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Abstract 

Il problema della mitigazione del rischio sismico degli edifici esistenti è in Italia una 

questione di primaria importanza, sia a causa dell’elevata vulnerabilità strutturale di gran 

parte del patrimonio edilizio esistente, sia a causa, nel caso degli edifici storici, del loro valore 

artistico e culturale. In un’ottica di prevenzione, date le scarse risorse disponibili e data la 

necessità di intervenire nel minor tempo possibile, risulta fondamentale poter disporre di 

strumenti affidabili che consentano di evitare inaccurate valutazioni di sicurezza sismica. La 

presente tesi affronta quindi alcune delle problematiche più importanti presenti nella pratica 

ingegneristica nella valutazione della sicurezza degli edifici esistenti, con particolare 

riferimento agli edifici in muratura ed in cemento armato. 

In particolare, dopo aver brevemente descritto le principali vulnerabilità degli edifici in 

muratura, viene presentata quindi una analisi critica approfondita della letteratura disponibile 

del metodo di modellazione a telaio equivalente. Tale metodo risulta essere oggi lo strumento 

di modellazione più diffuso nella pratica ingegneristica oltre ad essere consigliato da diversi 

codici normativi nazionali e internazionali. Da tale analisi, sono stati definiti limiti e campi 

d’applicazione per il suo corretto di utilizzo. In particolare, il telaio equivalente può essere 

utilizzato come primo approccio di tipo conservativo per lo studio della risposta sismica di 

edifici caratterizzati da un comportamento scatolare a prevalente risposta nel piano e con una 

disposizione delle aperture pressoché regolare. 

Diversamente da quanto accade per gli edifici esistenti in muratura, i metodi di modellazione 

utilizzati nella valutazione sismica degli edifici in cemento armato risultano piuttosto 

consolidati anche nella pratica ingegneristica. In questo caso, le maggiori fonti di incertezza 

presenti nella valutazione sono fornite dalla stima delle caratteristiche meccaniche delle 

proprietà meccaniche in situ del calcestruzzo gettato in opera. L’alta dispersione dei 

parametri meccanici spesso presente all’interno degli edifici esistenti in c.a., rende infatti 

ardua la loro rappresentazione. In questa tesi, viene proposto e applicato a sei casi studio un 

metodo statistico per la caratterizzazione meccanica del calcestruzzo capace di isolare alcune 

delle fonti di dispersione. Dall’analisi dei risultati è emerso come tale metodo sia capace di 

fornire una rappresentazione più accurata della dispersione effettivamente presente e di 

ridurre la dispersione dei risultati delle prove in situ. 

  



 

 

  



 

 

Abstract (in English) 

The mitigation of the seismic risk of existing buildings is a relevant issue in Italy due both to 

the high seismic vulnerability of most of the building stock and, in case of historic masonry 

buildings, to their high artistic and cultural value. From this point of view, due to limited 

resources available and the need to intervene as quickly as possible, it is essential to have 

reliable tools in order to avoid inaccurate seismic assessments. This thesis addresses some of 

the most common problems that are present in the engineering practice related to the 

structural assessment of existing URM and RC buildings. 

After having briefly described the main vulnerability of masonry buildings, this work 

presents a critical analysis of the equivalent frame modelling approach through an in-depth 

analysis of the literature. This method is today the most widespread modelling tool in the 

engineering practice, and suggested by national and international standards. From this 

analysis, the limits and the applicability domain of this method have been defined. As a 

general result, it has been shown that the equivalent frame model can be used as a 

conservative approach for the study of the global response of buildings with box-like 

behavior and quite regular arrangement of openings.  

Unlike masonry buildings, the modelling methods used in the professional practice for the 

seismic assessment of existing RC buildings, are quite validated. In this case, one of the most 

important source of uncertainty is probably the evaluation of the in situ mechanical properties 

of the concrete. Indeed, the high dispersion of the concrete mechanical parameters makes 

often inaccurate the seismic assessment of these buildings. In this thesis, a statistical method 

for the mechanical characterization of concrete is proposed and applied to six case studies. 

As a result, it is showed that the proposed method is capable of providing a more accurate 

representation of the actually strength distribution and of reducing the dispersion obtained 

from in situ tests. 
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Capitolo 1.   

Introduzione 

I recenti e passati eventi sismici (e.g. [1–5]) hanno mostrato l’elevata vulnerabilità del 

patrimonio edilizio italiano. Tale vulnerabilità costituisce un notevole elemento di rischio per 

l’incolumità delle persone oltre a provocare spesso ingenti perdite di carattere economico, 

sociale e culturale. Nel panorama italiano, provvedere ad una adeguata messa in sicurezza 

del patrimonio edilizio esistente risulta quindi essere una istanza di importanza primaria ed 

estrema urgenza. 

In ambito professionale, al fine di perseguire una adeguata opera di mitigazione del rischio 

sismico, risulta fondamentale poter disporre di strumenti adeguati per la valutazione della 

sicurezza sismica. In particolare, tali strumenti devono poter consentire: a) una corretta 

valutazione della sicurezza sismica senza eccedere in previsioni troppo conservative e b) una 

programmazione in tempi rapidi di interventi efficaci destinati alla mitigazione del rischio, 

evitando sprechi di risorse in interventi non necessari (come ad esempio quelli che possono 

scaturire da valutazione sismiche non corrette o eccessivamente conservative). Sempre al fine 

di evitare interventi non necessari, l’utilizzo di tali strumenti deve essere sempre 

accompagnato da una adeguata e corretta comprensione degli stessi, dei loro limiti e dei 

relativi campi di applicabilità. 

In questo contesto si inserisce la presente tesi, frutto della collaborazione tra il Dipartimento 

di Ingegneria Civile, Edile e Architettura (DICEA) dell’Università Politecnica delle Marche 

e l’Ordine degli Ingegneri della Provincia di Ancona concretizzatasi nell’attivazione di una 

borsa di studio di dottorato di ricerca avente come obiettivo lo sviluppo di linee guida per la 

valutazione del rischio sismico degli edifici esistenti in cemento armato ed in muratura. 

Nello specifico, nella tesi vengono indagati alcuni degli aspetti più rilevanti, e affetti da 

maggiore incertezze, propri dei metodi di modellazione strutturale utilizzati oggi nella pratica 

ingegneristica per la valutazione sismica degli edifici esistenti in muratura ed in cemento 

armato.  

In particolare, per quanto riguarda gli edifici in muratura dopo averne brevemente descritto 

il comportamento sismico e aver presentato i pro ed i contro delle varie strategie di 

modellazione oggi presenti in letteratura (§Capitolo 2), viene presentata una analisi critica 



 

 

del metodo di modellazione globale a telaio equivalente (§Capitolo 3). Tale metodo di 

modellazione costituisce infatti lo strumento attualmente più diffuso nella pratica 

professionale per l’analisi globale degli edifici storici e il suo utilizzo viene suggerito anche 

dai diversi codici normativi nazionali e internazionali. Tale metodo è fonte di numerose 

incertezze di carattere epistemico, una tra tutte quella relativa alla corretta discretizzazione 

della parete muraria in maschie e fasce di piano. Inoltre i suoi limiti e campi di applicabilità 

sono spesso poco chiari e non ben definiti nella pratica professionale. Dall’analisi critica 

dello stato dell’arte effettuata, si vogliono quindi evidenziare i limiti di tale metodologia al 

fine di fornire indicazioni per un suo corretto utilizzo nella pratica professionale. Tale analisi 

costituisce la base su cui sviluppare future indagini di ricerca, le cui principali tematiche 

vengono delineate. Infine, in Allegato viene presentato lo studio di un edificio in aggregato 

tramite modellazione a telaio equivalente, evidenziando le principali problematiche di 

modellazione. 

Diversamente da quanto accade per gli edifici esistenti in muratura, i metodi di modellazione 

analitica utilizzati per valutare il comportamento strutturale degli edifici in cemento armato 

risultano piuttosto consolidati anche nella pratica ingegneristica. In questo caso, le maggiori 

fonti di incertezza presenti nella valutazione sono fornite dalla stima delle caratteristiche 

meccaniche dei solai e delle proprietà meccaniche in situ del calcestruzzo gettato in opera. 

Per tale ragione, al (§Capitolo 4) viene presentata innanzitutto una casistica sulle diverse 

tipologie di solai tipiche nelle costruzioni in cemento armato costruite nel dopoguerra. Ciò al 

fine di consentirne una più immediata riconoscibilità in fase di indagine e fornire una 

maggiore comprensione del loro comportamento meccanico. Dopodiché, viene proposto un 

metodo statistico per la valutazione delle proprietà meccaniche del calcestruzzo gettato in 

opera. Negli edifici esistenti in cemento armato costruiti prima del 1980 le proprietà 

meccaniche di tale materiale presentano infatti una elevata dispersione all’interno dello stesso 

edificio che può influenzare notevolmente il risultato delle analisi [6]. Tuttavia, nelle norme 

nazionali ed internazionali, anche quando viene effettato, in accordo con la norma, un numero 

sufficientemente rappresentativo di prove, viene adottato un unico valore di resistenza nella 

modellazione il quale può essere non rappresentativo dell’effettiva distribuzione dei valori di 

resistenza presenti nell’edificio in caso di proprietà meccaniche altamente disperse, eventi 

che durante le fasi di costruzione possono avere portato a sistematici cambiamenti della 

qualità del calcestruzzo e differenze sistematiche nel grado di vibrazione, nella cura durante 

le fasi di indurimento tra i diversi elementi strutturali (come travi e pilastri) e condizioni di 

carico passate che possono aver indotto sistematiche differenze di qualità del calcestruzzo 

all’interno dell’edificio. 

Al fine di tenere conto di tale variazione, si propone quindi un metodo statistico alternativo 

a quanto proposto dalle norme per una rappresentazione più aderente alla realtà della 

variabilità in situ delle caratteristiche meccaniche del calcestruzzo all’interno della 

modellazione strutturale [7]. La sua capacità di rappresentare una più corretta distribuzione 

delle resistenze (tramite l’utilizzo di più parametri meccanici di progetto), di ridurre la 



 

 

dispersione ottenuta tramite i test sperimentali e applicabilità in ambito professionale è 

verificata tramite la sua applicazione a sei casi di studio reali.  

 

  



 

 

  



 

 

Capitolo 2.  

Strategie di modellazione degli edifici 

storici in muratura 

2.1. Comportamento e vulnerabilità degli edifici storici in 

muratura 

I recenti e passati eventi sismici hanno mostrato come la risposta sismica degli edifici storici 

in muratura dipenda principalmente dalla tipologia edilizia e dalle modalità costruttive con 

cui essa è stata realizzata ed in particolare: 

(a) dal tipo di materiale impiegato; 

(b) dal tipo di tessitura muraria (che insieme al tipo di materiale definisce la qualità 

della muratura); 

(c) dalla presenza di adeguate connessioni tra le diverse parti strutturali. 

L’osservazione del danno sismico ha infatti evidenziato come strutture murarie costituite da 

murature di cattiva qualità (murature caotiche) tendano a disgregarsi già per basse 

accelerazioni sismiche (vedi Figura 2.1). Per tale ragione, il primo passo verso una corretta 

valutazione della risposta sismica di un edificio storico consiste nel valutare la qualità 

muraria (§2.1.1) e, in caso di muratura di scarsa qualità, provvedere al suo miglioramento in 

modo tale da poterne escludere il possibile disgregamento durante l’evento sismico. 

È chiaro che tale approccio non è sufficiente per valutare la vulnerabilità di un edificio 

storico. Nella maggioranza dei casi, infatti, gli edifici storici in muratura sono sistemi 

complessi di pareti e orizzontamenti dove le pareti sono gli elementi strutturali principali e 

gli orizzontamenti, se ben collegati alla muratura, assolvono funzione di ripartizione delle 

azioni orizzontali. 

Se si ha a che fare con murature di buona qualità, allora la risposta sismica dipenderà in primo 

luogo dalla capacità del sistema di ripartire le azioni sismiche tra le diverse parti del sistema 



 

 

strutturale e solo secondariamente da quella delle singole sottostrutture, così come 

evidenziato dall’osservazione del danno sismico. Tale capacità è funzione dei più diversi 

aspetti tecnologici ed in particolar modo da quelli che assicurano una adeguata ed efficace 

connessione tra le parti strutturali (ad esempio tra pareti verticali, e tra pareti e 

orizzontamenti).  

In particolare, in assenza di collegamenti tra le parti o in caso di inefficacia degli stessi, i 

primi meccanismi a manifestarsi saranno i cosiddetti meccanismi locali o di primo modo 

generalmente associati al ribaltamento fuori piano delle pareti o al danno localizzato in 

porzioni di struttura (risposta locale). 

Viceversa, in presenza di un sistema diffuso di collegamenti tra le parti strutturali capace di 

scongiurare tutti i possibili meccanismi locali fuori piano, il sistema strutturale lavorerà non 

come una somma di meccanismi locali indipendenti ma come un unico sistema resistente in 

cui la risposta, denominata in questo caso risposta globale, sarà funzione sia della capacità 

portante delle pareti sia della capacità del sistema di trasferire le azioni tra i vari elementi 

l’edificio murario. 

2.1.1. Qualità muraria 

La muratura storica è un materiale composito, costituito da blocchi1 assemblati a secco o 

con interposizione di malta. Un metodo per definirne la qualità consiste nel valutare la 

rispondenza della muratura esaminata con le cosiddette regole dell’arte, ovvero tutta quella 

serie di criteri esecutivi pratici e di proporzionamento geometrico a carattere empirico affinati 

progressivamente nel corso della storia [8]2 e tramandate attraverso i secoli. Infatti, a dispetto 

di costruzioni più recenti, le costruzioni storiche non sono state progettate utilizzando i 

principi della meccanica dei materiali e delle strutture bensì sulla base dell’intuizione e 

dell’osservazione, utilizzando i principi dell’equilibrio dei corpi rigidi e sperimentando il 

comportamento delle costruzioni già realizzate.  

                                                           

1 Questi possono essere artificiali (mattoni) o naturali (pietre erratiche, a spacco, sbozzate o 

squadrate, in terra cruda). 

2 Vale la pena specificare come tali regole mostrino sempre una specificità locale non 

facilmente categorizzabile, frutto di un progressivo affinamento nell’uso dei materiali 

disponibili in zona. Si pensi ad esempio alla varietà delle tipologie murarie in relazione alle 

caratteristiche degli elementi costituenti. 



 

 

In sostanza di può dire che tanto più un paramento murario è realizzato in conformità con tali 

regole tanto più il suo comportamento meccanico potrà essere definito di buona qualità.  

  

Figura 2.1. Collasso di strutture murarie a causa della scarsa qualità muraria. 

Le regole dell’arte riguardano principalmente: 

a) le caratteristiche meccaniche dei blocchi e della malta; 

b) la forma e le dimensioni dei blocchi; 

c) la tessitura muraria, ovvero la disposizione geometrica dei blocchi, la quale deve 

presentare filari orizzontali, giunti verticali sfalsati e compresenza di elementi longitudinali 

e trasversali. 

Le caratteristiche meccaniche della muratura (a) dipendono innanzitutto dai parametri di 

resistenza e deformabilità degli elementi costituenti e dai loro rapporti (in particolare quello 

tra i moduli elastici di blocchi e malta).  

I blocchi murari hanno solitamente un comportamento elasto-fragile, con resistenza a 

trazione di molto inferiore di quella a compressione ma comunque significativa.  

La malta, quando sollecitata a trazione, manifesta un comportamento elasto-fragile, con 

resistenze di molto inferiori a quelle dei blocchi. Se sollecitata a taglio o compressione 

manifesta un comportamento duttile fortemente non lineare. Essa ha il compito di assicurare 

una quota di resistenza coesiva alla muratura (in questo caso si parla di malta di buona 

qualità). Affinché essa assolva adeguatamente la sua funzione non devono essere presenti 

vuoti tra i blocchi. Questo permette infatti una trasmissione e una ripartizione uniforme delle 

azioni, evitando concentrazioni di sforzo puntuali.  



 

 

I giunti di malta non devono però essere eccessivamente larghi, in quanto comporterebbero 

un abbattimento della rigidezza della muratura. In quest’ottica, la presenza di zeppe e scaglie 

può contribuire ad aumentare i contatti ed a limitare la quantità di malta. 

Una adeguata forma e dimensione dei blocchi (b) è fondamentale per un corretto 

funzionamento della compagine muraria. Per quanto riguarda la dimensione, più i blocchi 

sono grandi, minori saranno i potenziali piani di scorrimento orizzontale all’interno della 

compagine muraria e maggiore sarà la diffusione del carico verticale concentrato lungo la 

parete in presenza di un adeguato sfalsamento dei giunti verticali (Figura 2.2). La 

dimensione dei blocchi è molto importante anche nel caso di azioni sismiche complanari. 

Infatti, sempre in abbinamento con un adeguato sfalsamento dei giunti verticali, maggiore 

sarà la dimensione dei blocchi, maggiore sarà la porzione di parete che, nel piano, si opporrà 

al meccanismo (effetto incastro, Figura 2.3). Viceversa, in presenza di pietre di piccole 

dimensioni e non squadrate come ciottoli o pietre arrotondate (murature irregolari e di bassa 

qualità) si viene a determinare un’instabilità intrinseca del paramento (Figura 2.4a). Tale 

instabilità può essere contrastata solo da una malta di buona qualità. La presenza di ricorsi 

orizzontali (listature), normalmente eseguiti con materiale diverso e di geometria regolare, 

permette di ripartire più uniformemente i carichi verticali (Figura 2.4b). 

Per quanto concerne la forma, che spesso risulta essere il parametro più indicativo della 

qualità muraria, l’utilizzo di elementi squadrati è in genere espressione di buona qualità 

muraria, in quanto consentono di ottenere una buona tessitura muraria (c).  

Per buona tessitura muraria si intende la compresenza di filari orizzontali, giunti verticali 

sfalsati e compresenza di ortostati e diatoni. La presenza di filari orizzontali, ossia di blocchi 

disposti per strati successivi ad andamento orizzontale, assicura sia un appoggio regolare tra 

tutti gli elementi sia una buona distribuzione dei carichi verticali. Tale disposizione, in 

presenza di azioni sismiche, consente l’oscillazione di una parte del muro attorno a cerniere 

cilindriche orizzontali facilmente riconoscibili (Figura 2.6). Inoltre, in questo modo i giunti 

orizzontali sono ortogonali alle sollecitazioni di compressione sotto i carichi di esercizio, 

incrementando le proprietà attritive del giunto stesso. L’attrito che si genera durante l’azione 

sismica contribuisce alla resistenza e alla dissipazione del pannello murario. Va comunque 

evidenziato che, in presenza di sforzi di trazione e taglio, i giunti possono diventare piani 

preferenziali di rottura (o discontinuità), con conseguenze sulla resistenza del solido murario.  

 



 

 

 

Figura 2.2. Influenza della dimensione degli elementi sulla diffusione di un carico concentrato su un 

pannello murario. 

 

Figura 2.3. “Effetto incastro”: La porzione A per ruotare dovrà sollevare i blocchi della porzione B 

che si oppone al meccanismo. Supponendo uno sfalsamento corretto dei giunti verticali, tale porzione 

sarà tanto grande quanto più saranno grandi le dimensioni dei blocchi. 



 

 

 

c   

Figura 2.4. Effetto della forma dei blocchi e della presenza di listature sulla stabilità del paramento: 

a) muratura intrinsecamente spingente nella sezione muraria (fuori dal piano) a causa della forma non 

squadrata degli elementi; b) muratura non spingente grazie alla presenza di listature orizzontali che 

ridistribuiscono il carico verticale ortogonalmente al filare stesso; c) schema isostatico spingente e 

deformata. 

L’ingranamento nel piano tramite sfalsamento dei giunti verticali è in genere stimato in 

funzione del rapporto medio tra la base e l’altezza degli elementi e dei criteri di sfalsamento 

dei giunti verticali (o secondari). Abbiamo già visto come lo sfalsamento dei giunti verticali 

sia determinante sia per una corretta diffusione dei carichi concentrati (Figura 2.2) sia per 

garantire un adeguato effetto incastro (Figura 2.3). Inoltre, esso aumenta generalmente la 



 

 

resistenza a taglio nel piano del pannello murario e risulta essenziale per garantire il 

cosiddetto effetto catena all’interno del pannello murario, ossia per garantire quella resistenza 

a trazione dovuta principalmente all’attrito sui giunti orizzontali. Tale resistenza, seppure 

minima, contribuisce alla resistenza nel piano del pannello (Figura 2.7). 

Infine, un comportamento di buona qualità della parete (sia nel piano che fuori piano) è 

garantito se vi è compresenza di elementi longitudinali (i.e. ortostati) e di elementi trasversali 

(i.e. diatoni) adeguatamente alternati e sfalsati tra loro (è il caso dell’Opus Quadratum 

classico ove vi è una alternanza tra filari di diatoni e ortostati). Gli ortostati, se adeguatamente 

sfalsati, hanno la prevalente funzione di contrastare l’azione sismica complanare. I diatoni, 

invece, favoriscono l’ingranamento trasversale, essenziale per contrastare l’azione sismica 

ortogonale al piano della parete. Relativamente a ciò, si pensi al caso di una muratura a due 

o più paramenti: la presenza di elementi trasversali passanti risulta in questo caso 

fondamentale durante il sisma per evitare la suddivisione della parete in più paramenti 

indipendenti (Figura 2.8). In questo caso si parla di comportamento monolitico della 

muratura alle azioni fuori dal piano. Non è necessaria la presenza di un numero elevato di 

diatoni per assicurare un comportamento monolitico fuori piano, purché essi siano disposti 

in punti strategici [9]. Inoltre, un buon ingranamento trasversale permette la distribuzione del 

carico su tutto lo spessore del muro, anche nei casi in cui vi è un carico gravante sul bordo 

della parete (per esempio un solaio appoggiato solo sull’interno). 

Una valutazione qualitativa dell’ingranamento nella sezione muraria si può ottenere 

tramite il metodo della Linea di Minimo Tracciato (LMT)[10]. Per LMT si intende la linea 

di minor lunghezza che aderendo al lato interno degli elementi di entrambi i paramenti 

percorre in verticale la parte centrale della sezione di un metro di altezza (Figura 2.5). La 

regola dell’arte relativamente alla presenza di un adeguato numero di diatoni può essere 

considerata: rispettata se la lunghezza della LMT all’interno di una sezione muraria di un 

metro di altezza è maggiore di 155cm; parzialmente rispettata se la lunghezza della LMT 

è compresa tra 125cm a 155cm; non rispettata se la lunghezza della LMT è inferiore a 

125cm.  



 

 

 

Figura 2.5. Linea di Minimo Tracciato (LMT) in presenza (a) e in assenza di diatoni (b). 

Infine, se la sezione muraria non è osservabile l’individuazione della presenza o meno dei 

diatoni può essere effettuata osservando le due facce speculari di un metro quadro di 

parete. 

 

In conclusione, note le regole dell’arte, e valutando la conformità della costruzione con le 

regole stesse, è possibile conseguire una prima valutazione qualitativa della sicurezza della 

costruzione, aspetto che ci fornisce anche le prime indicazioni su come modellare 

correttamente la struttura. Chiaramente, questo non è un approccio scientificamente rigoroso 

e risulta affidabile solo se utilizzato all’interno dei limiti di validità della regola (come 

dimostrato dai crolli sperimentati nel passato quando si superavano tali limiti).  



 

 

 

Figura 2.6. Formazione della cerniera cilindrica orizzontale. 

 

Figura 2.7. Effetto catena. Conferisce alla muratura una pseudo-resistenza a trazione di natura 

attritiva. 

 



 

 

 

Figura 2.8. Influenza dei diatoni nella sezione della parete in presenza di azioni fuori del piano. 

2.1.2. Dalla risposta locale alla risposta globale 

In assenza di collegamenti o in caso di inefficacia degli stessi, i primi meccanismi a 

manifestarsi per azione del sisma sono i cosiddetti meccanismi locali o di primo modo 

associati al ribaltamento fuori piano di singole pareti (a causa della minor rigidezza fuori 

piano rispetto a quella nel piano, Figura 2.9). Risposte locali sono possibili anche nel piano 

delle pareti (si pensi al danneggiamento degli archi nel loro piano) e sotto carichi statici (a 

causa di particolari condizioni al contorno).  

Nel caso di ribaltamenti fuori piano, la porzione muraria che tende a ribaltare può coinvolgere 

porzioni murarie appartenenti alle pareti ammorsate ad essa (cunei di distacco, la cui 

dimensione è generalmente funzione dalla presenza e dal grado di ammorsamento tra le 

pareti, Figura 2.10) e della presenza di aperture in prossimità degli spigoli. Il ribaltamento 

può avvenire attorno ad una cerniera orizzontale o inclinata e può essere innescato o 

aggravato a causa della presenza di strutture spingenti. In alcuni casi, la presenza di aperture 

allineate verticalmente può portare all’attivazione di un meccanismo di ribaltamento 

coinvolgendo la sola porzione centrale della parete muraria.  



 

 

 

Figura 2.9. Comportamento locale. Ribaltamento del timpano di una chiesa. 

a)  b)  c)  

Figura 2.10. Efficacia dei collegamenti tra pareti trasversali. a) Pareti ortogonali non ammorsate, b) 

Pareti ortogonali ammorsate, c) pareti ortogonali collegate tramite catene metalliche. 

 



 

 

Figura 2.11. Comportamento scatolare della fabbrica muraria. 

In presenza di un sistema diffuso di collegamenti tra le parti strutturali capace di prevenire 

tutti i possibili meccanismi locali fuori piano e quindi di far lavorare il sistema strutturale 

non come una somma di meccanismi locali indipendenti ma come un unico sistema resistente, 

l’edificio murario manifesta una risposta globale funzione sia della capacità portante delle 

pareti sia della capacità del sistema di trasferire le azioni tra i vari elementi. Nel 

comportamento globale (comportamento sismico globale, d’insieme o scatolare) tutte le 

pareti assolvono, per quanto possibile, sia la funzione portante che la funzione di 

controventamento assicurando resistenza e stabilità (Figura 2.11). Esso è chiaramente 

preferibile rispetto ai meccanismi locali in quanto capace di dar fondo a tutte le riserve di 

duttilità e resistenza dei materiali impiegati. Il collasso, infatti, non è raggiunto per perdita di 

equilibrio ma per perdita di capacità portante delle pareti murarie le quali sono sollecitate 

prevalentemente nel loro piano (meccanismi nel piano o di secondo modo).  

In particolare, il collegamento tra pareti verticali può essere garantito, in diversa misura, 

dall’ammorsamento delle pareti nelle zone di connessione e dalla presenza di catene 

metalliche o di altri presidi aventi lo scopo di collegare tra loro i muri paralleli della scatola 

muraria (Figura 2.10). Tali dispositivi vengono utilizzati anche per contrastare eventuali 

elementi spingenti che possono innescare l’attivazione di meccanismi di danno locale.  

Il collegamento tra pareti e solai (di piano o di copertura) può essere garantito, in diversa 

misura, sia dal sistema di appoggio (dimensione della superficie di appoggio e sagomatura 

delle teste delle travi) sia dalla presenza di connessioni metalliche o altri presidi. In 

particolare, il solaio può assolvere la funzione di diaframma rigido se ben collegato alla 

struttura portante e di adeguata rigidezza. In questo caso le azioni sismiche vengono ripartite 

in funzione delle rigidezze proprie delle pareti di controvento e non in funzione delle aree 

d’influenza delle singole pareti come avverrebbe in presenza di solai flessibili (Figura 2.12). 

In aggiunta, i solai rigidi garantiscono inoltre una maggiore resistenza flessionale fuori piano 

alle pareti connesse (se adeguatamente collegati), scongiurando in tal modo l’attivazione di 

eventuali meccanismi di primo modo (Figura 2.12). 

 

Figura 2.12. a) Scatola muraria non collegata all’orizzontamento e in assenza di ammorsamento tra 

pareti e altri presidi; b) scatola muraria con pareti ammorsate tra loro e collegate all’orizzontamento 

flessibile; c) effetto dell’irrigidimento del solaio connesso alle pareti ammorsate tra loro. 



 

 

Come si evince dalla Figura 2.13, se la parete muraria è caratterizzata da una geometria 

regolare e aperture di grandezza standard, le fessurazioni sono frequentemente concentrate 

in porzioni murarie chiaramente riconoscibili della struttura, dette maschi murari (porzione 

di muratura tra due aperture allineate orizzontalmente) e fasce di piano (porzione di muratura 

tra due aperture allineate verticalmente). Viceversa, cioè qualora le aperture non siano 

disposte regolarmente, il danno sismico si manifesta tramite fessurazioni di non sempre facile 

previsione.  

 

Figura 2.13. Comportamento globale in edifici storici soggetti ad azione sismica. 

In conclusione, è bene sottolineare che durante il sisma le costruzioni esistenti in muratura, 

e soprattutto i beni architettonici complessi, possono manifestare sia meccanismi nel piano 

(generalmente associati al comportamento globale) che fuori piano (generalmente associati 

alle risposte locali) influenzandosi tra loro. Ad esempio, in alcuni casi una fessurazione 

diagonale dovuta alla risposta nel piano della muratura può di fatto favorire l’attivazione di 

un meccanismo fuori piano costituendo un percorso preferenziale di rottura associato al 

ribaltamento fuori piano.  

 

2.2. Valutazione della sicurezza 

Un elemento di valutazione qualitativa della sicurezza di una costruzione storica potrebbe il 

cosiddetto “collaudo” della storia, di cui l’esistenza stessa della costruzione ci fornisce 

testimonianza. Lo studio dei danni causati dagli eventi sismici passati, ad esempio, può 

risultare fondamentale in tal senso.  

Tuttavia, tale valutazione risulta spesso insufficiente nei riguardi della prevenzione dal 

rischio, in quanto una costruzione, pur se antica, potrebbe non essere ancora stata colpita da 



 

 

un terremoto di intensità pari a quella adottata dalle norme o potrebbe non possedere più la 

capacità resistente originaria poiché ridottasi nel tempo a causa del danneggiamento 

accumulato dovuto ad eventi sismici passati di minore intensità, a causa di dissesti di altra 

natura o per le trasformazioni che spesso interessano le costruzioni storiche stesse (Linee 

Guida 2011, §5.1). 

La valutazione qualitativa della sicurezza deve essere quindi sempre accompagnata da una 

valutazione quantitativa finalizzata a tradurre in termini meccanici il comportamento nella 

costruzione, il quale deve essere accertato tramite il raggiungimento di una adeguata 

conoscenza della struttura (Linee Guida 2011, §5.1). Tale valutazione viene affrontata 

tramite la definizione di modelli numerici e l’utilizzo di metodi di analisi sismica di 

comprovata validità.  

In particolare, il modello dovrà tenere conto di diversi aspetti, ovvero che la costruzione 

riflette lo stato delle conoscenze al tempo della sua realizzazione, che possono essere insiti e 

non palesi difetti di impostazione e di realizzazione, che la costruzione può essere stata 

soggetta ad azioni, anche eccezionali, i cui effetti non siano completamente manifesti e che 

le strutture possono presentare degrado e/o modificazioni significative rispetto alla situazione 

originaria (NTC 2008, §8.2).  

Per quantificare il livello di sicurezza di una costruzione storica, possono essere utilizzati 

diversi modelli interpretativi aventi ognuno un diverso grado di accuratezza. Negli ultimi 

anni diverse strategie sono state sviluppate in letteratura [11].  

La scelta del modello da utilizzare è spesso dettata dal tipo di comportamento sismico atteso 

della costruzione (ad esempio se globale o locale). Nonostante i meccanismi nel piano e fuori 

piano possano avvenire contemporaneamente, viene infatti generalmente riconosciuto ed 

accettato che essi possano venire analizzati separatamente, trascurandone le mutue 

interazioni. Per tale ragione, la sicurezza di una costruzione storica deve essere sempre 

valutata nei confronti di entrambi i tipi di comportamento sismico (NTC 2008, §8.7.1 e 

Circolare 2009, §C8 e §C8.7.1.1). 

 

I modelli interpretativi utilizzati possono quindi interessare l’intera costruzione o sue singole 

parti a seconda del meccanismo investigato (se globale o locale) e, in caso di valutazione 

sismica, devono essere in grado di descrivere direttamente o indirettamente la risposta della 

costruzione sotto azione dinamica.  

Tale comportamento può essere identificato e validato sulla base del comportamento già 

manifestato dalla costruzione stessa, ovvero quello dedotto dagli stati di danneggiamento 

presenti e in particolare a quelli dovuti ai fenomeni sismici, o in alternativa quello dedotto 



 

 

sulla base della risposta strutturale di edifici simili e/o sulla base della presenza o meno di 

adeguati presidi di collegamento delle parti strutturali.  

Modellare accuratamente la risposta sismica di una costruzione storica in muratura può essere 

un compito molto complesso. Tale complessità deriva innanzitutto dalle difficoltà nel 

modellare correttamente il comportamento meccanico della muratura, a causa della sua 

natura composita (che determina un comportamento generalmente anisotropo se realizzata a 

regola d’arte3), e della presenza di forti non linearità meccaniche già per bassi stati tensionali. 

Per tale ragione, nell’ambito della valutazione della sicurezza sismica, tale modellazione 

dovrà bilanciare efficienza con accuratezza, ossia raggiungere una accuratezza sufficiente a 

descrivere il comportamento effettivo della costruzione muraria limitando l’onere 

computazionale. 

In aggiunta, numerose incertezze influiscono nella modellazione delle costruzioni storiche, 

ben maggiori di quelle riscontrabili nel caso di strutture esistenti in acciaio o in cemento 

armato. Tali incertezze sono ascrivibili alla complessità geometrica del sistema, ove non è 

sempre facile riconoscere un chiaro schema strutturale (che dipende anche dalla storia 

costruttiva4, dai carichi applicati e dagli stati di danneggiamento presenti); alla difficoltà di 

modellare adeguatamente i dettagli costruttivi con particolare riguardo alle condizioni di 

vincolo tra i vari elementi strutturali nel caso delle costruzioni storiche; alla vastità delle 

tipologie costruttive e tecnologiche; e alla difficoltà di ottenere parametri di resistenza 

rappresentativi dei materiali data l’elevata dispersione dei parametri meccanici. 

Tali incertezze sono ben maggiori negli edifici storici in muratura rispetto a quelle presenti 

negli edifici esistenti in cemento armato o acciaio. Ciò è dovuto alla notevole varietà 

tipologica delle strutture murarie e dell’uso di diverse e variegate tecnologie di intervento 

(tradizionali e moderne) da cui deriva anche una difficile standardizzazione dei metodi di 

verifica. Le costruzioni storiche costituiscono infatti un insieme estremamente vario e 

complesso per tipologie e tecniche costruttive. Tale varietà scaturisce dalle diversificazioni 

delle caratteristiche dell’apparecchio murario e degli orizzontamenti, nonché dalla presenza 

                                                           

3 Dalla natura composita deriva infatti un comportamento fortemente anisotropo (se la 

tessitura è a regola d’arte) sia in campo lineare che non lineare. La natura composita 

rappresenta quindi un aggravio computazionale non solo in caso di modellazione dettagliata 

dei singoli costituenti (malta, mattoni e interfacce) ma anche in caso di modellazione tramite 

l’utilizzo di un materiale omogeneo equivalente.  

