 

delle curve di fragilità che fossero relative ad un unico edificio. 

La costruzione delle curve di fragilità si è basata sul calcolo delle curve di pushover 

relative allôedificio in muratura analizzato. In seguito alla bilinearizzazione delle curve 

di pushover sono stati individuati diversi stati di danno in base agli spostamenti della 

struttura. In particolare si è scelto di utilizzare la Scala Macrosismica Europea EMS 98, 

che individua cinque livelli di danno: 

¶ D1: danno lieve 

¶ D2: danno moderato 

¶ D3: danno da significativo a grave 

¶ D4: danno molto grave 

¶ D5: distruzione 

Sulle curve bilineari lôidentificazione delle soglie di danno ¯ stata definita mediante 

delle relazioni dipendenti da 
yd (spostamento nella condizione di prima plasticizzazione) 

e ud (spostamento ultimo). 

Si riportano le relazioni utilizzate: 

D0: 
ydd Ö<< 3.00 max
 

D1: 
yy ddd Ö<<Ö 7.03.0 max
 

D2: 
yy ddd Ö<<Ö 5.17.0 max
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D3: ( )
uyy dddd +Ö<<Ö 5.05.1 max

 

D4: ( )
uuy dddd <<+Ö max5.0  

D5:  udd >max  

 

Determinate le fasce di danno relative alla particolare pushover dellôedificio in muratura 

considerato, si pu¸ ricavare una curva che riporti sullôasse delle ascisse il valore della 

PGA, e sullôasse delle ordinate la percentuale di danno, dove un livello di 5 (D5) è 

considerato pari ad un danno del 100% (Figura 1.20). Per ogni periodo di ritorno del 

terremoto considerato, si otterr¨ un valore dellôaccelerazione attesa al sito e una 

richiesta di spostamento che determinerà in che stato di danno si troverà il manufatto.  

 

 

Figura 1.20 

 

Al fine di valutare la curva di fragilit¨, lôaccelerazione al piede della struttura (PGA) 

coincide con lôaccelerazione al bedrock, 
ga  , poiché si considera un coefficiente di sito 

S pari a 1. Sebbene si faccia questa semplificazione, non si può trascurare la limitazione 

che la curva di fragilità realizzata sia sempre e comunque vincolata al sito e non possa 

essere considerata in maniera universale. Ciò avviene perché la richiesta di spostamento 
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dipende non solo dallôaccelerazione 
ga , ma anche da altri fattori che determinano lo 

spettro di risposta quali 0F  e *

cT  ,che sono dipendenti dal sito. 
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2. IL CASO STUDIO 

Nellôambito del lavoro di tesi, si ¯ scelto di prendere in considerazione come ñcaso 

studioò per la valutazione del rischio sismico, Palazzo Bosco Lucarelli (Figura 2.1). 

 

 

Figura 2.1 

 

Questo è un edificio in muratura sito nel centro storico della città di Benevento. Tale 

scelta è stata dettata dalla necessità di identificare un edificio che potesse rappresentare 

una classe di edifici per poter svolgere poi unôanalisi di rischio sismico pi½ ampia, e che 

potesse riguardare parte del tessuto urbanistico del centro storico della città. Tale scelta 

pu¸ essere comprovata e giustificata anche solamente grazie ad unôanalisi visiva degli 

edifici che sorgono in prossimità di Palazzo Bosco Lucarelli che si dimostrano essere 

simili per materiali di costruzione, regolarità delle facciate, numero di piani e regolarità 

in pianta degli edifici (Figura 2.2 - Figura 2.3). 
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Figura 2.2 

 

 

Figura 2.3 
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2.1. Caratteristiche dellôedificio 

Palazzo Bosco Lucarelli è vincolato come oggetto dôinteresse storico e artistico, in base 

agli art. 1 e 3 dalla Legge 1 giugno 1939, n. 1089 con titolo: ñTutela delle cose 

d'interesse artistico o storicoò successivamente abrogata dal Decreto Legislativo 22 

gennaio 2004 n. 42 ñCodice dei beni culturali e del paesaggioò. Attualmente ospita 

alcune attività commerciali in corrispondenza del piano terra e gli uffici di presidenza 

ed alcune aule della facolt¨ di Ingegneria dellôUniversit¨ degli Studi del Sannio. 

Lôedificio negli anni ha subito svariate evoluzioni che lo hanno poi portato ad avere la 

configurazione attuale di edificio a corte.  

La struttura presenta una pianta quasi rettangolare, cava, ed è costituita da un piano 

interrato non completamente accessibile, dal piano terra, un primo piano, un secondo 

piano, un sottotetto ed una copertura a falde con struttura portante in acciaio. Le 

dimensioni dôingombro massime in pianta sono di 33.48 m e 26.32 m, e lôaltezza 

dellôedificio ¯ di 18.19 m. 

Si riportano di seguito le piante dellôedificio del piano terra e del primo piano che 

possono essere considerate quelle rappresentative della tessitura muraria dellôedificio 

(Figura 2.4 - Figura 2.5). 
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Figura 2.4 

 

 

Figura 2.5 
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Sebbene lôedificio sia caratterizzato dal presentare eterogeneit¨ nei materiali di 

costruzione, lôossatura portante ¯ costituita da muratura portante in pietra e laterizio, con 

solai dello spessore di 36 cm, costituiti da putrelle in acciaio IPE 200, tavelle in laterizio 

forato e uno strato di completamento fatto di calcestruzzo gettato in opera. Il tetto è 

costituito da capriate metalliche che poggiano a loro volta su travi perimetrali in 

calcestruzzo armato, che hanno la funzione di cordolo per le murature sottostanti. 

 

 2.2. Schematizzazione dellôedificio 

Sebbene lôedificio si presenti da un punto di vista strutturale abbastanza semplice e 

senza evidenti atipicit¨, risulta necessario, ai fini dellôanalisi da svolgere, realizzarne 

una schematizzazione e regolarizzazione. Ciò risulta fondamentale poiché bisogna 

cercare di ricondurre lôedificio analizzato ad un ñedificio tipoò, che possa essere di 

riferimento anche per altri edifici presenti nel tessuto urbanistico del centro storico di 

Benevento che presentano caratteristiche strutturali simili.  

La schematizzazione dellôedificio ¯ stata condotta a partire dalla regolarizzazione in 

pianta dello stesso. Infatti sebbene in pianta lôedificio presentasse una forma pressoch® 

rettangolare, lo stesso mostrava alcune irregolarit¨ nellôorditura delle pareti. Dunque si 

riportano le immagini (Figura 2.6 - Figura 2.7) relative al piano terra e al primo piano 

nella configurazione regolarizzata. 
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Figura 2.6 

 

Figura 2.7 
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Come si evince dalle piante, la regolarizzazione ha interessato sia la direzionalità delle 

pareti che svariate caratteristiche geometriche. Lôedificio schematizzato presenta 

dimensioni massime in pianta di 33 m e 26 m con una forma perfettamente regolare. Gli 

spessori delle pareti, caratterizzati da unôelevata irregolarit¨ nellôedificio originale, sono 

stati ricondotti a quattro spessori di dimensioni pari a 1.3 m, 1 m, 0.8 m e 0.6 m. Le 

finestre, anchôesse spesso di dimensioni diverse nellôedificio originario, sono state 

schematizzate con valori di larghezza pari a 1.5 m o 2 m e valori di altezza di 3 m con 

un parapetto di 0.8 m ove presente. Le porte sono state considerate di dimensioni in 

larghezza pari a 1 m o 1.5 m e dimensioni in altezza di 2.20 m. Sono state considerate 

altezze interpiano pari a 4.5 m per il piano terra e di 4 m per i piani superiori. Per 

lôedificio schematizzato, le fondazioni sono state considerate come proseguimento delle 

pareti nel suolo costituite da calcestruzzo armato (C 20/25), dal momento che le 

fondazioni dellôedificio originale sono di natura imprecisata.  

A differenza dellôedificio reale che si presenta composto da uno svariato numero di 

materiali in muratura, si è scelto, nella schematizzazione, di utilizzare sempre e solo un 

unico materiale, omogeneizzando lôintera struttura. 

Definita la regolarizzazione della geometria, degli spessori delle pareti e delle 

dimensioni delle aperture della struttura si è deciso di procedere alla definizione di 6 

modelli strutturali diversi con lôobiettivo di abbracciare il pi½ vasto numero possibile di 

edifici in muratura presenti nel centro storico.  

In particolare sono stati considerati 3 tipi di muratura differenti e 2 tipi di solaio 

differenti in modo da avere 6 modelli strutturali da poter analizzare. 

I materiali considerati sono: 

¶ Pietrame; 

¶ Conci di pietra tenera; 

¶ Muratura in mattoni. 

 

Si riporta una tabella contenente le caratteristiche meccaniche dei materiali scelti. 
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Muratura fm [N/cm
2
] t0 [N/cm

2
] E [N/mm

2
] G [N/mm

2
] W [kN/m

3
] 

Pietrame 116,67 2,17 870 290 19 

Conci di pietra tenera 158,33 2,92 1080 360 16 

Muratura in mattoni 266,67 6,33 1500 500 18 

 

Tabella 2.1 

 

Con: 

=mf resistenza a compressione media; 

=0t resistenza a taglio puro; 

=E Modulo di elasticità normale; 

=G Modulo di elasticità tangenziale; 

=W peso specifico. 

Per quanto riguarda i solai sono stati considerati: 

¶ Solai in putrelle e tavelloni; 

¶ Solai latero-cementizi con cordoli in c.a. 

Entrambi i solai sono stati modellati come entranti per 25 cm nella muratura. 

In entrambi i casi, per tenere in considerazione la presenza della capriata dôacciaio sul 

tetto dellôedificio, si ¯ aggiunto un carico distribuito pari a 
2

75.1
m

kN
sulla sommità 

dellôedificio. 

Solai in putrelle e tavelloni 

Per quanto riguarda il solaio in putrelle e tavelloni (Figura 2.8) si è considerata la soletta 

in c.a. ammorsata nella muratura perimetrale. 



32 

 

 

Figura 2.8 

Il solaio in putrelle e tavelloni ha presentato le seguenti caratteristiche: 

 

Figura 3.9 

 

Per il solaio in putrelle e tavelloni sono stati presi in considerazione carichi permanenti 

pari a 
2

4.5
m

kN
, mentre per i carichi accidentali sono stati presi in considerazione quelli 

forniti dalla norma relativi alla destinazione dôuso dellôedificio in esame. 

 

Solai latero-cementizi con cordoli in c.a. 

Per quanto riguarda il solaio latero-cementizio (Figura 2.10) si è considerata la presenza 

di una soletta continua. 

 

Figura 2.10 

 

Il solaio ha presentato le seguenti caratteristiche: 
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Figura 2.11 

 

Figura 2.12 

 

Lôanalisi dei carichi ha fornito per quanto riguarda il solaio intermedio dei pesi pari a : 

21 75.3
m

kN
G =  

22 22.2
m

kN
G =  

Con i carichi accidentali pari a quelli consigliati dalla normativa in relazione alla 

destinazione dôuso dellôedificio in esame. 

Per quanto riguarda il solaio relativo al secondo piano, lôanalisi dei carichi ha fornito i 

seguenti valori dei carichi: 

21 75.3
m

kN
G =  

22 02.2
m

kN
G =  

Per quanto riguarda i cordoli (Figura 2.13) , questi sono stati considerati di dimensioni 

in larghezza pari agli spessori delle pareti e di dimensioni in altezza pari alle dimensioni 

in altezza dei solai. 
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Figura 2.13 

 

Si riporta di seguito unôimmagine campione, di una delle sei schematizzazioni 

dellôedificio realizzate mediante il software 3Muri (Figura 2.14). 

 

Figura 2.14 
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2.3. Analisi non lineare  

Sono state svolte le analisi non lineari per i 6 casi di studio presi in considerazione che 

sono: 

¶ Muratura in mattoni - solaio in putrelle e tavelloni 

¶ Muratura in mattoni - solaio latero-cementizio e cordoli 

¶ Muratura in pietrame - solaio in putrelle e tavelloni 

¶ Muratura in pietrame -  solaio latero-cementizio e cordoli 

¶ Muratura in conci di pietra tenera - solaio in putrelle e tavelloni 

¶ Muratura in conci di pietra tenera - solaio latero-cementizio e cordoli 

Per ognuno dei 6 casi in esame, sono state ricavate le curve di pushover prendendo in 

considerazione 4 direzioni di carico differenti (+x, -x, +y. -y). 

Si riportano i grafici (Figura 2.15-20) contenenti le suddette curve di capacità, dove 

sullôasse delle ascisse si riportano gli spostamenti di un punto di controllo sito allôultimo 

piano dellôedificio, e sulle ordinate il valore del tagliante applicato alla struttura. 

 

 

 Figura 2.15 
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 Figura 2.16 

 

 

Figura 2.17 
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Figura 2.18 

 

 

Figura 2.19 
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Figura 2.20 

 

Osservando le curve di pushover emerge come lôedificio in tutte le sue configurazioni 

manifesti un comportamento che è funzione della direzione di applicazione del carico. 

In generale si pu¸ dire che lôedificio sottoposto ad unôazione sismica in direzione x (il 

lato lungo dellôedificio) presenti sempre una resistenza maggiore rispetto al caso in cui 

sia sollecitato in direzione y. Un altro aspetto che emerge dalle curve, è che il cordolo in 

c.a. incrementa la resistenza ma tende ad irrigidire la struttura, andando a ridurre gli 

spostamenti. 

Si procede a sintetizzare la variazione della resistenza dellôedificio in base al tipo di 

materiale considerato e in base alla presenza o meno del cordolo in c.a.. Nella tabella 

(Tabella 2.2) sono riportati i valori del tagliante massimo per la condizione di 

sollecitazione più gravosa tra le 4 considerate (+x,-x, +y, -y); oltre ai valori assoluti dei 

taglianti è riportato anche il suo incremento per effetto del cordolo.  