4 A causa delle variazioni di configurazione strutturale che si sono avvicendate attraverso i 

secoli (demolizioni parziali, integrazioni e modifiche, rinforzi e interventi di ristrutturazione) 

e attraverso le quali la costruzione storica si è formata. 



 

 

di dispositivi di collegamento come, ad esempio, catene o tiranti. Inoltre, la cultura costruttiva 

antisismica di una determinata area geografica è generalmente influenzata sia da fattori di 

natura economica, sia dal livello di pericolosità sismica che dalla ricorrenza locale dei 

terremoti. Ad esempio, in aree ad elevata sismicità (caratterizzate dalla possibilità di 

terremoti violenti e dalla presenza di terremoti significativi con una certa frequenza), 

l’esperienza ha portato a mettere a punto soluzioni costruttive efficaci per la riduzione della 

vulnerabilità (contrafforti, catene, ammorsamenti, ecc.), le quali sono diventate con il tempo, 

e specie nelle regioni con terremoti frequenti, parte integrante delle regole costruttive. 

Viceversa, nelle aree a bassa sismicità (terremoti rari e non distruttivi), tali elementi di 

presidio antisismico sono stati messi in atto solo per le riparazioni o nelle ricostruzioni a 

seguito dei pochi terremoti significativi. Il loro uso da parte dei costruttori veniva dimenticato 

dopo qualche generazione (Linee Guida 2011, §5.1).  

Per tali ragioni, la modellazione strutturale delle costruzioni storiche richiede sempre una 

approfondita indagine conoscitiva della struttura tale da giustificare le eventuali scelte di 

modellazione concernenti scala spaziale (ossia quale parte della costruzione è opportuno 

modellare, vedi §2.2.1), lo schema strutturale (che deve essere quantomeno verificato e 

riconosciuto dalle vicende passate, vedi §2.2.2) e il tipo di modellazione da adottare 

(condizionata dallo schema strutturale adottato e dalle finalità stesse dell’analisi, vedi §2.2.3). 

Tale conoscenza può essere ottenuta considerando diversi livelli di approfondimento sulla 

base dell’accuratezza dei rilievi e delle indagini storiche effettuate, sulla conformità del 

manufatto alle regole dell’arte, sull’individuazione e sul tipo di danno, sulla capacità di 

ricostruire la storia del manufatto (anche in relazione agli eventi sismici) ed, eventualmente, 

sul risultato di test sperimentali (se effettuati)5. Al fine di tenere conto delle incertezze 

presenti ed assicurare un risultato a favore di sicurezza, potranno essere definiti opportuni 

fattori di confidenza da applicare a uno o più parametri significativi del modello sulla base 

del livello di conoscenza raggiunto. 

A partire da un modello ottenibile con un livello minimo di conoscenza, ovvero basato su un 

numero limitato di informazioni, si possono definire modelli interpretativi via via più 

raffinati, calibrati e validati attraverso l’approfondimento della conoscenza (Linee Guida 

2011, §5.1). Il livello di conoscenza acquisito diventa elemento fondamentale per la 

valutazione dell’affidabilità del modello, quantificando su base soggettiva il contributo non 

trascurabile di eventuali aspetti costruttivi non adeguatamente rappresentati nel modello. 

                                                           

5 Nel caso si prevedano prove anche solo debolmente distruttive, si dovrà valutare l’impatto 

delle stesse sulla conservazione del manufatto, limitandosi a quelle effettivamente necessarie 

per lo svolgimento delle analisi. 



 

 

In questo capitolo viene quindi ripotata una guida operativa per la modellazione delle 

costruzioni storiche in ambito professionale. Verranno quindi date indicazioni relativamente 

alla scelta di una corretta scala di modellazione (§2.2.1), di un adeguato schema strutturale 

(§2.2.2) e della corretta strategia di modellazione da adottare (§2.2.3, §2.2.4 e §2.2.5).  

2.2.1. Scala di Modellazione 

L’adozione di una adeguata scala di modellazione, così come la definizione di vincoli e 

confini spaziali della struttura, può essere un compito non banale, condizionato da diversi 

fattori. In generale, tale scelta è svolta a partire dal tipo di risposta sismica dell’edificio 

(locale o globale), ma può essere condizionata anche dalla necessità di analizzare 

dettagliatamente singole parti di struttura (e.g. a causa di una concentrazione del danno 

in determinate zone) e dal fine dell’intervento pianificato.  

Ad esempio, in caso di meccanismo sismico globale o di inserimento di un sistema diffuso 

di catene metalliche, risulterà più adeguato l’utilizzo di un modello globale, ossia dell’intera 

struttura. Viceversa, se la risposta sismica dell’edificio non è altro che la somma di risposte 

locali indipendenti, a causa della mancanza di un sistema diffuso di catene e tiranti e di solai 

rigidi e resistenti nel piano (e.g. grandi chiese ma anche edifici complessi o estesi), o nel caso 

di rinforzo di un arco tramite inserimento di una catena, risulta più opportuno studiare le 

singole porzioni murarie interessate dal meccanismo/i locale/i. In tal caso si dovrà tener conto 

in maniera corretta sia delle forze scambiate tra i vari sottosistemi strutturali che della 

effettiva ripartizione della totalità delle forze sismiche sui meccanismi locali considerati 

(Circolare 2009, §C8.7.1.1).  

Interventi come il rinforzo di strutture tramite FRP o iniezioni di malta potrebbero richiedere 

una modellazione dettagliata del singolo elemento strutturale in maniera tale da fornire 

parametri meccanici equivalenti da utilizzare successivamente nel modello globale. Una 

modellazione dettagliata e puntuale del singolo elemento potrà risultare fondamentale anche 

per l’analisi del danno di bene artistici strettamente connessi alla struttura.  

Emblematico nella scelta di una adeguata scala di modellazione è il caso di una costruzione 

inserita in un aggregato urbano (vedi Appendice A). In questo caso sarebbe opportuno 

considerare l’aggregato nella sua interezza. Tuttavia tale opzione è spesso improponibile sia 

per i costi computazionali sia per la complessità del compito, sia per le difficoltà ad accedere 

e conoscere le parti adiacenti alla costruzione in oggetto. Per tale ragione, la norma consente 

di riferire l’analisi alla singola unità strutturale oggetto di studio tenendo conto, per quanto 

possibile, delle possibili interazioni derivanti dalla contiguità strutturale con gli edifici 

adiacenti, connessi o in aderenza ad esso ed evidenziando le azioni che su di essa possono 

derivare dalle unità strutturali contigue.  



 

 

Il primo passo nello studio di una porzione di aggregato consiste nell’individuazione 

dell’unità strutturale (US) oggetto di studio. L’individuazione dell’US va eseguita in ragione 

della forma del sistema edilizio di riferimento a cui appartiene l’US, della qualità e 

consistenza degli interventi previsti e con il criterio di minimizzare la frammentazione degli 

interventi. In tal caso il progettista dovrà definire la dimensione operativa minima, che talora 

potrà riguardare l’insieme delle unità immobiliari costituenti il sistema, ed in alcuni casi 

porzioni più o meno estese del contesto urbano. 

Per la individuazione dell’US si deve innanzitutto tener conto della unitarietà del 

comportamento strutturale della porzione di aggregato nei confronti dei carichi (statici e 

dinamici). È importante a tal fine rilevare la tipologia costruttiva ed il permanere degli 

elementi caratterizzanti, in modo da indirizzare il progetto degli interventi verso soluzioni 

congruenti con l’originaria configurazione strutturale. 

L’US dovrà comprendere cellule tra loro legate in elevazione ed in pianta da un comune 

processo costruttivo, avere continuità da cielo a terra per quanto riguarda il flusso dei carichi 

verticali e, di norma, essere delimitata o da spazi aperti o da giunti strutturali o da edifici 

contigui strutturalmente ma costruiti con tipologie costruttive e strutturali diverse, o con 

materiali diversi, oppure in epoche diverse. 

A tal fine, dovranno essere indagati: 

 i processi di aggregazione ed organizzazione dei tessuti edilizi ed il loro rapporto 

con l’evoluzione del sistema viario; 

 gli eventi principali che hanno influito sugli aspetti morfologici del costruito storico 

(tramite fonti storiche); 

 la morfologia delle strade, la disposizione e la gerarchia dei cortili (con accesso 

diretto o da androne) ed il posizionamento delle scale esterne. Tale studio 

contribuisce alla comprensione del processo formativo e di trasformazione di isolati, 

lotti, e delle porzioni non costruite in rapporto alle fase del loro uso; 

 l’allineamento delle pareti con verifiche di ortogonalità nei confronti dei percorsi 

viari ed individuazioni di prolungamenti, rotazioni, intersezioni e slittamenti degli 

assi delle pareti. Ciò aiuta ad identificare le pareti in relazione alla loro 

contemporaneità di costruzione e quindi definire il livello i connessione; 

 i rapporti spaziali elementari delle singole cellule murarie nonché i rapporti di 

regolarità, ripetizione, modularità ai diversi piani. Ciò consente di distinguere le 

cellule originarie da quelle dovute a processi di saturazione degli spazi aperti; 



 

 

 la dimensione e la forma delle bucature nei muri di prospetto come assialità, 

simmetria, ripetizione, in modo tale da determinare le zone di debolezza nel 

percorso di trasmissione degli sforzi e da rilevare le modificazioni avvenute nel 

tempo; 

 i disassamenti, le rastremazioni delle pareti, i muri poggianti “in falso” sui solai, lo 

sfalsamento di quota tra solai contigui. Ciò fornisce indicazione sia sulle possibili 

fonti di danno che per l’interpretazione dei processi di aggregazione. 

2.2.2. Schema Strutturale 

Lo schema strutturale deve tener conto, oltre alla geometria della struttura, dell’interazione 

tra la struttura e l’ambiente, delle fasi di costruzione e trasformazione e del danneggiamento 

presente. 

Lo studio della geometria della struttura, oltre a definire il modello, sarà finalizzata 

all’individuazione di possibili simmetrie e direzioni significative per il comportamento 

d’insieme. In base a queste considerazioni la struttura può infatti essere semplificata ed i 

gradi di libertà ridotti. Emblematico il caso in cui è possibile analizzare la struttura tramite 

sezioni significative riconducendo l’analisi d’insieme ad una analisi piana (ad esempio la 

sezione trasversale di una navata di una chiesa). Nel caso di strutture simmetriche è possibile 

modellare solo una parte di struttura assegnando opportune condizioni di vincolo (ad esempio 

nel sistema di un arco-piedritto si può analizzare metà struttura, o nel caso di una cupola se 

ne può analizzare un solo spicchio data la sua simmetria assiale). Chiaramente tali 

semplificazioni non sono sempre ottenibili a causa della presenza di asimmetrie significative 

o irregolarità costruttive, causate anche ad interventi di recupero che possono aver concorso 

a far perdere al manufatto la simmetria strutturale originaria. 

Anche l’interazione tra suolo e struttura (e più in generale tra ambiente e struttura) svolge 

un ruolo di fondamentale importanza nella modellazione, specialmente nel caso di 

costruzioni storiche dotate di elevata rigidezza e massa (come ad esempio nel caso di un arco 

trionfale). In questi casi, data la notevole rigidezza della struttura, può essere determinante la 

modellazione della deformabilità del terreno di fondazione, anche se di ottime caratteristiche. 

Nel caso in cui si svolga l’analisi di una singola porzione di aggregato, continua, a contatto 

o interconnessa con edifici adiacenti (individuata così come descritto al §2.2.1), si dovrà 

tener conto degli effetti delle interazioni strutturali tra l’unità strutturale da analizzare e gli 

edifici adiacenti (Circolare 2009, §C8A.3). 

Sull’US individuata dovranno essere evidenziate le azioni che su di essa possono derivare 

dalle unità strutturali contigue, ed in particolare: 



 

 

 i carichi sia verticali che orizzontali (sismici) provenienti da solai o da pareti di 

unità strutturali adiacenti;  

 le spinte non contrastate causate da orizzontamenti sfalsati di quota sulle pareti in 

comune con le unità strutturali adiacenti; 

 le spinte di archi e volte appartenenti ad unità strutturali contigue e quelle 

provenienti da archi di contrasto o da tiranti ancorati su altri edifici; 

 effetti locali causati da prospetti non allineati, o da differenze di altezza o di 

rigidezza tra unità strutturali adiacenti; 

 azioni di ribaltamento e di traslazione che interessano le pareti nelle unità 

strutturali di testata delle tipologie seriali (schiere); 

 il possibile martellamento nei giunti tra unità adiacenti. 

 

L’individuazione delle fasi di costruzione e trasformazione (come ad esempio annessioni 

di nuovi corpi di fabbrica, sopraelevazioni, modifiche interne con demolizioni parziali e 

ricostruzioni) risulta fondamentale per diverse ragioni. Innanzitutto, gli stati tensionali e 

deformativi all’interno della struttura dipendono dalla sequenza costruttiva. Inoltre, le parti 

aggiunte, anche se apparentemente in continuità con il complesso costruttivo, si comportano 

spesso come strutture indipendenti di cui è opportuno valutare il corretto grado di 

ammorsamento con le restanti parti del complesso strutturale. Per esempio, nel caso di 

aggregati edilizi complessi, individuare correttamente le celle originarie distinguendole da 

quelle di accrescimento e di intasamento consente una più accurata definizione dei vincoli da 

inserire nel modello. Infine, a causa delle diverse fasi costruttive, possono essere presenti 

alcune discontinuità strutturali (e.g. chiusura di aperture esistenti). In questo caso, tali 

discontinuità possono costituire dei percorsi preferenziali di fessurazione.  

Infine, stati lesionativi importanti e configurazioni deformate del bene strutturale dovranno 

essere accuratamente valutati ed inseriti nel modello. Il riconoscimento dei dissesti presenti 

è infatti determinante per la scelta della corrette strategie di modellazione e di analisi di una 

costruzione in muratura in quanto meccanismi di dissesto chiaramente riconoscibili possono 

portare ad identificare il comportamento della costruzione, consentendo anche una 

modellazione locale di maggior dettaglio. 

2.2.3. Classificazione delle diverse strategie di modellazione 



 

 

Al fine di valutare la risposta sismica delle costruzioni storiche, sono state sviluppate diversi 

strategie di modellazione, ognuna con un diverso grado di dettaglio e onere computazionale. 

Tali modellazioni possono essere classificate seguendo diversi criteri, quali ad esempio la 

scala di analisi, che può essere riferita al materiale (stato tensionale) o al singolo elemento 

(forze generalizzate), e le modalità con cui vengono descritte le eterogeneità del materiale, 

se tramite un materiale continuo equivalente o come assemblaggio discreto di elementi 

(Tabella 2.1). I modelli sviluppati alla scala del materiale descrivono in maniera piuttosto 

dettagliata la complessa risposta meccanica del materiale murario. Viceversa, le modellazioni 

alla scala dell’elemento sono basate su forti ipotesi semplificative in cui svolge un ruolo 

fondamentale l’osservazione del danno sismico manifestato dagli edifici nel corso dei 

terremoti passati.  Ovviamente, particolare attenzione va posta nel caso in cui tali assunzioni 

non si adattino al comportamento dell’edificio in esame. Si pensi ad esempio a strutture 

rinforzate che possono manifestare un danneggiamento diverso da quello delle strutture non 

rinforzate. Va infine detto che la classificazione qui esposta non esaurisce tutte le possibili 

strategie di modellazione sviluppate in letteratura, in quanto modellazioni ibride sono 

comunque possibili. 

Tabella 2.1. Classificazione delle diverse strategie di modellazione [12]. 
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Per quanto riguarda i modelli sviluppati alla scala del materiale, se la muratura è modellata 

come un materiale discreto, e quindi eterogeneo, si parla di modellazione ad interfacce. In 

questo caso, blocchi e i giunti sono modellati separatamente e collegati l’un l’altro tramite 

elementi interfaccia in cui vengono generalmente concentrate le non linearità meccaniche. 

Nonostante la modellazione a interfacce fornisca una accurata descrizione della risposta 

strutturale (a patto di conoscere perfettamente le caratteristiche della struttura) essa necessita 

di un onere computazionale eccessivamente elevato, soprattutto relativamente 

all’applicazione ad edifici interi. 

Tra i metodi di modellazione che consentono una modellazione ad interfacce troviamo la 

micro-modellazioni agli elementi finiti (FEM), il Metodo degli Elementi Discreti 

(DEM) e gli approcci basati sull’Analisi Limite. 

Nelle micro-modellazioni FEM, gli elementi finiti, generalmente bidimensionali o 

tridimensionali, permettono una dettagliata rappresentazione dello stato di sforzo e 

deformativo dei singoli componenti. Tale approccio permette l’esecuzione di analisi 

dinamiche ma necessita di un numero di parametri e di un onere computazionale 

eccessivamente elevato, specialmente nel caso di modellazioni non lineari [13].  

Il Metodo degli Elementi Discreti (DEM) [14] può essere una valida alternativa alle 

micro-modellazioni FEM in quanto, poiché i blocchi sono generalmente considerati come 

rigidi [15]6, l’onere computazionale ne risulta ridotto anche se non in maniera sufficiente 

da consentirne l’utilizzo nel caso di modellazione della risposta globale (il loro utilizzo 

viene solitamente limitato a semplici strutture multiblocco come ad esempio colonne in 

pietra [16] o ad analisi dettagliate di meccanismi locali). Le modellazioni che sfruttano 

tale approccio sono generalmente sviluppate per murature periodiche e blocchi 

parallelepipedi. Solo pochi contributi riguardano murature irregolari [17]. In particolare, 

nell’approccio DEM, che può essere utilizzato sia per analisi statiche che per analisi 

                                                           

6 Tale assunzione è giustificata dal fatto che la maggior parte del danno sismico avviene per 

spostamenti tra i blocchi e non per fessurazione nei blocchi. È comunque possibile tenere 

conto della deformabilità dei blocchi, ad esempio combinando le caratteristiche degli 

elementi discreti con quelle degli elementi finiti (DEM+FEM) [369] o utilizzando specifici 

DEM in cui: i blocchi sono considerati deformabili ma sotto uno stato tensionale e 

deformativo uniforme (Discontinuous Deformation Analysis, DDA [370]); i contatti sono 

assunti rigidi; non è permessa alcuna compenetrazione. 



 

 

dinamiche [18–21]7, vengono considerate principalmente formulazioni di contatto 

deformabile nei giunti8, dove, note le proprietà dei giunti normali e la rigidezza a taglio, 

le tensioni di contatto sono funzione dei soli spostamenti relativi tra i blocchi.  

Anche nei modelli basati su analisi limite, i singoli blocchi sono modellati come corpi 

infinitamente rigidi e resistenti mentre le interfacce sono generalmente non lineari e 

attritive (si veda ad esempio [22–25]). In alcuni casi possono essere utilizzate una serie di 

molle elastiche [26,27]. Tali modelli sono largamente diffusi grazie al loro moderato onere 

computazionale e sembrano particolarmente idonei a descrivere la risposta sismica di tutta 

quella serie di beni architettonici dove le non-linearità sono concentrate nei giunti. Gli 

unici parametri meccanici necessari alla realizzazione del modello sono quindi la coesione 

e il coefficiente d’attrito nei giunti. Tuttavia, tramite tale analisi vengono fornite le sole 

informazioni riguardanti il collasso della struttura.  

 

Se la muratura è invece modellata come un materiale continuo e quindi omogeneo, si parla 

di modellazione tramite leggi costitutive nel continuo CCLM (mesh continue di elementi 

finiti 2D o 3D) in cui viene fornita una descrizione sintetica del materiale tramite leggi 

costitutive che descrivono il comportamento non lineare di un materiale omogeneo 

equivalente. Tale approccio è meno oneroso del precedente in quanto semplifica di gran lunga 

i termini del problema analitico. Le dimensioni degli elementi finiti dipendono da molti 

fattori quali la disposizione dei carichi, delle aperture, delle discontinuità, il livello di 

accuratezza desiderato, da questioni legate al tempo dell’elaborazione ed alle necessità di 

convergenza della soluzione.  

Le leggi costitutive possono essere ottenute tramite un approccio micromeccanico, dove 

la legge costitutiva è ottenuta generalmente tramite procedure di omogeneizzazione, o 

tramite un approccio fenomenologico, dove la legge costitutiva è derivata da test 

sperimentali i quali forniscono relazioni tensione-deformazione e domini limite. 

Tramite l’approccio micromeccanico, si analizza un volume eterogeneo rappresentativo 

delle caratteristiche meccaniche del pannello murario, ottenendo così le leggi costitutive 

                                                           

7 Relativamente all’analisi dinamica, esistono modelli capaci di considerare contatti 

dinamici, nei quali è assunta una condizione di contatto unilatera senza alcuna 

sovrapposizione dei blocchi (approccio di contatto rigido) [371,372]. 

8 In questo caso, una interpenetrazione normale è necessaria per riconoscere il contatto tra i 

diversi corpi. 



 

 

del materiale omogeneo equivalente. Tali tecniche presentano il vantaggio di tenere traccia 

delle principali caratteristiche micromeccaniche della muratura, tuttavia risulta non 

particolarmente indicato nel caso di murature con tessitura irregolare, ove non è possibile 

individuare un volume murario rappresentativo9.  

Per quanto riguarda la fase elastica, blocchi e giunti sono generalmente assunti come 

materiali elastici lineari [19,28–33]. Per semplificare l’analisi micromeccanica, i giunti del 

volume rappresentativo possono essere ridotti ad interfacce (senza spessore), mentre i 

blocchi possono essere considerati come rigidi [31,32].  

Per quanto riguarda invece il campo non-lineare, nonostante i tentativi fatti in letteratura 

[34–36], non vi è ad oggi una formulazione evolutiva rigorosa delle leggi costitutive che 

possa essere adottata durante una analisi incrementale. Se vi fosse, il suo utilizzo 

comporterebbe comunque elevati oneri di calcolo e difficoltà di convergenza dell’analisi 

che condurrebbero alla scelta di analisi meno onerose.  

Infine, in caso di analisi a collasso, la maggior parte dei modelli presenti in letteratura 

assumono una infinita resistenza dei blocchi e un comportamento coesivo attritivo nei 

giunti.  

Per quanto riguarda l’approccio fenomenologico, il suo principale vantaggio è quello di 

essere particolarmente conveniente per la modellazione di murature non periodiche o 

irregolari per le quali le procedure di omogeneizzazione non risultano efficaci. Tale 

approccio ha comunque come svantaggio la necessità di calibrare i diversi parametri 

meccanici tramite test su provini in muratura di dimensioni adeguate sottoposte ad uno 

stato di sforzo omogeneo.  

                                                           

9 Tuttavia alcuni studi effettuati in questo campo hanno evidenziato come le irregolarità di 

tessitura possono essere considerate tramite l’utilizzo di un volume rappresentativo di 

dimensioni variabili [373] (vedi anche [374]).  



 

 

Tra i modelli che adottano un approccio fenomenologico, quelli basati sullo Smeared 

Crack Approach10 e Leggi di Plasticità11 sono attualmente i più diffusi. La capacità residua 

di trasmettere sforzi di taglio dopo la fessurazione (in direzione parallela al piano delle 

fessure), dovuta all’ingranamento degli inerti, alla rugosità delle superfici a contatto e 

all’attrito, viene tipicamente considerata riducendo il modulo elastico tangenziale (tramite 

un fattore di ritenzione del taglio costante12 tipicamente compreso tra 0,1 e 0,5 e non critico 

per i casi in cui la rottura non sia per sollecitazioni taglianti). 

In conclusione vale la pena sottolinear che le macro-modellazioni FEM appena descritte 

sono state sviluppate facendo riferimento al continuo di Cauchy, il quale non permette di 

tenere conto della dimensione della struttura in termini assoluti e quindi non è in grado di 

descrivere l’effetto scala. Diversi autori hanno tentato di risolvere tali problematiche. In 

particolare, si menziona l’utilizzo del continuo di Cosserat, nel quale si considera un 

                                                           

10 Lo Smeared Crack Approach [375,376] permette la formazione di lesioni in dipendenza 

dei campi tensionali effettivamente presenti nel materiale inizialmente integro, 

rappresentando la lesione come una fessurazione diffusa nel pannello murario (non 

rappresentando quindi la realtà fessurativa in cui le lesioni sono solitamente concentrate). 

Rispetto ai Discrete Crack Models, nei quali si individuano a priori le linee o direttrici 

potenziali di frattura dove è generalmente concentrata la generalità, lo Smeared Crack 

Approach fornisce una maggiore generalità di impiego per le più svariate configurazioni 

strutturali in termini di geometria e carico (così come accade, tra l’altro, nei criteri di tipo 

Crossed). 

11 Le leggi di plasticità utilizzate nei problemi di valutazione della sicurezza delle costruzioni 

storiche sono solitamente isotrope. Tuttavia è possibile utilizzare anche leggi di plasticità 

anisotrope, sviluppate nel recente passato sulla base di su sperimentazioni dirette o su 

osservazioni meccaniche [377–381]. Tali leggi hanno però il difetto di richiedere un numero 

di parametri meccanici maggiore rispetto al caso isotropo, oltre a necessitare di un maggior 

onere computazionale e a causare una maggiore difficoltà di convergenza dell’analisi. 

12 Tale scelta è tipicamente abbinata ai cosiddetti modelli a piano di fessurazione fisso nei 

quali gli assi del materiale a cui è riferito il materiale costitutivo sono direzionati, dopo la 

fessurazione, coerentemente con il piano d’innesco del fenomeno e non mutano nei passi 

successivi all’analisi. I modelli a piano di fessurazione fisso sono alternativi alle strategie che 

assumono piani di fessurazione ruotanti (seguono la direzione dello sforzo principale di 

trazione) le quali forniscono soluzioni meno rigide ed appaiono più adeguate alla 

modellazione delle murature dove il fenomeno della rotazione delle fessure è osservabile 

anche sperimentalmente. 



 

 

ulteriore parametro interno che tiene conto dell’effetto di scala a costo, tuttavia, si ulteriore 

aumento dell’onere computazionale [37–40]. 

 

Anche per quanto riguarda la modellazione alla scala dell’elemento si distinguono due 

approcci differenti a seconda che il materiale muratura sia considerato come discreto 

(eterogeneo) o continuo (omogeneo). Nel primo caso si parla di modellazioni a macro-

blocchi, nel secondo di modellazioni ad elementi strutturali. 

Nella modellazione a macro-blocchi [41], la muratura viene considerata come un insieme di 

corpi macroscopici generalmente assunti infinitamente rigidi13, connessi tramite interfacce 

non lineari non resistenti a trazione (generalmente schematizzate tramite cerniere puntuali) e 

capaci, in alcuni casi, di traferire anche gli sforzi attritivi. La forma di ogni corpo rigido è 

desunta dal quadro fessurativo osservato nei rilievi post sismici evidenziati nella stessa 

struttura o in strutture simili [9,8]. Tali modelli sono generalmente utilizzati congiuntamente 

all’analisi limite lineari e non lineari. Possono essere quindi utilizzati per valutare la 

resistenza limite a collasso sia in caso di meccanismi nel piano che fuori piano.  

Anche nella modellazione ad elementi strutturali viene assunto che il danno sia concentrato 

in determinati punti della struttura, la cui posizione viene solitamente stimata a priori sulla 

base dell’osservazione del danno post-sisma evidenziato nello stesso edificio o in edifici 

simili. Ogni elemento strutturale corrisponde generalmente a determinate porzioni murarie, 

ovvero maschi murari, fasce di piano, pannelli o elementi architettonici con specifiche 

condizioni al contorno. I maschi murari sono le porzioni murarie comprese tra due aperture 

allineate orizzontalmente. Le fasce di piano ovvero le porzioni murarie comprese tra due 

aperture allineate verticalmente. Le porzioni murarie rimanenti vengono solitamente assunte 

come infinitamente rigide in quanto, sulla base dell’osservazione del danno sismico, si è visto 

che in tali porzioni murarie non si verificano solitamente fessurazioni significative. 

In questi modelli, ogni elemento strutturale macroscopico può essere definito da un punto di 

vista cinematico attraverso un unico elemento finito, come ad esempio elementi shell o beam. 

L’equilibrio dell’elemento è formulato tramite l’utilizzo delle forze generalizzate mentre il 

danneggiamento, lo scorrimento, la rotazione e la fessurazione degli elementi strutturali viene 

rappresentato tramite leggi costitutive non lineari espresse in termini di taglio e spostamento. 

                                                           

13 In alcuni casi possono essere considerati elastici, mentre solo in alcuni casi viene utilizzato 

un dominio limite a compressione tramite leggi elasto-plastiche o rigido-plastiche.  



 

 

2.2.4. Metodi di modellazione della risposta locale 

Per la modellazione dei meccanismi locali (ovvero di pareti sollecitate fuori piano ma anche 

meccanismi ad arco) vengono generalmente preferite strategie di modellazione discrete. Tra 

questi, i modelli a macro-blocchi, che seguono un approccio alla scala dell’elemento, 

risultano i più adatti per la pratica professionale [42]. Essi necessitano infatti di un basso 

onere computazionale e di pochissimi parametri meccanici. Inoltre, non è sempre necessaria 

una modellazione tridimensionale dei meccanismi, mentre è spesso sufficiente una 

modellazione bidimensionali o, in alcuni casi, anche monodimensionale. 

È chiaro che usando un approccio discreto alla scala del materiale (ad esempio tramite 

l’utilizzo del metodo ad elementi distinti, DEM [14], vedi §2.2.3) dove ogni singolo 

materiale costituente (i.e. blocchi e malta) viene modellato separatamente, si ottiene il 

massimo livello di dettaglio. In questo caso la porzione muraria coinvolta nel meccanismo 

locale è uno dei risultati dell’analisi, e non deve essere assunta priori o stabilita tramite 

tentativi. 

Tuttavia, a questo livello di dettaglio la definizione del modello richiede un complesso 

lavoro di modellazione e un dettaglio geometrico non sempre raggiungibile (molte 

porzioni murarie non sono visibili, soprattutto le tessiture interne). Inoltre, nonostante i 

parametri meccanici necessari per la definizione del modello siano relativamente pochi 

(ossia, nel peggiore dei casi, parametri di resistenza e rigidezza dei giunti come coesione, 

coefficiente d’attrito, resistenza a trazione, angolo di dilatanza, rigidezze normali e a 

taglio; parametri elastici dei blocchi [16]) essi richiedono una buona conoscenza delle 

proprietà dei materiali in quanto assunzioni inadeguate su tali parametri possono 

compromettere il maggior grado dettaglio raggiunto a scapito dell’onere computazionale. 

Tale livello di conoscenza non è spesso raggiungibile negli edifici esistenti.  

L’analisi sismica delle risposte locali tramite approccio a macro-blocchi (comunemente detta 

analisi per macroelementi14) consiste inizialmente nell’individuare tutti i possibili (e più 

significativi) meccanismi locali che possono verificarsi nella struttura esaminata. Tale 

                                                           

14 Con il termine macroelemento si intende la porzione muraria di un bene architettonico per 

cui, come testimoniato dall’osservazione del danno post sismico, sia possibile riconoscere un 

comportamento sismico ricorrente. Un macroelemento può includere un certo numero di 

elementi strutturali (come nel caso delle pareti che includono maschi murarie e fasce di piano) 

o può coincidere con la struttura stessa (come nel caso delle torri murarie). In generale, il 

danneggiamento del macroelemento porta ad una significativa perdita di capacità portante e 

funzionale dell’intero bene architettonico [8,42]. 



 

 

operazione è effettuata sulla base dell’osservazione delle fessurazioni esistenti nella struttura 

o sul confronto della struttura in esame con altre strutture simili ma già danneggiate [9,43,8]. 

Ogni meccanismo individuato viene quindi modellato tramite un insieme di corpi rigidi (caso 

più comune) o elastici [41]. La forma dei singoli blocchi è derivata dal rilievo fessurativo o 

è assunta a priori sulla base di fessurazioni tipiche. I blocchi sono reciprocamente connessi 

tramite interfacce, che nel più semplice dei casi sono rappresentate tramite cerniere 

cilindriche o bielle, ed elementi di connessione (rigidi, elastici, ad attrito), che possono 

simulare la presenza di catene metalliche, travi o ammorsamenti murari. L’inserimento dei 

vincoli determina la formazione di una catena cinematica ad un grado di labilità, il cui moto 

è quindi descritto da uno spostamento (o rotazione) infinitesimo.  

È inoltre necessario tenere conto, anche se in maniera approssimata, della tessitura muraria, 

della qualità di connessione tra pannelli e tra pareti murarie, delle connessioni tra pareti e 

solai, etc. (NTC 2008, §8.7.1).  

È chiaro che, data la definizioni a priori della forma dei corpi rigidi e del tipo di meccanismo, 

l’affidabilità di tale approccio dipenderà direttamente dalla correttezza delle ipotesi fatte. Per 

tale ragione, tale scelta dovrà essere supportata da una adeguata indagine conoscitiva sui 

dettagli costruttivi, sull’efficacia delle connessioni presenti e da una corretta interpretazione 

delle fessurazioni presenti. Inoltre, al fin di modellare accuratamente il meccanismo reale, è 

bene valutare attentamente la presenza e l’efficacia delle connessioni, la presenza di spinte 

non adeguatamente contrastate (come nel caso di volte, archi e puntoni inclinati di copertura), 

la qualità delle connessioni tra pareti (e quindi includere o meno la presenza di eventuali 

cunei di distacco) e tra solaio e pareti (considerando anche la possibilità di sconnessioni 

durante l’evolversi del meccanismo), e la presenza di elementi solamente appoggiati come 

contrafforti o strutture adiacenti. 

Deve essere poi individuata l’entità e la posizione delle forze. In particolare vanno 

considerati [42]:  

 i pesi propri dei blocchi, applicati nel loro baricentro;  

 i carichi verticali portati dagli stessi (pesi propri e sovraccarichi dei solai e della 

copertura, altri elementi murari non considerati nel modello strutturale);  

 forze orizzontali non adeguatamente trasmesse alla struttura (spinte orizzontali di archi 

o volte); 

 eventuali forze esterne (ad esempio quelle trasmesse da catene metalliche);  



 

 

 eventuali forze interne (ad esempio le azioni legate all’ingranamento tra i conci murari, 

quelle presenti negli elementi elastici o per attrito) che producono lavoro delle forze 

interne. 

Particolare attenzione va posta per le forze che non sono direttamente applicate ai blocchi ma 

le cui corrispondenti forze inerziali possono ugualmente gravare nei blocchi del meccanismo 

durante il sisma (ad esempio solai e coperture possono gravare sul cinematismo solo con una 

parte del loro peso, ma se non collegati, esercitano una azione sismica orizzontale 

proporzionale all’intera massa).  

L’azione sismica viene invece schematizzata tramite un sistema di forze orizzontali 

(generalmente statiche) proporzionali alle masse della costruzione (carichi verticali portati) 

attraverso un opportuno moltiplicatore. 