  Senza cordoli Con cordoli  

Muratura fm [N/cm
2
] Vmax [kN]  Vmax [kN] ȹVmax [%] 

Muratura in mattoni 267 13830 17404 26 

Conci di pietra tenera 158 9531 11279 18 

Pietrame 117 8591 9978 16 

 

Tabella 2.2 
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I risultati riportati in tabella mostrano come la muratura in mattoni, di per se il materiale 

pi½ resistente tra quelli presi in considerazione nellôanalisi, conferisca anche il miglior 

valore di resistenza a livello strutturale. Si può notare inoltre, come il cordolo conferisca 

un incremento di resistenza alla struttura, incremento che varia a seconda della qualità 

del materiale dellôedificio. Infatti lôedificio costituito da muratura in mattoni, che ¯ il 

materiale migliore tra i tre, riceve un incremento di resistenza del 26%, mentre per il 

pietrame, che è il materiale più scadente, garantisce un incremento della resistenza a 

livello strutturale solamente del 16%. 

Volendo analizzare quanto vada ad incidere sullôincremento di resistenza il materiale 

utilizzato, si riporta nella tabella successiva (Tabella 2.3) un confronto tra il materiale 

migliore e il peggiore con le relative differenze di resistenza in percentuale.  

  Senza cordoli Con cordoli 

Muratura fm [N/cm
2
] Vmax [kN] Vmax [kN] 

Muratura in mattoni 267 13830 17404 

Pietrame 117 8591 9978 

ȹ [%] 129 61 74 
 

Tabella 1.3 

La muratura in mattoni presenta una resistenza media a compressione del 129% 

maggiore rispetto a quella della muratura in pietrame. Questo gap però si riduce a 

livello strutturale dove la resistenza dellôedificio in muratura in mattoni rispetto a quello 

costituito da muratura in pietrame si mantiene sempre maggiore, ma con valori del 60-

70% in pi½. Dunque lôincremento di resistenza percentuale passando dal materiale alla 

struttura si è dimezzato. 

Per quanto riguarda gli spostamenti, e quindi la duttilità, dalle curve emerge come vi sia 

unôelevata variabilit¨ in merito al comportamento strutturale. A volte la direzione di 

carico y risulta essere quella che manifesta la maggiore duttilità (Figura 2.18-2.20), a 

volte è la direzione x a presentare un comportamento più duttile (Figura 2.16-2.19). Nel 

caso di muratura in mattoni (Figura 2.15) e muratura in pietrame (Figura 2.17), nelle 

due direzioni si hanno gli stessi spostamenti e quindi la stessa duttilità. Oltre a queste 

incertezze, si aggiungono delle perplessità in merito alle differenze di spostamento 

nellôambito della stessa direzione. Mentre le curve che identificano il comportamento 

strutturale in direzione y tendono pressoché a sovrapporsi, le pushover relative alla 

direzione x tendono a mostrare evidenti differenze in termini soprattutto di spostamento. 
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In direzione -x gli spostamenti sono sempre inferiori, con differenze negli spostamenti, 

nel caso più eclatante, quello del modello in muratura in mattoni con cordoli in c.a. 

(Figura 2.16), anche del 50%. Con ogni probabilità queste differenze che sono presenti 

in tutti e 6 i casi analizzati, e che sono accentuate in presenza del cordolo in c.a. per i 

suoi effetti irrigidenti, sono causate da alcune caratteristiche geometriche visibili nella 

pianta del modello. Sicuramente la maggiore densità di pareti con spessore rilevante 

(1m), in direzione ortogonale al carico e, in prossimità delle pareti perimetrali (Figura 

2.21), rese più solidali e unite dai cordoli, può andare ad influenzare il comportamento 

strutturale riducendone gli spostamenti. 

 

Figura 4.21 

 

2.4. Valutazione del rischio sismico 

Si è svolta una valutazione del rischio sismico mediante due metodi semplificati che 

sono: 

¶ Scheda GNDT II livello 

¶ DPCM 2008 
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Si è deciso in particolare di utilizzare questi due metodi per confrontare i risultati con 

analisi di questo tipo gi¨ precedentemente svolte sullôedificio reale. In  questo modo si ¯ 

voluto verificare che la rettifica svolta sullôedificio in esame non modificasse le 

caratteristiche di vulnerabilit¨ dellôedificio stesso. 

Per questo motivo, nei paragrafi successivi si riporterà il confronto tra analisi svolta 

sullôedificio modellato ed analisi svolta sullôedificio reale e si verificher¨ la 

corrispondenza o meno dei risultati. 

 

2.4.1. Scheda GNDT II livello 

La scheda del GNDT (Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti), di secondo 

livello, e relativa agli edifici in muratura, è stata descritta al paragrafo 1.2.1.. Come era 

stato possibile vedere, la scheda presenta 11 sezioni da compilare, che sono: 

12. Tipo ed organizzazione del sistema resistente 

13. Qualità del sistema resistente 

14. Resistenza convenzionale 

15. Posizione edificio e fondazioni 

16. Orizzontamenti 

17. Configurazione planimetrica 

18. Configurazione in elevazione 

19. Distanza massima tra le murature 

20. Copertura 

21. Elementi non strutturali 

22. Stato di fatto 

 

Dal momento che la rettifica dellôedificio svolta nel presente lavoro ¯ andata a influire 

solamente sulla voce ñResistenza convenzionaleò, si andr¨ ad analizzare unicamente 

tale parametro, mentre, dei restanti, si riporteranno i risultati derivanti da unôanalisi gi¨ 

svolta precedentemente sullôedificio reale, in forma tabellare.  

Per lôanalisi di questo punto della scheda sono richiesti i termini: 

=tA Area coperta media al di sopra del piano di verifica; 

=yx AA ; Area totale degli elementi resistenti nelle due direzioni ortogonali. 
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Nella valutazione della ñresistenza convenzionaleò, ¯ richiesto anche un termine h 

relativo ad unôaltezza interpiano media dellôedificio. 

Si riporta una tabella (Tabella 2.4) riassuntiva contenente i valori relativi allôedificio 

originale e a quello regolarizzato. 

 

  Ax [m
2
] Ay [m

2
] h [m] Atot [m

2
] 

Palazzo Bosco Lucarelli 88 80 3 832 

Palazzo Bosco Lucarelli regolarizzato 133.4 102.5 3.6 858 

  

Tabella 2.4 

 

Per verificare che non vi siano discrepanze relative alla vulnerabilit¨ tra lôedificio 

originario e quello regolarizzato si deve valutare il termine Ŭ. Calcolato tale termine si 

deve verificare che esso ricada in un intervallo tale da far si che per entrambi gli edifici, 

quello reale e quello regolarizzato, per la voce ñresistenza convenzionaleò si abbia la 

stessa classe.  

Il termine Ŭ ¯ dato da: 

4.0

C
=a  

Dove: 

( )g+ÖÖÖ
Ö

+Ö
Ö

Ö
=

15.1
10

ko

k

ta

Nq

Nq

ta
C  

 

Con: 

totA

A
a =0

; 

( )
yx AAA ;min= ; 

( )
yx AAB ;max= ; 
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=kt resistenza tangenziale della muratura; 

=N numero di piani; 

A

B
=g ; 

( )
sm

tot

PP
A

hBA
q +Ö

Ö+
= ; 

=h altezza interpiano media; 

=mP peso specifico medio della muratura; 

=sP peso medio per unità di superficie del solaio. 

Si riporta una tabella (Tabella 2.5) contenente i valori dei parametri sopraelencati. 

  Pm [kN/m
3
] PS [kN/m

3
] q [kN/m

3
] C [-] a0 [-] tk [kN/m

3
] N ɔ [-] 

Edificio originale 18 5 15.90 0.278 0.096 80 3 1.10 

Edificio regolarizzato 18 5 23.19 0.242 0.119 80 3 1.30 

 

Tabella 2.5 

 

Dai calcoli risulterà: 

  Ŭ 

Palazzo Bosco Lucarelli 0.695 

Palazzo Bosco Lucarelli regolarizzato 0.605 

 

Tabella 2.6 

 

Dunque entrambi gli edifici ricadono, per quanto riguarda il termine relativo alla 

ñResistenza Convenzionaleò, nella Classe B dato che: 

 

Classe B: - Edifici con 16.0 ¢¢a  
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Ci¸ mostra come la rettifica geometrica dellôedificio, e la sua regolarizzazione in pianta, 

siano state delle operazioni corrette che non sono andata a modificare la vulnerabilità 

dellôedificio, almeno per quanto riguarda questo tipo di analisi semplificata. 

Di seguito si riporta la tabella (Tabella 2.7) contenente le voci della scheda, la relativa 

classe di appartenenza e il peso corrispondente. Si ricorda che per i parametri 5,7 e 9 il 

peso risulta essere variabile tra 0.5 e 1 in funzione di alcuni elementi caratteristici: 

percentuale degli orizzontamenti rigidi e ben collegati, presenza di piani porticati, peso 

della copertura. 

 

 

 

n. Parametro Classe Peso 

1 Organizzazione del sistema B 5 1.5 

2 Qualità del  sistema resistente B 5 0.25 

3 Resistenza convenzionale B 5 1.05 

4 Posizione dell'edificio e tipo di fondazione A 0 0.75 

5 Orizzontamenti B 5 1.25 

6 Configurazione planimetrica B 5 0.5 

7 Configurazione in elevazione A 0 1 

8 Distanza massima tra le murature A 0 0.25 

9 Copertura A 0 1 

10 Elementi non strutturali B 5 0.25 

11 Stato di fatto B 5 1 

 

Tabella 2.7 

 

Noti tali valori si può procedere alla valutazione dellôindice di vulnerabilit¨ tramite la 

relazione: 

 

29
11

1

=Ö=ä
=i

ivi pCV  

 

Si ricorda che lôindice di vulnerabilit¨ presenta un range di valori dato dallôintervallo 0 - 

382.5. Dato tale valore dellôindice di vulnerabilit¨ si avr¨ un valore dellôindice di 

vulnerabilità normalizzato rispetto a cento pari a 7.58%. 
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Determinato tale valore dellôindice di vulnerabilit¨ si ¯ potuto procedere alla 

costruzione della curva di fragilità. 

La curva di fragilit¨, derivante dallôanalisi di vulnerabilità secondo le schede del GNDT, 

riporta sulle ascisse i valori dellôaccelerazione attesa al suolo espressa in g, e sulle 

ordinate i valori del danno espressi in percentuale. Al fine di costruire la curva si è 

deciso di utilizzare le relazioni di Petrini (1995) che pongono lôattenzione sui due valori 

dellôaccelerazione che sono: 

 

()=Vyi accelerazione che provoca il primo danno nella struttura; 

()=Vyc accelerazione che determina il collasso della struttura. 

 

Le espressioni per il calcolo delle stesse sono: 

 

() ( )si VV

ii eVy
-Ö-

Ö=
ba  

()
( )( )gba scc

c
VV

Vy
-Ö+

=
1

 

Dove: 

=ca 1.5371; 

=cb 0.000974; 

=g 1.8087; 

=ia 0.08; 

=ib 0.01304; 

=sV -25; 

=V indice di vulnerabilità normalizzato. 

 

Svolgendo i calcoli si otterranno valori pari a: 
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() gVyi 052.0=  

() gVyc 483.0=  

Noti tali valori si può procedere al calcolo del danno attraverso le relazioni: 

 

( ) 0, =yVD   per iyy<  

)()(

)(
),(

VyVy

Vyy
yVD

ic

i

-

-
=   per ci yyy ¢¢  

1),( =yVD   per cyy>  

 

A questo punto si potr¨ costruire la curva di fragilit¨ relativa allôedificio in esame 

(Figura 2.22). 

 

 

 

 

Figura 2.22 

 

 

A questo punto nota la classe dôuso e la vita nominale dellôedificio, si potr¨ determinare 

il periodo di ritorno del sisma e la relativa accelerazione attesa al sito, potendo così 

valutare la percentuale di danno in cui lôedificio si trova in corrispondenza di un 

particolare stato limite. 
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2.4.2. DPCM 2008 

Di seguito si riporta la valutazione del rischio sismico, per lôedificio regolarizzato, 

secondo il metodo del DPCM 2008. I risultati del calcolo vengono poi confrontati con 

quelli relativi allôedificio reale per verificare la correttezza della rettifica svolta. 

Per la valutazione della vulnerabilit¨ sismica dellôedificio regolarizzato si ipotizza una 

muratura costantemente costituita da muratura in mattoni. 

Lôindice di sicurezza è dato dalla seguente relazione: 

Sa

a
I

g

SLU
S

Ö
=  

Per valori dellôindice di sicurezza superiori allôunit¨ lôedificio sar¨ in grado di 

sopportare lôazione sismica prevista. Per valori dellôindice inferiori allôunit¨ la sicurezza 

del manufatto risulterà essere inferiore a quella auspicabile. 

Il valore dellôaccelerazione al suolo, mediante cui si raggiungono le condizioni limite, ¯ 

dato dalla relazione: 

()TCMe

Fq
a SLU

SLU
ÖÖ

Ö
=

*
 

 

Dove: 

=q fattore di struttura; 

=SLUF resistenza a taglio dellôedificio valutata sui singoli piani; 

=*e frazione di massa partecipante; 

=M massa sismica totale dellôedificio; 

()=TC spettro normalizzato (rapporto tra spettro di risposta elastico e accelerazione di 

picco del terreno che tenga conto delle caratteristiche del sito); 

La resistenza a taglio dellôedificio ( )SLUF , viene valutata come quella inferiore tra le 

due direzioni ortogonali di applicazione dei carichi sismici considerati. Il suo valore, per 

un generico piano i del manufatto, sarà dato dalla relazione: 
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i

diiii

SLU

A
F

b

txm ÖÖÖ
=  

Dove: 

im¯ un termine che considera lôomogeneit¨ di rigidezza e resistenza dei maschi murari, 

ed è dato da: 

8.012.01
2

,
2

²-
Ö

Ö-=
ä

i

jimi

i
A

AN
m  

Con: 

=miN numero di maschi murari nella direzione considerata; 

=jiA ,
area del generico maschio nella direzione considerata; 

=iA area resistente a taglio dei muri dellôi-esimo piano. 

ix è un coefficiente legato al tipo di rottura prevista nei maschi murari, considerato pari 

a 1 poich® si sta facendo lôipotesi di collasso per taglio; 

dit  è il valore di calcolo della resistenza a taglio della muratura dei maschi del piano i, 

calcolabile con la seguente espressione: 

di

i

didi

0

0

0
5.1

1
t

s
tt

Ö
+Ö=  

Con: 

=di0t valore della resistenza a taglio della muratura in assenza di compressione; 

=i0s tensione verticale medio agente sulla superficie resistente dei muri dellôi-esimo 

piano (considerando la risultante dei carichi verticali permanenti e accidentali agenti 

allôi-esimo piano). 

è un coefficiente di irregolarità in pianta dato dalla relazione: 

25.121 ¢Ö+=
i

i

i
d

e
b  

ib
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Con: 

=ie eccentricità del centro delle rigidezze rispetto al baricentro delle masse; 

=id distanza del baricentro delle rigidezze dalla parete più esterna nella direzione in cui 

sia considerato applicato il carico. 

Si riporta una tabella (Tabella 2.8-9) contenente i parametri precedentemente esposti. 

 

 

    ɛi [-] ɝi [-] A [m
2
] Űdi [MPa] ɓi [-] Nmi Ɇ Aj

2 
Ű0di [N/cm

2
] 

Terra x 0.81 1 121.21 0.115 1.063 25 1130.56 6.33 

Terra y 0.85 1 96.205 0.115 1.196 24 591.60 6.33 

I Piano x 0.85 1 119.49 0.096 1.031 27 832.87 6.33 

I Piano y 0.87 1 98.965 0.096 1.175 28 493.97 6.33 

II Piano x 0.85 1 119.49 0.072 1.030 27 832.87 6.33 

II Piano y 0.87 1 98.965 0.072 1.175 28 493.97 6.33 

 

Tabella 2.8 

 

    ů0i [MPa] ei [m] di [m] Fslu [kN]  

Terra x 0.217 0.54 17.23 10574.87 

Terra y 0.217 1.23 12.53 7884.661 

I Piano x 0.121 0.28 17.68 9388.431 

I Piano y 0.121 1.13 12.89 7010.201 

II Piano x 0.026 0.26 17.68 7046.862 

II Piano y 0.026 1.13 12.89 5254.204 

 

Tabella 2.9 

 

Una volta determinato il valore del termine SLUF , si calcola il termine *e , 

determinando così il modo di collasso. Quando ci sono incertezze in merito, si decide di 

considerare per il piano terra un collasso uniforme e per i piani superiori la massa 

partecipante per collasso per piano debole. Nel primo caso la relazione da utilizzare sarà: 
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75,025,075,0* -+= Ne  

Nel secondo caso la relazione da utilizzare sarà: 

N

kN
e

-+
=

1
*  

Dove: 

=N numero di piani; 

=k piano considerato. 

Si riporta la tabella (Tabella 2.10)  contenente tali valori e i restanti termini necessari al 

calcolo di SLUa . 

    e* [-] q [-] M [kN]  C(T) [-] 

Terra x 0.86 3.38 69195.3 2.3 

Terra y 0.86 4.19 69195.3 2.3 

I Piano x 0.67 3.38 69195.3 2.3 

I Piano y 0.67 4.19 69195.3 2.3 

II Piano x 0.33 3.38 69195.3 2.3 

II Piano y 0.33 4.19 69195.3 2.3 

 

Tabella 2.10 

 

Determinati tali parametri si può procedere al calcolo di SLUa (Tabella 2.11). 

    ŬSLU 

Terra x 0.261 

Terra y 0.241 

I Piano x 0.299 

I Piano y 0.277 

II Piano x 0.449 

II Piano y 0.415 

 

Tabella 2.11 

 

 



51 

 

Determinato tale valore si proceder¨ al calcolo dellôindice di sicurezza. Al fine di 

calcolare lo stesso, e per poter confrontare lôanalisi con quella gi¨ svolta sullôedificio 

reale, si ¯ scelto di considerare una classe dôuso II e una Vita utile di 50 anni ed un 

terreno con un coefficiente di sito (S) pari a 1.2.  

Si riporta una tabella (Tabella 2.12) in cui viene riportato il valore dellôindice di 

sicurezza calcolato. 

    ŬSLU S ag [g] Is 

Terra x 0.261 1.2 0.259 0.84 

Terra y 0.241 1.2 0.259 0.78 

I Piano x 0.299 1.2 0.259 0.96 

I Piano y 0.277 1.2 0.259 0.89 

II Piano x 0.449 1.2 0.259 1.44 

II Piano y 0.415 1.2 0.259 1.34 

 

Tabella 2.12 

 

Si riporta quindi il confronto (Tabella 2.13) tra gli indici di sicurezza calcolati 

sullôedificio regolarizzato e quelli relativi allôedificio reale. 

 Palazzo Bosco  Palazzo bosco regolarizzato 

 IS [-] IS [-] 

Terra 0.65 0.78 

I Piano 0.77 0.89 

II Piano 1.13 1.34 

 

Tabella 2.13 

 

Dalla tabella si evince come i valori siano pressoché simili, e come la regolarizzazione 

svolta non vada a influenzare significativamente la vulnerabilit¨ dellôedificio. 

Ricavati i valori del termine SLUa , si è pensato di realizzare una curva di fragilità 

(Figura 2.23) che correlasse i valori dellôaccelerazione al suolo ag[g] con lôindice di 

sicurezza. 

 



52 

 

 

 

Figura 2.23 

 

2.5. Curve di fragilità 

Sono state realizzate delle curve di fragilit¨ che correlassero lôaccelerazione attesa al 

sito (PGA) con la percentuale di danno relativa allôedificio qualora fosse soggetto a tale 

accelerazione. Al fine di realizzare tali curve è risultato necessario determinare per ogni 

periodo di ritorno del sisma considerato, la richiesta di spostamento. 

Si ricorda che il periodo di ritorno di un sisma è dato dalla relazione: 

 

( )VR

R
R

P

V
T

-
-=

1ln
 

Dove: 

=RV periodo di riferimento dato dal prodotto uN cV Ö ; 

=NV vita nominale; 

=uc classe dôuso; 

=VRP probabilità di superamento (funzione dello stato limite considerato). 
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Il metodo attualmente contemplato dalla normativa italiana (NTC08) per determinare la 

richiesta di spostamento, è la trasposizione del metodo N2 di Fajfar. Tale metodo ricava 

la domanda di spostamento del sistema strutturale reale partendo dallôanalisi 

dellôoscillatore semplice equivalente. In particolare definito il periodo proprio di 

vibrazione del sistema equivalente come:  

 

*

*
2*

K

m
T ÖÖ= p  

 

Con m* e K* che rappresentano rispettivamente la massa partecipante e la rigidezza del 

ramo elastico della curva pushover bilinearizzata. Tale periodo va confrontato con il 

parametro spettrale TC. Se risulta CTT >*  la domanda di spostamento del sistema 

anelastico è assunta pari a quella di un sistema elastico di pari periodo ovvero: 
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Nel caso in cui risulti CTT <* , la domanda di spostamento del sistema anelastico, 

maggiore di quella del sistema elastico di pari periodo, si ottiene dalla seguente 

espressione:  
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Nella quale il termine *

max,ed  rappresenta la domanda di spostamento del sistema elastico 

(oscillatore semplice equivalente di periodo T*) esprimibile in funzione dello spettro 

elastico in termini di spostamento.  

Il termine q* è il fattore di riduzione, il quale, esprime il rapporto tra la forza di risposta 

elastica e la forza di snervamento dellôoscillatore semplice equivalente, ossia:  
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Fy* rappresenta la forza di snervamento dellôoscillatore semplice.  
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La precedente ha validità generale e può essere applicata per qualunque valore di T*. 

Nel caso di sistemi aventi T* > Tc, tale parametro risulta coincidente con la duttilit¨ ɛ. I 

valori delle domande di spostamento così ricavate non sono quelle delle strutture reali 

ma si riferiscono alla risposta dellôoscillatore semplice. Per ottenere la domanda di 

spostamento reale, il valore così calcolato va moltiplicato per il coefficiente di 

partecipazione G. 

Va specificato che la richiesta di spostamento è sempre dipendente dal sito a cui ci 

stiamo riferendo poiché è funzione di parametri quali 0F  e *

CT , oltre ovviamente ad 
ga , 

che non consentiranno successivamente di svincolare le curve di fragilità dal sito di 

riferimento. 

Nella fattispecie la richiesta di spostamento è stata ricavata mediante il software 3Muri 

a seguito dello svolgimento dellôanalisi non lineare. 

Una volta determinata la richiesta di spostamento, va stabilito, a fronte di tale richiesta, 

a che livello di danno ¯ sottoposto lôedificio analizzato. Al fine di quantificare tale 

danno si è scelto di considerare la Scala Macrosismica Europea EMS 98, che individua 

cinque livelli di danno: 

¶ D1: danno lieve 

¶ D2: danno moderato 

¶ D3: danno da significativo a grave 

¶ D4: danno molto grave 

¶ D5: distruzione 

Sulle curve bilineari lôidentificazione delle soglie di danno ¯ stata realizzata mediante 

delle relazioni dipendenti da 
yd (spostamento nella condizione di prima plasticizzazione) 

e ud (spostamento ultimo) che sono i parametri caratteristici della curva di pushover 

bilinearizzata. 

Si riportano le relazioni utilizzate: 

D0: 
ydd Ö<< 3.00 max
 

D1: 
yy ddd Ö<<Ö 7.03.0 max
 

D2: 
yy ddd Ö<<Ö 5.17.0 max
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D3: ( )
uyy dddd +Ö<<Ö 5.05.1 max

 

D4: ( )
uuy dddd <<+Ö max5.0  

D5:  udd >max  

Tutte le curve di fragilità sviluppate sono riportate nellô Appendice al capitolo 2, 

insieme a delle tabelle in cui sono riportati i valori numerici delle accelerazioni e delle 

percentuali di danno. A scopo didattico si descriverà una curva di fragilità tra quelle 

elaborate e si metteranno in evidenza alcuni risultati derivanti dal confronto di alcuni 

grafici significativi. 

Si riporta a scopo esplicativo la curva di fragilità per il modello di edificio in muratura 

in mattoni, con solai in putrelle e tavelloni e caricato nella direzione -y (Figura 2.24). La 

curva di fragilità, come si può notare nellôimmagine, riporta sullôasse delle ascisse la 

PGA (Peak Ground Acceleration), e sullôasse delle ordinate la percentuale di danno 

dellôedificio. Dunque, data una PGA, si potr¨ determinare il livello di danno 

dellôedificio intercettando la curva di fragilità,  andando a determinare così la 

corrispondente percentuale di danno sullôasse delle ordinate. Inoltre, sul diagramma, 

sono riportate 5 rette orizzontali che delimitano i 5 livelli di danno precedentemente 

esposti, e che consentono così di poter determinare quale sia lôaccelerazione attesa al 

suolo che porti la struttura ad uno dei livelli di danno considerati. Sulla curva di fragilità 

inoltre sono presenti tre cerchi colorati che indicano il livello di danno dellôedificio in 

corrispondenza di tre stati limite: SLO, SLD e SLV. Ogni stato limite è identificato da 

un periodo di ritorno (nella fattispecie 45 anni per lo SLO, 75 anni per lôSLD e 712 anni 

per lo SLV) determinato mediante la vita nominale ( anniVN 50= ) e la classe dôuso 

(pari a III, visto che si tratta di un edificio utilizzato anche a scopo universitario) 

dellôedificio analizzato. Dal momento che ad ogni stato limite corrisponde una PGA, si 

è potuto determinare il livello di danno per ogni stato limite considerato. La curva di 

fragilit¨ ¯ stata realizzata anche mediante unôaltra forma (Figura 2.25). In questo caso 

sullôasse delle ascisse ¯ stato riportato il periodo di ritorno per sottolineare lôincidenza 

dello stesso sul livello di danno della struttura. 
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Figura 2.24 

 

 

 

Figura 2.25 

 

Descritta una delle curve di fragilità sviluppate, si riportano delle osservazioni sintetiche 

svolte esaminando gli andamenti delle curve sviluppate. In primo luogo si può porre 

lôattenzione sul confronto tra la curva di fragilit¨ del materiale più resistente (muratura 

in mattoni) e quella del materiale meno resistente (muratura in pietrame). A parità di 
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direzione di carico si pu¸ notare come lôedificio in pietrame (Figura 2.26) vada in crisi 

per valori dellôaccelerazione inferiori rispetto a quelli dellôedificio in muratura in 

mattoni (Figura 2.27). 

 

 

Figura 2.26 

 

 

Figura 2.27  
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La curva di fragilità relativa alla muratura in mattoni (Figura 2.27) può essere messa a 

sua volta a confronto con la curva relativa allôedificio caratterizzato dallo stesso tipo di 

muratura, ma arricchito dalla presenza del cordolo in c.a. (Figura 2.28). 

 

 

Figura 2.28  

 

Per bassi livelli della PGA, il cordolo non ha nessuna influenza sul comportamento 

strutturale, tanto che la sua presenza può considerarsi ininfluente. Per valori più altri 

della PGA, lôedificio dotato del cordolo ha bisogno di valori della PGA pi½ alti di quelli 

dellôedificio senza cordolo per raggiungere gli stessi livelli di danno. 

Si deve evidenziare come la direzione di carico -x (Figura 2.29), soprattutto per gli 

edifici con cordolo, mostri un andamento anomalo anche per quanto riguarda le curve di 

fragilit¨, mettendo in evidenza come le irregolarit¨ in pianta dellôedificio possano 

mettere in discussione lôeffetto benefico della presenza di un cordolo in c.a.  
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Figura 2.29  

Mentre per i primi 3 livelli di danno il comportamento dellôedificio non risulta 

influenzato dal cordolo, i restanti 2 sono raggiunti dallôedificio con valori della PGA 

molto inferiori rispetto al caso di edificio senza cordolo. Per esempio lôedificio in 

muratura in mattoni senza cordoli raggiunge un livello di danno D4 per valori 

dellôaccelerazione di picco pari a 0.35g, mentre lo stesso edificio col cordolo raggiunge 

lo stesso livello di danno per unôaccelerazione di 0.25g.  