Per l’applicazione del metodo di analisi si fa riferimento al modello di Heyman15  basato sulle 

seguenti ipotesi semplificative, quali: resistenza a trazione nulla, infinita resistenza a 

compressione, limitata deformabilità e assenza di scorrimento tra i conci murari[41]. È 

chiaro che in alcuni casi tali assunzioni possono essere distanti dal reale comportamento della 

costruzione. Per tale ragione, in questi casi può essere opportuno utilizzare degli accorgimenti 

per modellare adeguatamente il meccanismo. Alcuni possibili accorgimenti sono riportati nel 

seguito.  

La non resistenza a trazione è una ipotesi a favore di sicurezza in quanto porta a sottostimare 

l’effettiva capacità della struttura. Se i piani di rottura sono scelti in corrispondenza dei giunti, 

la sottostima è relativamente limitata. Al contrario, nel caso la rottura interessi zone di 

ammorsamento murario, tale contributo dovrà essere accuratamente modellato o, in 

alternativa, dovranno essere selezionati piani con minor resistenza se si vogliono evitare 

stime eccessivamente cautelative. 

L’infinita resistenza a compressione è al contrario una ipotesi a sfavore di sicurezza. La 

condizione ultima, infatti, non si verifica in corrispondenza di un contatto puntuale tra i 

blocchi ma quando la sezione reagente parzializzata porta la muratura alla rottura per 

schiacciamento. L’ipotesi di infinita resistenza risulta inoltre tanto più lontana dalla realtà 

quanto più la parete muraria ha un comportamento non monolitico (muratura irregolare o a 

più paramenti). In questi casi può essere opportuno tener conto, anche se in forma 

                                                           

15 I lavori di Heyman [41,220] hanno evidenziato come nelle strutture murarie l’equilibrio 

delle parti sia spesso molto più importante degli stati tensionali, e che il comportamento 

dovuto alla geometria è più importante di quello dovuto alle proprietà del materiale (il calcolo 

elastico delle tensioni non è rilevante e le deformazioni elastiche sono omesse). 



 

 

approssimata, della limitata resistenza a compressione della muratura. In particolare, l’analisi 

limite a macro-blocchi può essere ancora utilizzata a patto di considerare un margine 

geometrico nella posizione delle cerniere che definiscono il cinematismo, calibrato in 

funzione della qualità muraria. 

La deformabilità limitata è una ipotesi generalmente accettabile, specialmente nel caso di 

strutture massive. Si ipotizza infatti che anche nella configurazione deformata, non 

determinabile attraverso l’analisi limite, la struttura sia ancora in equilibrio. Va sottolineato 

che per le costruzioni esistenti la configurazione geometrica determinata dal rilievo 

geometrico è già quella deformata. Per tale ragione, l’analisi limite è in grado di valutare la 

sicurezza della costruzione nel suo stato attuale. 

L’ipotesi di assenza di scorrimento tra i conci murari può essere ritenuta valida salvo 

controllare a posteriori che non si verifichi lo scorrimento in concomitanza delle azioni 

valutate nell’analisi. In genere le azioni mutue sui conci murarie sono perpendicolari ai giunti 

principali (tranne nei rari casi in cui sono presenti elevati carichi concentrati su pareti di 

grande spessore) e comunque all’interno del cono d’attrito relativo alle strutture murarie. 

Infine, in caso di elementi tozzi per i quali l’ipotesi di blocco rigido non risulta soddisfatta a 

causa del superamento della tensione di rottura del materiale prima che si verifichi la perdita 

di equilibrio, devono sempre essere eseguite verifiche di resistenza a taglio. Tale verifica può 

considerare solo l’attrito o, nel caso di malta di buona qualità, anche la coesione. Inoltre, in 

presenza di muratura a blocchi di piccole dimensioni rispetto a quelle dell’elemento 

strutturale, la verifica ad attrito deve considerare anche meccanismi di rottura “a scaletta”. 

Si vuole qui evidenziare come tale metodo di modellazione si uno strumento efficace non 

solo per la comprensione intuitiva dei meccanismo di danno ma anche per la corretta 

comprensione dell’intervento. In Figura 2.14 è raffigurata la rotazione discorde di due 

piedritti nel piano di un arco trionfale analizzata tramite il metodo delle catene cinematiche 

(teoremi cinematico dell’analisi limite [41]). Una volta svolta l’analisi, è immediato il 

posizione della forza che si può opporre efficacemente al meccanismo, (ossia dove svolge 

lavoro negativo con modulo maggiore). Lo stesso principio viene applicato in Figura 2.15 

ove tuttavia occorre prestare attenzione ad ancorare bene il possibile intervento in un punto 

stabile. Il rischio infatti è di instabilizzare il piedritto apparentemente immobile. 



 

 

 

Figura 2.14. Utilizzo della modellazione a macroblocchi per l’analisi di un meccanismo nel piano 

(rotazione discorde dei piedritti) e posizionamento dell’intervento ove compie lavoro negativo con 

modulo maggiore. A sinistra il posizionamento ideale della forza, a destra il posizionamento 

effettivo. 

 

Figura 2.15. Utilizzo della modellazione a macroblocchi per l’analisi di un meccanismo nel piano 

(rotazione di un piedritto) e posizionamento dell’intervento ove compie lavoro negativo con modulo 

maggiore. A sinistra il posizionamento ideale della forza, a destra il posizionamento effettivo. 

 

2.2.5. Metodi di modellazione della risposta globale 



 

 

Per quanto concerne l’analisi della risposta globale, vengono usualmente utilizzate 

modellazioni tridimensionali della struttura. Solo in alcuni casi, ad esempio in presenza di 

orizzontamenti infinitamente flessibili, può risultare opportuno analizzare separatamente le 

singole pareti sollecitate nel piano, in quanto in questo caso la risposta di ogni singola parete 

risulta indipendente dalle altre. 

La scelta del modello strutturale deve risultare dal compromesso tra i dati conoscitivi 

effettivamente disponibili (generalmente pochi) e l’accuratezza del modello. Tra i vari tipi di 

modellazione presenti in letteratura e classificati al §2.2.3, i modelli che descrivono la 

muratura come un materiale continuo sono generalmente i più utilizzati per l’analisi del 

comportamento globale. Infatti, i modelli discreti ad interfacce, sebbene potenzialmente 

applicabili all’intera struttura, risultano avere un onere computazionale fin troppo elevato per 

la pratica professionale, mentre i modelli discreti a macro-blocchi vengono utilizzati 

principalmente per studiare i meccanismi locali. 

Tra le varie modellazione continue, data la notevole complessità delle costruzioni storiche in 

muratura, le macro-modellazioni FEM non lineari [44] (nel seguito indicate con l’acronimo 

CCLM, ossia Continuous Constitutive Laws Models [12]), che adottano leggi costitutive 

sviluppate alla scala del materiale, risultano essere concettualmente le più adatte allo studio 

del comportamento sismico globale delle costruzioni storiche così come evidenziato in [11] 

e [44], in quanto in grado di modellare geometrie complesse in condizioni di massima 

generalità di vincoli e carichi e di considerare sia la risposta nel piano che quella fuori piano 

in termini di rigidezza e resistenza rappresentando il miglior compromesso tra accuratezza e 

precisione almeno in ambito di ricerca [45]. Per tale ragione, il suo utilizzo prevale nella 

letteratura scientifica per la modellazione di qualsiasi tipo di struttura storica come chiese e 

moschee (si veda ad esempio [46], [47] e [48]), palazzi (ad esempio [49] and [50]), torri ([51] 

e [52]) e ponti (e.g. [53]). 

In particolare, nel caso di costruzioni massive è possibile ricorrere ad una modellazione solida 

tridimensionale degli elementi strutturali; più efficacemente, nel caso frequente di costruzioni 

costituite da pareti, volte, cupole, risulta spesso conveniente schematizzare la struttura come 

elementi bidimensionali (con comportamento a piastra o a membrana), in grado di simulare 

adeguatamente il comportamento nel piano e fuori dal piano. 

Tuttavia vale la pena evidenziare alcune questioni che possono inficiare l’accuratezza del 

risultato ottenuto tramite una macro-modellazione FEM, ovvero: 

 il comportamento "scatolare globale", insito nel metodo, è tutt'altro che vicino alla 

realtà; 

 le connessioni tra le pareti sono ben lungi dal rispettare la piena congruenza 

ipotizzata nel modello; 



 

 

 la modellazione della fessurazione è generalmente molto convenzionale; 

 i molti parametri costitutivi introdotti sono spesso assegnati in modo semi-empirico 

e la loro rappresentatività è tutt’altro che scontata anche in caso di indagini 

sperimentali [44]; 

 vi sono notevoli incertezze nella definizione della geometria strutturale e nella 

modellazione dei dettagli costruttivi/vincoli presenti; 

 nelle analisi non lineari vi sono spesso difficoltà di convergenza numerica; 

 è necessaria una identificazione ex-post per alcuni degli stati limite descritti nelle 

norme [54]. 

Sebbene talvolta l’influenza di tali incertezze può non essere determinante o, comunque, può 

essere quantitativamente controllabile, nella maggior parte dei casi esse possono condurre a 

soluzione talmente differenti da quelle reali da rendere del tutto illusorio il vantaggio in 

termini di accuratezza ottenuto tramite l’uso di una macro-modellazione rispetto a 

modellazioni più semplificate, tale da non giustificare l’elevato onere computazionale 

richiesto  (specialmente in caso di strutture complesse e di dimensioni rilevanti [55]). Per di 

più, il risultato ottenuto diviene spesso convenzionale e la capacità sismica dell'edificio può, 

nel peggiore dei casi, risultarne sovrastimata.  

Gli approcci discreti e/o a macro-elementi rigidi [56–60] potrebbero essere considerati come 

una valida alternative ai modelli CCLM. Tuttavia, anche in questo caso l’elevata dimensione 

degli edifici comportano anche in questo caso un troppo elevato onere computazionale 

(almeno per la pratica professionale) che può essere ridotto solo tramite una discretizzazione 

della parete molto approssimata e irrealistica [59]. 

Per tale ragione, la modellazione e l’analisi di un intero edificio storico viene solitamente 

affrontata  nella pratica professionale, tramite metodi analitici ad un livello più alto di sintesi, 

in grado cioè di descrivere le principali caratteristiche della risposta sismica con un onere 

computazionale minore e un numero limitato di parametri meccanici. I modelli continui 

formulati alla scala dell’elemento (modelli ad elementi strutturali, vedi Tabella 2.1), sono 

stati sviluppati proprio a questo scopo [61–64] e sono stati introdotti in diverse norme nel 

corso degli anni, in quanto necessitano di pochi parametri meccanici e di un basso onere 

computazionale sia per quanto concerne le fasi di modellazione che le fasi di analisi. Il loro 

sviluppo, data la loro larga applicazione nella pratica professionale è ancora in corso d’opera. 

Tra le modellazione ad elementi strutturali troviamo l’approccio a puntone equivalente (dove 

alcuni meccanismi di danno, come quelli dovuti a taglio, vengono però ignorati) e quello di 

trave non lineare (in cui possono essere inclusi, ad esempio, il metodo POR ed il metodo a 



 

 

telaio equivalente). Nei paragrafi seguenti verrà lasciato largo spazio alla descrizione del 

metodo a Telaio Equivalente [65–74], il quale ha visto un recente sviluppo anche grazie alla 

sua adozione in diversi codici normativi nazionali e internazionali [75–78], applicato in 

combinazione con l’analisi statica non lineare. Vale la pena sottolineare nuovamente che, 

sebbene largamente diffuso, tale metodo è basato su forti ipotesi semplificative (geometria, 

comportamento meccanico delle murature, etc.) e per tale ragione, la sua affidabilità dipende 

dalla consistenza tra queste ipotesi e la realtà strutturale. Tale approccio ha il vantaggio di 

non richiedere necessariamente l’utilizzo di software dedicati, ma può essere implementato 

in programmi ad elementi finiti general purpose, oltre ad essere una valida alternativa anche 

nel caso di modellazione di edifici misti in c.a. e muratura. 

Solitamente, poiché gli edifici esistenti in muratura mostrano un comportamento non 

lineare già per bassi sforzi tensionali (a causa della bassa resistenza a trazione della 

muratura) per l’analisi della vulnerabilità sismica vengono solitamente impiegate analisi 

non lineari [79]. Tra le analisi non lineari, le analisi dinamiche sono certamente le più 

accurate nel fornire una previsione del comportamento sismico dell’edificio. Tuttavia, esse 

presentano numerosi svantaggi che rendono questo strumento poco diffuso nella pratica 

professionale. Ad esempio: 

 Si richiede un notevole onere computazionale;  

 Vi è una forte dipendenza dei risultati dai parametri di input addizionali che non 

sono facilmente ottenibili nella pratica professionali (come ad esempio gli input 

sismici rappresentate come time history di accelerazione, si veda [80–82]);  

 Vi è una difficoltà oggettiva nell’individuazione degli stati limite [83,84]; 

 Vi è la necessità di avere personale specializzato nell’esecuzione di questo tipo 

di analisi [63,85]. 

Per tali ragioni, al fine di approssimare il reale comportamento dinamico non lineare con 

strumenti più adatti alla pratica professionale, da fine anni 70 [86] vengono usualmente 

adottate analisi statiche non lineari (NSA). L’analisi statica non lineare è uno dei metodi 

di analisi più diffusi nella pratica ingegneristica. Permette di descrivere la capacità di 

spostamento di una struttura sottoponendola ad una distribuzione di carico monotona 

incrementale con controllo degli spostamenti. La valutazione sismica è effettuata 

confrontando lo spostamento di capacità ottenuto dalla curva di capacità (curva di 

pushover) con la domanda in termini di spostamento del terremoto previsto dalla norma 

[79]. Diverse procedure basate sugli stati limite sono state sviluppate negli ultimi decenni 

(vedi ad esempio [87,76,88–93]). 

 



 

 

Capitolo 3.   

Corretto utilizzo e limiti della 

modellazione a Telaio Equivalente 

3.1. Introduzione 

Gli edifici esistenti in muratura hanno mostrato la loro alta vulnerabilità sismica durante i 

recenti e passati eventi sismici. A causa dell’elevato pericolo a cui sono sottoposte le persone 

che abitano questi edifici, è importante oggi possedere degli strumenti di modellazione 

semplici ma rappresentativi da adottare nell’analisi sismica nella pratica professionale. 

Questo rende possibile infatti una corretta valutazione sismica così come la progettazione di 

adeguati interventi di rinforzo. 

Per tale ragione, in questo lavoro viene proposta una review critica del metodo a telaio 

equivalente applicato agli edifici esistenti in muratura non rinforzata. Tale metodo è infatti 

attualmente il più diffuso nella pratica professionale dove è necessario possedere strumenti a 

basso onere computazionale, che facciano risparmiare tempo e denaro, e in cui siano 

necessari pochi parametri meccanici. L’applicazione del metodo non è tuttavia banale a causa 

della presenza di particolare specificità che differenziano le costruzioni esistenti in muratura 

dagli edifici di nuova realizzazione e, in particolare, da altre tipologie edilizie (in acciaio o 

in cemento armato) per le quali la modellazione a telaio è stata originariamente sviluppata. 

In particolare, la modellazione a telaio equivalente dovrà avere cura nel modellare: 

(i) Pareti murarie con irregolarità nella disposizione delle aperture; 

(ii) Architravi e archi in muratura; 

(iii) Solai flessibili; 

(iv) Grado di connessione tra muri e solaio e tra muri e copertura; 

(v) Grado di connessione tra i muri (ingranamento, presenza di catene, etc...); 



 

 

(vi) Volte. 

In particolare, alcuni di essi (ad esempio (iii) e (vi)) non garantiscono un comportamento 

scatolare. Per tale ragione, al fine di garantire rispondenza tra edificio modellato ed edificio 

reale, è opportuno ricorrere all’attivazione del comportamento globale scongiurando 

l’attivazione dei meccanismi locali. Ciò può essere ottenuto tramite una serie di interventi 

aventi lo scopo di incrementare il grado di connessione tra le parti strutturali, incrementare 

la rigidezza nel piano dei solai, eliminare le spinte statiche delle volte e degli elementi lignei. 

Infine, nel caso di costruzioni storiche in muratura, il modello dovrà essere anche in grado di 

stimare il danno dei beni artistici spesso presenti in tali costruzioni. 

I capitoli che seguono sono quindi volti a comprendere criticamente quale sia il campo di 

applicazione del metodo a telaio equivalente. In particolare, i prossimi capitoli tratteranno la 

discretizzazione muraria in elementi strutturali (§3.2), le leggi costitutive sviluppate in 

letteratura per la risposta nel piano dei maschi murari (§3.3) e per le fasce di piano (§3.4), le 

leggi costitutive relative alla loro risposta fuori piano (§3.5), la formulazioni più avanzate 

presenti in letteratura per la descrizione degli elementi strutturali (§3.6), la modellazione di 

cordoli e catene (§3.7), le modalità di modellazione delle connessioni tra le pareti e 

assemblaggio tridimensionale (§3.8), la modellazione degli orizzontamenti (§3.9), e delle 

masse sismiche (§3.10). Inoltre vengono presentate alcune considerazioni sul possibile 

utilizzo del metodo a telaio equivalente per la valutazione del danno ai beni artistici ove 

presente (§3.11). Infine, viene proposta una review critica dei diversi casi di studio presenti 

in letteratura (§3.12). 

3.2. Discretizzazione della parete muraria 

La principale caratteristica di una qualsiasi modellazione ad elementi strutturali risiede nella 

discretizzazione della parete muraria. Il grado di affidabilità della modellazione dipende 

fortemente dal livello di accuratezza di tale discretizzazione. 

A causa della semplicità del modello a telaio equivalente, il primo passo per la modellazione 

consiste nella regolarizzazione della geometria strutturale. Vengono cioè trascurati 

disallineamenti delle pareti murarie, curvature e fuori piombo non ritenuti influenti in 

maniera significativa sulla risposta globale. 

Particolare attenzione va poi posta nell’individuazione di eventuali pannelli murari che non 

contribuiscono alla risposta d’insieme del manufatto. Questo è il caso di pannelli murari 

scarsamente connessi al resto della compagine muraria o ad aperture murate. In questi casi, 

può risultare opportuno considerare tali porzioni murarie come aperture o attribuirgli 

caratteristiche meccaniche ridotte. Anche i parapetti, quando di spessore significativamente 

minore a quello dei pannelli murari portanti adiacenti o quando non hanno un adeguato 



 

 

ammorsamento, possono essere considerati alla stregua di aperture, considerando cioè solo il 

loro contributo in termini di massa. 

Nel caso di modellazione a Telaio Equivalente, la struttura viene discretizzata in maschi 

murari, fasce di piano e pannelli rigidi. I primi costituiscono i principali elementi resistenti 

sia alle azioni verticali che a quelle orizzontali. Le fasce sono elementi secondari orizzontali 

aventi il compito di accoppiare i maschi durante il sisma. I pannelli rigidi rappresentano le 

porzioni murarie dove solitamente non avvengono fessurazioni, così come osservato in 

laboratorio e sul campo [1–5]. 

Ogni elemento strutturale deformabile (maschi e fasce) viene usualmente rappresentato nel 

modello tramite un elemento finito monodimensionale a due nodi, posto nella linea 

baricentrica verticale nel caso dei maschi murari e nella linea baricentrica orizzontale nel 

caso delle fasce di piano. Ogni elemento viene poi connesso agli altri tramite elementi rigidi 

[66,94,95] o connessioni infinitamente rigide [67] tramite i quali si vuole rappresentare 

l’accoppiamento tra gli elementi deformabili fornito dai pannelli rigidi. Tale modellazione è 

chiaramente una semplificazione del complesso meccanismo di trasferimento degli sforzi tra 

gli elementi orizzontali e verticali che solitamente avviene lungo i nodi [58,67,96].  

In Figura 3.1 sono riportati i principali step per la discretizzazione di un pannello murario 

assieme a due possibili schematizzazioni dei pannelli rigidi. 

 

Figura 3.1. Principali step per la discretizzazione di un pannello murario assieme a due 

possibili schematizzazioni dei pannelli rigidi. 

Non sono state ancora svolte in letteratura analisi parametriche sistematiche (sperimentali o 

numeriche) volte a definire criteri rigorosi per l’identificazione delle fasce e dei maschi 

murari nelle pareti murarie. Per tale ragione, i criteri generalmente utilizzati si basano 

principalmente sull’osservazione del danno sismico e su un numero limitato di campagne 

numeriche e sperimentali. Tali criteri sono generalmente criteri geometrici espressi in 

funzione delle aperture presenti. Va sottolineato che anche il quadro fessurativo è 

fondamentale per una corretta identificazione degli elementi strutturali [97], ed è quindi bene 

tenerne sempre conto. In alternativa, l’integrità del pannello danneggiato dovrebbe essere 



 

 

sempre restaurata al fine di assicurare una migliore consistenza tra la struttura reale e il 

modello. Una review dei criteri di discretizzazione è proposta nel seguito. 

In accordo con quanto prescritto da alcune norme [75], gli elementi fascia muraria possono 

essere inclusi nel modello solamente se sorretti da un architrave (o da un arco o da una 

piattabanda o da un cordolo di piano) resistente a flessione e strutturalmente efficace (ovvero 

un elemento che garantisca il sostegno della muratura della fascia anche nel caso in cui 

quest’ultima venga fessurata e danneggiata dal sisma). L’architrave dev’essere 

adeguatamente ammorsato alle porzioni murarie circostanti (NTC 2008, §7.8.5.1), in modo 

tale da poter confidare in una sua resistenza orizzontale a trazione, anche se limitata. In 

alternativa, deve potersi instaurare nella trave un meccanismo resistente a puntone diagonale 

(Figura 3.2), ovvero deve essere presente una componente orizzontale di compressione 

innescata dalla presenza di una catena o di un elemento resistente a trazione in prossimità 

della trave (Circolare 2009, §C8.7.1.4 e NTC 2008, §7.8.1.5.2). 

 

Figura 3.2. a) e b) Comportamento delle fasce di piano in funzione del livello di 

compressione fornito dai pannelli murari contigui; c) Comportamento delle fasce di piano in 

presenza di una catena. 

La lunghezza delle fasce è solitamente assunta pari alla media delle lunghezze delle aperture 

tra cui è compresa. Tale lunghezza è generalmente ottenuta geometricamente connettendo gli 

spigoli delle aperture tramite due linee rette immaginarie. La linea mediana orizzontale 

corrisponderà all’elemento fascia muraria deformabile da inserire nel modello. Qualora vi sia 

solo una finestra o non vi sia sovrapposizione orizzontale tra due aperture, la porzione 

muraria al di sopra o al di sotto di esse viene usualmente considerata come infinitamente 

rigida (Figura 3.3). Tuttavia, ad oggi tale assunzione non è ancora confortata da adeguate 

analisi numeriche e/o sperimentali [67]. Ulteriori studi dovrebbero essere svolti al fine di 

validare tale assunzione anche per differenti layout di aperture. I parapetti possono essere 

considerati ragionevolmente come aperture nel caso in cui si abbiano spessori 

significativamente inferiori a quelli dei vicini maschi murari e delle sottostanti fasce, o in 

alternativa se non vi è ammorsamento con la muratura circostante [61,98].  



 

 

 

Figura 3.3. Discretizzazione della parete muraria in elementi strutturali. 

L’identificazione degli elementi maschio murario risulta più complessa. Innanzitutto, 

l’efficacia dei maschi murari nel meccanismo globale deve essere valutata con particolare 

cura. Si pensi al caso di aperture chiuse, le quali risultano spesso scarsamente ammorsate con 

le murature adiacenti. In questo caso si può considerare tale porzione muraria come una 

apertura o con ridotte proprietà meccaniche [67]. 

Valutato ciò, vi sono diversi fattori che influiscono sulla identificazione della geometria 

dell’elemento deformabile maschio murario, come la presenza di architravi o cordoli in 

cemento armato [97]. In aggiunta, la natura ciclica del moto sismico porta a meccanismi di 

danno e ad altezze deformabili differenti a seconda della direzione del moto, specialmente 

nel caso di muratura con aperture irregolari [98–102]. 

In accordo con tale caratteristica, alcuni autori [98,99] hanno quindi proposto di considerare 

una altezza effettiva uguale a quella all’altezza dell’apertura che segue il maschio murario in 

direzione della azione sismica (vedi ad esempio Figura 3.4a e b). Altri autori [103,104] 

hanno proposto di considerare l’altezza della porzione muraria ove a seconda dell’azione 

sismica si crea un puntone equivalente (considerando la massima inclinazione possibile). 

Tale approccio, basato su una serie di risultati di test di carico laterale quasi statici su un 

edificio di due piani in muratura non rinforzata [105], è attualmente quello suggerito da 

alcune normative nazionali [78]. Tuttavia, tale approccio sembra essere correlato più ad un 

meccanismo di danno per flessione che per fessurazione diagonale. 

Nonostante ciò, i criteri attualmente più diffusi non tengono conto della differente altezza 

deformabile a seconda della direzione dell’azione sismica, proponendo una schematizzazione 

della parete muraria a prescindere dalla direzione del moto sismico. Alcuni di questi sono 

riportati in Figura 3.4. Ad esempio, l’approccio “full rigid offsets” prescritto nelle norme 

FEMA 356 [88] e in [61] definisce l’altezza effettiva di ogni maschio come l’altezza delle 

aperture adiacenti. L’approccio di Figura 3.4c, simile al precedente, corrisponde a quello 

attualmente seguito dalla normativa italiana [75] la quale suggerisce di assumere come 



 

 

infinitamente rigide le intersezioni tra maschi e fasce di piano. Tale approccio è stato 

adeguatamente modificato in figura per tenere conto della possibile irregolarità di 

allineamento tra le aperture. Tali approcci infatti non riescono a descrivere la parete muraria 

in maniera univoca in caso di aperture non allineate [103,104]. Per ovviare a tale problema, 

alcuni autori propongono di adottare una altezza effettiva uguale al minimo della luce libera 

delle porzioni murarie incluse tra due aperture consecutive non allineate (Figura 3.4c). 

L’approccio adottato in Figura 3.4d è l’unico a non essere prettamente geometrico [106] e 

[64]. Tale approccio, che tiene conto anche della deformabilità dei pannelli rigidi, valuta 

l’altezza dell’elemento deformabile tramite la seguente espressione: 

𝐻𝑒𝑓𝑓 = ℎ′ +
𝐷(�̅� − ℎ′)

3ℎ′
 

con �̅� altezza d’interpiano, D larghezza del pannello e ℎ′ pari all’altezza della linea 

baricentrica della porzione muraria ottenuta considerando una inclinazione massima della 

fessurazione a flessione di 30°, così come evidenziato da osservazioni numeriche e 

sperimentali (vedi Figura 3.5) [105,107–109]. Va detto che tale approccio è stato 

originariamente formulato per modelli strutturali con fasce infinitamente rigide e resistenti 

[86,106]. 

Infine, in Figura 3.4e è raffigurato un criterio facilmente implementabile nei codici di calcolo 

[67], basato sul criterio precedentemente esposto, ma che non considera tuttavia alcuna 

limitazione al cono di diffusione delle tensioni. In questo caso, l’altezza del maschio è 

definita infatti come la media tra l’altezza delle due aperture adiacenti al maschio in caso di 

maschio interno, e come la media tra l’altezza della finestra e dell’altezza di interpiano nel 

caso di maschi murari esterni. Poiché non vi è alcuna limitazione al cono di diffusione delle 

tensioni, il rischio in questo caso consiste nel sovrastimare la capacità deformativa del 

maschio murario, specialmente per i pannelli murari più esterni affiancati da aperture di 

modeste dimensioni in prossimità dell’intersezione muraria. Per tale ragione alcuni autori 

propongono di adottare comunque una limitazione del cono di diffusione così come proposto 

in Figura 3.4f [102,110]. 

Nonostante la presenza in letteratura di diversi criteri di discretizzazione muraria, la rigidezza 

globale è generalmente ben approssimata a prescindere dalla schematizzazione adottata così 

come evidenziato da diversi studi comparativi (si veda ad esempio [49,64,68,72,73,111–

118]). Tuttavia, un semplice confronto tra i criteri per l’individuazione dei maschi sopra 

esposti può essere fatto sulla base della quantità di porzione rigida risultante. Infatti, ad un 

criterio di discretizzazione con una area rigida complessiva maggiore (in bianco) corrisponde 

una maggiore rigidezza globale del modello da cui consegue una più bassa capacità 

deformativa anche in fase post-elastica. In particolare, la rigidezza iniziale globale ottenuta 

adottando il criterio di Dolce [64] e quello adottato in TREMURI [67] è generalmente uguale 



 

 

o leggermente inferiori a quella ottenuta in test sperimentali o tramite approcci di 

modellazione più accurati (CCLM), così come evidenziato in diversi studi comparativi 

[64,68,72,73,111–116]. Al contrario, l’approccio “full rigid offsets” sembra fornire una 

rigidezza globale iniziale uguale o leggermente maggiore di quella fornita da diversi modelli 

CCLM (si veda ad esempio [49,117,118]). 

In [102], gli autori svolgono delle analisi comparative tra diversi criteri di discretizzazione, 

ovvero l’approccio “full rigid offsets” considerando la luce libera minima (Figura 3.4c) e 

l’approccio TREMURI con e senza limitazione del cono di diffusione (Figura 3.4e e d, 

rispettivamente). Da tale lavoro, l’assunzione fatta sulla discretizzazione sembra influenzare 

non solo la rigidezza globale ma, e per una estensione maggiore, lo spostamento ultimo del 

sistema equivalente. 

Come previsto, infatti, il criterio “full rigid offsets” fornisce maggiore rigidezza al modello 

a telaio, e una capacità di spostamento inferiore agli altri due criteri. Al contrario, 

sembrerebbe non influenzare l'accelerazione di snervamento della curva di capacità del 

sistema equivalente (espressa nel formato ADRS) e l'accelerazione ultima [102]. 

 Augenti [99]  

a)  b)  

Sovrapposizione delle aperture 

(full rigid offsets) 

c)  

Dolce [106] 

d)  

Criterio geometrico TREMURI 

[67] 

e)  

Criterio geometrico TREMURI 

con limite al cono di diffusione 

delle tensioni 

f)  

Figura 3.4. Alcuni criteri per l’individuazione degli elementi maschi murari. 



 

 

 

Figura 3.5. Definizione di h’ nell’approccio proposto da Dolce[106]. 

Una volta individuati adeguatamente maschi e fasce di piano, le porzioni murarie rimanenti 

vengono solitamente assunte rigide. Tuttavia tali porzioni murarie non devono essere 

necessariamente modellate come aste rigide. In alcuni casi, data la complessa geometria delle 

stesse ciò risulterebbe infatti molto approssimativo. È sufficiente invece assicurare la perfetta 

congruenza tra i nodi connessi al pannello rigido e rappresentare adeguatamente la sua massa 

effettiva. 

I criteri di discretizzazione appena illustrati sono stati sviluppati principalmente per la 

discretizzazione di pareti murarie con una certa regolarità di allineamento tra le aperture. Nel 

caso di edifici storici caratterizzati da forte irregolarità nella distribuzione delle aperture 

(Figura 3.6) la discretizzazione potrebbe non essere banale né priva di incertezze. Si vuole 

qui sottolineare l’importanza di includere, anziché trascurare, tali irregolarità che, anche se 

piccole, possono influenzare fortemente la capacità globale della struttura (e in particolar 

modo la rigidezza elastica, la forza e lo spostamento ultimo), specialmente in caso di aperture 

con differente altezza [98]. Ciò infatti porta ad una concentrazione del danno in determinate 

porzioni murarie e a collassi fragili che portano ad un collasso prematuro della parete. In 

particolare, alcuni autori [98] hanno dimostrato che la rigidezza elastica globale, la forza 

massima globale e lo spostamento ultimo globale si riducono significativamente 

all'aumentare dell’irregolarità negli allineamenti orizzontali, inducendo una concentrazione 

del danno e una cascata di rotture fragili, con conseguente collasso prematuro della parete. 

 

 



 

 

a)  b)  c)  

  d)  e)  f)  

Figura 3.6. Edifici con irregolarità nella distribuzione delle aperture a causa a) della 

presenza di scale; b), c), d) di nuove aperture o aperture murate; e) aperture su due piani. f) 

Edificio in muratura con aperture disposte in modo non regolare. 

In Figura 3.7 sono riportate alcune possibili discretizzazioni di pareti murarie con irregolarità 

nella distribuzione delle aperture. Il caso Figura 3.7b1 e b2 è particolarmente interessante. 

In questo caso infatti il maschio murario del piano terra a destra può essere modellato con un 

unico elemento o con più elementi strutturali. Questa seconda soluzione può essere adottata 

al fine di ridurre le eccentricità nella trasmissione dei carichi verticali [119] e quindi per 

rappresentare più accuratamente le reali condizioni di carico sotto carichi verticali (tale 

eccentricità è infatti solitamente bassa specialmente nel caso di murature con tessiture 

regolari [8]). Ciò nonostante, questa soluzione può portare a risultati anomali sotto carichi 

orizzontali in quanto gli elementi così disposti in parallelo sottostimano la rigidezza 

flessionale complessiva della porzione muraria che intendono rappresentare, influenzando 

sia la distribuzione degli sforzi che il periodo di vibrare della struttura [120]. Inoltre, tale 

soluzione può condurre alla situazione anomala per cui uno solo dei due elementi arriva a 

plasticizzazione (ben prima di quanto possa verificarsi per la schematizzazione con 

l’elemento singolo). 

Ciò nonostante, queste diverse schematizzazioni sembrano non influenzare la risposta 

globale. Per questo motivo, i maschi vengono modellati come un elemento a trave unica [67] 

o, in alternativa, con più elementi trave come in Figura 3.7b2 in caso di troppo elevate 

eccentricità / maschi eccessivamente larghi (pareti cieche) [119,121].  

Qualora si ritenga più consono modellare il maschio murario con più elementi (ad esempio 

in caso di eccentricità molto elevate o di pannelli murari troppo estesi), al fine di evitare 

la situazione anomala precedentemente descritta, alcuni autori [120] propongono di 

considerare una rigidezza flessionale e deformabilità a taglio equivalente a quella del 



 

 

singolo pannello, mentre in fase di verifica la somma delle forze generalizzate ottenute nei 

diversi elementi costituenti il singolo pannello. Per fare ciò è tuttavia necessario disporre 

di codici di calcolo che implementino tali opzioni. 

 

 

Figura 3.7. Irregolarità comuni in termini di distribuzione delle aperture nel costruito storico 

e relative discretizzazioni a Telaio Equivalente. Le porzioni murarie sono state individuate 

seguendo l’approccio geometrico di Figura 3.4e. I segmenti bianchi rappresentano le 

connessioni rigide (o elastiche). 

In Figura 3.7a e Figura 3.7c1,2 e 3, l’elemento maschio viene sostenuto dall’elemento fascia 

muraria sotto di esso. Anche in questo caso possono essere adottate diverse strategie di 

modellazione (Figura 3.7c1,2 e 3). In genere, la porzione muraria tra l’apertura e il maschio 

viene assunta rigida. Chiaramente, tale configurazione strutturale è ammissibile solo in 

presenza di un architrave capace di sostenere i carichi derivanti dalle porzioni murarie al di 

sopra di esso [95]. Tale verifica dovrà essere condotta separatamente.  