Analizzate queste differenze evidenti, si è deciso di sintetizzare le differenze nel 

comportamento della struttura in base al materiale utilizzato attraverso due tabelle 

riepilogative, relative al caso di edifici senza cordolo (Tabella 2.14) e al caso di edifici 

con il cordolo in c.a. (Tabella 2.15). Nelle tabelle sono riportati i valori delle resistenze 

medie a compressione dei materiali utilizzati per realizzare i modelli e i valori della 

PGA, relativi alla condizione più gravosa, espressi in g, che per ognuno dei 6 casi 

analizzati, determinano il raggiungimento dei 5 livelli di danno.  

 

 

Solai putrelle e tavelloni 

Muratura fm [N/cm
2
] ag-D1 [g] ag-D2 [g] ag-D3 [g] ag-D4 [g] ag-D5 [g] 

Muratura in mattoni 267 - 0.08 0.16 0.27 0.39 

Conci di pietra tenera 158 - 0.06 0.12 0.23 0.36 

Pietrame 117 - 0.06 0.11 0.21 0.33 

 

Tabella 2.14 
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Cordoli in c.a. e solai laterocementizi 

Muratura fm [N/cm
2
] ag-D1 [g] ag-D2 [g] ag-D3 [g] ag-D4 [g] ag-D5 [g] 

Muratura in mattoni 267 - 0.09 0.17 0.25 0.33 

Conci di pietra tenera 158 - 0.07 0.12 0.19 0.28 

Pietrame 117 - 0.06 0.11 0.17 0.25 

 

Tabella 2.15 

 

I risultati si dimostrano coerenti rispetto alle caratteristiche di resistenza dei materiali. I 

modelli costituiti dal materiale migliore (muratura in mattoni) richiedono accelerazioni 

attese al suolo più alte rispetto ai materiali peggiori (conci di pietra tenera e pietrame) 

per raggiungere degli stessi livelli di danno. Ciò risulta evidente soprattutto andando a 

confrontare i valori di ag, del materiale migliore e di quello peggiore dei tre. Questo vale 

sia nel caso di edifici senza cordolo che nel caso di edifici con cordolo. Dal momento 

che nelle tabelle vengono riportati i valori relativi alla condizione di carico più gravosa, 

nella tabella relativa agli edifici dotati di cordolo si può notare come il fenomeno 

precedentemente discusso presente quando si carica lôedificio in direzione -x, vada a 

penalizzare gli edifici dotati di cordolo nei livelli di danno D3, D4 e D5 rispetto agli 

edifici non dotati di cordolo. Di certo nelle differenze di comportamento tra edifici con 

il cordolo e senza cordolo ci sar¨ stato anche unô influenza dovuta alla differenza di 

massa dei due tipi di solai considerati.  
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3. MATERIALI COMPOSITI PER IL RINFORZO DI EDIFICI IN 

MURATURA  

Gli edifici in muratura, molti dei quali possono essere considerati storici e importanti da 

un punto di vista architetturale, costituiscono una significativa porzione del costruito di 

tutto il mondo. La maggior parte di questi ha sofferto le conseguenze di tecniche di 

costruzione e materiali inadeguati, carichi sismici e dovuti al vento, cedimenti delle 

fondazioni, deterioramento per effetti ambientali, e mancanze strutturali in virtù 

dellôutilizzo attuale. In aggiunta, il cambio di destinazione dôuso, e lo sviluppo di 

normative sismiche sempre più severe, ne hanno reso necessario un miglioramento della 

resistenza.  

Per far fronte a tale necessità negli anni sono stati sviluppati, e sono stati applicati, vari 

metodi di rinforzo strutturale  che possono essere così sintetizzati: 

¶ Riempimento di fratture e vuoti mediante stuccatura; 

¶ Cucitura di fratture più ampie con elementi metallici, in muratura o in cls; 

¶ Applicazione di uno stucco rinforzato per migliorare la coesione e la resistenza a 

trazione della muratura; 

¶ Applicazione di una precompressione interna o esterna con catene dôacciaio per 

mantenere gli elementi strutturali uniti in un sistema tridimensionale integrato; 

¶ Rinforzo a cappotto con uno o due strati di intonaco rinforzato con acciaio. 

Il rinforzo a cappotto con intonaco o cls rinforzato, è il tipo di intervento non sismico 

più comune sugli edifici in muratura, e mostra efficacia nel miglioramento della 

resistenza, della rigidezza e della duttilità. Tuttavia questa tecnica mostra i seguenti 

svantaggi: 

¶ Lôincremento di peso modifica la risposta dinamica della struttura, 

incrementando i carichi sismici; 

¶ Lôincremento dello spessore delle pareti potrebbe incidere sullôestetica di un 

edificio storico oppure ridurre lo spazio libero della struttura; 

¶ Occupazione degli spazi adiacenti alla muratura nellôambito dellôapplicazione 

del rinforzo. 

Gli svantaggi elencati e  quelli relativi alle altre tecnologie di rinforzo hanno indirizzato 

i ricercatori allo sviluppo di metodologie di rinforzo basate sullôutilizzo di compositi in 
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polimeri fibro-rinforzati (FRP). I materiali compositi sono costituiti da matrici 

polimeriche e da fibre lunghe continue di carbonio, vetro o arammide, e sono 

comunemente denominati FRP (Fyber Reinforced Polymers). Sono materiali eterogenei 

e anisotropi e presentano un comportamento elastico lineare fino a rottura. I vantaggi 

degli FRP sono molteplici: leggerezza, elevate proprietà meccaniche e caratteristiche 

anticorrosive.  I compositi sono disponibili in varie geometrie: lamine pultruse, 

caratterizzate da una disposizione unidirezionale per superfici regolari, e tessuti 

bidirezionali adattabili alla forma dellôelemento strutturale rinforzato. Gli FRP risultano 

competitivi nel caso in cui sia necessario limitare lôimpatto estetico sulla struttura 

originaria, quando sia necessario garantire la reversibilit¨ dellôintervento e quando lo 

spazio a disposizione sia così limitato da rendere difficile il ricorso alle tecniche di 

rinforzo tradizionali.  

Tuttavia questo tipo di rinforzo presenta svariati problemi, dovuti soprattutto alla resina 

epossidica che svolge un ruolo determinante nellôaderenza tra le fibre e il substrato in 

muratura.  

I problemi che si sono palesati sono: 

¶ Sensibilità alle alte temperature; 

¶ Impermeabilità rispetto al vapore; 

¶ Infiammabilità. 

Per questo motivo si sono andati sviluppando via via altre tecnologie di rinforzo come 

quelle che vedono la resina epossidica sostituita da una malta cementizia. Questo 

diverso tipo di rinforzo detto CMG (Cement Matrix Grid) ha mostrato un 

miglioramento di resistenza e duttilità nella struttura.  

Il CMG presenta le seguenti peculiarità: 

¶ Particolare compatibilità con i substrati in tufo in termini di adesione; 

¶ Permeabilit¨ allôumidit¨; 

¶ Caratteristiche termiche che permettono di evitare criticità; 

¶ Protezione delle fibre dalla diretta esposizione alle fiamme; 

¶ Risoluzione di problemi di instabilità presenti negli FRP dovuti ad uno spessore 

maggiore del rinforzo in CMG; 

¶ Facilità di installazione; 
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¶ Non è necessaria una specifica preparazione del substrato prima 

dellôapplicazione del rinforzo. 

 

3.1. Analisi articoli  

Al fine di determinare lôimpatto dellôutilizzo del rinforzo su pannelli murari, sono stati 

analizzati alcuni testi presenti in letteratura al fine di quantificare lôefficacia del rinforzo. 

I testi di letteratura analizzati hanno presentato una vasta variabilità per quanto riguarda: 

materiale della muratura, tipo di rinforzo impiegato e tipo di prova sperimentale svolta.  

In particolare i materiali considerati sono stati: 

¶ Blocchi di tufo; 

¶ Blocchi in cls; 

¶ Mattoni in argilla pieni; 

¶ Mattoni forati in argilla; 

¶ Adobe brick; 

¶ Solid brick; 

¶ Dry brick. 

I materiali di rinforzo impiegati sono stati invece: 

¶ Fibra di vetro; 

¶ Fibra di carbonio; 

¶ PVA (Polyvinyl alcohol); 

¶ Geo-nets poliproprilene (PP); 

¶ Geo-nets poliestere (PET); 

¶ Cavi dôacciaio (Wire ropes). 

 

Le prove sperimentali svolte, sono state: 

¶ Prova di compressione diagonale; 

¶ Prova di carico laterale ciclico con sforzo di compressione costante; 

¶ Prova di flessione su tre punti; 

¶ Prova di flessione su quattro punti (nel piano e fuori dal piano). 
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Di seguito si riportano le sintesi dei testi analizzati categorizzate per materiale murario e  

corredate da tabelle riassuntive. 

 

3.1.1. Muratura in tufo  

3.1.1.1. Analisi non lineare su muratura in tufo rinforzata con compositi in matrice 

cementizia (Lignola-Prota-Manfredi , 2009) 

In questo articolo si discute lôinfluenza dei difetti di manodopera sul pannello, in caso di 

azione tagliante sullo stesso, sia da un punto di vista sperimentale, che da un punto di 

vista numerico. 

Programma Sperimentale 

Si è svolta una sperimentazione effettuando prove di compressione diagonale su 12 

pannelli in tufo, di cui 4 senza rinforzo, e 8 testati utilizzando differenti configurazioni 

di CMG. Il sistema di CMG consiste nellôutilizzo di una griglia in fibra di vetro e una 

matrice cementizia alkali-resistente. Tutti i pannelli sono stati realizzati con lo stesso 

tipo di malta e mattoni. I blocchi di tufo (di dimensioni 120x250x370 mm
3
) sono stati 

bagnati prima dellôapplicazione del rinforzo per evitare che il tufo potesse assorbire 

lôacqua della matrice cementizia e avesse una scarsa aderenza. Test svolti su campioni 

di tufo e malta hanno fornito le caratteristiche meccaniche riportate nella tabella 

successiva (Tabella 3.1): 

 

 

Tabella 3.1 

 

Poiché si sta trattando il tufo giallo, si è risalito alla resistenza a trazione tramite la 

resistenza a compressione mediante la relazione proposta da Lade (1982) che viene di 

seguito riportata: 
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Dove: 

aP = Pressione atmosferica; 

T = 0.190  (parametro relativo alla muratura in tufo); 

t = 0.805  (parametro relativo alla muratura in tufo). 

La resistenza in trazione risulta essere circa un decimo di quella a compressione. Lo 

strato di malta è spesso 15 mm e profondo circa 250 mm. Le dimensioni dei pannelli 

studiati sono di 1030 mm in altezza, 1030 mm in lunghezza e 250 mm di profondità 

(Figura 3.1). 

 

 

Figura 3.1 

 

Si è utilizzato la fibra di vetro SRG 45 realizzata da Saint-Gobain Technical Fabrics, 

distribuita ugualmente nelle due direzioni ortogonali. Questa presenta una resistenza a 

trazione di 1276 MPa, un modulo di Young (E) pari a 72 GPa, e una deformazione 

ultima pari al 1.78%. Ogni fibra presenta una sezione di 0.896 mm
2
 e uno spazio libero 

tra le fibre di 25.4 mm. La matrice cementizia, modificata con polimeri, è costituita da 

10 kg di matrice cementizia, 0.7 l di mistura polimerica e 3 l di acqua. La matrice 
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presenta una resistenza a compressione di 24.1 MPa e una resistenza a trazione di 4.6 

MPa (con una resistenza flessionale di 5.5 MPa). 

Il rinforzo è disposto a strati, e, una o due griglie, sono imbevute nella matrice 

cementizia (con spessori di 8 mm nel primo caso e 12 mm nel secondo), 

simmetricamente su entrambe le facce della muratura con le fibre parallele ai giunti di 

malta. Qualora più strati di CMG vengano applicati, questi vengono disposti ad una 

distanza di 12.7 mm, per garantire una migliore distribuzione delle tensioni. I test sono 

effettuati su 4 pannelli non rinforzati (utilizzati come riferimento), 2 rinforzati con uno 

strato di CMG su ambo le facciate, e due rinforzati con 2 strati di CMG su ambo le 

facciate. Sebbene non vi sia stato applicato alcun tipo di sistema di ancoraggio, nei test 

non si è mai verificato il distacco del rinforzo, e ciò ha sottolineato la particolare 

sintonia tra il rinforzo in CMG e la muratura in tufo. 

 

Analisi numerica non-lineare  

Sono state condotte simulazioni numeriche per uno stato di tensione piana. Si è preferito 

utilizzare un modello bidimensionale, invece del tridimensionale, per ridurre lôonere 

computazionale, specialmente nella discretizzazione della mesh. Unôanalisi accurata ¯ 

stata svolta mediante il software DIANA v 9.1. I pannelli sono stati modellati con 

elementi quadrilateri a 8 nodi isoparametrici caricati nel piano. Ai micro-livelli, blocchi 

e malta sono modellati indipendentemente, senza attrito allôinterfaccia. Lo stato 

tensionale biassiale è stato simulato attraverso il metodo di Rankine, per quanto 

riguarda la trazione, e quello di Von Mises per quanto riguarda la compressione. Il 

rinforzo è stato modellato come materiale addizionale aderente al pannello murario. La 

matrice cementizia è stata modellata come la malta del pannello, mentre la griglia di 

fibra di vetro è stata modellata come materiale elastico/lineare fino al collasso (fragile) 

in trazione e senza resistenza a compressione (spessore griglia 35.25 ɛm). 

La capacità di deformazione si è analizzata considerando un fattore di duttilità ɛ, come 

rapporto di 
maxg

gu , con ugdeformazione a taglio quando la tensione a taglio è il 90% di 

maxt ; maxg  è la tensione di taglio corrispondente a maxt . 

Confronto numerico/sperimentale 
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9 analisi parametriche FEM, sono state confrontate con le prove sperimentali. Il 

comportamento dei pannelli viene analizzato con curve tensione/deformazione, con la 

tensione a taglio t, ricavabile tramite la relazione: 

707.0Ö=
nA

V
t  

 

Dove: 

V = carico diagonale; 

nA = area netta della sezione non fratturata del pannello (0.257 m
2
 nella fattispecie) 

La deformazione a taglio può essere ricavata in accordo con le ASTM 1981, come: 

hv eeg +=  

Ad ogni modo la capacità deformativa la si valuta attraverso il termine ɛ, anche se la 

correlazione con la duttilità globale della struttura risulta comunque complessa. 

Pannelli non rinforzati 

 

Figura 3.2 
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Figura 3.3 

 

 

Le 2 figure (Figura 3.2 - Figura 3.3) mostrano i risultati teorici e sperimentali su 

pannelli non rinforzati (le curve sperimentali sono quelle tratteggiate). Difetti di 

manifattura sono stati presi in considerazione nella simulazione considerando valori 

ridotti dello spessore della malta, considerando lôeffetto del collegamento non pieno o 

comunque non uniformemente riempito. In generale lôanalisi numerica ha dimostrato 

che gli errori di manifattura, simulati con diversi spessori di malta, influenzano in 

maniera evidente il comportamento dei pannelli non rinforzati, mentre influenzano 

meno sensibilmente le performance dei pannelli rinforzati. 

Le analisi forniscono per i pannelli esaminati una tensione di picco appartenente al 

range 0.21-0.35 MPa, corrispondente ad una deformazione di picco nel range 0.093-

0.198 %. Un comportamento lineare nelle curve lo si è avuto fino ad una tensione di 

circa 0.15 MPa, quando la propagazione di fratture nella malta ha causato un 

comportamento non lineare. Fino ad un 50% della tensione di picco si è notata una 

relazione relativamente lineare tra tensione di compressione e deformazioni orizzontali 

e verticali, infatti fino a questo livello di tensione potrebbe essere appropriato un 

approccio di tipo elastico/lineare. Le compressioni diagonali hanno causato un degrado 

in pendenza e rigidezza. Lôinizio di notevoli fratture diagonali ¯ associato al 

raggiungimento della forza di picco, raggiunta la quale, il degrado prende piede. Nel 

ramo post-picco vi è una diminuzione della tensione, con un aumento della 

deformazione, dimostrando cosi il tipico comportamento di rammollimento dei 

materiali quasi-fragili.  
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I risultati dellôanalisi FEM si dimostrano essere in buon accordo con quelli sperimentali, 

restituendo gli stessi valori simili. Lôanalisi FEM sottostima la duttilit¨ ɛ di circa il 25%. 

 

Pannelli rinforzati 

 

Figura 3.4 

 

Figura 3.5 

 

Come per i pannelli non rinforzati, si riscontra un comportamento elastico/lineare per 

bassi livelli tensionali anche nei pannelli rinforzati (Figura 3.4 - Figura 3.5). I pannelli 

rinforzati hanno presentato un prolungamento dellôandamento iniziale per pi½ alti livelli 

tensionali. Ciò si è verificato per la collaborazione tra pannello murario e strato di CMG. 

La resistenza del pannello rinforzato si dimostra essere proporzionale alla quantità di 

rinforzo, mentre non sembra risentire della variabilità degli spessori degli strati di malta 

tra i blocchi di tufo. Con lôaggiunta di uno strato di rinforzo su entrambi i lati dei 
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pannelli si è ottenuto un incremento di resistenza massima pari al 90%,  nel caso di un 

solo strato, e del 143%, nel caso di due strati. 

Si deve mettere in evidenza come, nel caso di pannelli rinforzati con due strati di CMG, 

in ambito sperimentale, lôincremento di resistenza sia stato limitato dalla rottura dei 

provini nei punti di caricamento. Perciò il valore di resistenza massimo calcolato 

sperimentalmente  risulta essere il limite inferiore di quello ricavato numericamente. 

Rispetto ai pannelli non rinforzati, i pannelli dotati di rinforzo presentano un ramo post-

picco in grado di portare grandi carichi per elevate deformazioni lasciando però di fatto 

invariato il fattore ɛ. 

Lôanalisi FEM fornisce una sottostima del termine ɛ del 30 %. 

Di seguito si riporta una tabella (Tabella 3.2) con i risultati delle analisi svolte. 

 

 

Tabella 3.2 

Fratture 

I pannelli non rinforzati hanno presentato uno sviluppo repentino di fratture diagonali 

passanti per i giunti di malta a partire dal centro della diagonale. Le fratture tendono a 

diffondere nelle zone di minima resistenza, più che nelle zone più sollecitate. Si è potuto 

notare come nei pannelli non rinforzati, quelli con strati di malta più piccoli, hanno 

presentato la frattura nella malta, mentre quelli con strati di malta maggiori hanno 

presentato la rottura contestuale di malta e blocchi. 

Il rinforzo invece, provoca una ridistribuzione delle tensioni nel pannello e una 

diffusione delle fratture che non sono più concentrate in determinate zone del pannello, 

consentendo il raggiungimento di stati tensionali e deformazioni più elevate. È 

importante dire che lôaumento degli strati di CMG non provoca un aumento di 

resistenza proporzionale, ma un incremento comunque inferiore.  
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Analisi dei risultati numerici 

 

Figura 3.6 

 

Nelle figure (Figura 3.6) sono riportati due grafici adimensionali. Sugli assi verticali 

sono riportate le maxt e il modulo elastico G (ricavato dalla pendenza del grafico 

tensione/deformazione) normalizzati rispetto ai valori ricavati numericamente per il 

pannello W3 (cioè quello con lo spessore più grande di malta), sullôasse delle ascisse 

invece, è riportata la percentuale di riempimento dei giunti di malta, rapportata alla 

massima relativa alla parete W3. 

Da questi due diagrammi si pu¸ evincere lôevidente incremento di resistenza dei 

pannelli dovuto allôinserimento del rinforzo, e la trascurabile variazione del modulo G 

(calcolato al 30% della tensione di picco), dato il trascurabile spessore del rinforzo 

rispetto al pannello murario. 

 

 

 

Tabelle riepilogative 

 

Tipo di prove 

Compressione diagonale (1030x1030x250mm
2
) e modellazione numerica 
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Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali 

  f t [MPa] fc [MPa] E [GPa] 
Gft 

[Nmm/mm
2
] 

Gfc 

[Nmm/mm
2
] 

Tufo 120x250x370mm
3 

0.21 2 2 0.0025 12 

Malta 1.31 5 1.8 0.012 19 

Griglia: rete in fribra di vetro 

Saint-Gobain Technical Fabrics 

SRG 45 

1276 - 72 fragile - 

Matrice cementizia 4.58 24.1 3 0.061 45 

 

 

 

 

Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali 

Nome Caratteristiche 
Area rinforzo nella sezione 

[mm
2
] 

Ű max 

[MPa] 

ɔmax 

[%] 
ɔu [%] ɔ80% [%] 

P#1 URM - 0.22 0.14 0.49 - 

P#2 URM - 0.35 0.11 0.174 - 

P#3 URM - 0.21 0.08 0.46 
- 

P#4 URM - 0.19 0.15 0.535 - 

PS#3 1 strato per lato  72.61 0.57 0.185 0.392 - 

PS#4 1 strato per lato 72.61 0.42 0.243 0.392 - 

PS#1 2 strati per lato 145.23 0.54 0.15 0.399 - 

PS#2 2 strati per lato 145.23 0.64 0.209 0.39 0.35 

 

 

3.1.1.2. Comportamento sperimentale di muratura di tufo rinforzata con FRG a 

base di eco pozzolana (Balsamo-Prota-Iovinella-Morandini ) 

Lôutilizzo di materiali compositi in cui la matrice fosse composta da malta a base di 

pozzolane ecocompatibili, ha permesso lôimpiego di tale tipo di rinforzo anche nel caso 

di edifici sottoposti a vincolo. Lôefficacia di tale sistema di rinforzo ¯ stata comprovata 

da una campagna sperimentale su una serie di pannelli costituiti da mattoni in tufo 

giallo napoletano, rinforzati e non, sottoposti ad unôazione di compressione diagonale. 
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Il programma sperimentale prevedeva la prova di compressione su quattro pannelli di 

dimensioni 1000x1000x250 mm
3
 (Figura 3.7) realizzati in tufo e malta pozzolanica. 

Ogni pannello è stato realizzato con  blocchi di tufo di dimensione 360x250x115 mm
3
, 

disposti su otto file, con giunti di malta di dimensioni variabili tra i 10 e i 15 mm.  

 

Figura 3.7 

 

Le prove sono state eseguite su due pannelli non rinforzati, da usare come riferimento, e 

su due pannelli rinforzati con matrice in ecopozzolana e rete in fibra di vetro di maglia 

quadrata di dimensione 25x25 mm. 

Si riportano delle immagini (Figura 3.8) che rappresentano la posa in opera del rinforzo. 

La rete in fibra di vetro viene disposta tra 2 strati di 6 mm di malta fibrorinforzata. 

 

 

Figura 3.8 

Una serie di prove a flessione e a compressione su provini di tufo ha restituito una 

resistenza a flessione di 3.45 MPa e una resistenza a compressione di 4.0 MPa. La malta, 

realizzata in accordo con le caratteristiche del costruito storico dellôarea Campana, ha 

presentato una resistenza a compressione di 3.72 MPa e una resistenza a flessione di 1.3 

MPa. La stessa campagna di prove è stata eseguita sulla malta (Planitop HDM Restauro 

di Mapei S.p.A.) costituente la matrice del rinforzo, che ha presentato una resistenza a 

compressione pari a 16 MPa, una resistenza a flessione pari 8 MPa e un valore del 
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modulo elastico di 8 GPa. Per il rinforzo si è utilizzata una rete in fibra di vetro alcali-

resistente (Mapegrid G220 di Mapei S.p.A.)  del peso di 220 gr/m
2
 e con una resistenza 

a trazione di 45 kN/m. 

Si riporta un dettaglio della fibra di vetro posta in opera (Figura 3.9): 

 

Figura 3.9 

Prova sperimentale 

La prova di compressione diagonale (Figura 3.10) viene svolta applicando il carico al 

pannello attraverso due scarpe metalliche posizionate in corrispondenza dei due spigoli 

opposti del pannello. Tra le piastre metalliche e la superficie libera del pannello viene 

posto un letto di malta a presa rapida antiritiro per scongiurare rotture fragili della 

muratura. Per ottenere la verticalità del carico, ruotato il pannello, tra la piastra di carico 

dellôattuatore e la scarpa superiore del pannello ¯ stata interposta una cerniera sferica. 

Lôattuatore idraulico a bassa frequenza (massimo 1 Hz), presenta una capacità nominale 

in trazione di 2500 kN e 3000 kN in compressione. La strumentazione utilizzata ha 

consentito la misurazione del carico applicato, degli spostamenti lungo le quattro 

diagonali e il controllo della deformazione fuori piano dei pannelli. 
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Figura 3.10 

Nel caso di pannelli non rinforzati (caso a) si è avuta rottura per scorrimento dei letti di 

malta rispetto alle pietre di tufo e non si è avuta rottura locale per schiacciamento degli 

spigoli in cui veniva applicato il carico. Nei pannelli rinforzati (caso b) su entrambi i lati 

si sono presentate fessure lungo le isostatiche di compressione che hanno interessato sia 

malta che tufo (Figura 3.11).  

 

 

Figura 3.11 
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Si riporta una tabella contenente i risultati delle sperimentazioni: 

 

Tabella 3.3 

 

Dove: 

maxt , è stata ricavata a partire dalla relazione 
nA

V
Ö= 707.0t ; 

nA = area della sezione trasversale pari a 0.250 m
2
; 

V = sforzo applicato al muretto; 

ve e he= deformazioni orizzontali e verticali ricavati attraverso i sensori (LVDTs); 

g = deformazione a taglio ricavata come hv eeg += ; 

m= fattore di duttilità calcolato come 
maxg

g
m u= , con ug pari al valore che g assume 

allô80% del carico massimo; 

G = modulo di rigidezza calcolato come 
( )
( )max

max

%30

%30

V

V
G
g

t
= . 

Per i pannelli rinforzati si può notare un incremento della resistenza che raggiunge 

anche il 230% e un notevole incremento della capacità deformativa nei confronti delle 

sollecitazioni taglianti. 

Si riportano di seguito una tabella (Tabella 3.4) e due immagini (Figura 3.12 - Figura 

3.13),  relative alla categorizzazione dei pannelli analizzati, e agli andamenti tensione-

deformazione in cui si possono notare i miglioramenti sopracitati. 
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Tabella 3.3 

 

Figura 3.12 

 

Figura 3.13 
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Un altro miglioramento significativo lo si può notare confrontando le aree sottese ai 

diagrammi gt-   dei pannelli indicati dalle sigle P2 e PR_G2 (Figura 3.14). Lôaumento 

dellôarea sottesa determina una pi½ grande dissipazione energetica e un conseguente 

miglioramento a fronte di un evento sismico, palesati da un quadro fessurativo che 

interessa oltre alla malta anche le pietre in tufo che dispongono di una resistenza a 

compressione più grande. 

 

 

Figura 3.14 

 

In conclusione, il rinforzo con matrice in eco pozzolana e rete in fibra di vetro comporta 

un notevole incremento della resistenza, anche e soprattutto nella fase post-picco del 

diagramma tensione-deformazione, e un incremento della tensione al limite 

dellôelasticit¨ dei pannelli. Contestualmente non si verifica una variazione della 

rigidezza a taglio e quindi non varia lo schema statico, dunque rimane costante la 

distribuzione dei carichi. 