 

 

Anche per le pareti murarie raffigurate in Figura 3.7c e d sono possibili diverse 

discretizzazioni. In questo caso sarà opportuno ricorrere al quadro fessurativo per poter fare 

una scelta adeguata, o, in alternativa, può essere opportuno adottare un approccio ad albero 

logico per valutare l’influenza delle diverse scelte di modellazione ed adottare eventualmente 

la più sfavorevole. 

In conclusione, occorre soffermarsi sulla modellazione di elementi che, seppur non 

rettangolari, sono spesso presenti nelle costruzioni storiche. Stiamo parlando di archi e 

timpani per cui all’interno della modellazione a telaio non vi è ad oggi un approccio di 

modellazione consolidato. In particolare, gli archi possono essere modellati come travi 

elastiche con una rigidezza assiale e flessionale elevata per simulare la loro bassa 

deformabilità [122], o possono essere modellate come semplici travi calibrandone parametri 

meccanici e geometria tramite il confronto con modelli più accurati [123]. Una alternativa 

può essere quella di schematizzare l’arco come un puntone equivalente inclinato e 

incernierato alle estremità, ma con inclinazione variabile con la direzione di carico [124]. In 

[65], sono stati sviluppati elementi curvi per la descrizione di archi o architravi curvi. 

Un’alternativa alla modellazione esplicita può essere quella di considerare implicitamente il 

solo contributo in termini di rigidezza e resistenza (all’interno dei criteri di resistenza discussi 

nei seguenti paragrafi) offerto dall’arco all’elemento fascia posto sopra di esso, 

considerandone eventualmente anche le eventuali interazioni. Si può calcolare la rigidezza a 

taglio dell’elemento considerando una altezza effettiva dell’elemento fascia uguale a quella 

della fascia più la larghezza dell’arco (in mezzeria) [125]. La rigidezza flessionale, nel solo 

caso di fasce snelle, può invece essere calcolata considerando una altezza effettiva uguale a 

quella ottenuta ad un terzo dell’estensione dell’arco [125]. 

Infine i timpani possono essere modellati come una serie di elementi verticali con altezze 

crescenti simulanti la forma del timpano e collegando i nodi superiori di ogni maschio tramite 

travi infinitamente rigide per simulare il loro contributo alla rigidezza oltre a quello in termini 

di massa (Figura 3.8) [122,126]. Tuttavia, ad oggi l’affidabilità di tale approccio non è stata 

ancora adeguatamente verificata. 



 

 

 

Figura 3.8. Modellazione della rigidezza nel piano di un timpano murario. La risposta fuori 

piano non è considerata. 

3.3. Risposta nel piano dei Maschi Murari 

Nei paragrafi seguenti, dopo aver descritto le fessurazioni tipiche riscontrate nei maschi 

murari sollecitati nel piano e le curve di capacità ottenute sperimentalmente (§3.3.1), 

vengono illustrate le principali leggi costitutive (§3.3.2) e i principali criteri di resistenza 

(§3.3.3) utilizzati nell’approccio a telaio equivalente per la modellazione numerica della 

risposta nel piano dei maschi murari. 

3.3.1. Osservazione del danno 

In Figura 3.9 sono riportate le tipiche lesioni riscontrate nei maschi murari soggetti ad azioni 

nel piano. Esse sono riconducibili a due comportamenti principali, ossia quello a 

pressoflessione e quello a taglio. 



 

 

 

Figura 3.9. Lesioni tipiche in un maschio murario sollecitato nel piano [54]. 

Al comportamento flessionale sono associate le modalità fessurative per ribaltamento e 

schiacciamento (Figura 3.9a) le quali sono caratterizzate dalla stessa modalità di collasso, 

ossia per schiacciamento dello spigolo più compresso. Se il pannello è soggetto a bassi valori 

di carico assiale (tensioni di compressione inferiori alla resistenza) il carico orizzontale 

conduce al ribaltamento del pannello attorno allo spigolo compresso, con un cinematismo 

simile a quello di un corpo rigido. Tale meccanismo produce principalmente ampie 

fessurazioni orizzontali per trazione allo spigolo teso. Viceversa, qualora lo sforzo normale 

risulta essere elevato con tensioni di compressione superiori alla resistenza, si ottiene alla 

base un danneggiamento diffuso nella zona compressa, con lesioni subverticali inclinate 

verso lo spigolo più compresso (schiacciamento). Nella realtà, si verificano condizioni 

intermedie in cui vi è una compresenza di lesioni per trazione (che nelle pareti sono 

solitamente diagonali anziché orizzontali) e lesioni subverticali per schiacciamento. 

Al comportamento a taglio sono associate diverse modalità fessurative, come lo scorrimento 

orizzontale, la fessurazione diagonale a scaletta e la fessurazione diagonale per trazione. 

Diversamente da quanto osservato per il comportamento flessionale, ad ogni modalità 

fessurativa è associata una diversa modalità di collasso. In particolare, lo scorrimento 

orizzontale (Figura 3.9b) avviene per slittamento dei corsi di mattoni sui letti di malta 

orizzontali (se presenti) e viene innescato in presenza di bassi valori di sforzo assiale (che 

riducono la componente attritiva) e sforzi flessionali non trascurabili (che riducono l’area di 

sezione reagente). Per tale ragione, esso si manifesta solitamente alle estremità del pannello 

ove il momento è solitamente maggiore. Nel collasso per fessurazione diagonale (Figura 

3.9c) la lesione si forma inizialmente al centro del pannello da cui poi si propaga verso gli 

spigoli. La lesione può svilupparsi lungo i soli giunti di malta, assumendo la classica forma 

“a scaletta” nel caso di tessiture regolari, oppure coinvolgendo sia giunti che blocchi. 

Vale la pena specificare che, come si evince dalla Figura 3.10, la fessurazione orizzontale 

per ribaltamento si verifica solo nel caso di muratura coesiva, cioè nel caso in cui il 

pannello sia costituito da malta di qualità non particolarmente scadente. Con malta molto 



 

 

scadente, o in assenza di malta (muratura a secco), si è infatti dimostrato che il 

ribaltamento va ad interessare solo una porzione del pannello la quale è delimitata da una 

fessurazione diagonale legata sia alla forma dei conci sia alla loro tessitura e che può 

interessare sia i giunti che i conci a seconda della loro resistenza [127]. 

a)  b)  

Figura 3.10. Modalità di rottura per ribaltamento legate alla qualità della malta. a) 

muratura coesiva, b) muratura a secco[64]. 

Il prevalere di un tipo di fessurazione su di un'altra può essere ascrivibile a diversi fattori 

quali la geometria del pannello (ed in particolare la snellezza), la tessitura muraria, le 

dimensioni dei singoli elementi, le condizioni di vincolo, il carico assiale agente e le 

caratteristiche meccaniche degli elementi costituenti (malta, mattoni e superfici di contatto). 

Nella realtà, sono sempre possibili anche modalità di danneggiamento miste come per 

esempio il caso di fessurazione diagonale con punto di innesco agli spigoli. 

Sulla base delle molte campagne sperimentali presenti in letteratura [54], vengono fornite 

nel seguito alcune indicazioni valide in prima approssimazione per valutare la prevalenza 

di un meccanismo su di un altro in un determinato pannello murario. In particolare, 

 i maschi murari snelli sono solitamente interessati da meccanismi di ribaltamento 

[128–132]; 

 la rottura per schiacciamento si verifica solo per alti carichi di sforzo assiale; 

 nei pannelli tozzi tende a prevalere la rottura per scorrimento orizzontale [128–

132]; 

 nei maschi murari di moderata snellezza, al crescere del carico assiale prevale il 

meccanismo di rottura per fessurazione diagonale [133–135]; 



 

 

 per carichi assiali crescenti [131,133,134,136–139] e al crescere del rapporto tra 

la resistenza della malta e quella dei mattoni [134,136,137,140–142] le 

fessurazioni diagonali tendono ad attraversare anche i blocchi; 

 un aumento del grado di ammorsamento tra i blocchi (funzione della tessitura 

muraria e della geometria dei blocchi), può favorire la transizione da un 

comportamento a taglio per fessurazione diagonale attraverso i giunti di malta ad 

un comportamento a ribaltamento [135,143], alla fessurazione diagonale 

attraverso i blocchi [142], alla rottura per scorrimento [144]. 

Il metodo più affidabile ed efficace per studiare e comprendere le caratteristiche della risposta 

sismica di un pannello murario consiste nell’esecuzione di numerose prove sperimentali di 

laboratorio (solitamente prove cicliche di taglio-compressione) capaci di replicare 

adeguatamente le reali condizioni di sollecitazione e di vincolo. Tali prove costituiscono un 

tassello fondamentale per la comprensione del comportamento sismico dei pannelli murari 

(nuovi ed esistenti) e costituiscono il punto di partenza di qualsivoglia modellazione per 

elementi strutturali. 

Diverse sono le campagne sperimentali presenti in letteratura scientifica svolte a questo 

scopo [128,129,131]. Le configurazioni di prova tipicamente adottate sono quelle 

schematizzate in Figura 3.11. Nella prima configurazione (Figura 3.11a), la traversa in 

sommità è libera di ruotare (configurazione “a mensola”). Il maschio viene sottoposto ad un 

carico verticale omogeneamente distribuito mantenuto costante al variare dello spostamento 

orizzontale. Nella seconda configurazione (Figura 3.11b) la sezione d’estremità può 

solamente traslare, simulando in questo caso uno schema a “doppio incastro”. Quest’ultima 

configurazione viene considerata più rappresentativa delle reali condizioni di vincolo dei 

pannelli murari. 

In Figura 3.12 vengono mostrati i risultati ottenuti dalle sperimentazioni condotte da 

Anthoine et al. (1995) su provini di differente snellezza e configurazioni di prova a “doppio 

incastro” (Figura 3.11b). In particolare, i pannelli vengono sottoposti ad un medesimo carico 

verticale e a spostamenti ciclici di ampiezza crescente in condizioni quasi-statiche. I cicli 

d’isteresi così ottenuti delineano i tipici andamenti per pressoflessione (Figura 3.12a) e 

taglio (Figura 3.12b), ottenuti rispettivamente per il pannello snello e per il pannello tozzo. 

Entrambi gli inviluppi sono caratterizzati da un breve tratto lineare iniziale cui segue un tratto 

fortemente non lineare dovuto sia alla tipica parzializzazione delle sezioni, sia alle 

deformazioni anelastiche che vanno progressivamente sviluppandosi nelle porzioni ancora 

reagenti. 

 



 

 

 

Figura 3.11. Tipiche configurazioni di prova di pannelli murari sottoposti a pressoflessione 

(a) e taglio compressione (b) [64] 

a)  b)  



 

 

Figura 3.12. Cicli d’isteresi secondo la prova di Anthoine et al. (1995). a) comportamento a 

pressoflessione con fessurazioni di ribaltamento per pannello snello; b) rottura per taglio con 

fessurazione diagonale del pannello tozzo. Nel dettaglio, il pannello tozzo (b) mostra una 

rottura fragile per fessurazione diagonale in corrispondenza di uno spostamento orizzontale 

pari allo 0.2% della sua altezza (drift). Viceversa, il pannello snello (a) non mostra alcuna 

riduzione di resistenza significativa nonostante il raggiungimento di un drift ben maggiore e 

pari allo 0.6%.  

La differenza tra i due meccanismi di collasso è subito evidente dalla forma dei cicli 

d’isteresi: sottile con comportamento asintotico nel primo caso, ampia e dissipativa con 

significative perdite di resistenza e di rigidezza nel secondo. Nel primo caso, la perdita di 

resistenza, la quale dipende anche dalle non linearità geometriche, è infatti minima, in quanto 

la plasticizzazione coinvolge i soli spigoli (quindi è limitata ad una piccola porzione muraria). 

Nel collasso a taglio si ha invece una maggiore dissipazione, in quanto la fessurazione 

interessa tutto il pannello. Il degrado di rigidezza e di resistenza del pannello (corrispondente 

al ramo di softening dell’inviluppo) si verifica generalmente dopo il raggiungimento del 

taglio massimo  𝑉 corrispondente al formarsi delle prime fessurazioni diagonali visibili 

[128,131,132]. È tuttavia possibile notare un moderato incremento di resistenza dopo lo 

sviluppo delle prime lesioni diagonali. In questi casi, la forza orizzontale corrispondente alla 

formazione delle prime lesioni è comunque compresa tra l’85 e il 100% della forza 

orizzontale massima [132]. 

3.3.2. Modellazione della risposta 

Sulla basa dell’assunzione che il danno può essere approssimativamente concentrato in 

particolari sezioni del pannello (localizzate a proprio in mezzeria e/o alle estremità degli 

elementi), ogni elemento può essere modellato tramite una trave non lineare a plasticità 

concentrata [66–69,116,145–147]. Un problema legato a tale approccio è che le complesse 

interazioni tra i pannelli, causate dal comportamento a taglio, sono modellate in maniera 

approssimata e semplificata tramite la flessibilità a taglio dell’elemento trave e le 

deformazioni plastiche delle cerniere. Per tale ragione, le interazioni tra deformazioni assiali 

e a taglio (sia a causa della dilatazione che della rotazione del puntone equivalente ideale 

rappresentante le tensioni di compressione) e tra le deformazioni rotazionali e assiali (a causa 

della bassa resistenza a trazione dei letti di malta quando il collasso a flessione è attivato) 

sono generalmente ignorate nel campo post elastico. Nonostante ciò, il vantaggi della 

modellazione a telaio equivalente risiede principalmente nella sia semplicità, permettendo di 

focalizzare l’attenzione sulle caratteristiche fondamentali del problema sismico [148]. 

Per il calcolo numerico, la risposta del pannello murario viene solitamente rappresentata 

tramite una curva taglio-drift lineare a tratti assunta equivalente a quella reale in termini di 

energia dissipata. Nel caso più semplice si può assumere un legame bilineare elastico 

perfettamente plastico (Figura 3.13a), con resistenza equivalente al limite elastico (definita 

al §3.3.3) e spostamenti al limite elastico e ultimo definiti per mezzo della risposta flessionale 



 

 

o a taglio (NTC 2008, §7.8.5.1.4). La fase di scarico può essere rappresentata con un tratto 

orientato all’origine [67,149]. Tale legame è quello attualmente suggerito dalla norma 

italiana. 

In alternativa alla semplice bilineare è possibile adottare anche leggi costitutive più 

complesse [116,150–152] nelle quali viene fornita una descrizione migliore della risposta 

isteretica. Un esempio è la curva multilineare riportata nelle CNR-DT 212/2013 (Figura 

3.13b e c) e sviluppata da Cattari e Lagomarsino [152] in cui, sempre su base 

fenomenologica, il comportamento post-elastico viene modellato cogliendo meglio le perdite 

di resistenza e rigidezza in funzione della tipologia di rottura (a flessione, Figura 3.13b, o a 

taglio, Figura 3.13c). Tale formulazione consente di rappresentare in maniera più accurata 

anche le ben più frequenti modalità di rottura miste. Diversi lavori adottano tale legge 

costitutiva  [114,153,154].  

In particolare, nella multilineare si considera sempre un comportamento bilineare a 

comportamento elastico-perfettamente plastico ma con progressivo degrado di resistenza in 

fase post-elastica. La fase di scarico può essere rappresentata o con un legame orientato 

all’origine (come quello indicato in Figura 3.13a) o in alternativa in maniera più dettagliata, 

come ad esempio indicato in Figura 3.13b. Il vantaggio di tali leggi costitutive è quello di 

essere facilmente implementabile nei codici di calcolo. Tale approccio richiede tuttavia 

numerosi parametri aggiuntivi, solitamente ottenuti per via sperimentale, e di non sempre 

facile determinazione [155].  

a) b) c)  

Figura 3.13. Schematizzazione della curva di capacità di un pannello murario in (a) bilineare 

generica equivalente in forma adimensionalizzata, e (b) e (c) multilineare proposta in CNR-

DT 212/2013 al variare del comportamento del pannello con possibile comportamento 

isteretico in alternativa a quello orientato all’origine della bilineare. 

Altre leggi costitutive sono suggerite nei diversi codici normative (si veda ad esempio [78] e 

[89]), in cui l’influenza degli effetti P-Δ vengono considerati. 

A prescindere da quale curva lineare a tratti si adotti, il tratto elastico lineare iniziale deriva 

direttamente dalla rigidezza globale della trave di Timoshenko con cui viene rappresentato il 



 

 

pannello (NTC 2008, §7.8.1.5.2). Poiché tale tratto non è lineare nella realtà, si usano moduli 

elastici fessurati al fine di rappresentarlo al meglio tramite un tratto lineare (Figura 3.14). In 

mancanza di informazioni più dettagliate, le normative suggeriscono di adottare moduli di 

rigidezza assiali e tangenziali fessurati, ottenuti riducendo i corrispondenti moduli non 

fessurati fino al 50% (NTC 2008, §7.2.6).  

Questo aspetto rappresenta un problema cruciale nel telaio equivalente, così come 

evidenziato in [102], in quanto tale riduzione influisce fortemente sulla rigidezza globale 

(vedi anche [112]), sullo spostamento ultimo e sulla accelerazione relativa allo stato limite 

ultimo del Sistema equivalente (calcolata nel formato ADRS). Inoltre, per gli edifici esistenti 

in muratura, i parametri di rigidezza dovrebbero essere correlate con l’effettivo stato di danno 

esistente, il quale è generalmente molto difficile da stimare. 

Per tale ragione, ulteriori studi dovrebbero essere intrapresi per investigare più accuratamente 

tale aspetto. In particolare, una riduzione del 75% della rigidezza iniziale sembrerebbe più 

coerente con alcuni risultati sperimentali [156–158], specialmente per gli edifici in muratura 

con prevalenza di collassi per flessione che tendono a concentrare le Fessurazioni nelle 

sezioni d’estremità [154]. Inoltre, l’uso di rigidezze non fessurate, sebbene teoricamente 

incorretto, potrebbe essere considerate come una opzione realistica se I valori dei moduli 

elastici proposti dai codici normative [159] vengono considerati già eccessivamente bassi per 

il caso di studio considerate [102]. Tuttavia, come proposto in [160] per il cemento armato, 

tale riduzione potrebbe essere potenzialmente preso in considerazione utilizzando 

formulazioni empiriche capaci di correlare i parametri di rigidezza con l’effettivo stato di 

compressione della sezione, così come evidenziato in [67]. 

 

Figura 3.14. Bilineare equivalente in forma adimensionalizzata confrontata con l’inviluppo 

adimensionalizzato di una curva sperimentale. 



 

 

La resistenza al limite elastico della sezione viene calcolata sulla base del dominio di 

resistenza nel piano N-V (§3.3.4), ottenuto tramite l’inviluppo di criteri di resistenza relativi 

alle varie tipologie di rottura (§3.3.3). Tali criteri, espressi in forma chiusa, sono funzione 

della geometria del pannello, delle caratteristiche meccaniche del materiale e dello stato di 

sollecitazione effettivamente agente [54,132,161–163].  

Una volta raggiunto il limite elastico in una determinata sezione del pannello, il valore di 

resistenza è mantenuto costante (a meno di una repentino degrado di resistenza) mentre si 

sviluppano le prime deformazione plastiche le quali vengono generalmente concentrate 

tramite l’ausilio di cerniere plastiche in determinate sezioni del pannello. In particolare, le 

deformazioni plastiche vengono concentrate in mezzeria, se dovute a taglio, o ad una delle 

due estremità se flessionali. Il valore del taglio da utilizzare nella verifica con quello massimo 

ottenuto tramite i criteri di resistenza è quello relativo alla sezione in cui si intende 

concentrare le deformazioni plastiche. 

Chiaramente, per via dell’approccio a plasticità concentrata, le complesse interazioni tra 

le varie componenti murarie che si generano a causa delle fessurazioni a taglio sono 

modellate in maniera semplificata. Inoltre, le interazioni in campo plastico tra 

deformazioni taglianti e assiali e tra quelle rotazionali e assiali sono solitamente ignorate. 

Nonostante ciò, il vantaggio della modellazione a telaio equivalente risiede nella sua 

semplicità, e nella sua capacità di rappresentare con buona approssimazione le 

caratteristiche fondamentali del comportamento sismico. Ciò vale chiaramente all’interno 

dei limiti di applicabilità del metodo stesso. 

Lo spostamento ultimo, così come quelli che individuano le eventuali riduzioni di resistenza 

nel caso di legame multilineare (vedi Figura 3.13b e c), sono espressi in termini di drift. Il 

drift indica il valore di spostamento orizzontale dell’elemento espresso come frazione 

dell’altezza dell’elemento stesso ed è definito al netto degli spostamenti dovuti ad un 

eventuale moto rigido del pannello (ad esempio conseguente alla rotazione della base). 

Facendo riferimento alla Figura 3.15 per il significato dei simboli, il valore di drift può essere 

valutato per ogni sezione di estremità facendo riferimento al punto di flesso secondo le 

espressioni ( 3.1 ) e ( 3.2 ) [68,95,164]. In alternativa, può essere calcolato come drift medio 

del pannello tramite l’espressione ( 3.3 ) [67]. 

 𝜃𝑖 = 𝜑𝑖 −
𝑢𝑖 − 𝑢0

ℎ′
 ( 3.1 ) 

 𝜃𝑗 = 𝜑𝑗 −
𝑢0 − 𝑢𝑖

ℎ − ℎ′
 ( 3.2 ) 

 𝜃 =
𝜑𝑖 + 𝜑𝑗

2
−

𝑢𝑗 − 𝑢𝑖

ℎ
 ( 3.3 ) 



 

 

 

Figura 3.15. Definizione delle grandezze utili al calcolo del drift (da [165]). 

Nel legame bilineare da normativa, il limite plastico è definito in corrispondenza di un 

preassegnato drift ultimo cui segue un azzeramento della resistenza. Diverse incertezze sono 

presenti nella definizione del corretto valore di drift a causa della mancanza di test 

sperimentali e a causa della elevata variabilità delle tipologie murarie negli edifici esistenti. 

Tale limite è quindi solitamente stimato tramite relazioni empiriche [166,167] basate 

sull’osservazione di prove di laboratorio (cicliche e quasi statiche) su pannelli murari con 

specifiche dimensioni e condizioni di vincolo.  

Il drift ultimo viene definito a seconda del tipo di comportamento [75] (nelle NTC pari allo 

0.6% dell’altezza del pannello per la rottura a pressoflessione e allo 0.4% per la rottura a 

taglio). Nel caso di rottura per pressoflessione e per i pannelli che esibiscono un chiaro 

comportamento a mensola, tali spostamenti ultimi si possono incrementare di un’aliquota 

fino al 100% (Circolare 2009, §C8.7.1.4). Tale differenziazione è dovuta al fatto che nel caso 

di rottura a pressoflessione il comportamento nel piano è caratterizzato da una maggiore 

duttilità, così come evidenziato al §3.3.1. 

I valori di drift ultimo suggeriti sono stati verificati sperimentalmente in un certo campo di 

variazione, ma non è detto che sia corretto estrapolare tale regole da ogni possibile situazione. 

Si pensi ad esempio al caso di maschi murari molto bassi o travi di accoppiamento in presenza 

di piccole aperture. In tali casi i valori suggeriti sono certamente fin troppo bassi. In questo 

caso, può essere opportuno adottare valori alternativi purché giustificati (Linee Guida 2011). 

Alcuni Standard descrivono i drift limite in funzione di altri fattori, come ad esempio la luce 

di taglio [77,168,169], lo sforzo assiale [169] e il rapporto d’aspetto [170,171].  



 

 

Petry and Beyer [166] hanno evidenziato come, a prescindere dal comportamento 

dell’elemento murario, il drift limite diminuisce all’aumentare del carico assiale (che induce 

un degrado di resistenza più veloce), al diminuire della luce di taglio (che reduce il contributo 

delle deformazioni flessionali) e all’aumentare del campione testato (effetto scala, 

[125,166,172,173]). Quest’ultimo effetto non è generalmente considerate nelle relazioni 

empiriche prescritte dagli attuali codici normative che possono quindi fornire valori di drift 

limite molto bassi in questi casi [174].  

Per tale ragione, Petry and Beyer [166] hanno proposto delle relazioni empiriche più accurate 

basate sulle relazioni prescritte dalla norma svizzera [175], esperimento cioè il drift limite in 

funzione delle condizioni al contorno, del carico assiale, della luce di taglio e dell’effetto di 

scala. Tuttavia, questo modello di capacità è basato su test sperimentali che sono piuttosto 

incoerenti tra loro ed in particolare con le murature storiche in generale (proprietà dei 

materiali e tessiture ben diverse). Per tale ragione, la loro applicabilità agli edifici esistenti 

può essere messa facilmente in discussione finché non saranno disponibili maggiori test 

sperimentali. 

Nel caso di multilineare (Figura 3.13b e c), al fine di modellare il progressivo degrado di 

resistenza, vengono individuati diversi livelli di danno (DL) in corrispondenza di determinati 

valori di spostamento. Tali DL sono in accordo con i gradi di danno usati nelle moderne scale 

macrosismiche[176] (DL3:  grave; DL4: molto grave; DL5: collasso). Ad ogni livello di 

danno corrisponde un determinato degrado di resistenza espresso convenzionalmente come 

riduzione percentuale nei confronti del valore di taglio massimo ottenuto con i criteri di 

resistenza. In particolare, i livelli DL3 e DL4 sono generalmente prescritti da molte normative 

nazionali e internazionali. Il DL5 corrisponde al collasso del pannello, in cui il maschio 

murario perde la capacità di sopportare anche il carico assiale (condizione che viene fatta 

coincidere con il collasso della struttura). 

In Tabella 3.1, sono riportati intervalli indicativi per i valori del drift relativi ai degradi di 

rigidezza suggerita in CNR-DT 212/2013 per le diverse modalità di rottura. Tali valori, che 

rappresentano lo stato dell’arte, sono basati anch’essi su un numero limitato di prove 

sperimentali non sufficienti per una completa validazione, specie per alcune tipologie 

murarie (si pensi ai pannelli murari in muratura caotica) e condizione di sollecitazione. 

Sorpassato il drift ultimo (DL5 nella multilineare), il pannello non è più in grado di sostenere 

alcuna sollecitazione (Figura 3.13a). In realtà, nei software di calcolo che utilizzano una 

modellazione a Telaio Equivalente l’elemento strutturale che ha raggiunto il drift ultimo 

viene generalmente trasformato in una biella in grado di resistere agli sforzi assiali. Tuttavia, 

a quel punto la struttura deve essere considerata collassata[165]. 

 



 

 

Tabella 3.1. Intervalli indicativi dei valori del drift e della resistenza residua per i diversi 

stati di danno (CNR-DT 212/2013). 

 Drift (%) Resistenza residua 

Danno DL3 DL4 DL5 DL3  DL4 DL4  DL5 

Pressoflessione 0,40 – 0,80 0,80– 1,20 1,20 – 1,80 1,00 0,80 – 0,90 

Taglio 0,25 – 0,40 0,40 – 0,60 0,60 – 0,90 0,60 – 0,80 0,25 – 0,60 

 

L’osservazione sperimentale ha evidenziato come siano frequenti modalità di rottura miste, 

in cui la rottura per pressoflessione interagisce con quelle a taglio. Ciò avviene quando la 

differenza tra i valori limite di resistenza per pressoflessione e taglio risulta essere limitata. 

In questi casi, alcuni codici normative prescrivono specifici valori di drift a seconda del 

comportamento prevalente del pannello (e.g. [170]). Diversamente, in accordo con la legge 

costitutiva multilineare, i valori di drift associati ai diversi livelli di danno possono essere 

assunti come valori intermedi tra quelli relativi alla rottura per pressoflessione e a taglio. In 

particolare, essi vengono espressi in funzione del rapporto Vpf/Vt, ovvero: 

𝜃𝑖 = {

𝜃𝑖,𝑝𝑓 𝑉𝑝𝑓 𝑉𝑡⁄ < 0,95

𝜃𝑖,𝑝𝑓 − 4(𝜃𝑖,𝑝𝑓 − 𝜃𝑖,𝑡)(𝑉𝑝𝑓 𝑉𝑡⁄ − 0,95) 0,95 ≤ 𝑉𝑝𝑓 𝑉𝑡⁄ ≤ 1,20

𝜃𝑖,𝑡 𝑉𝑝𝑓 𝑉𝑡⁄ < 1,20

 

Analogamente possono essere definite le resistenze residue nei diversi tratti della curva. 

Nel lungo periodo, tuttavia, risulta preferibile l’adozione di modelli analitici per la stima del 

drift ultimo, capaci di correlare le deformazioni locali con gli spostamenti globali 

dell’elemento. Diversi lavori hanno provato a sviluppare tali modelli analitici per i maschi 

murari con comportamento prevalente a flessione [177–180]. Tuttavia, la ricerca su questi 

modelli è ancora all’inizio e ulteriori studi sono necessari prima che tali modelli possano 

essere adottati dai codici normativi ed applicati agli edifici esistenti. 

Infine, una volta raggiunto il drift limite, l’elemento trave diventa un elemento biella, ovvero 

un elemento capace di portare solo i carichi verticali, mentre la redistribuzione delle forze è 

usualmente operata dal programma di calcolo tra I vari elementi ancora intatti. Tuttavia a 

questo punto la struttura dovrebbe essere considerate collassata e l’analisi conclusa [165]. È 

chiaro che il valore di drift limite da adottare può influenzare fortemente la stima finale della 

risposta sismica dell’intera struttura. 



 

 

3.3.3. Criteri di resistenza 

La normativa Italiana stabilisce che per ogni tipo di sollecitazione deve essere adeguatamente 

valutata la relativa sollecitazione ultima la quale definisce il limite elastico del pannello.

Negli ultimi decenni sono stati sviluppati diversi modelli teorici semplificati in grado di 

fornire una stima della resistenza laterale e a schiacciamento di un pannello murario a partire 

dalla conoscenza di pochi e semplici parametri meccanici. Tali modelli, definiti nel seguito 

come criteri di resistenza, seguono un approccio prettamente ingegneristico, basandosi 

principalmente sul calcolo approssimato dello stato tensionale agente in una specifica sezione 

del pannello e sulla verifica dello stesso nei confronti di un predeterminato dominio limite di 

resistenza. 

I principali criteri di resistenza suggeriti nelle Normative Italiane relativi alle deformazioni 

flessionali e taglianti (§7.8.2 delle NTC2008 e §C8.7.1.4 della Circolare n°617) sono descritti 

nei seguenti paragrafi. In particolare, per quanto riguarda la resistenza a taglio, a causa della 

varietà tipologica del materiale murario la norma prevede l’utilizzo di un criterio per 

scorrimento, prescritto per murature nuove (§3.3.3.2), o, in alternativa, di un criterio di rottura 

per fessurazione diagonale da trazione per murature irregolari o caratterizzate da bocchi non 

particolarmente resistenti (3.3.3.3). La norma permette poi l’utilizzo di formulazioni 

alternative purché di comprovata validità (§C8.7.1.5 della Circolare n°617). Per tale ragione, 

al paragrafo §3.3.3.4 sono riportati e descritti criteri di resistenza a taglio alternativi utilizzati 

spesso nella letteratura scientifica nonché suggeriti in CNR-DT 212/2013[165]. Tali criteri 

sono stati sviluppati per murature regolari che sottoposte a taglio mostrano modalità 

fessurative a scaletta nei giunti, in grado però di cogliere anche una eventuale rottura nei 

blocchi. 

3.3.3.1. Pressoflessione 

La resistenza ultima a pressoflessione viene tipicamente determinata facendo riferimento alla 

condizione ultima di schiacciamento dello spigolo compresso in una delle due sezioni 

d’estremità del pannello. Si consideri lo stato deformativo e tensionale generato nella sezione 

di base di un maschio murario rettangolare sottoposto a condizioni di carico generiche come 

quelle indicate in Figura 3.16. Trascurando il peso proprio del pannello, alla base si generano 

per l’equilibrio le reazioni vincolari V ed N di risultante R uguali ed opposte a quelle applicate 

in sommità, con 𝑁 avente una eccentricità 𝑒 = 𝑉ℎ0/𝑁 (Figura 3.16c) e h0 pari alla distanza 

tra sezione di base e la sezione a momento nullo. 

La variazione del diagramma tensionale agente sulla sezione di base (sezione più sollecitata) 

ottenuta aumentando progressivamente il solo modulo della componente orizzontale di R 

(ossia V) e mantenendo la componente verticale N costante è illustrata in Figura 3.17. La 

condizione di collasso del pannello (SLU) è ottenuta per raggiungimento della deformazione 



 

 

ultima del materiale (𝜀𝑢) (Figura 3.18). Si noti come, al limite di rottura, il diagramma delle 

tensioni di compressione risulti conforme al legame costitutivo del materiale. 

 

 

Figura 3.16. Pannello murario sottoposto a condizioni di carico generiche con relativo 

diagramma del momento. 

 

Figura 3.17. Variazione del diagramma delle tensioni di compressione all’aumentare di V 

nella sezione di base del pannello.  



 

 

Il limite di rottura può essere espresso in termini di forze generalizzate tramite il valore del 

momento (Momento Ultimo, 𝑀𝑝𝑓) il quale costituisce la resistenza a pressoflessione della 

sezione muraria. Tale valore risulta legato alle altre componenti di sollecitazione tramite 

l’equazione di equilibrio alla rotazione: 

𝑀𝑝𝑓 = 𝑉𝑝𝑓ℎ0 = 𝑁𝑒𝑝𝑓 

dove 𝑉𝑝𝑓 è il Taglio Ultimo a Pressoflessione ed 𝑒𝑝𝑓 è l’eccentricità di N al limite di rottura. 

Noto N (sforzo assiale agente nella sezione positivo se di compressione), per il calcolo di 𝑀𝑝𝑓 

occorre quindi ricavare il solo valore dell’eccentricità 𝑒𝑝𝑓, che può essere calcolato 

approssimando il diagramma parabolico delle tensioni di compressioni con uno stress block 

rettangolare equivalente avente la risultante identica, sia in modulo che in posizione, a quella 

del diagramma reale (Figura 3.18).  

 

Figura 3.18. Stato tensionale alla sezione d’incastro del pannello in condizione di rottura. 

L’altezza dello stress block è assunta a priori pari a 𝑘𝑓𝑐 con 𝑓𝑐 pari alla resistenza a 

compressione massima della muratura. Il valore di k è calcolato in maniera tale da assicurare 

l’equivalenza in modulo tra la risultante dello stress block e quella del diagramma delle 

tensioni. In virtù della somiglianza dei diagrammi costitutivi della muratura e del 

calcestruzzo[181–183], k viene generalmente posto pari a 0.85 così come richiesto da diversi 



 

 

norme nazionali e internazionali [75,77,88,171], e come assunto in gran parte della letteratura 

scientifica[132].  

Adottando il legame costitutivo in forma adimensionalizzata proposto da Turnšek e 

Sheppard[184] per la muratura, ossia: 

𝜎

𝑓𝑐
= 6.4 (

𝜀

𝜀𝑚
) − 5.4 (

𝜀

𝜀𝑚
)

1.17

 

con 𝜀𝑚 deformazione corrispondente a 𝑓𝑐, si ottiene un valore di k pari a 0.91[185,186]. 