 

Tabelle riepilogative 

 

Tipo di prove 

Compressione diagonale (1000x1000x250mm
3
) 
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Caratteristiche materiali 

Materiali e dimensioni Res flex [Mpa] fc [Mpa] E [Gpa] Ft [kN/m] 

Tufo giallo napoletano 360x250x115mm
3 

3.4 4.0 - - 

Malta 1.3 3.7 - - 

Rete in fibra di vetro a maglia quadrata 25*25mm
2 

- - - 45 

Matrice in ecopozzolana 8.0 16.0 8 - 

 

 

Provini testati e 
caratteristiche   

Risultati sperimentali 

Nome 
Caratteristich

e 

Ű max 

[MPa] 
ɔmax [-] 

ɔu  

[-] 
ɔu (80%) [-] 

Ůvmax  

[%] 

Ůhmax  

[%] 

Ůhultima  

[%] 

P1 URM 0.14 0.1 
0.7

7 
0.53 0.05 0.05 0.7 

P2 URM 0.17 0.27 
0.8

5 
0.46 0.13 0.14 0.5 

PR_G1 1 strato  0.44 0.23 
1.1
5 

1.12 0.13 0.11 0.95 

PR_G2 1 strato  0.53 0.53 
2.7

7 
1.91 0.29 0.23 2.18 

 

 

 

3.1.1.3. Capacità a taglio di muratura rinforzata esternamente con un materiale 

composito a base cementizia: una campagna sperimentale (Faella-Martinelli -

Nigro-Paciello, 2010) 

Il presente articolo tratta i risultati ottenuti da una campagna sperimentale della 

Università di Salerno su pannelli murari in tufo giallo, un tipo di materiale molto 

comune nel Sud Italia e nellôarea Mediterranea. In particolare sono stati sottoposti ad 

unôazione di compressione diagonale tre pannelli non rinforzati e sei pannelli rinforzati 

esternamente su entrambe le facce con uno strato di FRCM (Carbon-Fiber-Reinforced 

Cement Matrix), per determinarne la resistenza a taglio. Nel presente lavoro è stato 

effettuato un confronto tra i risultati dellôindagine sperimentale e quelli derivanti 

dallôutilizzo di alcune formule presenti in letteratura, che mostrano una certa difficolt¨ 

nel tenere conto di rotture premature del sistema murario dovute al distacco del rinforzo 

dal substrato. 

Sono stati analizzati nove pannelli in tufo giallo di dimensioni 120x120x40 cm
3
 , in 

accordo con le normative ASTM (Figura 3.15) 
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Figura 3.15 

 

Il materiale composito utilizzato è costituito da una rete in fibra di carbonio posizionata 

tra 2 strati di malta (Figura 3.16). 

 

Figura 3.16 

 

Sono stati svolti dei test per ricavare le resistenze a compressione e a trazione dei 

blocchi in tufo. Lôindagine a compressione è stata svolta su 10 campioni cubici di tufo 

di lato pari a 100 mm. Si è ottenuta una resistenza a compressione media di 4.06 MPa, 

con un coefficiente di variazione pari  a 0.10 (Tabella 3.5). Mediante una prova a 
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flessione invece, su sei provini, si è ricavata una resistenza a trazione di 0.84 MPa, con 

un coefficiente di variazione pari a 0.10 (Tabella 3.6). 

 

Tabella 3.5 

 

Tabella 3.6 

Si è scelto di utilizzare una malta che riproducesse le caratteristiche delle strutture in 

muratura presenti nel sud dôItalia. In accordo con le normative Italiane contestuali si è 

ottenuta una malta di categoria M4, la più debole, e corrispondente alla malta M1 

dellôEurocodice 6. La malta pozzolanica è composta da 1 parte di limo e 3 parti di 

pozzolana. Sono stati realizzati 7 provini di malta, di  forma prismatica, sottoposti a 

prove di flessione per ricavare la resistenza a trazione. Per ricavare la resistenza a 

compressione si è utilizzato il materiale di risulto (quattordici provini) delle prove a 

flessione. 

Si è ottenuta una resistenza a trazione di 0.372 MPa con coefficiente di variazione di 

0.194 e una resistenza a compressione di 1.027 MPa con coefficiente di variazione di 

0.179 (Tabella 3.7 - Tabella 3.8). 
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Tabella 3.7 

 

Tabella 3.8 

 

Sono state svolte delle prove su campioni del pannello murario in compressione (Figura 

3.17) per ottenere le principali caratteristiche meccaniche della muratura non rinforzata 

e per confrontarle con le resistenze dei materiali che lo compongono. Sono state svolte 

prove su provini cubici di altezza pari a 40 cm, che hanno restituito una resistenza a 

compressione di 1.31 MPa. 

 

Figura 3.17 
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Lôeurocodice 6 fornisce una formula che lega le caratteristiche di resistenza del pannello 

murario con quelle dei suoi componenti con una buona approssimazione. 

 Nel caso in esame si avrà: 

( ) ( ) MPaffkf mbthw 210.1027.106.445.0
3.07.03.07.0

, =ÖÖ=ÖÖ=  

Il rinforzo utilizzato è costituito da fibra di carbonio immersa in una matrice di cemento 

fibro-rinforzata (FRCM). Di seguito si riporta una tabella (Tabella 3.9) contenente le 

caratteristiche meccaniche del rinforzo e unôimmagine (Figura 3.18) relativa alla fibra di 

carbonio e alla disposizione sul pannello murario. 

 

 

Tabella 3.9 

 

Figura 3.18 

 

Sono state svolte le prove di compressione diagonale su 9 pannelli murari, le cui 

caratteristiche sono riportate nella tabella (Tabella 3.10) sottostante: 
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Tabella 3.20 

 

Lo sforzo di compressione viene trasmesso attraverso un martinetto, mentre gli 

spostamenti sono misurati con sensori disposti sulle facce dei pannelli. 

Risultati sperimentali 

Le prove svolte sui pannelli non rinforzati hanno presentato il collasso per livelli di 

carico molto bassi, in un intervallo di 30-45 kN, con lo sviluppo di una frattura 

diagonale allôinterfaccia blocchi-malta. Si riportano i grafici relativi ai pannelli non 

rinforzati (Figura 19): 

 

Figura 3.59 
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Le stesse prove, svolte sui pannelli rinforzati, mostrano un incremento del carico ultimo 

pari 4-6 volte il carico ultimo dei pannelli non rinforzati, come si può notare dai grafici 

riportati (Figura 3.20): 

 

Figura 3.20 

 

I diagrammi riportati mostrano un cambio di pendenza nel tratto iniziale, a volte brusco 

e a volte progressivo, per valori del carico prossimi a quelli di rottura dei pannelli non 
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rinforzati, a causa della formazione di fessure che però non hanno modo di espandersi 

attraverso la muratura per la presenza del rinforzo. 

Nel caso di pareti con rinforzo si sono manifestate due modalità di rottura. La più 

significativa delle due è stata il distacco del rinforzo dal pannello a causa delle scarse 

qualità meccanica della muratura in tufo. Un altro tipo di collasso è stato dato dalla 

rottura che stavolta ha interessato sia malta che blocchi, probabilmente dovuta più che al 

materiale in se, alla ñtextureò dei pannelli (Figura 3.21). 

 

Figura 3.21 

 

Analisi teorica 

Per ricavare la resistenza a taglio dei pannelli analizzati nella campagna sperimentale, si 

può utilizzare la relazione fornita dalle norme ASTM: 

n

u

v
A

P
f

Ö
=

707.0
 

Dove: 

uP  = carico ultimo di compressione diagonale; 

nA  = Area trasversale netta del pannello fornita dalla relazione (ASTM 519-02):

nt
LB

An ÖÖö
÷

õ
æ
ç

å +
=

2
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Si riporta una tabella (Tabella 3.11) dove sono riportate le resistenze a taglio ricavate 

attraverso queste relazioni per i pannelli analizzati nella campagna sperimentale. Si è 

utilizzato il simbolo 0vf per i pannelli non rinforzati e vf  per i pannelli rinforzati. 

 

Tabella 3.11 

 

In letteratura si possono trovare una serie di relazioni che permettono di valutare la 

resistenza a taglio in termini di tensioni o forza, di pannelli rinforzati. Si riporta un 

grafico (Figura 3.21) in cui si confrontano i risultati della campagna sperimentale, e i 

valori delle resistenze a taglio forniti dalle relazioni presenti in letteratura. 

 

:  

Figura 3.21 
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Come si può notare, le varie formule presenti in letteratura sovrastimano o sottostimano 

in maniera più o meno evidente la resistenza a taglio rispetto a quella ricavata dalle 

indagini sperimentali. La formula che più restituisce un risultato simile a quelli ottenuti 

sperimentalmente è quella di Triantafilou e Antonopoulos. 

 

Conclusioni 

In conclusione il lavoro ha dimostrato che mai si è avuto rottura del rinforzo, ma sempre 

rottura per il distacco dello stesso dal paramento murario. Quindi futuri studi potrebbero 

riguardare lôutilizzo razionale da un punto di vista quantitativo e quindi economico del 

rinforzo, e la calibrazione di modelli e formule che permettano di quantificare più 

precisamente le caratteristiche meccaniche dei pannelli rinforzati. 

 

Tabelle riepilogative 

 

 

Tipo di prove 

Compressione diagonale (1200x1150x390mm
2
) 

 

 

 

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali 

 
f t [MPa] fc [MPa] Res flex [MPa] spessore [mm] Ůu [%] E [GPa] 

Tufo 100x100x100mm
3 

0.84 4.06 - - - - 

Malta M1 (EC6) 0.372 1.02 - - - - 

Provini di muratura 

400x400x400mm
3 - 1.31 - - - - 

Griglia in fibra di 

carbonio 10x10mm
2 4800 - - 0.047 1.8 240 

Malta minerale - 38 7.5 - - 15 
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Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali 

Nome Caratteristiche 
Area rinforzo nella 

sezione [mm
2
] 

Carico 

[kN]  

Ű max 

[MPa] 
ŭmax [mm] ŭu [mm] 

1 URM - 45.56 0.069 2.58 3 

2 URM - 31.94 0.049 0.77 3 

3 URM - 31.69 0.047 1.21 3 

4 1 strato per lato 22.56 228.94 0.337 1.25 1.35 

5 1 strato per lato 22.56 224.94 0.331 1.47 2 

6 1 strato per lato 22.56 219.06 0.315 0.5 0.9 

7 1 strato per lato 22.56 200.63 0.291 0.75 0.8 

8 1 strato per lato 22.56 161.06 0.231 0.3 0.3 

9 1 strato per lato 22.56 200.75 0.289 1.2 1.8 

 

3.1.1.4. Prove di compressione diagonale su pannelli in muratura di tufo rinforzati 

con CMF (2005) 

Sono stati confezionati 6 pannelli murari costituiti da blocchi di tufo giallo napoletano e 

malta pozzolanica. I blocchi in tufo presentavano delle dimensioni finali pari a 

370x250x110 mm
3
. I pannelli realizzati hanno presentato unôaltezza di 1030 mm, una 

lunghezza di 1030 mm e uno spessore di 250 mm (Figura 3.22), con unôarea di base di 

0.257 m
2
. Lo spessore dei giunti di malta è variato dai 15 mm ai 20 mm per far fronte 

alle irregolarità delle pietre in tufo. 

 

 

Figura 3.22 

 

Su provini cubici di lato pari a 100 mm in tufo allo stato asciutto, si sono svolte prove di 

compressione, che hanno fornito una resistenza media di 2.00 MPa. Su provini di 
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dimensioni di 370x60x90 mm
3
, si è ricavato invece il valore del modulo elastico, 

considerando la pendenza media della fase iniziale della curva tensione-deformazione, e 

si è ottenuto un valore di circa 1.9 GPa. Per i giunti tra i blocchi, si è utilizzata una 

malta composta da: Legante Mape-Antique LC, sabbia vagliata (3/4 mm) e acqua. Dopo 

28 giorni di stagionatura si è misurata, attraverso una serie di prove svolte secondo le 

normative vigenti, una resistenza media a flessione pari a 1.57 MPa.  

Successivamente si sono svolte prove di compressione sui pannelli murari per valutarne 

le caratteristiche meccaniche (Figura 3.23 - Figura 3.24 - Tabella 3.12).  

 

Figura 3.23 

   

 

Figura 6.24 
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Tabella 3.12 

 

Il rinforzo delle pareti consiste nellôutilizzo di una griglia a maglie quadrate in fibra di 

vetro di tipo Alcali Resistant apprettata (Mapegrid G220) e da una matrice di tipo 

cementizia a reattività pozzolanica bi-componente ad elevata duttilità, rinforzata con 

lôutilizzo di fibre di vetro (Planitop HDM). Complessivamente il sistema di rinforzo 

viene indicato con la sigla CMF e le caratteristiche meccaniche dei suoi componenti 

sono riportate nelle tabelle seguenti (Tabella 3.13 - Tabella 3.14). 

 

 

Tabella 3.13 

 

Tabella 3.14 

 

Il rinforzo ha interessato entrambi i paramenti dei pannelli e in particolare sui pannelli 

PS#7 e PS#8 si è utilizzato un solo strato di rinforzo mentre sui pannelli PS#5 e PS#6 

sono stati utilizzati due strati di rinforzo. Prima dellôapplicazione del rinforzo, il tufo è 
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stato lavato accuratamente e saturato per evitare che i blocchi assorbissero lôacqua 

contenuta nella malta del rinforzo, pregiudicandone cosi le funzionalità. 

Successivamente a seguito dellôapplicazione di una strato di 4 mm di malta ¯ stata 

immersa la rete (GFRP 900x900 mm) e disposto un altro strato di malta e qualora 

previsto unôaltra griglia di GFRP (Figura 3.25). Gli spessori finali sono stati di circa 8 

mm per il singolo strato e 10 mm per il doppio strato. 

 

 

Figura 3.25 

 

Il carico è stato trasmesso ai pannelli attraverso due scarpe metalliche posizionate sui 

due spigoli opposti del pannello. Tra le scarpe metalliche e il pannello è stato 

posizionato un letto di malta a presa rapida antiritiro per evitare che si potessero 

verificare rotture fragili locali della muratura. La prova è stata eseguita esercitando sul 

pannello una forza di compressione monotona, attraverso una cerniera sferica, contenuta 

nel piano medio e diretta lungo una delle due diagonali. Lo è stato trasmesso da un 

attuatore idraulico a bassa frequenza (1 Hz), di capacità nominale in trazione di 2500 

kN e in compressione di 3000 kN. Una cella di carico ha consentito di monitorare il 

carico applicato contestualmente a trasduttori di spostamento che hanno permesso di 

valutare le deformazioni. Tutte le prove sono state arrestate in corrispondenza di un 

valore della resistenza pari al 50% del valore di picco. Si riporta unôimmagine relativa 

alla prova effettuata (Figura 3.26): 
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Figura 7.26 

Risultati sperimentali 

Pannelli non rinforzati  

 

Figura 3.27 

I pannelli non rinforzati (Figura 3.27) hanno dimostrato prevalentemente una rottura per 

scorrimento dei blocchi rispetto ai giunti di malta e una rottura per scorrimento 

associata ad una rottura dei blocchi di tufo per trazione. I due pannelli hanno raggiunto 

sostanzialmente la medesima resistenza a trazione che può essere sintetizzata con il 

valore medio di 0.38 MPa. 

Si riporta una tabella riassuntiva (Tabella 3.15) sui pannelli non rinforzati: 
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Tabella 3.15 

 

Pannelli rinforzati con due strati di CMF su entrambi i paramenti (PS#5 - PS#6) 

 

Figura 3.28 

 

I pannelli rinforzati con due strati di CMF (Figura 3.28), hanno mostrato una 

distribuzione delle fratture, sempre concentrata lungo lôisostatica di compressione, ma 

che ha interessato sia i giunti di malta che i blocchi di tufo. Quasi mai si è avuto il 

distacco del rinforzo (cosa che dimostra lôottimo rapporto tra il CMF e il tufo), che si ¯ 

verificato sostanzialmente solamente in alcuni casi al centro della diagonale di 

compressione dove gli sforzi erano più elevati. La resistenza misurata è di fatto un 

limite inferiore della resistenza a taglio dei pannelli, poiché la prova si è sempre fermata 

a causa della rottura del pannello in corrispondenza dello spigolo dove lo stesso veniva 

caricato. I due pannelli raggiungono resistenze a taglio di 0.75-0.79 MPa, quindi con 

una resistenza che rispetto al caso di pannelli non rinforzati aumenta dal 97% al 108% 

(Tabella 3.16). 
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Tabella 3.16 

 

Pannelli rinforzati con uno strato di CMF su entrambi i paramenti (PS#7 - PS#8) 

 

Figura 3.28 

 

Le modalità di rottura hanno interessato di nuovo sia i giunti di malta che i blocchi di 

tufo con una distribuzione più omogenea delle lesioni. Le resistenze a taglio raggiunte 

sono state rispettivamente di 0.66 e 0.60 MPa con un aumento delle resistenze anche del 

74% rispetto ai pannelli non rinforzati (Tabella 3.17). 
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Tabella 3.17 

 

Confronto tra i pannelli analizzati 

Come gi¨ evidenziato in precedenza, lôutilizzo del rinforzo fornisce un evidente 

incremento della resistenza a taglio, sempre almeno pari al 50%. Si evidenzia anche una 

capacità portante in condizione ultima (cioè pari al 60% del valore di picco) sempre e 

comunque superiore alla capacità portante dei pannelli non rinforzati. Anche le 

deformazioni aumentano grazie al rinforzo, mentre il modulo elastico aumenta 

moderatamente solo nel caso di rinforzo con due strati. 

Si riportano una tabella (Tabella 3.18) contenente le resistenze a taglio massime e i 

valori della duttilità ɛ (
max

%80

g

g
m= ), e un grafico (Figura 3.29) in cui sono sovrapposti gli 

andamenti delle curve Ű-ɔ per i tre casi in esame. 

 

 

Tabella 3.18 
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Figura 3.29 

 

Come si può notare, il rinforzo permette di avere un notevole aumento della duttilità, 

che risulta sempre almeno superiore a circa 2.6 volte quella corrispondente ai pannelli 

non rinforzati. Il miglioramento di questa duttilità è molto importante perché il poter 

allungare il tratto plastico risulterebbe fondamentale qualora un unico pannello di 

unôintera parete dovesse mostrare delle lacune in termini di duttilit¨. 

 

Tabelle riepilogative 

Tipo di prove 

Compressione diagonale  (1030x1030x250 mm
3
);pietre tufo (370x250x110 mm

3
) 

 

 

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali 

 

Res comp 

[MPa] 
E [GPa] Res traz [MPa] ɜ Ůu 

tufo 100x100x100 mm
3 

2 1.8-2 - - - 

Malta a 28 giorni (10-20 mm) - - 1.57 - - 

provino muratura 2.3 0.68 - 0.15 - 

griglia in fibra di vetro AR 25x25 mm
2
 (225 g/m

2
) - 75 45 - < 3% 

Malta cementizia a reattività pozzolanica >30 11 res flex > 9MPa - - 
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Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali 

  
Pmax [kN]  Űmax [MPa] Űu [MPa] ɔmax [-] ɔu  [-] ɔu (80%) [-] 

P#5 non riforzato 135.42 0.37 
0.35 0.106 0.143 - 

P#6 non rinforzato 141.74 0.39 

PS#5 2 strati per lato 289.12 0.79 
0.463 0.137 1.4187 0.711 

PS#6 2 strati per lato 272.44 0.75 

PS#7 1 strato per lato 239.4 0.66 
0.411 0.15 1.2062 0.8687 

PS#8 1 strato per lato 218.52 0.6 

 

 

 

3.1.1.5. Prove di compressione diagonale su pannelli in muratura di tufo rinforzati 

con CMF su un solo lato del paramento (2006) 

La sperimentazione svolta in questo lavoro è stata la medesima svolta al lavoro descritto 

nel paragrafo 3.1.1.4, con la sostanziale differenza che il rinforzo è stato posto su un 

solo lato dei pannelli murari denominati nella fattispecie PT#7 e PT#8 (con un solo 

strato di rinforzo), e PT#5 e PT#6 (con due strati di rinforzo). 

Risultati sperimentali 

Pannelli rinforzati con due strati di CMF su un paramento (PT#5 - PT#6) 

 

Figura 3.30 
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Durante le sperimentazioni si è sempre verificata la rottura di uno dei due spigoli 

caricati. Sul lato rinforzato vi è stata una fessurazione distribuita, mentre su lato non 

rinforzato si è aperta una lesione lungo la diagonale caricata che ha interessato la malta 

e qualche blocco. Tuttavia il pannello è rimasto unito grazie al rinforzo applicato su un 

lato (Figura 3.31 - Figura 3.32 - -Figura 3.33).  

 

Figura 3.31 

 

 

Figura 3.32 
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Figura 3.33 

 

I due pannelli hanno raggiunto delle resistenze a taglio di 0.65-0.69 MPa, quindi con 

una resistenza che rispetto al caso di pannelli non rinforzati è aumentata dal 67% al 77%. 

Si può notare che i due pannelli hanno raggiunto praticamente la stessa resistenza a 

taglio (Tabella 3.19). 

 

 

Tabella 3.19 

 

Con SPL si indica la rottura dellôintero complesso blocchi di tufo e giunti di malta. 
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Pannelli rinforzati con uno strato di CMF su un paramento (PT#7 - PT#8) 

 

Figura 3.34 

Nel caso del pannello PT#7 (Figura 3.34) si è aperta una grossa fessura sul lato non 

rinforzato che ha seguito lôandamento dei giunti di malta eccetto che nelle zone 

terminali dove ha interessato le pietre in tufo. Sul lato rinforzato sono state rinvenute 

delle lesioni lungo la diagonale compressa che hanno portato alla luce il rinforzo 

evidentemente teso a dimostrare il grosso lavoro svolto dallo stesso (Figura 3.35 - 

Figura 3.36 - Figura 3.37). 

 

Figura 3.35 
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Figura 3.36 

 

 

Figura 3.37 
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Il provino PT#8 ha presentato invece significativi spostamenti fuori piano con un 

imbarcamento finale del provino (Figura 3.38 - Figura 3.39 - Figura 3.40): 

 

Figura 3.38 

 

 

Figura 3.39 
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Figura 3.40 

 

Le resistenze a taglio raggiunte sono rispettivamente di 0.55 e 0.57 MPa con un 

aumento delle resistenze anche del 46% rispetto ai pannelli non rinforzati (Tabella 3.20). 

 

Tabella 3.20 

SPL indica la rottura per trazione dellôintero complesso blocchi di tufo e giunti di malta. 

Confronto tra i pannelli analizzati 

Come gi¨ evidenziato in precedenza, lôutilizzo del rinforzo fornisce un evidente 

incremento della resistenza a taglio, di circa 1.45 volte per i pannelli rinforzati con un 

solo strato e di circa 1.7 volte per i provini rinforzati con due strati. Si evidenzia anche 

una capacità portante in condizione ultima (cioè pari al 60% del valore di picco) sempre 

e comunque superiore alla capacità portante dei pannelli non rinforzati. Anche le 

deformazioni aumentano grazie al rinforzo, mentre il modulo elastico aumenta ma 

moderatamente solo nel caso di rinforzo con due strati. 
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Si riportano una tabella (Tabella 3.21) contenente le resistenze a taglio massime e i 

valori della duttilità ɛ (
max

%80

g

g
m= ). 

 

Tabella 3.21 

 

Come si può notare, il rinforzo permette di avere un notevole aumento della duttilità, 

che risulta sempre almeno superiore a circa 2.25 volte quella corrispondente ai pannelli 

non rinforzati. 

 

Tabelle riepilogative 

 

Tipo di prove 

Compressione diagonale  (1030x1030x250 mm
3
);pietre tufo (370x250x110 mm

3
) 

 

 

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali 

 

Res comp 

[MPa] 
E [GPa] Res traz [MPa] ɜ Ůu 

Tufo 100x100x100 mm
3 

2 1.8-2 - - - 

Malta a 28 giorni (10-20 mm) - - 1.57 - - 

provino muratura 2.3 0.68 - 0.15 - 

griglia in fibra di vetro AR 25x25 mm
2
  (225 g/m

2
) - 75 45 - < 3% 

Malta cementizia a reattività pozzolanica >30 11 res flex > 9MPa - - 
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Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali 

Sigla 
 

Pmax [kN]  Űmax [MPa] 

P#5 non riforzato 135.42 0.37 

P#6 non rinforzato 141.74 0.39 

PT#5 2 strati su un lato 249.42 0.69 

PT#6 2 strati su un lato 234.88 0.65 

PT#7 1 strato su un lato 206.28 0.57 

PT#8 1 strato su un lato 198.92 0.55 

 

 

3.1.2. Muratura in cls  

3.1.2.1. Sistemi di rinforzo a base cementizia per il recupero della muratura 

(Aldea-Mobasher-Jain, 2007) 

Il CMG è un materiale utilizzato come rinforzo, costituito da una sequenza di strati di 

matrice a base cementizia, e una griglia in fibra di vetro alkali-resistente immersa in 

essa. Sono state svolte prove a trazione e a flessione sul composito maturato e non, per 

stabilire gli effetti di lungo termine equivalenti in via approssimativa a 129 anni di 

servizio.  

Il sistema di rinforzo utilizzato, consiste in una sequenza di strati di matrice a base 

cementizia con una griglia di rinforzo prodotta da Saint-Gobain Technical Fabrics. La 

fibra consiste in una rete bidirezionale con le fibre connesse a circa 24.5 mm (Figura 

3.41). 

 

 

Figura 3.41 
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La resistenza a trazione della fibra, misurata dai realizzatori in accordo con le ASTM, 

risulta essere di 45 kN/m. La matrice è costituita da cemento Portland arricchito con 

polimeri e fibre di vetro tritate. La caratteristiche meccaniche della matrice, misurate in 

accordo con le ASTM dopo 28 giorni di stagionatura, mostrano una resistenza a 

compressione di 24.1 MPa e una resistenza a flessione di 5.5 MPa. 

I test sono stati svolti nel Dipartimento di  Ingegneria Civile dellôUniversit¨ 

dellôAriziona. I materiali compositi con due strati di rete in fibra di vetro, sono stati 

testati in trazione e flessione, stagionati e non, utilizzando procedure che velocizzassero 

la maturazione. 

Sono stati studiati gli effetti dellôorientamento del rinforzo, dellôallineamento, e dello 

spessore attraverso degli stampi (spessi 3.2 mm e progettati da Saint-Gobain Technical 

Fabrics) con cui venivano controllati lo spessore dello strato di malta, la disposizione 

della tessitura e lôallineamento dei fili. 

La procedura di messa in opera del rinforzo era la seguente: 

¶ Posa di uno strato di matrice di 3.2 mm; 

¶ Uno strato di griglia pressato a mano nella matrice; 

¶ Un altro strato di griglia  applicato allo stesso modo ma disposto a 90° rispetto al 

precedente; 

¶ Un ultimo strato di matrice spesso 3.2 mm applicato e ñspatolatoò per avere una 

superficie liscia. 

Sono stati ricavati provini sia in ñmachine directionò che in ñcross directionò dai 

pannelli dopo 28 giorni, di dimensioni 60x200x10 mm
3
, per le prove di trazione. La 

maturazione accelerata è stata simulata bagnando i provini in acqua saturata con 

idrossido di calcio a 80°C, in accordo con le ASTM. Un giorno di stagionatura 

accelerata, corrispondeva approssimativamente a 4.6 anni di maturazione in un clima di 

tipo continentale. Sono stati testati un totale di 30 provini: 5 provini per ogni tipo di test, 

di direzione (MD e CD) e maturazione (0, 14 e 28 giorni di bagnatura). 

Si riportano delle immagini relative alle prove di trazione effettuate (Figura 3.42 - 

Figura 3.43): 
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Figura 3.42 

 

 

Figura 3.43 

Nelle figura successiva (Figura 3.44) si riporta il diagramma tensione-deformazione per 

le tre maturazioni differenti (0, 14 e 28 giorni). Si possono notare gli effetti della 

maturazione specialmente nei primi 14 giorni. 

   

Figura 3.44 
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Nelle successive immagini (Figura 3.45) si riportano invece le variazioni di resistenza a 

trazione con il variare dei giorni di maturazione e le variazioni di deformazione ultima 

con il variare dei giorni di maturazione. 

 

Figura 3.45 

 

Come si può notare le riduzione delle deformazioni ultime sono più marcate rispetto a 

quelle delle resistenze. In ogni caso la riduzione di caratteristica meccanica è più 

marcata nei primi 14 giorni, successivamente le caratteristiche meccaniche rimangono 

confrontabili rispetto a tale livello di maturazione. 

 

Test strutturali 

Per simulare lôazione sismica sono state svolte prove di taglio nel piano su pannelli 

murari di dimensione ñstrutturaleò. Sono stati utilizzati blocchi standard in calcestruzzo 

di dimensioni 20x20x40 cm
3
 con una malta di tipo N con una resistenza a compressione 

di 13 MPa. 

Durante il test è stata applicata una forza assiale verticale costante di 240.19 kN, e un 

carico ciclico orizzontale, applicato mediante un attuatore.  Gli spostamenti sono stati 

monitorati con due LVDTs e otto sensori. 