Considerando diversi valori di duttilità, si ottengono generalmente valori di k compresi 

tra 0.85 e 1. È chiaro che l’assunzione fatta dalle norme è quindi tendenzialmente favore 

di sicurezza.  

Fissato 𝑘 a priori, che determina l’altezza dello stresso block, è possibile calcolare 

l’ampiezza 𝑎 dello stress block assicurando in tal modo la sovrapposizione delle due 

risultanti. Tramite l’equivalenza tra forze interne ed esterne in condizione limite di rottura si 

ottiene: 

𝑎 =
𝑁

𝑘𝑓𝑐𝑡
 

con 𝑡 spessore del pannello. Definite le dimensioni dello stress block, è possibile determinare 

il valore dell’eccentricità ultima 𝑒𝑝𝑓: 

𝑒𝑝𝑓 =
𝑙 − 𝑎

2
=

𝑙

2
(1 −

𝑁

𝑘𝑓𝑐𝑙𝑡
) 

in cui 𝑙 è la lunghezza in pianta del pannello (Figura 3.18). Il Momento Ultimo 𝑀𝑝𝑓 e il 

rispettivo Taglio Ultimo a Pressoflessione 𝑉𝑝𝑓 varranno quindi [187]: 

 𝑀𝑝𝑓 =
𝑁𝑙

2
(1 −

𝑁

𝑙𝑡𝑘𝑓𝑐
) (3.4) 

 𝑉𝑝𝑓 =
𝑀𝑢

ℎ0
=

𝑁𝑙

2ℎ0
(1 −

𝑁

𝑙𝑡𝑘𝑓𝑐
)  

 

Tale criterio di resistenza contiene implicitamente la rottura per sola compressione, la 

quale avviene per un valore di sollecitazione assiale 𝑁𝑢 = 0.85𝑓𝑑𝑙𝑡 (sezione 



 

 

completamente plasticizzata). Viceversa, se N è di trazione, Mpf = 0 (§7.8.2.2.1 delle 

NTC2008). 

Nella Normativa Italiana, tale formulazione diventa: 

 
𝑀𝑝𝑓 =

𝑙2𝑡𝜎0

2
(1 −

𝜎0

0.85𝑓𝑑
) (3.5) 

dove il termine 𝜎0 indica la tensione di compressione verticale media calcolata considerando 

la sezione interamente reagente (𝜎0 = 𝑁/𝑙𝑡) mentre fd è il valore di resistenza a compressione 

di progetto. 𝑓𝑑  varia a seconda del tipo di edificio considerato (nuovo o esistente) e del tipo 

di analisi adoperata. Per l’applicazione agli edifici esistenti, si può scrivere (Circolare n°617, 

§C8.7.1.5): 

fd =
fm

FC ∙ γM

con γM coefficiente di sicurezza del materiale16 (γM = 1 nel caso di analisi non lineare), fm

valore medio della resistenza a compressione della muratura funzione della tipologia muraria 

e del livello di conoscenza raggiunto ed 𝐹𝐶 fattore di confidenza.  

Se consideriamo la muratura infinitamente resistente a compressione (𝑓𝑐 = ∞), dalla (3.4) 

si ottiene il momento limite per blocco rigido soggetto a ribaltamento [188]: 

 𝑀𝑏𝑟 = 𝑉ℎ0 =
𝑁𝑙

2
 (3.6) 

Viceversa, l’espressione (3.4) può essere ottenuta come soluzione di un problema di analisi 

limite, facendo ruotare il concio di Figura 3.19b (o tutto il pannello nel caso di muratura 

coesiva) attorno ad una cerniera O posta ad una distanza 𝑎/2 dallo spigolo B (tenendo conto 

in questo modo della limitata resistenza a compressione del materiale), ossia: 

𝑎

2
=

𝑁

2𝑘𝑓𝑐𝑡
 

                                                           

16 In accordo con l’approccio semiprobabilistico, γM tiene conto delle incertezze sul modello 

e sulla geometria per gli edifici nuovi ed esistenti, e non dipende dal livello di conoscenza 

della struttura. 



 

 

con N sforzo normale agente nella sezione17.  

 

Figura 3.19. Possibili cinematismi di collasso nel caso di rottura per ribaltamento 

(rielaborato da [64]). 

 

Abbiamo visto come l resistenza ultima a pressoflessione sia ottenuta in funzione dei 

parametri 𝑁, 𝑘 ed 𝑓𝑐. Tuttavia, mentre 𝑘 ed 𝑓𝑐 sono proprietà del materiale e quindi ritenute 

approssimativamente costanti (al meno a parità di materiale), il valore di 𝑁 può variare 

notevolmente durante l’analisi andando a modificare il valore del momento ultimo ad ogni 

step di carico. Ne consegue che maschi murari con medesime proprietà meccaniche e 

geometria possano avere resistenze differenti (lo stesso discorso vale per qualsiasi criterio 

di resistenza espresso in funzione di N). 

Il grafico che fornisce il valori di 𝑀𝑝𝑓 al variare di 𝑁 viene chiamato dominio di resistenza 

a pressoflessione del pannello murario. In Figura 3.20 vengono mostrati tre domini di 

resistenza per tre valori di 𝑘 in cui N e M sono normalizzati rispettivamente nei confronti 

dello sforzo assiale ultimo 𝑁𝑢,𝑘=0.85 = 0.85𝑓𝑐𝑙𝑡 (sezione interamente compressa) e del 

massimo momento ultimo 𝑀𝑝𝑓,𝑚𝑎𝑥 = 𝑁𝑢,𝑘=0.85𝑙/8 (asse neutro baricentrico), entrambi 

calcolati assumendo un 𝑘 = 0.85. Si ottiene quindi l’espressione: 

                                                           

17 Va detto che affinché il cinematismo di Figura 3.19a sia possibile anche per murature poco 

coesive e quindi siano esclusi i meccanismi locali di Figura 3.19c e Figura 3.19d rilevati da 

Giuffre et al. (1994), devono essere presenti degli adeguati presidi di estremità con funzione 

di confinamento alle basi superiore e inferiore del pannello (ad esempio tiranti in sommità 

posti in opera per evitare il ribaltamento delle pareti ortogonali al pannello analizzato). 



 

 

𝑀𝑝𝑓

𝑀𝑝𝑓,𝑚𝑎𝑥
=

𝑁𝑙

2 𝑁𝑢,𝑘=0.85
(1 −

𝑁

𝑙𝑡𝑘𝑓𝑐
) 

Come si evince dal grafico, l’influenza di 𝑘 su 𝑀𝑝𝑓 risulta trascurabile solo per bassi valori 

di carico assiale, ossia per 𝑁/𝑁𝑢,𝑘=0.85  < 0.20, e cioè circa 𝜎0/𝑓𝑐  < 0.20 [132]. 

Viceversa, per valori di 𝑁/𝑁𝑢,𝑘=0.85 elevati, l’influenza di k nel valore su 𝑀𝑝𝑓 è notevole 

in quanto lo stress block interessa una porzione di sezione generalmente più ampia. 

Tuttavia, assumere un valore 𝑘 = 0.85 risulta a favore di sicurezza. 

 

Figura 3.20. Domini di interazione M-N per k=0.85, k=0.91 e k=1 (duttilità infinita) 

normalizzati secondo i valori di 𝑀𝑝𝑓,𝑚𝑎𝑥  e 𝑁𝑢,𝑘=0.85 relativi a k=0.85. 

Infine, adimensionalizzando il Momento Ultimo rispetto al momento derivante dall’analisi 

limite al ribaltamento di un blocco rigido (𝑀𝑏𝑟 = 𝑁𝑙/2) si ottiene la relazione: 

𝑀𝑝𝑓

𝑀𝑏𝑟
= 1 −

𝜎0

𝑘𝑓𝑐
 

la quale è stata graficizzata in Figura 3.21 ed esprime la dipendenza del momento ultimo 

dalla resistenza a compressione del materiale. 

Analogamente a quanto visto per il parametro 𝑘, anche in questo caso per alti valori di𝑓𝑐  
rispetto a 𝜎0 (𝑓𝑐/𝜎0  > 10), ossia in una condizione molto lontana da quella di 

schiacciamento, le incertezze sul parametro 𝑓𝑐 influiscono limitatamente sul valore di 𝑀𝑝𝑓 

il quale tende velocemente a 𝑀𝑏𝑟. Viceversa, per bassi valori di 𝑓𝑐  rispetto a 𝜎0 (e cioè 

valori di 𝑓𝑐/𝜎0 piccoli), la resistenza a compressione risulta incidere significativamente 



 

 

nella determinazione di 𝑀𝑝𝑓 a causa della maggior porzione di sezione interessata dallo 

stress block.  

Si può quindi concludere che, considerando che nei casi reali i maschi murari sono 

solitamente soggetti a carichi 𝜎0 lontani dal valore di resistenza a compressione 𝑓𝑐, le 

incertezze solitamente presenti nella stima del parametro 𝑘 e ancor più di 𝑓𝑐, non 

influenzano significativamente la stima della resistenza a pressoflessione del maschio 

murario.  

 

Figura 3.21. Variazione del Momento ultimo 𝑀𝑝𝑓 al variare del parametro 𝑓𝑐 e della 

tensione normale media 𝜎0 con 𝑘 = 0.85. 

3.3.3.2. Scorrimento orizzontale attraverso i giunti e rottura dei blocchi 

Il criterio di resistenza qui descritto considera l’eventualità che possa avvenire uno 

scorrimento lungo un singolo giunto di malta orizzontale. Considerando la muratura non 

reagente a trazione, e come effettivamente reagente la sola area compressa, il Taglio Ultimo 

per scorrimento 𝑉𝑡,𝑠 può essere calcolato nel seguente modo: 

 𝑉𝑡,𝑠 = 𝑙′𝑡𝑓𝑣 (3.7) 

dove 𝑙′ è la lunghezza della zona compressa e 𝑓𝑣 è la resistenza tangenziale media. 

Per il calcolo di 𝑙′ può essere assunta l’ipotesi approssimativa di distribuzione lineare delle 

tensioni di compressione (Figura 3.22). In particolare, per 𝑒 ≥ 𝑙/6 si ha che: 

 
𝑙′ = 3 (

𝑙

2
− 𝑒) = 3 (

𝑙

2
−

𝑀

𝑁
) 

(3.8) 



 

 

 

 

Figura 3.22. Ipotesi di distribuzione triangolare per il calcolo della lunghezza reagente nel 

caso di compressione eccentrica [64]. 

Chiaramente, se 𝑒 ≤ 𝑙/6 allora 𝑙′ = 𝑙 (eccentricità all’interno nel nocciolo centrale d’inerzia 

e sezione interamente compressa). Quando il valore di resistenza a taglio per scorrimento 

orizzontale è prossimo a quello per pressoflessione, può essere opportuno considerare una 

distribuzione delle tensioni di compressione rettangolare. In questo caso: 

 𝑙′ = 𝑙 − 2𝑒 = 𝑙 − 2
𝑀

𝑁
 (3.9) 

Tuttavia la differenza in termini di resistenza laterale ottenuta assumendo una o l’altra ipotesi 

di distribuzione delle tensioni di compressione è comunque minima a causa dell’esigua 

porzione di area compressa solitamente interessata in questi casi. 

La resistenza tangenziale media può essere ottenuta tramite il criterio di Mohr-Coulomb: 

 𝑓𝑣 = 𝑐 + 𝜇𝜎𝑛 (3.10) 

con 𝑐 e 𝜇 rispettivamente coesione media e coefficiente di attrito medio del giunto di malta 

in cui si verifica il meccanismo, assunti costanti lungo il giunto anche in ragione della limitata 

ampiezza della zona reagente. In genere 𝜇 = 0.30 ÷ 0.80[189]. 𝜎𝑛 è invece la tensione 

normale media calcolata sulla porzione di sezione reagente ossia 𝜎𝑛 = 𝑁/(𝑡𝑙′). 

Il dominio di resistenza alla scala del materiale è delimitato da due semirette così come 

raffigurato in Figura 3.23. In particolare, l’intersezione dell’equazione (3.10) con l’asse delle 

ascisse determina la resistenza a trazione del materiale, mentre quella con l’asse delle 



 

 

ordinate determina la coesione (o resistenza tangenziale allo scorrimento in assenza di sforzo 

normale). Qualora la tipologia muraria analizzata lo permetta, i valori 𝑐 e 𝜇 possono essere 

ottenuti sperimentalmente tramite prove di taglio diretto. 

 

Figura 3.23. Dominio di resistenza per taglio scorrimento[61]. 

Unendo la (3.7) alla (3.10) otteniamo la seguente disequazione di verifica in termini di forze 

generalizzate: 

 𝑉𝑡,𝑠 = 𝑙′𝑡𝑐 + 𝜇𝑁 (3.11) 

 

Si prenda un pannello genericamente caricato come quello di Figura 3.16 in un contesto in 

cui ci sia consentito trascurarne il peso proprio. Poiché il termine attritivo 𝜇𝑁 risulta in 

questo caso costante lungo il pannello, la resistenza a taglio 𝑉𝑡,𝑠 sarà sempre minore nella 

sezione a minor area compressa, ossia nella sezione di estremità con momento maggiore. È 

per questo motivo che la formulazione appena esposta risulta adatta a descrivere la rottura 

per scorrimento orizzontale la quale si verifica generalmente alle sezioni di estremità. Per 

tale ragione, il criterio appena esposto dovrebbe essere implementato nelle rispettive 

cerniere plastiche di estremità e non in mezzeria come spesso accade per i criteri di 

resistenza a taglio. 

La resistenza a taglio per scorrimento 𝑉𝑡,𝑠 proposta dalla normativa Italiana (§7.8.2.2.2 delle 

NTC2008) è ottenuta per mezzo della relazione seguente: 



 

 

Vt  =  l’tfvd

la quale è formalmente identica alla (3.7). La resistenza a taglio di progetto fvd viene assunta 

pari a (§ 4.5.6.1, NTC2008): 

 𝑓𝑣𝑑 =
𝑓𝑣𝑚0 + 0.4𝜎𝑛

𝐹𝐶 ∙ 𝛾𝑀
 

la quale è formalmente identica alla (3.10). In particolare, il coefficiente d’attrito è assunto 

pari a 0.4 mentre 𝑓𝑣𝑚0 è la resistenza tangenziale media in assenza di sforzo normale 

precedentemente indicata con 𝑐 (coesione del giunto di malta). Relativamente a quest’ultima, 

essa può essere ricavata dalle tabelle da normativa [75] ponendo 𝑓𝑣𝑚0 = 𝜏0. È importante 

sottolineare, tuttavia, come la coesione 𝑓𝑣𝑚0 sia generalmente diversa da 𝜏0 descritta al 

paragrafo precedente. Quest’ultimo parametro viene infatti utilizzato per descrivere la rottura 

per massimo sforzo principale di trazione (vedi §3.3.3.2) e rappresenta, a meno di un 

coefficiente moltiplicativo b, la resistenza media a trazione del materiale (considerato 

isotropo in questo caso) ricavata con prove a compressione diagonale effettuate sull’intero 

pannello. 

In alternativa, si può porre 𝑓𝑣𝑚0 = 𝑓𝑣𝑘0/0.7 in cui 𝑓𝑣𝑘0 è determinata o per via sperimentale 

tramite prove su assemblaggi o, con alcune limitazioni, in funzione delle proprietà 

meccaniche dei singoli componenti tramite le tabelle fornite dalle norme (vedi ad esempio il 

§11.10.3.2 delle NTC08). Tuttavia, le prove su assemblaggi (usualmente triplette salvo per 

dimensioni rilevanti dei blocchi) non risultano di facile utilizzo nel caso di edifici esistenti, e 

in particolar modo, nel caso di murature irregolari. 

Infine, la normativa italiana prevede la possibilità che possa avvenire una rottura anche 

attraverso i blocchi nel caso in cui la resistenza unitaria per scorrimento orizzontale attraverso 

i giunti 𝑓𝑣𝑑 risulti maggiore della resistenza a compressione dei blocchi nella direzione di 

applicazione della forza incrementata tramite un coefficiente moltiplicativo. In particolare, 

la normativa prescrive che, nel caso di analisi lineare, il valore di 𝑓𝑣𝑑 non può essere 

maggiore di 1.4𝑓𝑏𝑘, dove 𝑓𝑏𝑘  indica la resistenza caratteristica a compressione degli elementi 

nella direzione di applicazione della forza, né maggiore di 1.5 𝑀𝑃𝑎. Nel caso di analisi non 

lineare, il valore di 𝑓𝑣𝑑 non può essere maggiore di 2.0𝑓𝑏𝑘 né maggiore di 2.2 𝑀𝑃𝑎 (in 

particolare il valore 2.0 e 2.2 vengono ottenuti dividendo i rispettivi valori indicati per 

l’analisi lineare per il coefficiente 0.7 utilizzato per trasformare i valori caratteristici in valori 

medi: 1.4/0.7 = 2.0 e 1.5/0.7 ≈ 2.2).  

Nel caso di maschi murari molto snelli, dove le azioni sismiche cicliche causano 

fessurazioni per trazione entrambi gli spigoli della sezione, alcuni autori suggeriscono di 



 

 

trascurare completamente il contributo coesivo dei giunti considerando il solo termine 

attritivo. Sotto tale ipotesi la (3.11) diventa: 

𝑉𝑢,𝑠 = 𝜇𝑁 

Tuttavia, l’equazione così modificata per calcolare la resistenza a scorrimento di un giunto 

fessurato per trazione tende a sottostimare abbastanza significativamente la resistenza a 

scorrimento residua (ovvero con attrito residuo)[132]. Per tale ragione l’equazione (3.11) 

è ritenuta più realistica della precedente, riducendone, in caso, il solo contributo coesivo. 

3.3.3.3. Fessurazione diagonale per crisi da trazione 

Tra i criteri di resistenza volti ad interpretare la classica fessurazione diagonale del pannello 

murario per azioni nel piano il più diffuso è quello proposto da Borchelt (1970)[190] e 

Turnšek e Čačovič (1971)[161]. Entrambi gli autori considerano la muratura come un 

materiale omogeneo ed isotropo, senza cioè distinguere tra blocchi e malta nello sviluppo 

delle lesioni. La formazione delle primissime lesioni al centro del pannello viene attribuita al 

superamento della resistenza a trazione del materiale 𝑓𝑡 (assunta costante) da parte della la 

tensione principale di trazione 𝜎𝐼
18. 

Date le ipotesi di partenza, tale criterio appare coerente per l’interpretazione della risposta 

nel piano di pannelli murari nei quali sia difficilmente riconoscibile l’attivazione di 

sistematici meccanismi di rottura per taglio scorrimento ovvero nel caso di murature in 

materiali lapidei con pezzature variegate in cui è difficile operare una classificazione dei 

giunti (murature in pietra irregolari, a lisca di pesce) oppure in presenza di tessitura regolare 

ma con blocchi più deboli della malta. In entrambi i casi, infatti, la risposta tende ad essere 

isotropa, così come ipotizzato.  

Una volta noto lo stato tensionale del punto centrale tramite la coppia di valori 𝑃 = (𝜏𝐶 , 𝜎𝐶), 

si può definire la tensione principale di trazione agente nel centro del pannello tramite 

l’utilizzo del cerchio di Mohr e confrontarla con il suo dominio di resistenza 𝑓𝑡. Definiamo 

quindi lo stato tensionale nel punto centrale.  

𝜎𝐶 viene generalmente posto pari alla tensione verticale media nella sezione 𝜎0 (positiva se 

di compressione) assumendo di fatto la sezione di mezzeria come interamente compressa. 

Diversamente, il valore di 𝜏𝐶 varia a seconda della distribuzione delle tensioni tangenziali 

                                                           

18 Va specificato che in queste condizioni la rottura per trazione si verifica sempre prima che 

la tensione principale di compressione raggiunga la resistenza a compressione del 

materiale 𝑓𝑐 in quanto |𝑓𝑐| ≫ |𝑓𝑡|. 



 

 

nella sezione di mezzeria. Borchelt (1970), che basò la formulazione del criterio 

sull’applicazione di prove di compressione diagonali su pannelli quadrati, trovò che valore 

di 𝜏𝐶 poteva essere assunto pari alla tensione tangenziale media, definita come 𝜏̅ = 𝑉/𝑙𝑡. 

Diversamente, Turnšek e Čačovič (1971), che effettuarono prove sperimentali su pannelli 

snelli sottoposti a condizioni di vincolo di doppio incastro e caricati a taglio-compressione 

per diversi valori di compressione (anche se entro un intervallo ristretto), proposero un valore 

di 𝜏𝐶 = 1.5𝜏̅, in accordo con la teoria approssimata del taglio di Jourawsky per sezioni 

rettangolari e pannelli sufficientemente snelli (solido di De Saint Venant). 

Poiché per gli edifici esistenti in muratura i valori di snellezza dei pannelli possono essere 

molto differenti tra di loro, un criterio più generale proposto da molti autori è quello di 

correlare 𝜏𝐶 a 𝜏̅ tramite la relazione: 

𝜏𝐶 = 𝑏𝜏̅ 

ove 𝑏 è generalmente funzione sia delle caratteristiche geometriche che dello stato tensionale 

del pannello (Figura 3.24). Ad oggi, il criterio più utilizzato in ambito normativo è quello 

proposto da Benedetti e Tomazevic (1984) con 𝑏 = 𝜆 per 1 ≤ 𝜆 ≤ 1.5, 𝑏 = 1 per 𝜆 ≤ 1 e 

𝑏 = 1.5 per 𝜆 ≥ 1.5. 

 

Figura 3.24.  Distribuzione delle tensioni secondo la teoria approssimata del taglio di 

Jourawsky per sezioni rettangolari [61]. 



 

 

Vale la pena specificare che non esistono ad oggi abbastanza prove sperimentali per 

coprire la vastità di rapporti di snellezza e di condizioni al contorno presenti nelle strutture 

esistenti. Nel seguito vengono descritte alcune delle numerose formulazioni presenti in 

letteratura per la definizione del parametro 𝑏 [118,132,184,191]. 

Turnšek e Sheppard (1980)[184] proposero la relazione: 

𝑏 = 1.54 − 0.478
𝜏𝐶

𝜎0
 

per pannelli quadrati (𝜆 = 1) a partire dalla conoscenza dello stato tensionale 𝑃. 

Magenes e Calvi [132] proposero 𝑏 = 1 + ℎ0/𝑙, tenendo conto oltre che della snellezza 

anche delle condizioni al contorno del pannello.  

Dal confronto dei limiti di resistenza con i risultati di analisi numeriche a elementi finiti, 

in [54] si afferma che nel caso di pannelli murari molto tozzi (𝜆 ≤ 1) l’assunzione di un 

valore di 𝑏 = 1 porta in realtà a sovrastimare l’effettiva resistenza a taglio del pannello. 

In particolare viene evidenziato come tale parametro non scenda mai al di sotto del valore 

1.15. 

Infine, in tempi molto più recenti, e sempre sulla base di analisi numeriche, Betti et al. 

(2015)[118] hanno proposto la relazione: 

𝑏(𝜆) = 1.0 + 0.5𝜆, 𝑐𝑜𝑛  𝑏 ≤ 1.5 

Definito 𝑃 = (𝑏𝜏̅, 𝜎0) e trascurando il contributo della tensione parallela al letto di malta 

orizzontale, si può procedere al calcolo di 𝜎𝐼 in condizione limite tramite l’utilizzo del 

Cerchio di Mohr. Applicando il Teorema di Pitagora al triangolo CQO di Figura 3.25 si 

ottiene la relazione analitica: 

 (|𝜎𝐼| +
𝜎0

2
)

2

= (𝑏𝜏̅)2 + (
𝜎0

2
)

2

 (3.12) 

 

Mantenendo 𝑁 costante e aumentando progressivamente il valore di 𝑉 (analogamente a 

quanto fatto per il criterio di rottura per pressoflessione), il cerchio di Mohr vede aumentare 

il valore del suo raggio fino al raggiungimento della condizione di rottura 𝜎𝐼 =  𝑓𝑡. In tali 

condizioni, la (3.12) può essere riscritta in termini di verifica come: 



 

 

(|𝑓𝑡| +
𝜎0

2
)

2

≥ (𝑏𝜏̅)2 + (
𝜎0

2
)

2

 

dove il termine al primo membro rappresenta il quadrato del raggio del cerchio di Mohr in 

condizione limite. Esplicitando rispetto a 𝑓𝑡 si ottiene la disequazione di verifica per tensioni 

di trazione: 

 𝜎𝐼 = √(𝑏𝜏̅)2 + (
𝜎0

2
)

2

−
𝜎0

2
≤ |𝑓𝑡| (3.13) 

che viene generalmente utilizzata anche per la determinazione di 𝑓𝑡 di un pannello nel caso 

di prova a taglio-compressione. 

 

 

Figura 3.25. Stato di sollecitazione descritto per mezzo del Cerchio di Mohr. 

Indicando con 𝜏̅𝑢 la tensione tangenziale media al limite di rottura, la (3.13) può essere 

espressa in termini di tensione tangenziale media tramite la seguente espressione: 



 

 

 𝜏̅𝑢 =
𝑓𝑡

𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑡
≥ 𝜏̅𝐶 (3.14) 

per mezzo della quale, ipotizzando il caso di un pannello sottoposto a taglio puro (𝑁 = 0), si 

ottiene la seguente relazione: 

 𝑓𝑡 = 𝑏𝜏0 (3.15) 

dove con 𝜏0 viene indicata la tensione tangenziale media al limite di rottura per trazione in 

assenza di sforzo normale19. La (3.14) può essere quindi riscritta come: 

 𝜏̅𝑢 = 𝜏0√1 +
𝜎0

𝑏𝜏0
 ≥ 𝜏̅ (3.16) 

Che per 𝑏 = 1.5 viene denominata “formula di Turnšek e Čačovič” 20. 

Al fine di associare alla soglia di crisi per taglio da trazione la resistenza a taglio 𝑉𝑡,𝑑, si 

moltiplicano entrambi i membri per l’area della sezione 𝐴 = 𝑙𝑡 ottenendo la seguente 

espressione: 

 𝑉𝑡,𝑑 = 𝑙𝑡
𝑓𝑡

𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑡
 (3.17) 

                                                           

19 Risulta chiaro che qualora la resistenza a trazione 𝑓𝑡 venga considerata nulla, anche la 

resistenza media a taglio puro 𝜏0 sarà nulla. 

20 Qualora siano presenti all’interno del pannello tensioni normali 𝜎ℎ e  𝜎𝑣 indotte 

rispettivamente da tiranti orizzontali e verticali, la formula di Turnšek e Čačovič può essere 

riscritta in termini generali come [61]: 

𝜏̅𝑢 = 𝜏0√1 +
𝜎0 + 𝜎𝑣 + 𝜎ℎ

1.5𝜏0
+

(𝜎0 + 𝜎𝑣)𝜎ℎ

2.25𝜏0
2 ≥ 𝜏̅ 

 



 

 

L’espressione (3.17) definisce la frontiera del dominio semidefinito di “integrità” del 

pannello, ossia il suo limite di resistenza per taglio da trazione.  

L’equazione (3.17) è formalmente identica al criterio proposto nella normativa italiana 

(§C8.7.1.5 Circolare n°617), ovvero: 

 𝑉𝑡,𝑑 = 𝑙𝑡
1.5𝜏0𝑑

𝑏
√1 +

𝜎0

1.5𝜏0𝑑
= 𝑙𝑡

𝑓𝑡𝑑

𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑡𝑑
 (3.18) 

In particolare, 𝑓𝑡𝑑 e 𝜏0𝑑 sono i valori di calcolo rispettivamente della resistenza a trazione per 

fessurazione diagonale 𝑓𝑡 e della corrispondente resistenza a taglio in assenza di 

compressione 𝜏0. In particolare si può scrivere: 

𝜏0𝑑 =
𝜏0

𝐹𝐶 ∙ 𝛾𝑀
 

con 𝛾𝑀 = 1 nel caso di analisi non lineare. I due parametri sono legati, secondo la normativa, 

dalla relazione 𝑓𝑡𝑑 = 1.5𝜏0d, a prescindere dalla snellezza e dalle condizioni di vincolo del 

pannello (confronta con l’equazione (3.15)). Vale la pena specificare che in questo modo il 

termine 𝜏0𝑑 perde il suo significato originale di resistenza a taglio puro a meno che b non sia 

effettivamente uguale a 1.5. Infine, si può assumere b = h/l, compreso tra 1 e 1.5. 

Il normatore tiene poi a precisare che  

“[… …] nel caso in cui tale parametro (ft) sia desunto in laboratorio da prove di compressione 

diagonale, la resistenza a trazione per fessurazione diagonale ft si assume pari al carico 

diagonale di rottura diviso per due volte la sezione media del pannello sperimentato valutata 

come t(l+h)/2, con t, l e h rispettivamente spessore, base, altezza del pannello […]”. 

In alternativa, il termine 𝜏0 può essere desunto direttamente dalla tabella C8A.2.1 della 

Circolare [159]. 

Si noti come tale criterio, determinato su base fenomenologica, garantisca sì l’integrità 

della compagine interna del pannello ma non il suo equilibrio. Si prenda ad esempio il 

caso in cui agli estremi non sia applicato alcuno sforzo normale eccentrico. Per l’equilibrio 

alla rotazione si ha 𝑉 = 0. Tuttavia la formulazione prevede una resistenza a taglio non 

nulla e quindi non equilibrata. Tale problema viene ovviato nel momento in cui al criterio 

di resistenza a taglio per trazione vengono sovrapposti altri criteri di resistenza come ad 

esempio quello per pressoflessione, che ne limita il dominio per valori di sforzo normale 

bassi ed elevati (si veda il capitolo §3.3.4). Per le considerazioni fatte, non sembrerebbe 



 

 

quindi ragionevole utilizzare per la verifica unicamente il criterio a taglio da trazione in 

quanto si potrebbero ottenere risultati privi di significato.  

Si ponga infine l’attenzione sul parametro 𝑓𝑡. È indubbio che il vantaggio del criterio di 

resistenza appena descritto risiede nel considerare un unico parametro di resistenza, 

ossia 𝑓𝑡, per la caratterizzazione della resistenza ultima del pannello. Tuttavia tale 

assunzione si basa sul presupposto semplificativo che tale resistenza sia invariante rispetto 

allo stato di sollecitazione e quindi anche rispetto alla tipologia di prova adottata. Tale 

assunzione è in contrasto con i risultati di diverse campagne sperimentali. Il criterio 

sopraesposto non considera infatti la componente degli sforzi sui giunti verticali di malta 

la quale porterebbe ad avere diversi valori di 𝑓𝑡 in funzione della snellezza del 

pannello[54,128,192]. 

3.3.3.4. Fessurazione “a scaletta” attraverso i giunti di malta per scorrimento e rottura dei 

blocchi per trazione 

Abbiamo visto come per murature con tessitura regolare le norme propongano un criterio di 

resistenza a taglio per scorrimento orizzontale (descritto al §3.3.3.2), così come proposto per 

gli edifici di nuova costruzione. L’osservazione del danno sismico ha tuttavia evidenziato 

come le fessurazioni per scorrimento orizzontale sono in realtà limitate, nelle costruzioni 

storiche, ad un numero esiguo di casi, riguardanti principalmente pannelli tozzi e soggetti a 

valori decisamente limitati di compressione[132]. In queste costruzioni, e per queste tipologie 

murarie, la rottura a taglio avviene più comunemente tramite la tipica fessurazione diagonale 

“a scaletta” attraverso i giunti di malta che dal centro del pannello si protrae progressivamente 

verso gli spigoli. È questo il caso della muratura in mattoni pieni e malta di calce, della 

muratura in pietra a conci squadrati o sbozzati, della muratura in pietra tenera con malta di 

caratteristiche scadenti e per murature costituite da pietre a spacco purché di forma allungata 

e ben ammorsate tra loro.  

Per tale ragione, nel seguito viene presentato un criterio di resistenza molto diffuso in 

letteratura e consigliato in alcune norme e linee guida (si veda ad esempio [165]) il quale è 

alternativo ai criteri di resistenza per taglio compressione precedentemente esposti e capace 

di cogliere la resistenza correlata al meccanismo di rottura appena descritto. 

Come per la formulazione del criterio di resistenza per fessurazione diagonale dovuta a 

rottura per trazione, anche nel presente criterio la tensione tangenziale di riferimento per la 

verifica viene fatta coincidere con la tensione tangenziale al centro del pannello (Figura 

3.24). Assumendo la sezione di mezzeria come interamente reagente [61,132], e 

considerando una adeguata distribuzione delle tensioni tangenziali, si ottiene il rapporto tra 

resistenza tangenziale e resistenza tangenziale media 𝜏𝑢,𝑑 = 𝑏𝜏̅𝑢,𝑑 dove 𝑏 è funzione della 

snellezza del pannello i cui valori sono già stati ampiamente discussi al paragrafo §3.3.3.2. 

Da tali considerazioni si perviene alla seguente equazione: 



 

 

 𝑉𝑢,𝑑 = 𝑙𝑡
𝜏𝑢,𝑑

𝑏
 (3.19) 

Poiché il meccanismo di rottura è in questo caso un meccanismo più complesso dello 

scorrimento orizzontale, i parametri di resistenza �̃� e �̃� necessari per ottenere il valore di 𝜏𝑢,𝑑 

secondo la classica formulazione di Mohr-Coulomb non saranno più identificabili con le 

caratteristiche meccaniche dei giunti di malta ma saranno funzione di ulteriori fattori, come 

ad esempio il grado di ammorsamento murario, la forma dei singoli elementi ed il tipo di 

tessitura muraria [54].  

Diversi sono i modelli che descrivono l’influenza di tali fattori sui parametri �̃� e �̃� [137,193–

195]. Tra questi il più utilizzato è quello proposto da Mann e Muller (1980)[137] il quale si 

basa su due ipotesi semplificative, ossia blocchi infinitamente rigidi e trascurabilità delle 

proprietà meccaniche dei giunti di malta verticali21. 

Se il pannello è sollecitato a taglio i blocchi saranno soggetti a momento torcente (Figura 

3.26). Dato che non possono essere trasferiti sforzi di taglio lungo i giunti verticali, tale 

momento potrà essere equilibrato solamente da una coppia di forze verticali che produrranno 

a loro volta una distribuzione non uniforme delle tensioni di compressione sui giunti 

orizzontali. 

Assumendo in via semplificata uno stato tensionale tangenziale uniforme, i carichi taglianti 

dovuti al momento torcente produrranno tensioni normali pari a ±𝜑𝜏 dove 𝜑 è il grado di 

ammorsamento pari a 𝜑 = 2𝛥𝑦/𝛥𝑥 in cui 𝛥𝑦 e 𝛥𝑥 sono rispettivamente altezza e lunghezza 

dei blocchi22. I carichi verticali produrranno invece tensioni normali pari a 𝜎0
23.  

                                                           

21 Quest’ultima considerazione si basa a sua volta sulle ipotesi che al limite di rottura ogni 

resistenza offerta dai giunti verticali sia già vinta e non esistano resistenze tangenziali redisue. 