Il sistema CMG è stato utilizzato solo su un lato del pannello. Tre pannelli sono stati 

testati variando il tipo di rinforzo per vedere gli effetti del numero di strati e del tipo di 

orientamento della rete in fibra di vetro. 
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¶ Parete 1 - 2 strati: prima griglia disposta verticalmente, seconda griglia disposta 

a 90° rispetto alla prima; 

¶ Parete  2  -  2 strati: prima griglia disposta verticalmente e seconda griglia 

disposta a +/- 45° per ottenere un rinforzo multi-assiale; 

¶ Parete  3  -  3 strati: prima griglia disposta verticalmente, seconda griglia 

disposta a +45° rispetto alla prima e terza griglia disposta a -45° rispetto alla 

prima fornendo un rinforzo multi-assiale e bilanciato. 

Le pareti sono state testate ciclicamente aumentando gli spostamenti laterali in accordo 

con le norme FEMA 273. 

Nella figura successiva (Figura 3.46) sono state riportate le modalità di collasso che si 

sono verificate per questi tipi di pannelli: 

 

Figura 3.46 

Lôaderenza tra rinforzo e substrato ha giocato un ruolo fondamentale nel fornire una 

resistenza adeguata ai pannelli rinforzati. Sono state osservate fratture multiple sulle 

facce delle pareti rinforzate in CMG, tutto ciò ha mostrato la distribuzione delle tensioni 

della faccia rinforzata e lôassorbimento di energia fornito dalla griglia di rinforzo. Il 

collasso è sempre stato dovuto alla rottura dei blocchi a taglio e mai per il distacco del 

rinforzo. Si può osservare che mentre sul lato rinforzato i materiali giungevano insieme 

a rottura, nella parte posteriore il materiale veniva espulso via. Questi test hanno 

dimostrato che il CMG può essere utilizzato per prevenire il collasso in caso di 

terremoto. 

Sono state realizzate delle curve per determinare i benefici forniti dal CMG (Figura 3.47 

- Figura 3.48 - Figura 3.49) 
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Figura 3.47 

 

Figura 3.48 

 

 

Figura 3.49 
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La parete 1 ha mostrato un incremento di resistenza del 57%, seguito dalla parete 3 che 

a mostrato un incremento del 42%, mentre la parete 2 ha mostrato un incremento del 

38%. Il sistema CMG ha aggiunto una resistenza orizzontale di 324-366 MPa. In ogni 

caso la metodologia di rinforzo della parete 1 si è dimostrata la più performante non 

solo tra quelle delle CMG riportate, ma anche tra gli altri sistemi di FRP studiati, ma 

non riportati nellôarticolo. 

Il sistema CMG ha mostrato un aumento dello spostamento ultimo di 14.73-31 mm o 

del 29 - 44 % per le pareti sperimentate. 

 

Tabelle riepilogative 

Tipo di prove 

Simulazione di azione sismica su muri in blocchi di cls 

 

 

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali 

 
Res. flex [MPa] fc [MPa] E [GPa] Ft [kN/m] 

Blocchi in cls (200x200x400mm
3
) - - - - 

Malta (matrice a base cementizia) - 13 - - 

Griglia FRP Santin Gobein (24.5x24.5mm
2
) - - - 45 

Matrice in malta 5.5 24.1 - - 

 

 

Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali 

Nome Caratteristiche 

Forza 

assiale 

applicata 

[kN]  

Fh,max 

[kN]  

ŭmax 

[mm] 

ŭu 

[mm] 

Fh,ultima 

[kN]  

ŭ80% 

[mm] 

URM - 240.19 140 4.5 4.5 140 - 

Wall1 2 griglie: orizz. e verticale 240.19 233 - 36.5 - - 

Wall2 2 griglie: orizz. e a 45° 240.19 195 - 19.5 - - 

Wall3 3 griglie: orizz. e a +/- 45° 240.19 210 - 20.7 - - 

Standard CMG 240.19 240 8.5 17.5 180 16 

da isteresi 2 griglie: orizz. e verticale 240.19 240 9.2 17.25 180 15 

 



113 

 

3.1.2.2. Capacità di carico di pareti in muratura in cls  rinforzati con compositi in 

GFRP (Al -Salloum-Almusallam, 2005) 

Questo lavoro studia il risultato di sperimentazioni volte ad investigare la capacità delle 

fibre di vetro nel rinforzare pannelli, costituiti da blocchi di cemento, soggetti ad azioni 

fuori dal piano o nel piano, verticali e laterali. Si vedrà che i risultati sperimentali sono 

in buon accordo con le formule analitiche per quanto riguarda il calcolo della resistenza 

ultima. 

Resistenza e duttilità possono essere incrementate con lôutilizzo di rinforzi in FRP. Ad 

ogni modo, nasce la necessità di quantificare i benefici attraverso formulazioni che 

possano essere utilizzate nella pratica ingegneristica. Sono riportate delle equazioni da 

utilizzare in caso di progetto, ricavate dalla compatibilità della deformazione e 

dallôequilibrio delle forze per pareti rinforzate nei casi di: 

¶ Carico fuori dal piano; 

¶ Carico nel piano in direzione verticale; 

¶ Carico nel piano in direzione orizzontale. 

Sono state considerati collassi flessionali, a taglio e locali. 

Le equazioni sono di semplice impiego e possono essere utilizzate per pannelli in 

muratura di edifici esistenti. 

Per calcolare la capacità flessionale ultima dei pannelli rinforzati sono state fatte le 

seguenti ipotesi: 

¶ Conservazione delle sezioni piane; 

¶ Resistenza a trazione della muratura trascurata; 

¶ Compatibilità delle deformazioni del sistema parete-rinforzo; 

¶ Resistenza a compressione del rinforzo trascurata; 

¶ LôFRP si prende tutte le forze di trazione presenti nella sezione. 

 

Capacita flessionale fuori-piano 

In genere, il collasso di murature rinforzate con sistemi FRP, è dovuto alla 

compressione della muratura, a meno che la frazione di area verticale della trama di 
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FRP (
vfr ) non sia molto piccola. In questo caso, avviene la rottura del rinforzo, e il 

pannello prosegue con il comportamento dei pannelli non rinforzati.  

Perciò si può considerare un limite inferiore del termine che può essere definito come 

bvf ,r  (di equilibrio) che dovrà essere necessariamente inferiore al 
vfr del pannello per 

scongiurare la rottura ñprematuraò dellôFRP. 

Nella figura successiva (Figura 3.50) si riporta il pannello soggetto ad azioni fuori dal 

piano: 

 

Figura 3.50 

 

Dove: 

=h altezza del pannello; 

=l lunghezza del pannello; 

=t spessore del pannello. 

Per equilibrio e congruenza delle deformazioni, si può utilizzare la seguente relazione 

per calcolare lôasse neutro (Figura 3.51): 
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Figura 3.51 

Dove: 

=Mue deformazione ultima della muratura; 

=fue deformazione ultima del laminato in FRP. 

Nella figura successiva (Figura 3.52) viene mostrato il caso in cui si perviene alla 

resistenza ultima della muratura e 
bvfvf ,rr > . 

 

Figura 3.52 

 

Lavorando sullôanalisi della sezione, si possono calcolare le capacit¨ nominali del 

pannello in  termini di flessione o in termini di compressione della parete, le cui 

relazioni finali sono riportate: 
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Capacita flessionale nel piano 

Carico laterale nel piano 

Il pannello caricato nel piano lateralmente, è riportato nella figura seguente (Figura 

3.53): 

 

Figura 3.53 

 

Si riporta di seguito lôimmagine (Figura 3.54) relativa alla sezione e ai diagrammi di 

tensione e deformazione: 

 

Figura 3.54 
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Lavorando sullôanalisi della sezione, si possono calcolare le capacit¨ nominali del 

pannello in  termini di flessione o in termini di compressione della parete, le cui 

relazioni finali sono riportate: 
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Carico verticale nel piano 

Si riporta lôimmagine (Figura 3.55) relativa al pannello caricato nel piano in direzione 

verticale e la relativa sezione comprendente i diagrammi di tensioni e deformazioni 

(Figura 3.56). 

 

Figura 3.55 
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Figura 3.56 

In maniera analoga ai casi precedenti si otterranno le seguenti relazioni: 
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Taglio 

La capacità di resistenza a taglio di una parete rinforzata può essere fornita dalla 

seguente relazione: 

fMn VVV +=  

Dove: 

=fV ¯ la resistenza a taglio fornita dallôFRP; 

=MV è la resistenza a taglio fornita dalla muratura. 

MV  può essere scritta come: 

tlfV mvM ÖÖÖ=g   per azioni fuori dal piano; 

tlfV mvM ÖÖÖ=g   per azioni nel piano laterali; 
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thfV mvM ÖÖÖ=g  per azioni verticali nel piano. 

Dove: 

=mvf tensione a taglio nel piano della muratura; 

=g fattore che modifica lôarea sottoposta a taglio (1.67 per carichi verticali nel piano; 

1.00 negli altri casi) 

In accordo con il manuale delle ACI, il valore di mvf  espresso in MPa è dato da: 

{ }83.0'125.0min ÖÖ= mmv ff  

Il valore di 
fV può essere ricavato a partire dalla trattazione relativa al cls rinforzato 

con FRP. Lôequazione che fornisce la resistenza ¯ data da: 

fvffef AEV ÖÖ=e  

La deformazione effettiva 
fee¯ la massima deformazione raggiungibile dallôFRP, ed ¯ 

governato dal modo di collasso dellôFRP e dellôelemento rinforzato. Le ACI-440 

suggeriscono di calcolare questo termine con le relazioni: 

fufe ee Ö¢= 75.0004.0  (quando sono avvolti i 4 lati) 

004.0¢Ö= fuvfe k ee  (quando sono avvolti 2 lati o U-wraps) 

Dove: 

=vk coefficiente di riduzione per lôaderenza; 

=fue deformazione ultima dellôFRP. 

Programma sperimentale 

Si sono svolte una serie di prove sperimentali per studiare il comportamento di pannelli 

rinforzati con fogli di GFRP. Lôaspetto maggiormente studiato ¯ stata la direzione di 

applicazione del carico. Sono stati analizzati tre gruppi di pannelli, ogni gruppo era 

composto da 2 provini (un provino di controllo, e uno rinforzato con il composito in 

GFRP). Il provino di controllo è stato realizzato per definire un controllo tra pannelli 
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rinforzati e non. Tutti i pannelli presentavano le dimensioni di 1650x1450x200 mm
3
 

(altezza, lunghezza e spessore). 

I provini del primo gruppo (Figura 3.57) rappresentano i pannelli soggetti ad azioni 

fuori dal piano (OP), il provino di controllo viene definito OP-C, mentre il pannello 

rinforzato con uno strato di GFRP unidirezionale sulla faccia a trazione viene definito 

OP-S. Nella figura successiva sono riportate le dimensioni dei pannelli del primo 

gruppo e il tipo di test svolto: 

 

Figura 3.57 

 

Di seguito sono riportate le stesse immagini per i provini degli altri due gruppi (Figura 

3.58 - Figura 3.59): 
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Figura 3.58 

 

 

Figura 3.59 

 

I dettagli dei gruppi di pannelli sono riportati nella tabella (Tabella 3.22) successiva: 
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Tabella 3.22 

 

Per realizzare i pannelli sono stati utilizzati blocchi di cemento di dimensioni 

400x200x200 mm
3
, che a seguito di prove di compressione hanno fornito una resistenza 

a compressione Mf ' , pari a 5 MPa. 

Il rinforzo in GFRP unidirezionale presenta uno spessore di progetto di 1.00 mm, una 

resistenza a trazione di 540 MPa e un modulo di elasticità pari a 28000 MPa. I laminati 

sono stati incollati al substrato utilizzando una matrice epossidica con resistenza a 

trazione di 25 MPa e un modulo di elasticità pari a 8.5 MPa. 

Tutte le prove sono state effettuate su pannelli posti su semplici supporti. Per applicare 

il carico si è utilizzato un martinetto idraulico con capacità di 30 tonnellate, attivato da 

una pompa manuale. La forza ¯ stata trasmessa al pannello tramite una barra dôacciaio 

supportata da due cilindri, che applicavano il carico lungo le due linee distanziate da 

150 mm. Le linee di carico erano appoggiate per tutta la profondità del pannello. I 

carichi nel piano venivano invece trasmessi come sforzi concentrati. Le forze applicate 

sono state misurate con celle di carico, mentre spostamenti e deformazioni sono stati 

misurati con sensori e trasduttori (LVDTs) per misurare lôinflessione centrale dei 

pannelli testati. Il carico è stato applicato in maniera incrementale e i risultati venivano 

registrati con degli strumenti digitali. 

Nella tabella successiva (Tabella 3.23) sono riportate: modalità di rottura, capacità di 

carico e le corrispondenti inflessioni nella mezzeria dei pannelli. 
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Tabella 3.23 

 

Di seguito sono riportati i grafici (Figura 60 - Figura 61 - Figura 62) che hanno come 

ordinate i carichi applicati, e come ascisse le deformazioni misurate. 

 

 

 

Figura 3.60 
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Figura 3.61 

 

 

Figura 3.62 

Nella figura successiva (Figura 3.63) viene riportato il diagramma in cui sono presenti 

carico e deformazioni misurate (nei lati tesi e compressi) per i pannelli caricati fuori dal 

piano. 
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Figura 3.63 

 

Discussione dei risultati 

 

Pannelli caricati fuori dal piano 

Il grafico relativo ai pannelli caricati fuori dal piano presenta un comportamento tri-

lineare, con la fine della prima e della seconda parte terminanti quando il carico 

applicato raggiunge rispettivamente il 40 % e lô85 % della capacit¨ ultima del pannello. 

Ad ogni modo, il pannello non dotato di rinforzo in GFRP ha mostrato un collasso 

dovuto alle fratture flessionali a partire dal lato teso e in mezzeria. Il pannello rinforzato 

ha mostrato delle frattura che si sono presentate in blocco al di sotto del punto di carico 

per poi propagarsi a 45Á fino allôaltro paramento del pannello provocando una rottura 

per taglio. 

Si riportano le immagini (Figura 3.64) relative alle modalità di collasso: 