Tale assunzione risulta accettabile se si considera che in alcuni casi i giunti verticali risultano 

essere mal riempiti e che il fenomeno di ritiro tende a diminuire l’effettiva qualità 

dell’interfaccia anche a causa della mancanza dell’effetto benefico della compressione. 

Tuttavia tale assunzione può portare a sottostimare la resistenza dei pannelli murari, 

specialente se tozzi [54,128]. 

22 Qualora siano presenti elementi di varie dimensioni, possono essere assunti pari a valori 

dimensionali medi [132]. 

23 Il modello assume che i letti di malta siano sempre soggetti a compressione. In realtà, tale ipotesi è 

verificata solo per 𝜎0 ≤ −𝜑|𝜏|. 



 

 

 

Figura 3.26. Compressione sui blocchi dovuto a taglio-compressione. 

Le tensioni di compressione sul blocco varranno quindi: 

 𝜎𝑎,𝑏 = 𝜎0 ∓ 𝜏
2𝛥𝑦

𝛥𝑥
 (3.20) 

Nell’ipotesi che la rottura a taglio avvenga nella parte meno compressa del letto di malta (𝜎𝑎) 

si ottiene la resistenza tangenziale unitaria: 

𝜏𝑢,𝑑 = 𝑐 + 𝜇𝜎𝑎 

da cui, utilizzando la (3.20) nella definizione di 𝜎𝑎, si ottiene la seguente espressione: 

𝜏𝑢,𝑑 =  𝑐′  + 𝜇′𝜎0 

in cui  

𝑐′ = 𝑐
1

1 + 𝜇𝜑
 , 𝜇′ = 𝜇

1

1 + 𝜇𝜑
 

Solitamente 𝜇′ assume il valore di 0.4 per murature a blocchi squadrati o in mattoni mentre 

valori più bassi (fino a 0.2) sono suggeriti per murature in conci sbozzati e poco regolare 

[165]. Tramite la (3.19) si perviene alla resistenza a taglio ultima per fessurazione a scaletta 

attraverso i giunti 𝑉𝑢,𝑑: 

 𝑉𝑢,𝑑 = 𝑙𝑡
( 𝑐′ + 𝜇′𝜎0)

𝑏
 ( 3.21 ) 



 

 

Esplicitando 𝑁 = 𝑙𝑡𝜎0 e ponendo 𝑉𝑢,𝑐′ = 𝑙𝑡 𝑐′ (resistenza a taglio dovuta al solo contributo 

coesivo) si ottiene infine: 

 𝑉𝑢,𝑑 =
𝑉𝑢,𝑐′ + 𝜇′𝑁

𝑏
 ( 3.22 ) 

Sulla base delle stesse ipotesi meccaniche, Mann e Muller (1980)[137] svilupparono 

un’ulteriore formulazione volta a rappresentare la fessurazione diagonale per trazione nei 

blocchi. Facendo nuovamente riferimento allo stato tensionale del punto centrale del pannello 

e ipotizzando che la rottura del mattone avvenga per superamento nel suo punto centrale della 

resistenza a trazione del mattone 𝑓𝑏𝑡, mediante la circonferenza di Mohr si ricava la 

relazione: 

𝜎𝐼 = √(𝑘𝑏𝑏𝜏̅)2 + (
𝜎0

2
)

2

−
𝜎0

2
≤ |𝑓𝑏𝑡| 

che può essere riscritta come [54]: 

𝜏̅ ≤ 𝜏𝑢,𝑏 =
𝑓𝑏𝑡

𝑏𝑘𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑏𝑡
 

dove 𝑏 (descritto al §3.3.3.2) è pari al rapporto tra il valore della tensione tangenziale al 

centro del pannello ed il valore medio 𝜏̅ e mentre 𝑘𝑏 è il rapporto tra la tensione tangenziale 

applicata al blocco e la tensione tangenziale agente al suo centro, assunto pari a 2.3 per 

murature standard con 𝜑 = 0.5[54]. Analogamente a quanto fatto in precedenza, 

l’espressione di verifica per la resistenza a taglio in caso di fessurazione diagonale con rottura 

dei blocchi diventa: 

𝑉𝑢,𝑏 = 𝑙𝑡𝜏̅𝑢,𝑏 = 𝑙𝑡
𝑓𝑏𝑡

𝑏𝑘𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑏𝑡
 

3.3.4. Domini di resistenza e osservazioni conclusive 

I criteri di resistenza precedentemente descritti interpretano i diversi meccanismi di collasso 

dei maschi murari sottoposti ad azioni nel piano. Come è stato illustrato, ogni criterio può 

essere rappresentato tramite una espressione in forma chiusa che, data la geometria e le 

caratteristiche meccaniche del pannello, esprime la resistenza in termini di taglio ultimo al 

variare dello sforzo normale. Le varie formulazioni sono riassunte in Tabella 3.2. 



 

 

Tabella 3.2. Criteri di resistenza espressi in termini di taglio ultimo. 

Criterio di resistenza 𝑽𝒖 

Pressoflessione (§3.3.3.1) 𝑀𝑝𝑓 =
𝑙2𝑡𝜎0

2
(1 −

𝜎0

0.85𝑓𝑚𝑑
) 

Taglio - Scorrimento orizzontale nei giunti e 

rottura nei blocchi (§3.3.3.2) 

Vt
MC   =  l’t

𝑓𝑣𝑚0 + 0.4𝜎𝑛

𝐹𝐶 ∙ 𝛾𝑀
≤ 𝑉𝑡,𝑙𝑖𝑚

MC

= l’t𝑓𝑣𝑑𝑙𝑖𝑚 

Taglio - Fessurazione diagonale per trazione 

(§3.3.3.3) 
𝑉𝑡

TC = 𝑙𝑡
𝑓𝑡𝑑

𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑡𝑑
 

Taglio - Fessurazione “a scaletta” attraverso i 

giunti per scorrimento e rottura diagonale per 

trazione nei blocchi (§3.3.3.4) 

𝑉𝑡
𝑀𝑀 = 𝑙𝑡

(𝑐′ + 𝜇′𝜎0)

𝑏
≤ 𝑉𝑡,𝑙𝑖𝑚

MM

= 𝑙𝑡
𝑓𝑏𝑡

𝑏𝑘𝑏
√1 +

𝜎0

𝑓𝑏𝑡
 

Secondo quanto richiesto dalla norma, nella modellazione della rottura di un pannello 

murario dovrebbe essere considerato un criterio di rottura per ogni tipologia di collasso 

(§C8.7.1.5 della Circolare n°617) da cui si evince come non sia prevista dal normatore la 

combinazione di tre meccanismi di rottura (compressione, taglio scorrimento e fessurazione 

diagonale) soluzione che invece viene talvolta adottata in ambito di ricerca.  

Abbiamo già detto come la fessurazione per scorrimento orizzontale sia in realtà limitata ad 

un numero esiguo di casi, riguardanti principalmente pannelli tozzi e soggetti a valori 

decisamente limitati di compressione[132]. Appare quindi fondamentale interrogarsi su quale 

sia il modello interpretativo per fessurazione diagonale più coerente nel caso delle costruzioni 

storiche. In questo libro sono stati descritti i due modelli teorici più diffusi, ovvero quello di 

Turnšek e Čačovič (1971)[161], che trascura l’anisotropia del materiale considerando la 

muratura come un materiale isotropo e omogeneo, e quello proposto da Mann e Muller (1982)  

[137], che considera la muratura come un materiale eterogeneo e anisotropo. Di conseguenza, 

un ruolo chiave nella scelta del criterio interpretativo per la fessurazione diagonale viene 

svolto dal grado di anisotropia presente nel pannello analizzato. 

Ciò significa che tanto più la muratura avrà un comportamento isotropo più la risposta sarà 

ben descritta dal criterio di resistenza per fessurazione diagonale da trazione. Viceversa, tanto 

più la muratura avrà un comportamento anisotropo più la risposta sarà ben descritta dal 

criterio di resistenza per fessurazione a scaletta attraverso i giunti (considerano anche una 



 

 

eventuale rottura nei blocchi). Vale la pena sottolineare che la risposta isotropa del pannello 

è generalmente causata dalla caoticità della tessitura muraria (più la muratura è caotica più il 

materiale è isotropo) e del rapporto che intercorre tra i parametri meccanici della malta e 

quelli dei blocchi (in particolare rigidezza e resistenza): più tale rapporto è elevato più la 

muratura tende ad assumere un comportamento isotropo. Tuttavia ad oggi, sebbene la 

valutazione del grado di anisotropia sia talvolta un compito semplice (Figura 3.27a e c) in 

altri casi risulta essere un problema non risolto anche in ambito scientifico (Figura 3.27b).  

 

Figura 3.27. Diversi tipi di tessitura muraria [54]. 

Al fine di confrontare i vari criteri di resistenza, in Figura 3.28 vengono mostrati i domini di 

resistenza per tre pannelli diversi sottoposti a condizioni di vincolo di doppio incastro (aventi 

diversi valori di snellezza, ovvero 0.65, 1.35 e 2). Ogni dominio è ottenuto 

adimensionalizzando sia il taglio resistente (asse delle ordinate) che lo sforzo normale (asse 

delle ascisse) rispetto allo sforzo normale ultimo. 

Si riportano di seguito alcune considerazioni fatte per il calcolo dei domini di resistenza.  

Innanzitutto si è assunta una condizioni di vincolo di doppio incastro con h0=h/2. Di 

conseguenza, il valore del momento alla base sarà legato a quello del taglio alla base dalla 

relazione 𝑀 = 𝑉ℎ/2.  

Per quanto riguarda il calcolo del taglio resistente per scorrimento orizzontale si è 

considerata una distribuzione delle tensioni di compressione triangolare. Ponendoci in 

condizioni di rottura si può scrivere: 

𝑙′ = 3 (
𝑙

2
−

𝑉𝑡
𝑀𝐶ℎ0

𝑁
) =

3

2
(𝑙 −

𝑉𝑡
𝑀𝐶ℎ

𝑁
) 

per una eccentricità 𝑒 = 𝑀 𝑁⁄ = Vt
MCℎ (2𝑁)⁄ ≤ 6. In particolare, 

𝑁

𝑘𝑓𝑚𝑡
< 𝑙′ < 𝑙 



 

 

in cui il limite inferiore rappresenta la minima lunghezza efficace che consente di 

equilibrare la normale N (calcolata tramite la definizione di un opportuno stress block). 

Tale valore è da considerarsi solo se il rapporto a sinistra è minore di l. 

Si può quindi riscrivere il criterio di scorrimento nella seguente forma: 

Vt
MC = l’t𝑓𝑣𝑑 =

3

2
(𝑙 −

𝑉𝑡
𝑀𝐶ℎ

𝑁
) t𝑓𝑣𝑚0 + 0,4𝑁 =

3

2
𝑙t𝑓𝑣𝑚0 −

3

2

𝑉𝑡
𝑀𝐶ℎ

𝑁
t𝑓𝑣𝑚0 + 0,4𝑁 

da cui 

Vt
MC = N

1,5𝑙t𝑓𝑣𝑚0 + 0,4𝑁

𝑁 + 1,5ℎt𝑓𝑣𝑚0
 

Tale criterio ha inoltre una limitazione superiore legata alla rottura dei blocchi. Anche in 

questo caso possiamo scrivere: 

Vt,lim
MC = l’t𝑓𝑣𝑑,𝑙𝑖𝑚 =

3

2
(𝑙 −

𝑉𝑡,𝑙𝑖𝑚
𝑀𝐶 ℎ

𝑁
) 𝑡𝑓𝑣𝑑,𝑙𝑖𝑚 

da cui 

Vt,lim
MC = N

1,5𝑙𝑡𝑓𝑣𝑑,𝑙𝑖𝑚

𝑁 + 1,5ℎ𝑡𝑓𝑣𝑑,𝑙𝑖𝑚
 

 

Considerando nello stesso pannello la possibile attivazione di un meccanismo a 

pressoflessione, per scorrimento diagonale e per fessurazione diagonale, dall’osservazione 

dei domini si possono fare le seguenti osservazioni: 

 per bassi valori dello sforzo normale e per valori elevati di snellezza tende a 

prevalere la rottura a pressoflessione (in nero); 

 il meccanismo per scorrimento orizzontale (in giallo e arancione) risulta meno 

significativo degli altri in quanto il suo verificarsi è limitato ad un range ristretto di 

valori di compressione assiale e per bassi valori di snellezza. Inoltre nella 

costruzioni esistenti, esso viene spesso inibito dalle irregolarità presenti come, ad 

esempio, la non uniformità dei letti di malta e dei carichi assiali agenti; 



 

 

 infine, la resistenza a taglio per trazione fornita dalla formulazione di Turnšek e 

Čačovič sottostima abbastanza considerevolmente la resistenza a taglio di un 

maschio murario con tessitura regolare. Tale criterio può quindi essere adottato nel 

caso degli edifici esistenti come criterio di resistenza a taglio diagonale 

generalmente più cautelativo. 

 

a) b)  

c)  

 

Figura 3.28. Domini di resistenza per tre diversi pannelli con diversi gradi di snellezza, 

ovvero 0.65 (a), 1.35 (b) e 2 (c), sottoposti a condizioni di vincolo di doppio incastro. 

Parametri impiegati: 𝑙 = 2𝑚;  𝑡 = 0,3𝑚; ℎ0 = ℎ 2⁄ ; 𝑓𝑐 = 2,4 𝑀𝑃𝑎; 𝑓𝑣𝑙𝑖𝑚 =
2,2 𝑀𝑃𝑎; 𝑓𝑣𝑚0 = 0,60 𝑀𝑃𝑎;  𝜇 = 0.40 𝑀𝑃𝑎;  𝜑 = 0.5; 𝑐′ = 0.05 𝑀𝑃𝑎; 𝜇′ =
0.48 𝑀𝑃𝑎; 𝑓𝑏𝑡 = 1,85 𝑀𝑃𝑎;  𝑘𝑏 = 2,3;  𝐹𝐶 = 𝛾𝑀 = 1. 



 

 

3.4. Risposta nel piano delle Fasce Murarie 

3.4.1. Osservazione del danno 

Le fasce di piano dovrebbero essere adeguatamente descritte nel modello a telaio equivalente 

al fine di fornire una buona stima della risposta sismica dell’edificio esistente in muratura. 

Ciò a causa della loro importante funzione di accoppiamento dei maschi murari.  

Tuttavia, il loro comportamento è stato indagato solo recentemente, ed in particolare in 

relazione a murature regolari con malte piuttosto resistenti [125,146,196–205].  

Vi sono diversi aspetti che differenziano le fasce di piano dai maschi murari. 

Innanzitutto, diversamente dai maschi murari, la risposta nel piano delle fasce è caratterizzata 

da una resistenza di picco e una residua. In particolare, la resistenza residua è generalmente 

raggiunta dopo una fase di softening accentuata (quasi fragile) a causa del basso livello di 

compressione agente sull’elemento da cui dipende fortemente la resistenza dell’elemento, 

come evidenziato da diversi studi sperimentali [206]. Nonostante ciò, ad oggi le fasce e I 

maschi di piano sono spesso modellati usando la stessa relazione elasto-plastica utilizzata per 

i maschi. 

In aggiunta, la tessitura muraria, se regolare, è ruotata di 90° rispetto all’asse dell’elemento. 

Ciò fa sì che la resistenza a compressione della fascia (questa volta parallela ai letti di malta) 

sia in realtà minore di quella di un maschio murario di medesime dimensioni (Figura 3.29). 

a)  b)  

Figura 3.29. Azione assiale agente (a) in un maschio murario e (b) in una fascia di piano in 

caso di tessitura regolare. 



 

 

Sempre nel caso di muratura con tessitura regolare, l’estremità dell’elemento fascia, 

nell’interfaccia fascia-nodo, è caratterizzata dalla presenza di un ammorsamento murario 

(Figura 2.7) e non di un giunto continuo come nei maschi murari. Questo ammorsamento da 

una parte impedisce la rottura per scorrimento sull’interfaccia, dall’altra fornisce una 

resistenza a trazione equivalente di natura coesiva (nei giunti verticali) e attritiva (nei giunti 

orizzontali) in direzione orizzontale che contribuisce alla resistenza a pressoflessione 

dell’elemento strutturale (effetto catena, vedi Figura 2.7). Ovviamente, in caso di muratura 

irregolare (ovvero se non vi è un adeguato ammorsamento) o in caso di elemento fascia 

collocato ai piani superiori (ovvero se l’ammorsamento non è garantito da un adeguata azione 

attritiva tra i mattoni a causa del minor livello di compressione presente ai piani più alti degli 

edificio), tale contributo può ritenersi comunque trascurabile. Per tali ragioni, nel caso di 

edifici con tessitura regolare è più probabile che elementi fascia collocati nei piani più alti 

raggiungano lo “snervamento” per flessione prima di raggiungere quello a taglio, mentre 

succede esattamente l’opposto ai piani inferiori. Per tali ragioni, non considerare questa 

resistenza a trazione equivalente nel modello può portare a diverse modalità di 

danneggiamento dell’edificio. 

Diversamente dai maschi, le fasce murarie sono generalmente sorrette da elementi resistenti 

a trazione (i.e. architravi in pietra, in legno, ad arco, in acciaio o in c.a.) che contribuiscono 

sia alla resistenza di picco sia a quella residua della fascia [125,205]. Anche la presenza di 

altri elementi come cordoli e catene influenzano notevolmente lo stato tensionale interno 

della fascia. 

A seconda della tipologia di architrave, si ha un contributo differente sulla resistenza di 

picco e residua delle fasce [125,205]. Ad esempio, il contributo di un architrave ligneo 

sulla resistenza di picco della fascia può essere considerato trascurabile a causa della sua 

elevata deformabilità rispetto a quella della muratura. Al contrario, un arco in muratura o 

una piattabanda, più rigide, contribuiscono alla resistenza ben prima della rottura della 

fascia stessa. In particolare, se l’arco è più rigido della fascia ed è possibile considerare 

una resistenza infinita a compressione dei blocchi (blocchi molto più resistenti della 

malta), l’arco tende a separarsi da essa con un immediata formazione di cerniere a causa 

dello spostamento dei punti di appoggio [41,207]. In questo caso, si forma un puntone a 

compressione internamente alla fascia (Figura 3.30a). Chiaramente, quando l’assunzione 

di infinita resistenza a compressione non può essere ritenuta valida, come ad esempio nel 

caso di muratura in tufo, l’arco può collassare in maniera fragile prima della fascia muraria 

a causa dello schiacciamento della cerniera interna [205]. 



 

 

 

Figura 3.30. a) Meccanismo ad arco per fascia non fessurata; b) Possibile trasferimento 

di carico dopo fessurazione a flessione (b) o a taglio (c). d) Meccanismo a flessione e (e) 

a taglio per fasce murarie sorrette da architrave in legno. 

L’architrave ligneo contribuisce notevolmente alla resistenza residua della fascia. Nel 

caso di rottura a flessione infatti l’architrave ligneo tende a scivolare uscendo ed entrando 

dalla muratura circostante mentre le fessurazioni a flessione della fascia si aprono e 

chiudono a causa della ciclicità del moto sismico (Figura 3.30d). La muratura sottostante 

l’architrave contrasta il movimento dell’architrave grazie alla coesione con il resto della 

porzione muraria. Tale azione di contrasto fornisce una resistenza a trazione aggiuntiva 

alla fascia muraria che contribuisce ad incrementare la resistenza residua complessiva a 

flessione della fascia fino al collasso del supporto murario. Nel caso di resistenza residua 

a taglio, dopo la formazione della fessurazione diagonale (Figura 3.30e), si forma un 

nuovo puntone diagonale di compressione nella parte muraria ancora integra. In tale 

condizione, l’architrave ligneo ha il compito di trasferire le azioni da un maschio all’altro 

(così come si può notare in Figura 3.30c), almeno fino al raggiungimento della resistenza 

massima del supporto.  

A patto che siano ancora intatti, anche gli archi murari (comprese le piattabande) 

contribuiscono alla resistenza residua della fascia (Figura 3.30b e c). In particolare, esse 

aumentano l’area effettivamente reagente della fascia muraria nel caso di resistenza 

residua a flessione mentre attivano un meccanismo simile a quello già descritto per gli 

architravi lignei nel caso di meccanismo a taglio. In quest’ultimo caso, la resistenza residua 

è pari alla resistenza a taglio dell’arco stesso. Considerazioni simili a quelle viste possono 

essere fatte per architravi costruiti in altro materiale (acciaio, c.a., etc.).  



 

 

Infine, poiché diversi tipi di archi murari possono essere presenti in un edificio storico in 

muratura, si può dire che più l’arco è alto, più è alto il contributo alla resistenza residua a 

taglio.  

 

3.4.2. Modellazione della risposta 

Secondo l’approccio classico a Telaio Equivalente, l’elemento fascia muraria può essere 

modellato alla stregua di un maschio murario (NTC 2008, §45.6), ossia tramite un elemento 

trave non lineare a plasticità concentrata e legge costitutiva taglio-drift lineare a tratti. Nel 

caso più semplice, può essere assunta una legge costitutiva elastica perfettamente plastica 

assumendo gli stessi valori di drift ultimo imposti per l’elemento maschio. Valgono quindi 

le stesse considerazioni già fatte per i maschi murari. In aggiunta si riportano nel seguito 

alcune considerazioni proprie della modellazione delle fasce murarie.  

Innanzitutto, come già menzionato al §3.2, l’elemento fascia può essere incluso nel modello 

purché sorretto da un architrave strutturalmente efficace, in quanto l’architrave previene il 

crollo della fascia sotto carichi verticali. In mancanza di un architrave, viene considerata, se 

significativa, la sola azione del solaio tramite un vincolo a livello di piano che accoppi i 

maschi tra loro alle sole traslazioni orizzontali. 

A causa dell’accoppiamento della fascia muraria con gli architravi e altri elementi resistenti 

a trazione (cordoli e catene), le fasce possono presentare una fase post elastica con degrado 

di resistenza molto più accentuata rispetto a quella dei maschi murari. La tipologia di 

architrave e la presenza di un eventuale elemento resistente a trazione accoppiato alla fascia 

determinano la sua maggiore o minore duttilità. 

Infine, le evidenze sperimentali hanno mostrato come le fasce manifestino valori di drift 

ultimo molto più elevati rispetto a quelli riscontrati per i maschi a causa della presenza di 

elementi resistenti a flessione come gli architravi [152,200]. Tuttavia, così come per i criteri 

di resistenza, le informazioni presenti in letteratura e nei codici normativi riguardano 

principalmente gli elementi maschi murari in quanto pochi e recenti studi sono stati condotti 

sugli elementi fascia.  Per tale ragione, i valori di drift ultimo relativi alle fasce di piano 

dovrebbero essere adeguatamente studiati in future ricerche. 

Così come fatto per i maschi murari, in Figura 3.31 sono riportati alcuni legami costitutivi 

espressi in termini di forze generalizzate e drift al variare della tipologia di architrave ottenute 

su base fenomenologica e proposti in CNR-DT 212/2013[165]. Intervalli indicativi dei drift 

e delle resistenze residue sono riportati in Tabella 3.3. Vale la pena sottolineare che stime 

più accurate delle resistenze possono essere ottenute tramite criteri semplificati a base 

meccanica[206].  



 

 

I livelli di danno sono individuati in corrispondenza sia della rottura della porzione muraria 

che della perdita di efficacia dell’architrave (come nel caso dell’arco). I valori i drift ultimi 

sono ben superiori a quelli che si adottano generalmente nei maschi murari, in accordo con 

le più recenti campagne sperimentali, per la presenza di resistenti a flessione come gli 

architravi. Vale la pena notare che le Norme Tecniche italiane non riportano valori di drift 

specifici per le fasce. 

 

Figura 3.31. Possibili leggi costitutive multilineari per fasce murarie a seconda della 

tipologia di architrave. Le resistenze residue sono calcolate in maniera convenzionale come 

percentuali della resistenza massima. I valori di drift e di resistenza residua sono solo 

indicativi. 

Come si può vedere dalla Figura 3.31, nel caso di fasce sorrette da architravi in legno, acciaio 

o c.a. si ha una maggior duttilità prima della caduta di resistenza. La presenza di un elemento 

resistente a trazione aumenta la duttilità e può portare anche ad un ramo incrudente della 

risposta in caso di cordolo. Nel caso di fasce sorrette da archi in muratura il comportamento 

risulta essere molto più fragile, caratterizzato da una duttilità limitata con valori di resistenza 



 

 

residua modesti. Anche in questo caso, la presenza di una catena aumenta in genera la duttilità 

la quale risulta essere anche maggiore che nel caso dell’architrave. 

Tabella 3.3. Intervalli indicativi dei valori del drift e della resistenza residua per i diversi 

stati di danno (CNR-DT 212/2013). 

 Drift (%) Resistenza residua 

Danno DL3 DL4 DL5 DL3  DL4 DL4  DL5 

Architrave 

senza 

catena/cordolo 

0,40 – 0,60 0,80 – 1,20 1,80 – 2,20 0,40 – 0,60 0,40 – 0,60 

Architrave con 

catena/cordolo 
0,80 – 1,20 1,60 – 2,00 2,40 – 2,60 1,00 0,60 – 0,80 

Arco 0,15 – 0,25 0,45 – 0,75 1,20 – 2,00 0,30 – 0,50 0,30 – 0,50 

Arco con catena 0,20 – 0,40 0,50 – 0,80 1,40 – 2,40 1,00 0,40 – 0,60 

 

3.4.3. Criteri di resistenza 

Nonostante le differenze evidenziate tra maschi murari e fasce di piano, le attuali norme 

[75,77,89] riflettono la mancanza di studi sulle fasce presente al tempo in cui tali codici 

furono emanati. In particolare, molti codici [75,77] prescrivono l’adozione degli stessi criteri 

di resistenza adottati per i maschi murari (o da essi derivati adattandoli al caso specifico) 

senza peraltro specificare se ci si stia riferendo ad una resistenza di picco o ad una residua.  

Tali criteri, specialmente quelli collegati al comportamento flessionale, possono condurre ad 

una stima della resistenza delle fasce troppo conservative a causa del basso carico assiale 

agente. Di conseguenza, gli elementi fascia sono spesso inefficaci già all’inizio dell’analisi, 

inducendo una condizione a mensola nei maschi murari e portando ad una sottostima della 

curva di pushover [111,114]. È chiaro che l’adozione i tali criteri può potare ad una 

significativa sottostima dell’effettiva capacità di resistenza dell’edificio murario e, 

potenzialmente, ad una sovrastima delle capacità di spostamento. 

Nelle norme americane [89], tale problematica viene evidenziata tramite alcuni riferimenti di 

letteratura, senza però adottarli esplicitamente. Ad oggi, solo pochi standard normativi 

tengono esplicitamente conto del diverso comportamento delle fasce. Le norme FEMA 306 



 

 

[170] furono le prime norme a fare esplicito riferimento alla resistenza di picco e residua 

delle fasce, prendendo anche in considerazione il contributo della resistenza equivalente a 

trazione. 

La normativa italiana, invece, distingue due classi di criteri di resistenza a seconda del grado 

di affidabilità della stima della forza normale agente fornita dal modello (NTC 2008, 

§7.8.2.2.4). Infatti, il valore dello sforzo normale agente sulla fascia (generalmente modesto 

e dal quale dipende la sua resistenza) non è sempre valutato in maniera attendibile dal 

modello di calcolo a telaio equivalente [165]. Ciò è dovuto a diverse ragioni tra cui: la 

presenza di solai rigidi; la modalità di applicazione delle forze orizzontali (che segue 

generalmente l’approccio a masse concentrate); la non corretta modellazione dell’interazione 

tra fascia ed elementi orizzontali resistenti a trazione e tra fascia e solaio [165]. 

In presenza di azione assiale non nota dal modello di calcolo, ad esempio in presenza di solai 

infinitamente rigidi nel piano, vengono suggeriti criteri di resistenza alternativi i quali 

possono essere adoperati a patto che siano presenti elementi orizzontali dotati di resistenza a 

trazione (catene, cordoli) in prossimità della trave in muratura. In questi criteri si assume un 

N pari ad un valore massimo dello sforzo normale che si ritiene potrebbe svilupparsi nella 

fascia. In caso di solaio rigido e assenza di tali elementi orizzontali resistenti a trazione, la 

norma italiana non fornisce alcuna indicazione. Tuttavia, come indicato in [165], in questo 

caso può essere assunto N=0, che approssima il solitamente modesto sforzo assiale nella 

fascia. In questo caso, l’assunzione di N=0 porta di fatto ad una schematizzazione a biella, 

inducendo una condizione a mensola nei maschi murari, similmente a quanto accade 

adoperando il criterio di resistenza a flessione prescritto per i maschi murari. 

In particolare, il massimo momento resistente, associato al meccanismo di pressoflessione 

per azione assiale non nota e in presenza di elementi orizzontali resistenti a trazione in grado 

di equilibrare una compressione orizzontale nelle travi in muratura, può essere valutato come 

[165]: 

 𝑀𝑝𝑓 =
𝐻𝑝ℎ

2
(1 −

𝐻𝑝

0,85𝑓ℎ𝑑ℎ𝑡
) (3.23) 

dove h è l’altezza della sezione della trave; 𝐻𝑝 è il minimo tra la resistenza a trazione 

dell’elemento teso disposto orizzontalmente ed il valore 0,4𝑓ℎ𝑑ℎ𝑡, ossia un valore massimo 

dello sforzo normale che si ritiene potrebbe svilupparsi nella fascia stimato a priori; 𝑓ℎ𝑑 =
𝑓ℎ𝑘/𝛾𝑀 è la resistenza di calcolo a compressione della muratura in direzione orizzontale (nel 

piano della parete) che nel caso di analisi statica non lineare può essere posta uguale al valore 

medio (𝑓ℎ𝑑 = 𝑓ℎ𝑚). In caso di tessitura regolare, tale valore può essere assunto 

cautelativamente pari alla metà della resistenza a compressione della muratura in direzione 

perpendicolare ai letti di malta per i motivi precedentemente esposti al §3.4.1. In caso di 

tessitura irregolare esso può essere fatto coincidere con la resistenza a compressione della 



 

 

muratura in direzione perpendicolare ai letti di malta. Il parallelo con l’equazione (3.5) è 

immediato dove si è sostituito lo sforzo assiale N con il valore 𝐻𝑝. 

La resistenza a taglio 𝑉𝑡 in presenza di un cordolo di piano o di un architrave resistente a 

flessione efficacemente ammorsato alle estremità, viene calcolata in maniera semplificata 

come: 

𝑉𝑡 = ℎ𝑡𝑓𝑣𝑑0 

dove 𝑓𝑣𝑑0  =  𝑓𝑣𝑘0/𝛾𝑀 è la resistenza di calcolo a taglio in assenza di compressione (ossia la 

coesione del giunto di malta) che nel caso di analisi statica non lineare può essere posta pari 

al valore medio (𝑓𝑣𝑑0 = 𝑓𝑣𝑚0). 

L’adozione di questi due criteri di resistenza porta chiaramente alla prevalenza di un 

comportamento a taglio a scapito di quello flessionale, in accordo con l’osservazione del 

danno sismico, e può addirittura portare ad una sovrastima dell’effettiva resistenza delle fase 

a causa della non dipendenza dei criteri dallo sforzo assiale (come evidenziato in [208]). 

In caso di azione assiale nota (cioè attendibile) dal modello di calcolo, la normativa italiana 

prescrive l’adozione degli stessi criteri di resistenza suggeriti per i maschi murari, ossia il 

criterio per pressoflessione descritto al §3.3.3.1 ed un criterio per taglio (o per scorrimento 

sull’interfaccia con il pannello rigido, vedi §3.3.3.2, o per taglio diagonale da trazione, vedi 

§3.3.3.3). Riguardo ciò, tuttavia, è bene fare due osservazioni. Innanzitutto, la rottura a taglio 

per scorrimento (su giunto perpendicolare allo sforzo assiale) è un meccanismo che non si 

manifesta nelle fasce sia a causa dell’ingranamento all’intersezione tra fascia e pannelli 

murari adiacenti (vedi Figura 2.7), sia per la presenza di un architrave ammorsata alla 

muratura adiacenti (vedi Figura 3.30c,e), sia per la formazione di fessurazioni flessionali 

curve (vedi Figura 3.30b,d) che ne inibiscono l’attivazione anche in fase di resistenza 

residua. In aggiunta, poiché in questi criteri di resistenza né il contributo dell’architrave né 

quello della resistenza a trazione equivalente vengono considerate, il criterio di resistenza a 

pressoflessione porta generalmente all’attivazione di cerniere plastiche già ai primi passi 

dell’analisi, se non addirittura già per carichi verticali.  

Per la stessa ragione, tale criterio sembrerebbe più adatto alla descrizione della resistenza 

residua a flessione, ovvero quella in cui l’ingranamento e l’architrave/arco non sono più 

efficaci [196]. Per tale ragione, l’utilizzo di tale criterio di resistenza comporta una 

prevalenza di rotture a pressoflessione, in contrasto con l’osservazione del danno sismico 

dove invece prevalgono le rotture a taglio in questi elementi. In aggiunta, trascurare la 

resistenza a trazione equivalente può portare a risultati troppo conservativi in particolare se 

confrontati con i risultati ottenuti con modellazioni più sofisticate (come il caso delle 

modellazioni CCLM) [114]. Infatti la resistenza a trazione della muratura, generalmente 

trascurata dai criteri di resistenza, anche se bassa può fornire un contributo considerevole alla 



 

 

resistenza della fascia [153], specialmente quando l’azione assiale agente è molto bassa. Tale 

aspetto è stato evidenziato in diversi studi comparativi, dove una sistematica sottostima della 

resistenza globale di picco (variabile dal 10 al 40%) è generalmente ottenuta (si veda ad 

esempio [49,64,68,115–117,153]). Tale aspetto può portare ad una sovrastima dello schema 

di danno o addirittura ad uno totalmente differente (si veda ad esempio [64,115–

117,153,209]).  

Al fine di modellare più accuratamente il comportamento nel piano delle fasce, ancora poche 

e recenti correzioni e modifiche ai criteri suggeriti dalle norme sono proposte in letteratura. 

Una review estesa dei più comuni criteri di resistenza appositamente sviluppati per le fasce 

è presente in [196]. 

In particolare, per quanto riguarda la rottura diagonale a taglio, ovvero i criteri di resistenza 

sviluppati da Turnsek e Cacovic e da Mann e Muller, sono considerati abbastanza accurati, 

in particolar modo per la stima della resistenza di picco delle fasce [196]. Tuttavia, sulla base 

del criterio proposto da Mann e Muller, un criterio alternativo capace di predire il contributo 

dell’architrave/piattabanda/arco nelle resistenza di picco e residue è stato sviluppato in [206] 

aggiungendo la resistenza a taglio dell’elemento resistente a trazione. 

Come già detto, il meccanismo a scorrimento (scorrimento verticale nelle fasce) viene 

solitamente impedito dall’ingranamento presente nella sezione di interfaccia fascia-nodo (in 

caso d tessitura regolare) e anche a causa della presenza dell’architrave. Tuttavia tale 

meccanismo potrebbe ben rappresentare la resistenza residua della fascia una volta 

“snervata” per flessione (e l’architrave si sia sfilato dalla muratura). Tuttavia, poiché la 

rottura per flessione porta ad un piano di rottura che non è sempre verticale, ma molto spesso 

curvo, lo scorrimento verticale risulta abbastanza raro e improbabile [202]. 

Per quanto riguarda la rottura a flessione, come già detto precedentemente, le ipotesi fatte per 

il calcolo della resistenza a flessione influenzano maggiormente l’interazione tra maschi e 

fascia e, di conseguenza, la risposta globale dell’edificio esistente in muratura [114,153,154]. 

Al fine di fornire una descrizione migliore della risposta a pressoflessione delle fasce, e 

quindi della risposta sismica dell’edificio, diversi criteri di resistenza alternative sono stati 

sviluppati in letteratura [146,208,210].  

Ad esempio, così come proposto da Cattari and Lagomarsino [204], il dominio di resistenza 

per pressoflessione può essere calcolato confidando anche sulla resistenza a trazione 

equivalente (effetto catena, vedi Figura 2.7) che si genera alle estremità per effetto 

dell’ingranamento con le porzioni di muratura adiacenti. Tale resistenza a trazione può essere 

posta pari al minimo tra la resistenza per trazione del blocco 𝑓𝑡𝑓,𝑏 e alla resistenza per 

scorrimento lungo i giunti orizzontali 𝑓𝑡𝑓,𝑔 (CNR-DT 212/2013[165]) ovvero: 



 

 

𝑓𝑡𝑓 = min(𝑓𝑡𝑓,𝑏; 𝑓𝑡𝑓,𝑔) = min (
𝑓𝑏𝑡

2
; 𝑓𝑣𝑚0 + 𝜇𝜎𝑦𝜑) 

dove 𝜎𝑦 è la tensione normale media agente sui giunti orizzontali nella sezione d’estremità 

(in assenza di valutazioni più accurate, essa può essere stimata come una frazione, 

cautelativamente assunta pari alla metà della tensione normale media 𝜎0 agente nei maschi 

adiacenti); 𝑓𝑣𝑚0è la coesione del giunto di malta (che cautelativamente può essere trascurata); 

𝜑è un coefficiente di ingranamento murario (nel caso di murature in mattoni o blocchi 

regolari 𝜑 = 𝛥𝑥/2𝛥𝑦, dove 𝛥𝑦 e 𝛥𝑥 sono rispettivamente altezza e lunghezza dei blocchi). 

Stimata la resistenza a trazione della fascia 𝑓𝑡𝑓, il dominio di resistenza a pressoflessione M-

N (o il rispettivo V-N) può essere calcolato ipotizzando la conservazione della sezione piana 

ed un legame tensione-deformazione elastico-plastico a duttilità controllata in trazione e 

compressione (per la resistenza a compressione si dovrà valutare quella in direzione 

orizzontale 𝑓𝑚ℎ, usualmente inferiore a quella in direzione verticale). Tale criterio di 

resistenza dipende fortemente, per bassi sforzi assiali, dal valore di duttilità assunto. 

Un criterio differente è quello formulato da Beyer [206] il quale include il contributo coesivo 

dei giunti orizzontali e verticali nella resistenza di picco e il contributo dell’architrave 

(piattabande nella resistenza residua [125], in accordo con quanto evidenziato da diversi test 

sperimentali [125,202,205]. Tale criterio è stato recentemente implementato in un recente 

corrigendum del codice normativo della Nuova Zelanda [78] che costituisce la normative più 

aggiornata con i progressi scientifici fatti in questo campo. 

In [153] una analisi di sensitività è stata effettuata su un edificio esistente con diaframmi 

rigidi danneggiato dal sisma. In questo caso, il criterio proposto da Beyer [206], utilizzato 

per definire la resistenza di picco della risposta flessionale delle fasce, influenza la rigidezza 

iniziale globale piuttosto che il taglio alla base. In [114], dove una singola parete è analizzata 

adottando diversi criteri di resistenza per le fasce, gli autori hanno evidenziato come la 

modellazione delle fasce può influire sulla valutazione dell’accelerazione ultima di picco 

(ovvero quella associata ad una perdita di resistenza globale del 20%).  

Infine, in [154], l’adozione del criterio proposto da Cattari e Lagomarsino [204] ha portato 

ad un incremento della rigidezza globale iniziale del 20% se confrontata con la rigidezza 

iniziale globale ottenuta utilizzando il criterio di resistenza a pressoflessione prescritto per I 

maschi murari (ossia senza considerare la resistenza a trazione equivalente). 

In alcuni studi è stato evidenziato come sia la formulazione di Beyer che quella di Cattari e 

Lagomarsino [204] forniscono una stima accettabile della resistenza di picco, almeno per 

murature di mattoni con tessiture regolari [196,206].  

3.5. Risposta fuori piano degli Elementi Strutturali 



 

 

Sebbene nella realtà meccanismi fuori e nel piano possano verificarsi contemporaneamente 

(e influenzarsi a vicenda [211–215]), è generalmente riconosciuto come essi possano essere 

analizzati separatamente, cioè trascurando le loro interazioni [75,77,159]. Per tale ragione, 

nell’approccio a telaio equivalente la risposta globale degli edifici viene studiata 

considerando i soli meccanismi nel piano [216]. Il contributo alla resistenza e rigidezza 

globale fornito dalla risposta fuori piano egli elementi è invece generalmente considerato 

trascurabile.  

Pertanto, alcuni software (e.g. TREMURI, [67]) condensano i gradi di libertà fuori piano 

degli elementi (g.d.l.) caratterizzando l’elemento finito da 3 g.d.l. per nodo (6 in totale). Altri 

software (e.g. SAM e SAM II [64,95]) calcolano la risposta fuori piano solo in maniera 

approssimata, ossia tenendo conto della rigidezza fuori piano fino al raggiungimento della 

resistenza ultima per pressoflessione, calcolata in analogia a quella nel piano ma 

considerando una luce effettiva dell’elemento pari all’intera altezza di interpiano. In questo 

caso ogni nodo conserva tutti e 6 i g.d.l. attribuendo all’elemento una modesta rigidezza fuori 

dal piano. L’interazione tra la risposta nel piano e quella fuori piano è comunque trascurata. 

Vale infine la pena specificare che trascurare la risposta fuori dal piano degli elementi 

comporta generalmente una sottostima della rigidezza e della resistenza globale. In 

particolare, da alcuni confronti con modellazioni CCLM (si veda ad esempio [209], [153] e 

[217]) si è visto che più la struttura è massiva, più risulta essere importante la risposta fuori 

piano nel caso di studio analizzato e di conseguenza più la sottostima sarà rilevante. 

3.6. Formulazioni avanzate degli elementi 

Poiché nel lungo periodo è desiderabile sviluppare modelli meccanici per calcolare la risposta 

forza-spostamento degli elementi strutturali in muratura, tenendo conto della ampia 

variabilità delle costruzioni murarie attraverso i test sui materiali [180], questa sezione riporta 

una review delle formulazioni più avanzate capaci di rimuovere l’approssimazione di legge 

costitutiva elasto-plastica (lineare a tratti) solitamente utilizzata, che è una rappresentazione 

molto rozza della risposta del pannello. 

Al fine di rimuovere tale approssimazione, diversi autori hanno formulato leggi costitutive 

analitiche basate sull’integrazione delle leggi costitutive alla scala del materiale (tensioni-

deformazioni) [74,177,180,218,219].  

Alcune di queste relazioni meccaniche sono state specificatamente sviluppate per pannelli 

murari con un dominante comportamento flessionale [177,180,219,220], basate sull’ipotesi 

di conservazione della sezione piana, resistenza a trazione nulla e una legge costitutiva 

tensione-deformazione elasto plastica [177] o elastica lineare [180] nel dominio di 

compressione. In particolare, il modello proposto in [180] è una estensione di quello proposto 

in [177] per quanto riguarda le condizioni al contorno ipotizzate. Va inoltre detto che 



 

 

l’assunzione sulla conservazione delle sezioni piane è valida finché non avvengono rotture 

diagonali a taglio significative. 

Per quanto riguarda I codici normative, solo la norma svizzera SIA 266 [218] prescrive il 

calcolo della resistenza del pannello utilizzando le tensioni agenti, senza cioè distinguere tra 

le diverse modalità di rottura e tenendo quindi conto del percorso di carico non lineare.  

Altri autori hanno adottato metodi di plasticità diffusa al fine di descrivere al meglio il 

comportamento flessionale dei pannelli [70,71,111,150,221,222].  

Un elemento a plasticità diffusa con link a taglio a plasticità concentrate è adottato in [73] al 

fine di determinare correttamente l’accoppiamento tra la deformazione assiale e quella 

flessionale nel campo nonlineare nell’elemento a controllo di forza sviluppato in [223,224]. 

Alcuni autori introducono gradi di libertà interni per rappresentare al meglio la risposta 

laterale del pannello [72,74,225,226]. Ad esempio il modello proposto in [72] a plasticità 

diffusa con interfacce plastiche a taglio, utilizza un grado di libertà interno per considerare 

l’interpolazione quadratica e cubica di Lagrange per le variabili cinematiche. 

L’elemento a de nodi originariamente sviluppato in [225,226] e migliorato in [74] con un 

degrado di rigidezza per la risposta flessionale che tiene conto degli effetti dovuti alla limitata 

resistenza a compressione, include una legge costitutiva tensione deformazione non lineare 

a taglio derivate dalla integrazione macroscopica del modello continuo CCLM sviluppato in 

[227]. Questo macroelemento, implementato nella versione di ricerca del software 

TREMURI [67], è capace di rappresentare sia la risposta ciclica a taglio e a flessione del 

pannello in muratura. In particolare, la risposta a taglio è concentrata nella zona centrale 

dell’elemento ed è disaccoppiata dalla risposta a pressoflessione concentrata invece alle 

estremità dell’elemento. Una descrizione dell’accoppiamento tra gradi di libertà assiali e 

flessionali è inoltre fornita, permettendo la valutazione esplicita di come le fessurazioni 

influenzano il comportamento flessionale. 

Infine, vale la pena specificare come molti di questi approcci avanzati consiste nella necessità 

di avere a disposizione una serie di parametri meccanici non facilmente ottenibili nella pratica 

professionale. Essi sono infatti generalmente ottenuti tramite processi di calibrazione 

dell’elemento con pannelli reali [97].  

3.7. Cordoli e Catene 

Nel piano, le catene metalliche hanno la funzione principale di incrementare la compressione, 

e quindi la resistenza, delle fasce murarie. Ciò viene ottenuto sia grazie allo stato di 

presollecitazione iniziale sia all’incremento dello sforzo assiale che si verifica all’apertura 

delle prime lesioni. Tale incremento in termini di resistenza non è però colto dal modello a 



 

 

telaio equivalente nel caso in cui l’elemento fascia non consideri l’interazione tra componente 

assiale e flessionale (ad esempio utilizzando criteri di resistenza per azione assiale non nota). 

In [114], l’importanza dell’accoppiamento tra fascia murario e elemento resistente a trazione 

viene studiata al fine di evitare stime sovraconservative dell’edificio che possono portare 

potenzialmente a interventi non necessari. 

Le catene possono essere introdotte nel modello a telaio equivalente tramite l‘utilizzo di 

bielle reagenti a sola trazione e con comportamento elastico o elastoplastico. Eventualmente 

può essere considerata una deformazione iniziale per tener conto del pretensionamento [67]. 

La lunghezza effettiva delle catene metalliche può essere posta pari alla lunghezza delle 

fasce, a quella delle aperture, pari a quella della parete muraria o come media tra la lunghezza 

delle fasce e la distanza tra i nodi di riferimento. Tali incertezze sulla lunghezza effettiva non 

influenzano in maniera significativa il comportamento della struttura [102]. 

Per quanto riguarda i cordoli, anche in questo caso una rigorosa modellazione richiederebbe 

l’utilizzo di elementi che considerano l’accoppiamento tra fascia e cordolo, con criteri di 

resistenza e rigidezze opportuni. Tuttavia ad oggi la letteratura sembra essere piuttosto 

limitata su tali tematiche. Per tale ragione, gli elementi cordolo vengono solitamente 

modellati come travi non lineari disaccoppiate dagli elementi fascia collegati ai nodi di 

estremità della fascia (così come può essere fatto in alcuni casi per gli architravi). Tali 

elementi possono essere caratterizzati da un comportamento bilineare elastico perfettamente 

plastico con resistenza equivalente al limite elastico e spostamenti al limite elastico e ultimo 

definiti per mezzo della risposta flessionale o a taglio (NTC 2008, §7.8.5.1.4). La porzione 

deformabile del cordolo può essere assunta, come indicato anche per le catene, intermedia 

tra la lunghezza delle fasce e la distanza tra i nodi di riferimento. In tal caso, alcune 

simulazioni di dati sperimentali hanno mostrato come la prima soluzione possa fornire 

risultati più che accettabili (CNR-DT 212/2013). 

3.8. Assemblaggio delle pareti 

Dopo aver modellato le singole pareti, si procede all’assemblaggio delle stesse al fine di 

costruire il modello tridimensionale. Attualmente, non vi è un criterio in grado di correlare il 

grado di ammorsamento con il tipo di connessione da adottare nel modello. Sulla base 

dell’effettivo grado di connessione delle pareti, il quale dipende dal grado di ammorsamento, 

dalla presenza di aperture vicino all’intersezione etc.., si può considerare un perfetto 

accoppiamento (realizzato tramite travi rigide [95] o rigid offests [67])  o, in alternativa, 

imperfetto, utilizzando ad esempio delle cerniere tridimensionali [95,121] (Figura 3.32) o 

facendo solo affidamento sul grado di connessione fornito dal solaio [95]. Nel primo caso, 

che è attualmente quello più diffuso anche in letteratura per le analisi comparative con altre 

tipologie di modellazione (si veda ad esempio [62,97,122,153,209,217]), se il modello 

trascura la risposta fuori dal piano, i nodi appartenenti a più pareti potranno essere descritti 



 

 

da 5 gradi di libertà anziché 6, trascurando cioè la rotazione attorno all’asse verticale in virtù 

dell’assenza di g.d.l. fuori dal piano delle pareti [67].  

Un grado di accoppiamento intermedio ai due casi appena descritti può essere ottenuto 

collegando le pareti con elementi trave equivalenti di opportuna rigidezza [154].  

L’effettivo grado di connessione tra i muri rappresenta un problema di primaria importanza 

nella modellazione a telaio equivalente (si veda ad esempio [102,154,228]). Per tale ragione, 

ulteriori studi dovrebbero essere effettuati per definire più accuratamene una relazione tra 

ammorsamento effettivo e grado di connessione assunto nella modellazione. 

 

Figura 3.32. Assemblaggio di pareti tramite cerniere tridimensionali. 

In caso di solai monodirezionali, l’accoppiamento allo spostamento verticale tra pareti 

intersecanti può portare ad una anomala redistribuzione del carico, dal maschio 

effettivamente caricato al maschio scarico ortogonale ad esso [121]. In questo caso si 

potrebbe pensare di svincolare internamente le due pareti allo spostamento verticale. 



 

 

Tuttavia tale soluzione comporterebbe una risposta globale differente da quella effettiva 

in caso di azioni orizzontale e quindi non è consigliabile. 

3.9. Modellazione degli orizzontamenti 

Dagli orizzontamenti dipende la capacità del fabbricato di trasmettere le azioni sismiche nelle 

diverse pareti. Per tale ragione, è importante modellare correttamente la rigidezza e la 

resistenza di solai in ciascuna delle due direzioni (Circolare 2009, C8.7.1.5). Generalmente, 

nell’approccio a Telaio Equivalente i solai vengono modellati o come infinitamente flessibili 

(ossia non vengono affatto considerati) o come infinitamente rigidi (tutti i nodi appartenenti 

ad un particolare piano si muovono come fossero appartenenti ad un unico corpo rigido).  

Tuttavia, la modellazione dei solai come infinitamente rigidi è giustificata solo nel caso in 

cui le indagini diagnostiche supportino tale ipotesi. Viceversa, se non verificata la 

modellazione dei solai esistenti come infinitamente flessibili può portare ad una valutazione 

sismica eccessivamente conservativa [229]. Tale assunzione può portare di fatto ad una 

risposta locale delle singole pareti, giustificando l’analisi separata di ciascuna parete nel 

proprio piano.  

Salvo valutazioni più accurate da parte del progettista, la normativa Italiana definisce i 

casi in cui un solaio può essere considerato infinitamente rigido (Circolare 2009, C8.7.1.5). 

In particolare: 

“Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a 

condizione che siano realizzati in cemento armato, oppure in latero-cemento con soletta in 

c.a. di almeno 40 mm di spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di 

almeno 50 mm di spessore collegata da connettori a taglio opportunamente dimensionati 

agli elementi strutturali in acciaio o in legno e purché le aperture presenti non ne riducano 

significativamente la rigidezza.” (NTC 2008, §7.2.6) 

Inoltre:    

“Particolare attenzione va posta quando [i solai] abbiano forma molto allungata o 

comunque non compatta: in quest’ultimo caso, occorre valutare se le aperture presenti, 

soprattutto se localizzate in prossimità dei principali elementi resistenti verticali, non ne 

riducano significativamente la rigidezza. Essi possono essere considerati infinitamente 

rigidi nel loro piano se, modellandone la deformabilità nel piano, i loro spostamenti 

orizzontali massimi in condizioni sismiche non superano per più del 10% quelli calcolati 

con l’assunzione di piano rigido. Tale condizione può ritenersi generalmente soddisfatta 

nei casi specificati nelle NTC (v. § 7.2.6), salvo porre particolare attenzione quando essi 



 

 

siano sostenuti da elementi strutturali verticali (per es. pareti) di notevole rigidezza e 

resistenza” (Circolare 2008, §7.2.6). 

 

I suddetti approcci costituiscono quindi due casi limite di modellazione. Al fine di modellare 

più accuratamente le situazioni intermedie, ossia nel caso di orizzontamenti né infinitamente 

rigidi né infinitamente flessibili come nel caso dei solai tipici delle costruzioni storiche (come 

ad esempio nel caso di solai lignei a semplice o doppia orditura, con tavolato o pianelle; 

putrelle metalliche e voltine in laterizio; volte in pietra o in laterizio) è possibile considerare 

nel modello la loro deformabilità nel piano nonché, in alcuni casi, la loro risposta non lineare.  

A tal fine, i solai possono essere modellati come elementi piani ortotropi a 3 o 4 nodi (ad 

esempio connettendo i soli nodi di intersezione tra le pareti) con rigidezze equivalenti e, 

eventualmente, valori limite di resistenza e di deformazione angolare ultima [67] come anche 

suggerito in [165,174].  

Per quanto riguarda la deformazione angolare è bene specificare che nel caso di edifici a 

molti piani e dotati di pareti flessibili nel proprio piano possono nascere nei solai 

deformazioni angolari significative, tali da produrre condizioni di rottura duttile o fragile. In 

particolare quest’ultimo caso si verifica in presenza di orizzontamenti voltati di limitato 

spessore (CNR-DT 212/2013, §3.2.1.3). 

La risposta non lineare può essere tenuta in considerazione utilizzando specifiche 

formulazioni presenti in letteratura e in diversi codici normativi (ad esempio alcune 

formulazioni sono proposte in ASCE/SEI 41/06, in NZSEE 2006 e in [230,231] per le volte). 

Valori differenti di deformazione angolare si riscontrano tra le diverse tipologie di solaio e 

in presenza di volte in relazione alla loro forma (a botte, a padiglione, a crociera, a vela), 

sesto e snellezza (rapporto luce/spessore) Valori di riferimento per alcune tipologie sono 

proposti in ASCE/SEI 41/06. Tuttavia, la letteratura è al momento carente di studi 

sperimentali o tramite analisi numeriche atti a definire dei valori limite di riferimento. Per 

tale ragione vengono spesso adottati elementi piani elastici.  

Infine, al fine di ridurre l’onere computazionale, poiché viene solitamente trascurata la 

risposta fuori dal piano delle pareti, anche il comportamento locale (fuori dal piano) degli 

orizzontamenti piò non essere esplicitamente modellato. In questo caso, la verifica può essere 

effettuata separatamente. 

3.10. Masse sismiche 



 

 

Nelle costruzioni storiche, una frazione tra l’80 e il 90% della massa complessiva è 

generalmente associata al peso delle pareti murarie.  Viceversa, solo il 10-20% deriva dagli 

orizzontamenti, specialmente nel caso di orizzontamenti leggeri come quelli in legno [78]. 

Nonostante ciò, la modellazione a telaio equivalente concentra le masse sismica a livello di 

piano [67,95], così come illustrato in Figura 3.33., che possono a loro volta essere 

concentrate nel centro di gravità del solaio in caso di solaio infinitamente rigido nel piano 

(Circolare 2008, §7.2.6). Questo può costituire un problema di modellazione in quanto le 

azioni sismiche, che sono generalmente proporzionali alle masse, non sono ben distribuite, 

influenzando il calcolo dello sforzo normale agente sulle fasce, da cui spesso viene fatta 

dipendere la loro resistenza. Ad esempio, se nel caso di solai flessibili le forze sismiche sono 

applicate solo ai nodi d’angolo del modello, un carico assiale errato viene ottenuto sulla fascia 

di piano [67]. 

a)  b)  

Figura 3.33.  a) Masse di piano concentrate a livello di piano e b) direzioni considerate per 

ogni massa nel caso di modellazione a telaio equivalente in cui si trascurino i g.d.l. fuori 

piano delle pareti. 

Ciò nonostante, tale approssimazione è generalmente considerata accettabile, anche dai più 

recenti codici normativi nazionali [78], in virtù del fatto che l’azione sismica viene di fatto 

trasferita da un muro all’altro proprio attraverso i solai. È chiaro che tale assunzione diventa 

del tutto convenzionale nel caso di strutture massive, in cui il ruolo della distribuzione delle 

masse lungo l’altezza diventa ancor più rilevante. 

Per quanto riguarda i carichi verticali, essi dovrebbero essere applicati solamente ai maschi 

murari, lasciando alle fasce la sola funzione di accoppiamento. Questo per almeno due 

ragioni. Innanzitutto le fasce non sono elementi portanti ma portati dal relativo architrave o 

arco. Il loro peso proprio è quindi scaricato prima sull’architrave (che non viene solitamente 



 

 

modellato, o viene modellato in maniera disaccoppiata dalla fascia) e poi sul maschio 

murario. In aggiunta, i criteri di resistenza delle le fasce murarie attualmente proposti dalle 

norme sono stati sviluppati per a valutare la rottura delle fasce sottoposte ad azioni orizzontali 

(i.e. per azioni sismiche) e non ad azioni verticali.  

Per tale ragione le fasce murarie sono solitamente modellate come elementi scarichi. Le 

modalità di applicazione del carico sui maschi murari possono essere invece differenti, 

variando principalmente nel modo di considerare l’eccentricità derivante dal carico. Ciò 

nonostante tale aspetto sembrerebbe non influenzare significativamente la risposta 

complessiva della struttura. 

Infine, per tenere conto della variabilità spaziale del moto sismico, nonché di eventuali 

incertezze nella localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una 

eccentricità accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici 

ed in assenza di più accurate determinazioni l’eccentricità accidentale in ogni direzione non 

può essere considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata 

perpendicolarmente alla direzione di applicazione dell’azione sismica. Detta eccentricità è 

assunta costante, per entità e direzione, su tutti gli orizzontamenti (NTC 2008, §7.2.6). 

3.11. Valutazione del danno nei beni artistici 

Gli edifici storici in muratura contengono spesso dei beni artistici la conservazione dei quali 

può avere una importanza primaria nella valutazione sismica. Con l’eccezione di beni artistici 

indipendenti dalla risposta sismica dell’edificio (come ad esempio pinnacoli, altari, sculture, 

pulpiti, balconi, scaffali etc..) il danno strutturale è generalmente correlato al danno dei beni 

artistici [12,232]. Questo è ad esempio il caso di elementi strutturali con valore artistico, 

come ad esempio colonne decorative, cariatidi, e beni strettamente connessi agli elementi 

strutturali come mosaici, affreschi etc...  Mentre nel primo caso le performance dei beni 

artistici possono essere potenzialmente stimate tramite il confronto con I drift limite degli 

elementi strutturali, nel secondo caso la loro performance è correlate a parametri diversi da 

quelli utilizzati per gli elementi strutturali, come ad esempio l’ampiezza della fessurazione, 

che non sono sempre direttamente stimabile tramite una modellazione a telaio equivalente. 

Anche se in questi casi una correlazione diretta tra drift limite e questi parametri può essere 

potenzialmente stabilita (come fatto in [123]) non ci sono abbastanza studi che possono 

giustificare tali assunzioni, come recentemente discusso in [233]. Per tale ragione, il telaio 

equivalente non può essere considerate uno strumento valido in questo caso. 

In particolare, se la conservazione del bene artistico è di grande importanza, l’interazione 

statica tra l’elemento strutturale e la parte non strutturale di pregio deve essere adeguatamente 

investigata tramite modellazioni più accurate (ad esempio modelli CCLM), capaci di 

descrivere li deformazioni locali del supporto dei beni artistici [233,234]. 



 

 

3.12. Affidabilità dei modelli a telaio equivalente: Analisi dei 

Casi di Studio presenti in letteratura 

In questo paragrafo viene presentata un review di casi di studio presenti in letteratura in cui 

si confronta la modellazione a telaio equivalente con modelli più accurati (in particolar modo 

modellazioni solide FEM/CCLM) o con risultati sperimentali di test eseguiti in laboratorio. 

In particolare, l’attenzione è inizialmente concentrata su singole pareti in muratura (non 

rinforzata) al §3.12.1 e poi sull’analisi di interi edifici al §3.12.2. I risultati sono riportati in 

termini di previsione del danno e di curva di capacità ottenuta tramite analisi statiche non 

lineari, che costituisce lo strumento analitico attualmente più diffuso nella pratica 

professionale per l’analisi delle costruzioni esistenti ed in particolare quelle storiche in 

muratura [90,235]. 

3.12.1. Analisi di pareti in muratura 

3.12.1.1. Materiali 

Gli studi condotti in letteratura su singole pareti murarie in cui si confrontano i risultati di 

analisi statiche non lineari applicate su modellazioni a telaio e modellazioni più accurate o 

test sperimentali, sono qui riportate e discusse. In Figura 3.34, vengono mostrate le pareti 

analizzate mentre in Tabella 3.4 sono riportate le loro principali caratteristiche. Come si può 

notare, le pareti hanno tutte un diverso numero di piani e campate ma sono tutte caratterizzate 

da aperture disposte regolarmente o con piccole irregolarità nella disposizione. Gli architravi 

non sono considerati nei modelli, né il loro contributo alla resistenza delle fasce. Le catene 

metalliche sono presenti solo nella pareti murarie denominata “Cappi” [236] (Figura 3.34g). 

In particolare, per le pareti D e B e le pareti Cappi (Figura 3.34f and g) sono disponibili dei 

risultati sperimentali, rispettivamente in [237] e [236]. Queste pareti appartengono infatti a 

prototipi di edifici 3D di due piani testati in laboratorio tramite l’’applicazione di un carico 

ciclico quasi-statico, e sono caratterizzati dall'assenza di accoppiamento tra le pareti. A causa 

della mancanza di accoppiamento, le pareti parallele all'azione sismica vengono analizzate 

separatamente. 

Molti autori hanno utilizzato i risultati sperimentali delle pareti D e B [60] per validare i 

modelli a telaio equivalente (vedi ad esempio [68,71–73,111,112,147,238,239]). Per brevità, 

questo lavoro riporterà e confronterà solo i lavori in cui si adottano offset rigidi sia nei maschi 

che nelle fasce murarie (come richiesto dalla schematizzazione a telaio classica) e che 

adottano le proprietà dei materiali riportate in [132]. Lo scopo è quello di eseguire un 

confronto corretto e significativo. Va notato che per quanto riguarda i parametri meccanici 

adottati, nessuno dei lavori riportati esegue una calibrazione delle proprietà del materiale al 

fine di simulare una valutazione sismica reale [67]. 



 

 

Contrariamente, nel caso delle parete Cappi [236] (Figura 3.34g), le cui analisi sono tutte 

riportate in [113], solo alcuni parametri meccanici sono noti. Per tale ragione, i moduli 

elastici sono stati stimati confrontando i risultati numerici con quelli sperimentali, ossia 

confrontando la rigidità iniziale della struttura. La resistenza a compressione è ottenuta dai 

moduli elastici secondo la relazione proposta in EC6 per azioni di breve durata [72]. 

 

a)  b)  c)  

d)   

f)   

e)   

g)  
h)   

Figura 3.34. Pareti murarie non rinforzate analizzate in letteratura da diversi autori: (a) Pareti di Via 

Martoglio (Caso G) [115], (b) Pareti di tre piani [64,68], (c) Pareti di Via Verdi [115], (d) Pareti di 



 

 

Salonikios [117] (e) Parete F [49], (f) Parete B and D del prototipo di Pavia [237], (g) Parete destra e 

sinistra “Cappi” [236], (h) Parete FT ed FS [118]. 

La Tabella 3.5 riporta per ogni modello a telaio (a ciascuno dei quali viene assegnato un 

codice ID) il tipo di programma di calcolo utilizzato per modellazione ed analisi, il tipo di 

discretizzazione del muro, il modello di carico adottato per l’analisi statica non lineare e le 

ipotesi formulate per la modellazione dei solai. Riguardo quest'ultimo punto, in alcuni casi 

l'assunzione fatta per il solaio (infintamente rigido o flessibile) non è coerente con il solaio 

reale. Ciò avviene a causa di alcune limitazioni presenti nei codici di calcolo adottati (ad 

esempio nei programmi SAM II e ANDILWall i solai possono essere modellati solo come 

infinitamente rigidi).  

Tabella 3.4. Principali caratteristiche delle pareti analizzate. 

Pareti Unità Tipologia di solaio Aperture Architrave Catene Solai 

Via Martoglio [115] Pieni 

Solaio in c.a. senza 

connessione con le 

murature 

MI NC NP 5 

Tre piani [64] Pieni Non riportato R and MI NC NP 3 

Via Verdi [115] 

Pietre irregolari 

con corsi 

orizzontali 

Voltine realizzate con 

pietre irregolari. 
MI NC NP 2 

Salonikios [117] Pieni Non riportato R NC NP 2 

F [49] Pieni 

Travi metalliche con 

una solette in c.a. e 

senza connessioni con I 

paramenti murari, 

Capriate sul solaio di 

copertura. 

MI NC NP 2 

FT ed FS [118] Pieni Non riportato R Cemento* NP 5 

D e B [237] Pieni Travi d’acciaio R NC NP** 2 

Cappi [236] Pieni Travi lignee R NC P 2 

MI: Distribuzioni con piccole irregolarità; R: Pattern regolare; NC: Non considerati; NP: Non presenti; 

P: Presenti; 

*solo nel modello FEM con legge costitutiva alla scala del materiale 

** Due travi metalliche sono introdotte per applicare una forza orizzontale pari a quella che si avrebbe 

con il pretensionamento delle catene metalliche. 

 

Per quanto riguarda i programmi di calcolo, sono stati utilizzati tra gli altri software general 

purpose, ovvero software non specificatamente sviluppati per l’analisi sismica di strutture 

murarie (si veda ad esempio [71,116,117,240,241]). Tra gli altri, vale la pena evidenziare che 



 

 

alcuni di essi, come quelli utilizzati per costruire i modelli SAP_P e SAP_S [242,243], ossia 

vecchie versioni del programma SAP, non erano in grado di aggiornare il valore di resistenza 

della cerniere plastiche durante l'analisi non lineare al variare dello sforzo normale agente 

nell’elemento. Di conseguenza, in questi casi uno specifico valore di resistenza è stato scelto 

dagli autori sulla base di una predefinita e più o meno rappresentativa distribuzione della 

sollecitazione assiale, poi mantenuto costante durante l'analisi.  

Tabella 3.5. Per ogni modello a telaio: tipo di discretizzazione, distribuzione di carico utilizzato nella 

statica non lineare, programma di calcolo adottato e tipo di modello CCLM utilizzato nel confronto. 

Per brevità, i risultati delle distribuzioni di carico tra parentesi () non sono riportati nel seguito, poiché, 

per i nostri scopi, risultati simili sono ottenuti con le distribuzioni di carico considerate. 

\ Codice ID Modello 
Pareti Codice Discretizzazione 

Modello CCLM Distribuzione 

di carico 

Solai 

S
im

u
la

zi
o
n
i 

n
u
m

er
ic

h
e 

SAM_Mar [64,115]  Via Martoglio [115]  SAM [64]  Dolce [244]  GL_FEM [227] TD F 

SAM_Thr [64,68]  Tre piani [64]  SAM [64]  Dolce [244]  GL_FEM [227] UD F 

SAM_Ver [64,115]  Via Verdi [115]  SAM [64]  Dolce [244]  GL_FEM [227] TD F 

SAP_P [116]  Via Verdi [115]  SAP 2000 v.10 [242]  Dolce [244]  GL_FEM [227] TD F 

SAP_S [117]  Salonikios [117]  SAP 2000 [243]  Full rigid offsets Maz_FEM [245],  

dFEM [246,247]  

TD (UD, MD) F 

PCM [49]  Wall F [49]  Aedes PCM 5.0 Full rigid offsets Con_FEM [248] TD F 

ProSAP [49] Wall F [49]  Pro_SAP 2SI Full rigid offsets Con_FEM [248] TD F 

SAM II [118] FT ed FS [118] SAM II [249] Full rigid offsets ANSYS_FEM [250] TD (UD, MD) R* 

T
es

t 
S

p
er

im
en

ta
li

 

SAM_Exp [64,68]  D e B [237] ANSR-I [251]  Dolce [244]  

GL_FEM [227], 

G-FEM  [72], 

CL-FEM [67]  

Due forze 

uguali a livello 

di piano 

F 

FREMA e FREMAIC 

[111]  
D [237] FREMA  [111]  Dolce [244]  

G-Model [72]  D [237] MATLAB [252]  Dolce [244]  

TREMURI [112]  D [237] TREMURI [67]  TREMURI [67]  

TREMURI–RS [112]  D [237] TREMURI [67]  TREMURI [67]  

FEAP [73]  D e B [237] FEAP [253]  Dolce [244]  

TREMURI-NTC [114] Wall D [237] TREMURI [67] TREMURI [67] 

TREMURI-Beyer [114] Wall D [237] TREMURI [67] TREMURI [67] 

TREMURI-Cat [114] Wall D [237] TREMURI [67] TREMURI [67] 

ANDILWall [113] Cappi [236] 
ANDILWALL/ 

SAM II [254] 
Dolce [244] 

- 

Una singola 

forza in 

sommità 

R 

TREMURI-B [113]  Cappi [236] TREMURI [67] TREMURI [67] - F 

TREMURI-RV [113] Cappi [236] 
TREMURI  

Research Version [74] 
TREMURI [67] 

- F 

UD: Distribuzione uniforme; TD: distribuzione triangolare; MD: Distribuzione modale (primo modo);  

F: Diaframmi flessibili; R: Diaframmi rigidi, i.e. i nodi di uno stesso piano hanno stessi spostamenti orizzontali.  

*solo nel modello a telaio 

 



 

 

La Tabella 3.5 riporta le principali caratteristiche delle leggi costitutive adottate per ogni 

modello e ogni tipo di elemento, ossia la forma della legge costitutiva, i criteri di resistenza 

e il drift limite. Queste informazioni sono basate sulle informazioni esplicitamente riportate 

nei vari lavori citati o, in alcuni casi, tratti da manuali d'uso degli specifici programmi di 

calcolo.  

La maggior parte dei modelli a telaio adottano l'approccio a telaio classico, ossia travi di 

Timoshenko e un approccio plasticità concentrata con legge costitutiva elastica-

perfettamente plastica (EPP) sia per i maschi che per le fasce. In alcuni casi, una legge 

costitutiva elasto-fragile (EB) con resistenza residua non nulla è stata adottata per la 

descrizione della rottura a taglio delle fasce. In accordo con [13], la resistenza residua è 

generalmente posta pari al 25% della forza di picco anche se lavori più recenti hanno mostrato 

valori più alti (si veda ad esempio [255]). 

Tra le altre, sono state utilizzate anche formulazione più complesse per la descrizione 

dell’elemento strutturale. In particolare, i modelli FREMA e FREMAIC [111] adottano un 

elemento a plasticità diffusa per definire il comportamento flessionale dei maschi murari. Il 

modello G-model utilizza l'elemento con otto gradi di libertà sviluppato da Grande et al. [64]. 

Il modello FEAP utilizza il macro-elemento a due nodi con un approccio a plasticità diffusa 

formulato da Addessi et al. [73]. Infine, il modello TREMURI-RV adotta il macro-elemento 

sviluppato da Gambarotta e Lagomarsino implementato nella versione di ricerca del 

programma TREMURI [225,226]. 

I criteri di resistenza adottati sono solitamente i classici criteri descritti in [132] e [54], 

prescritti anche da diversi codici normativi [75,159,171,256,257] (vedi §3.3 e §3.4). In 

particolare, alcuni lavori adottano anche due criteri di resistenza per la rottura a taglio dei 

maschi, uno che descrive la rottura per scorrimento orizzontale (BJS) e l'altro la rottura 

diagonale, per crisi da trazione (DI, [161]) o a scaletta lungo i giunti di malta (DA, [137]). 

Per quanto concerne il comportamento a taglio delle fasce di piano, viene solitamente 

adottato il criterio resistenza a taglio associato ad una rottura per scorrimento in caso di N 

non nota [64,67]. Viceversa, per quanti riguarda la rottura a pressoflessione, alcuni modelli 

assumono un comportamento flessionale elastico per evitare l’adozione degli stessi criteri 

adottati nei maschi murari che portano ad un danneggiamento poco realistico (prevalenza di 

rotture a pressoflessione su quelle a taglio). Questo perché al tempo in cui tali lavori sono 

stati pubblicati non esistevano ancora criteri di resistenza specificamente sviluppati per le 

fasce. Altri modelli adottano i criteri di resistenza per N non nota prescritti dalla norma 

italiana [75,159]. Va detto che in questi casi questa ipotesi è coerente con l'ipotesi di 

comportamento elastico a flessione degli elementi fascia in quanto anche tali criteri di 

resistenza portano spesso ad una prevalenza di rotture a taglio nelle fasce. 

Il modello FREMA [111] è l'unico che adotta il criterio di resistenza a pressoflessione 

sviluppato da Cattari e Lagomarsino [204] mentre i modelli SAP_S, FREMAIC e i modelli 



 

 

PCM adottano lo stesso criterio di resistenza a flessione adottato per i maschi (come richiesto 

dalle norme italiane [75] per N nota).  

Infine, il modello TREMURI-RS differisce dal modello TREMURI poiché nel primo 

vengono adottati parametri di rigidezza ridotti del 50% per tener conto del danneggiamento 

dell'elemento, così come richiesto dai recenti codici normativi [75,159,171,256,257]. 

Tabella 3.6. Per ogni modello a telaio analizzato: descrizione delle diverse leggi costitutive 

adottate nelle cerniere plastiche. 

ID del modello a 

telaio 

Forma della legge costitutiva Criteri di resistenza (P:Maschi, S:Fasce) 
Drift Limite 

Piers Spandrels P. pressoflex. P. taglio S. pressoflex. S. taglio 

SAM_Mar [64,115] EPP EF [132] DA + BJS [132] Elastico N non nota [64] Nessuno 

SAM_Thr [64,68] EPP EF [132] DA + BJS [132] Elastico N non nota [64] SAM [68]* 

SAM_Ver [64,115] EPP EF [132] DA + BJS [132] Elastico N non nota [64] Nessuno 

SAP_P [116] EPP EF IC 2003 [256] 
DI [184] + BJS 

[256] 
Elastico 

N non nota [256] 
IC 2003 [256]* 

SAP_S [117] EPP 
EPF (vedi 

[171]) 
FEMA 273 [171] BJS [171] come P 

FEMA 273 

[171] 

PCM [49] EPP EPP IC 2005 [257] DI [257] come P IC 2005 [257] 

ProSAP [49] EPP EPP IC 2005 [257] DI [257] N non nota [257] N non nota [257] IC 2005 [257] 

SAM II [118] EPP EPP IC [75,159] DI [75,159] N non nota [75] N non nota [75] IC [75,159] 

SAM_Exp [64,68] EPP EPP [132] DA + BJS [132] Elastico N non nota [64] SAM [68] 

FREMA [111] EPP (taglio) 
EPP (flex.),  

EF (taglio) 
Plasticità diffusa DI + BJS [132] Cattari et al. [204] 

N non nota [75] 
IC [75,159] 

FREMAIC [111] EPP (taglio) 
EPP (flex.),  

EF (taglio) 
Plasticità diffusa DI + BJS [132] come P [75,159] 

N non nota [75] 
IC [75,159] 

TREMURI [112] EPP EPP [132] DA [137] N non nota [75]** DA [137] IC [75,159] 

TREMURI–RS 

[112] 
EPP EPP [132] DA [137] N non nota [75]** 

DA [137] 
IC [75,159] 

FEAP [73] EPP a taglio Plasticità diffusa DI [161] Plasticità diffusa DI [161] IC [75,159] 

G-Model [72] macroelemento in Grande et al. [72] 

ANDILWall [113] EPP EPP IC [75,159] DI [161] N non nota [75] N non nota [75] IC [75,159] 

TREMURI-B [113] EPP EPP IC [75,159] DI [161] N non nota [75]** DI [161] IC [75,159] 

TREMURI-RV 

[113] 
Macroelemento in Gambarotta e Lagomarsino [225,226] IC [75,159] 

EPP: Elastico-perfettamente plastico, EB: Elasto-fragile; EPF: elasto-plastico fragile, DI: criterio a taglio Turnsek e Cacovic [161], DA: criterio a 

taglio Mann e Muller [137]; BJS: criterio per scorrimento orizzontale; IC: Normativa italiana. 

 

Per quanto riguarda i modelli CCLM, una breve descrizione delle varie leggi costitutive 

continue adottate (vedi Tabella 3.5) viene riportata nel seguito. 



 

 

Il modello Maz-FEM adotta il modello Mazars [245] implementato nel codice CAST3M 

[258]. Tale modello è un modello di danno scalare isotropo adatto alla descrizione del 

comportamento di strutture in calcestruzzo sottoposte a carico monotono. In particolare, i 

parametri che governano il comportamento post-picco sono stati scelti in modo da ottenere 

un ramo di softening fragile a trazione ed un ramo di softening più duttile in compressione. 

La dipendenza del risultato dalla mesh del modello viene aggirata in quanto il ramo di 

softening non è mai raggiunto per il caso di studio specifico.  

Per lo stesso caso di studio, anche un modello discreto ad elementi finiti viene adottato 

(dFEM). Nell'ipotesi di stato piano di tensione, i mattoni sono modellati con un materiale 

elastico mentre i giunti di malta sono rappresentati da elementi di interfaccia elasto-plastici 

[246,247] che adottano il classico criterio di Mohr-Coulomb con cut-offs in trazione e 

compressione. Anche in questo caso, viene scelto un comportamento post-picco più fragile 

in trazione. 

Il modello Con-FEM adotta il modello “concrete" [248] implementato nel codice Adina-AUI 

[259], che simula un materiale fragile isotropo basato su piccoli spostamenti e deformazioni 

adatto a riprodurre il comportamento mono-assiale della muratura prossima al collasso. 

L'anisotropia della muratura a rottura viene considerata adottando valori medi tra le 

resistenze orizzontali e verticali. 

Il G-FEM [72] utilizza un modello continuo elastoplastico ortotropo  assieme alla condizione 

di snervamento descritta in [260]. Tale modello, implementato nel programma commerciale 

DIANA 9.2 [261], è caratterizzato da un comportamento elastico perfettamente plastico in 

trazione ed in compressione. Va detto che, a causa della mancanza di risultati sperimentali, 

vengono adottati differenti valori di resistenza a trazione dei giunti di malta in direzione 

verticale per i modelli CCLM rappresentanti le pareti di Pavia. 

Il modello ANSYS_FEM [250] utilizza gli elementi finiti isoparametrici tridimensionali con 

8 nodi (Solid 65), aventi un comportamento non lineare (ortotropo solo in fase plastica) 

descritto attraverso la superficie di plasticità Drucker-Prager [262] ed il criterio di collasso 

Willam-Warnke [263]. In questo caso vengono modellati con gli stessi elementi anche gli 

architravi in cemento armato. Questo modello non considera l’infinta rigidezza dei solai così 

come fatto nei corrispettivi modelli a telaio (modelli SAM II). 

Infine, i modelli GL-FEM [227] e CL-FEM [112] sono entrambi basati su tecniche 

semplificate multi-scala (approcci micromeccanici) e sull’ipotesi di stato piano di tensione. 

Attraverso analisi micromeccaniche semplificate, questi modelli sono in grado di mettere in 

relazione il comportamento microstrutturale del materiale in muratura con il livello 

strutturale del continuo, distinguendo così le singole eterogeneità della muratura. 



 

 

In particolare, il modello GL-FEM adotta la formulazione proposta da Gambarotta e 

Lagomarsino [227], in cui la muratura è descritta come un materiale stratificato i cui 

parametri meccanici sono derivati attraverso una tecnica di omogeneizzazione dalle proprietà 

malta e dei mattoni. Questo modello, che non è in grado di prevedere il crollo del giunto di 

testata per trazione, utilizza delle variabili di danno scalari per simulare i collassi 

fondamentali della muratura e per eseguire analisi statiche cicliche non lineari. 

Il modello CL-FEM [112], similmente, utilizza il modello di danno non lineare continuo 

proposto da Calderini e Lagomarsino in [264]. In particolare, le equazioni costitutive 

considerano una relazione sforzo-deformazione non lineare in termini di sollecitazione media 

e tensione media su una cella unitaria sotto l’ipotesi di stato piano di tensione, e sono 

formulati trascurando le proprietà meccaniche dei giunti di testa, che rappresentano 

discontinuità geometriche nel modello. I giunti di malta sono ridotti ad interfacce equivalenti, 

mentre la meccanica della plasticità viene espressa sulla base del modello proposto in [84]. 

3.12.1.2. Risultati 

I risultati dell'analisi in termini di danneggiamento sono riportati in Figura 3.34 e Figura 

3.35 e qui discussi al fine di verificare la capacità dei modelli a telaio di predire il 

danneggiamento sperimentale o quello ottenuto tramite modelli CCLM. Vale la pena di 

notare che per la parete Cappi [113] non ci sono sufficienti informazioni sul danno ottenuto 

sperimentalmente [236].  

Sia il modello SAM_Mar [64,115] (Figura 3.34a) che i modelli SAM_Thr [64,68] (vedi 

Figura 3.35b) mostrano un danneggiamento molto simile a quello ottenuto con i modelli 

CCLM correlati. Entrambi sono caratterizzati principalmente da rotture a taglio delle fasce, 

giustificando le ipotesi fatte sulle fasce (solo rotture taglio). Tuttavia, come evidenziato dagli 

autori [64], per il modello SAM_Mar un danneggiamento simile si ottiene anche adottando 

per le fasce lo stesso criterio di resistenza a pressoflessione adottato per i maschi. 

I modelli a telaio equivalente forniscono comunque una sovrastima del danneggiamento nei 

maschi “scarichi” di sinistra (ovvero dove la forza assiale agente è inferiore a causa della 

distribuzione di carico) e nelle fasce ai piani superiori. Questo potrebbe essere attribuibile a 

due motivazioni principali. Innanzitutto, nei modelli CCLM la resistenza a trazione non è 

nulla come assunto in maniera semplificativa dai modelli a telaio. Infatti, questa resistenza, 

anche se bassa, influenza notevolmente la resistenza a flessione (e per scorrimento) dei 

maschi murari, soprattutto quando la sollecitazione assiale che agisce sull'elemento è 

piuttosto bassa, come accade nei maschi scarichi di sinistra e nei maschi dei piani superiori. 

In secondo luogo, i criteri di resistenza assunti potrebbero aver portato ad una attivazione 

prematura delle deformazioni plastiche nelle fasce, portando ad una concentrazione del 

danno in quei pilastri aventi minor carico assiale/resistenza. 



 

 

Per le stesse ragioni, i due modelli a telaio della parete denominata “Via Verdi” [115], vale 

a dire il SAM_Ver [64,115] e il SAP_P [116], mostrano un diverso pattern di danno rispetto 

ai modelli CCLM correlati. Infatti, in questi casi l'attivazione dello scorrimento orizzontale 

sui giunti di malta nei maschi (BJS) causata del basso carico assiale agente, ha innescato un 

meccanismo di piano al piano superiore (Figura 3.34c). A causa di ciò, il danno non può 

svilupparsi come nel modello CCLM. Inoltre, in questo caso, il criterio di resistenza a taglio 

per N non nota utilizzato per le fasce sembra aver previsto valori troppo elevati di resistenza. 

Nella parete di Salonikio [117] (Figura 3.34d), il danneggiamento nei modelli a telaio 

(SAP_S [117]) è caratterizzato da una prevalenza di rotture a taglio per scorrimento, con 

associato un meccanismo di piano sviluppato nei maschi del primo livello. Ciò non è coerente 

con il danneggiamento mostrato dai modelli CCLM, in cui le fasce sono maggiormente 

coinvolte. Inoltre, il criterio a pressoflessione adottato nelle fasce, ossia quello per N nota, 

sembra influenzare il comportamento globale della struttura. Ciò è probabilmente dovuto al 

programma di calcolo adottato per la modellazione a telaio (vecchia versione del programma 

SAP) che, come già detto, non calcola la resistenza dell'elemento in funzione del carico 

assiale effettivamente agente. 

I modelli ProSap e PCM [49] (Figura 3.34e) mostrano un danneggiamento molto simile a 

quello ottenuto con il modello CCLM. Anche per la parete FS il danneggiamento ottenuto 

con il modello a telaio (Figura 3.34g) è in buon accordo con il danneggiamento ottenuto 

tramite modello CCLM, anche se in misura minore a causa della assunzione di piano rigido 

fatta nel telaio (in disaccordo con quanto fatto nel modello CCLM) che garantisce in questo 

caso una distribuzione differente e più ampia delle forze sismiche tra gli elementi resistenti 

[118]. Per lo stesso motivo, il modello a telaio e quello CCLM della parete FT (Figura 3.34f) 

mostrano alcune differenze. In questo caso, il modello CCLM è principalmente caratterizzato 

da rotture a taglio. Tali rotture non sono presenti nel modello a telaio. Infine, va detto che in 

entrambi i casi i modelli CCLM mostrano un danno sensibile anche sulle parti di muratura 

assunte a priori come rigide nei modelli a telaio. 

Infine, per quanto riguarda le prove sperimentali, le principali caratteristiche dei meccanismi 

di danno attivati attraverso la prova sperimentale ciclica sul prototipo di Pavia (Parete D) 

[237] sono ben rappresentati dalle analisi monotone dei modelli a telaio e CCLM (Figura 

3.36). Inoltre, in questo caso i modelli a telaio non forniscono una sovrastima del 

danneggiamento come visto per le simulazioni numeriche. 

I risultati dell'analisi in termini di curve pushover (taglio globale alla base della parete versus 

spostamento orizzontale medio al piano superiore) sono stati riportati in Figura 3.37 e 

Figura 3.38. 

Per quanto riguarda i confronti tra modelli a telaio e CCLM e (Figura 3.37 e Figura 3.38a, 

b), vi è generalmente un buon accordo tra la rigidezza iniziale ottenuta con il metodo a telaio 

e quello ottenuto con i modelli CCLM. In questi casi può essere inoltre trovata una 



 

 

correlazione tra il tipo di discretizzazione a telaio della parete adottata e rigidezza iniziale. 

Infatti, quando viene adottato il metodo di discretizzazione proposto da Dolce [64] o il 

criterio geometrico TREMURI [67], la rigidezza iniziale globale stimata attraverso 

l’approccio CCLM risulta essere un limite superiore della rigidezza iniziale ottenuto con il 

metodo a telaio (Figura 3.37a, b, c , g, h e Figura 3.38a, b). In particolare, solo i modelli 

GL-FEM in Figura 3.38a e b forniscono rigidezze iniziali inferiori, ma in questo caso ciò è 

dovuto alla natura ciclica dell’analisi.  

a)   

b1)  b2)  

c1)   c2)  

d1) 

 

d2)  e)  

f)  g)  

Figura 3.35. Danneggiamenti allo stato limite ultimo per le pareti analizzate dai diversi autori tramite 

modelli a telaio e CCLM. (a)Via Martoglio [115], (b) Tre piani [64] (c) Via Verdi [115] (d) 



 

 

Salonikios [117], CCLM, dFEM e modello a telaio con TD, rispettivamente, (e) F [49], PCM e 

CCLM, rispettivamente, f) FT e g) FS soggetta ad una TD [118]. 

Viceversa, quando gli offset rigidi sono estesi per tutta l’area di sovrapposizione tra maschi 

e fasce, la rigidezza iniziale ottenuta attraverso i modelli CCLM risulta essere il limite 

inferiore (vedi Figura 3.37d, e, i, l). Ciò è chiaramente dovuto alle diverse lunghezze degli 

offset rigidi.  

 

a) Experimental 

Damage Pattern [237] 
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b) GL-FEM  [64], 

u=23mm 

 

c) CL-FEM [112], 

u=15mm 

 

d) FEAP [73], u=18mm 

 

e) SAM_Exp [64], 

u=23mm 

 

f) TREMURI [112], 

u=15mm 

  

 

TREMURI-IC [114], 

u=20mm 

 
TREMURI-Beyer [114], 

u=20mm 



 

 

g) FREMA [265] 

spostamento non 

specificato 

Figura 3.36. Confronto tra danno reale e danno ottenuto numericamente allo stato ultimo per la 

parete D [237]. 

In realtà, tra i modelli che adottano offset rigidi estesi a tutta l’area di sovrapposizione, il 

modello PCM fornisce una bassissima rigidità iniziale se confrontata con quella ottenuta con 

gli altri modelli (vedi Figura 3.37f). Ciò può essere riconducibile al criterio di resistenza 

adottato per la rottura a pressoflessione delle fasce (ossia quello per N nota) che fornisce una 

forte sottostima della loro resistenza e, di conseguenza, può aver causato l’attivazione delle 

deformazioni plastiche a pressoflessione già nelle prime fasi di analisi, modificando 

l’accoppiamento tra maschi e, di conseguenza, modificando la rigidezza globale della 

struttura. Un risultato simile è stato ottenuto in [64], considerando questo criterio nel modello 

SAM_Mar, così come evidenziato dagli autori. 

Anche nella forza di picco globale della curva di pushover i criteri di resistenza giocano un 

ruolo primario, ed in particolare il criterio di resistenza a flessione adottato per gli elementi 

fascia. Con la sola eccezione della parete “Tre piani” per cui si ottiene un forza di picco 

globale simile tra i modelli (Figura 3.37g, h), e le pareti FS e FT, in cui viene fatta una 

diversa assunzione sul comportamento del solaio tra i modelli (Figura 3.37i e l), l’approccio 

a telaio fornisce generalmente risultati più conservativi, con una sistematica sottostima della 

forza di picco globale che varia dal 10 al 40% del valore ottenuto con l’approccio CCLM. 

Ciò è ancora una volta riconducibile all’assunzione di resistenza a trazione nulla ed ai criteri 

di resistenza adottati per le fasce nei modelli a telaio. Inoltre, anche la discretizzazione delle 

pareti nel modello a telaio e il diverso trattamento della duttilità del materiale (con drift limite 

derivato sperimentalmente per gli elementi a telaio e a duttilità definita alla scala del 

materiale per i modelli FE) possono essere responsabile di questo risultato generale. 

La Figura 3.38 riporta il confronto in termini di curve di capacità per la parete di Pavia (B e 

D) e le pareti Cappi tra i modelli a telaio, i modelli CCLM e le prove sperimentali effettuate. 

Quasi tutti i modelli numerici forniscono una buona previsione della rigidezza iniziale e della 

forza di picco ottenuta con la prova sperimentale ad eccezione dei modelli TREMURI-RS 

[112] e FREMAIC [111] che sottovalutano le effettive rigidezze iniziali globali (Figura 

3.38a). Nel primo caso, ciò è dovuto principalmente alla assegnazione dei parametri di 

deformabilità come richiesto dai codici (cioè ridotti del 50%) per tener conto del 

danneggiamento negli elementi. In questo caso tale assunzione risulta abbastanza 

inaffidabile. Nel secondo caso, ciò è dovuto al criterio resistenza a flessione per gli elementi 

fascia (N nota), che fornisce un basso accoppiamento tra i maschi che, a causa di ciò, si 

comportano come mensole influenzando la forza di picco globale. Un simile comportamento 



 

 

è stato ottenuto anche con il modello PCM in Figura 3.38f in cui è stato adottato lo stesso 

criterio. 

Per quanto riguarda la forza di picco globale, a parte il caso FREMAIC, una leggera 

sovrastima dei risultati sperimentali si ottiene per la maggior parte dei modelli numerici. 

Questo può essere attribuito al tipo di analisi, tutte eseguite monotonicamente (tranne per il 

modello GL-FEM che esegue un'analisi ciclica), mentre nel test sperimentale i due prototipi 

sono soggetti a carichi ciclici quasi-statici. Inoltre, anche la dispersione dei parametri del 

materiale (in particolare quelli dei giunti) può essere responsabile di questo risultato generale, 

dispersione che nel caso reale può influenzare significativamente la risposta edificio [112]. 

Infine, la più bassa sovrastima trovata in Figura 3.38c tra i modelli può essere dovute alla 

taratura dei parametri del materiale effettuata in questo caso. 

a)  b)  c)  

d)  e)  f)  

g)  h)  i)  



 

 

 

l)  

 

Figura 3.37. Confronti tra curve pushover ottenute tramite i diversi approcci di modellazione per ogni 

parete analizzati. 

a)  

b)  



 

 

c)  

Figura 3.38. Simulazioni della risposta nel piano delle pareti (a) D, (b) B [237] e (c) Cappi [236]: 

confronto tra i modelli in termini di curve pushover. 

3.12.1.3. Discussione dei risultati 

In questa sezione, l’abilità del metodo a telaio equivalente di fornire una buona stima della 

risposta nel piano di pareti murarie è stata analizzata e discussa tramite l’analisi di casi di 

studio concernenti l’analisi di singole pareti murarie caratterizzate da una disposizione 

sufficientemente regolare delle aperture. 

Come risultato generale si può dire che il modello a telaio non è stato sempre in grado di 

predire accuratamente lo schema di danno ottenuto tramite modellazioni più accurate 

(CCLM), conducendo ad una sovrastima dello schema di danno o ad uno totalmente 

differente. Ciò può essere attribuito a due ragioni principali ossia all’assunzione di resistenza 

a trazione nulla fatta nei criteri di resistenza a pressoflessione e scorrimento, che porta a 

sovrastimare il danno negli elementi strutturali con basso carico assiale, e ai criteri di 

resistenza adottati per le fasce di piano, spesso senza considerare la loro dipendenza dallo 

sforzo normale agente e senza considerare il contributo degli architravi (generalmente 

trascurati anche nel caso di modellazioni CCLM). Tali problematiche riflettono tuttavia lo 

stato di conoscenze presente al tempo di pubblicazione di tali lavori. 

Per quanto concerne le curve di capacità, i modelli a telaio riescono a predire abbastanza 

accuratamente la rigidezza iniziale globale, sia nel caso di confronto con modelli più 

sofisticati che nel caso di confronto con test sperimentali. In questo caso, il tipo di 

discretizzazione adottata non sembrerebbe essere rilevante, così come anche evidenziato in 

[102]. Più rilevante in questo frangente sembrerebbe essere il valore di rigidezza iniziale 

assunto per la muratura (se ridotto o no) e i criteri di resistenza per le fasce (specialmente se 

si adotta quello a pressoflessione dei maschi anche nelle fasce). 



 

 

Per quanto concerne la resistenza massima globale, il modello a telaio fornisce valori 

generalmente più bassi di quelli ottenuti tramite modellazioni CCLM. Questo risultato è 

attribuibile sia ai criteri di resistenza utilizzati nelle fasce che quelli caratterizzanti i maschi. 

Infine, questa prima review ha evidenziato la necessità di effettuare nuovi studi comparativi 

al fine di: 

(i) verificare l’efficacia dei nuovi criteri di resistenza per fasce recentemente sviluppati in 

letteratura [204,206]; 

(ii) verificare le assunzioni fatte sui valori di drift limite; 

(iii) definire l’influenza delle irregolarità nelle aperture in termini di schema di danno e di 

curve di capacità. 

3.12.2. Analisi di edifici in muratura 

3.12.2.1. Materiali 

In questo paragrafo, i lavori presenti in letteratura che mettono a confronto modelli 3D a 

telaio con modelli 3D CCLM o con prove sperimentali vengono analizzati e discussi. In 

Figura 3.39 sono mostrati i casi di studio individuati, le cui caratteristiche principali sono 

riportate in Tabella 3.7. In Tabella 3.8 e Tabella 3.9 sono riportate le principali 

caratteristiche dei modelli a telaio come fatto nei precedenti paragrafi. Anche in questo caso, 

le informazioni riportate sono tratte da quanto esplicitamente dichiarato nei lavori citati, dai 

manuali d'uso dei software di calcolo adottati e dalle norme in vigore. 

  

a)  b)  c)  



 

 

d)  
e)  

f)  

Figura 3.39. Edifici analizzati dai diversi autori al fine di confrontare modelli a telaio con i risultati di 

test sperimentali o di analisi su modelli CCLM. (A) Georgia Tech [62], (b) Prototipi per test 

sperimentali: Edificio 2 e 3 [97], (c) Vecchia camera comunale [122], (d) Arsenale Milly [217], (e ) 

prototipo di edificio neozelandese (Prototypical NZ) [153] e (f) edificio di 4 piani [209]. 

 Nel seguito, viene riportata una breve descrizione dei casi studio con la descrizione delle 

prove sperimentali e dei modelli CCLM utilizzati per le comparazioni. 

L’edificio Georgia Tech (Figura 3.39a) è un prototipo di edificio a due piani testato a 

Georgia Tech [105] caratterizzato dall'assenza di accoppiamento tra le pareti, solai in legno 

flessibili e pareti perpendicolari molto sottili (se confrontate con quelle longitudinali). Per 

tale ragione, gli autori derivano una curva di capacità per ciascuna parete dopo aver effettuato 

una analisi 3D. Archi in muratura e tiranti sono modellati utilizzando rispettivamente 

elementi trave ed elementi truss. Le proprietà meccaniche sono state determinate in base alle 

norme vigenti. 

Tabella 3.7. Caratteristiche principali degli edifici analizzati 

Edificio Mattoni Orizzontamenti Aperture Architravi 
Catene e 

cordoli 
 n° piani 

Georgia Tech [62] 

Pieni (primo 

piano)  

Forati (secondo 

piano) 

Travetti lignei. 

Nessuna 

connessione con i 

muri. 

MI Archi 

Ogni livello 

con catene con 

leggero post-

tensionamento 

2 

Edificio 2 [97] 

Pietra caotica. 

Diatoni solo agli 

angoli e in 

prossimità delle 

aperture. 

Travetti lignei. 

Tavolato 

incrociato 

Connessione con 

la muratura. 

R Lignei 

Cordolo 

metallico a 

livello di piano. 

Cordolo in 

muratura in 

copertura 

2 

Edificio 3 [97] 

Soletta in c.a. 

Tavolato 

multistrato in 

compensato in 

copertura. 

Connessione con i 

muri. 

R Lignei 

Cordolo 

metallico a 

livello di piano. 

Cordolo in c.a. 

in copertura 

2 



 

 

Vecchia Camera 

Comunale [122] 
Pieni 

Travetti lignei con 

tavolato  
I 

Archi, 

architrave 

lignei e in 

pietra 

NP 2 

Arsenale Milly [217] 
Muratura in 

conci 
Soffitto voltato R 

Architravi 

in pietra e 

archi 

NP 1 

Prototypical NZ [153] Pieni Ligneo R NC NC 2 

Edificio 4 piani [209] Pieni 

Soletta in c.a. 

Capriate lignee in 

copertura 

R 
Architravi 

in c.a. 

Catene con 

pretensioname

nto 

4 

MI: Piccole irregolarità; R: Regolari; I: Irregolari; NC: Non considerato; NP: Non presente. 

 

Gli Edifici 2 e 3 [97] (Figura 3.39b) sono due edifici in pietra identici testati su tavole 

vibranti ([266], [267] e [268]). Tali prototipi, inizialmente caratterizzati da solai lignei e tetto 

spiovente, sono stati poi rinforzati fornendo a ciascuno un diverso grado di collegamento tra 

gli elementi strutturali e aumentando la rigidezza dei solai. In questo modo, ogni edificio 

presenta un diverso comportamento scatolare (vedi [267], [268] e [269]). Due modelli a telaio 

sono stati quindi realizzati per ogni prototipo. Il primo modello (modello STD) segue la 

discretizzazione fornita dal codice TREMURI [67]. Il secondo modello (modello MOD) 

adotta una discretizzazione con offset rigidi estesi sull’intera area di sovrapposizione 

maschi/fasce. Quest’ultimo è ritenuto essere più in accordo con il danneggiamento ottenuto 

sperimentalmente. Vale la pena notare che, in questo caso, i parametri meccanici sono stati 

ottenuti sia tramite test sperimentali [270] sia tramite una calibrazione del modello [74] sulla 

base di curve sperimentali ottenute da prove cicliche nel piano svolte su maschi e fasce 

[203,271]. Gli architravi in legno non sono considerati nel modello. 

Tabella 3.8. Per ogni modello a telaio: tipo di discretizzazione, distribuzione di carico adottata per 

l’analisi statica non lineare, programma di calcolo e modello FEM utilizzato nel confronto. Per brevità, 

i risultati delle distribuzioni di carico tra parentesi () non sono discussi in seguito, poiché, per i nostri 

scopi, si ottengono risultati simili con gli schemi di carico considerati. 

Edificio Programma di 

calcolo a telaio 
Discretizzazione 

Programma di 

calcolo CCLM 

Distribuzione di 

carico 

Solaio 

Georgia Tech 

[62] 
TREMURI [67] TREMURI [67] - MD ciclica F 

Edificio 2 [97] 

TREMURI 

Research Version 

[74] 

TREMURI [67] (STD) 

e  

offsets rigidi estesi su 

tutta la 

sovrapposizione 

(MOD) 

- UD e MD M 

Edificio 3 [97] - UD e MD M 



 

 

Vecchia 

Camera 

Comunale 

[122] 

TREMURI 

Research Version 

[74] 

TREMURI [67] DIANA [272] UD 

Telaio:M 

[230], 

FEM:F 

Arsenale Milly 

[217] 
TREMURI [67] TREMURI [67] 

OpenSees 

[273] 
UD M [230] 

Prototypical 

NZ [153] 

TREMURI 

Research Version 

[74] 

TREMURI [67] DIANA [272] UD R 

Edificio 4 piani 

[209] 

TREMURI 

Research Version 

[74] 

Full rigid offsets ANSYS [274] UD, MD, (AD) R 

F: Flessibile; M: Elementi membrana; R: Rigido. *solo per il modello a telaio 

 

L’edificio “Vecchia camera Comunale” (Figura 3.39c) è un edificio in muratura a due piani 

costruito in Nuova Zelanda nel 1880 caratterizzato da una disposizione delle aperture 

irregolare e dalla presenza di diversi elementi arco e da dei timpani [122]. L'edificio è stato 

danneggiato durante i sismi di Christchurch nel 2010-2011[275]. In questo caso, nel modello 

a telaio archi, architravi e piattabande in legno e pietra sono modellati come travi elastiche 

(con ampia rigidezza assiale e flessionale per gli archi) mentre i solai ed il tetto sono modellati 

tramite elementi membrana. Questi ultimi sono invece modellati solo come masse 

concentrate nel modello CCLM. Elementi shell sono stati scelti per costruire il modello 

CCLM, che adotta un approccio smeared cracking isotropo (total strain crack model) basato 

sulla implementazione diretta delle osservazioni sperimentali [276]. 

 



 

 

Tabella 3.9. Descrizione delle diverse leggi costitutive per le cerniere plastiche adottate in ogni modello 

a telaio. 

Edificio 

Forma della legge 

costitutiva 
Criteri di resistenza (P: Maschi, S:Fasce) Drift 

Limite 
Maschi Fasce P. flex. P. taglio S. flex. S. taglio 

Georgia Tech  [62] EPP EPP IC [75] BJS [75] N non nota [75] N non nota [75] IC [75,159] 

Edifici 2 and 3 [97] Macroelemento di Penna et al. [74] 

Vecchia Camera 

Comunale [122] 
EPP EPP IC [75] DI [75] 

Cattari et al. 

[204] 

DI [75] 
Exp. [131] 

Arsenale Milly 

[217] 
Mult. [152] EPB Elastico DA [137]* Elastico 

DA [137]* 
[152] 

Prototypical NZ 

[153] 
Mult. [152] EPB  

NZSEE 

[277] 

DA + BJS 

[277] 
*** 

DA [277] 
[152] 

Edificio 4 piani 

[209] 
EPP EPP IC [75] DI + BJS [75] N non nota [75] 

N non nota [75] 
IC [75,159] 

EPP: Elastica perfettamente plastica. Mult: Multilineare [152]. EPB: Elasto-plastica Fragile con resistenza residua in 

accordo con [152]. *senza rottura dei giunti. ***tre diversi modelli per la resistenza di picco: uno con il criterio N nota 

[277] (Spandrel A), una con il criterio di Cattari and Lagomarsino [204] (Spandrel B) e uno con il criterio di Beyer [206] 

ma senza il contributo degli archi/architravi (Spandrel C). 

 

L'Arsenale Milly [217] è un monumento rettangolare ad un piano situato a Rodi, in Grecia, 

costruito nella metà del 15° secolo (Figura 3.39d). Esso è caratterizzato da pareti molto 

spesse con contrafforti ed un soffitto voltato che influenza la risposta sismica nella direzione 

trasversale. Di conseguenza, la risposta fuori piano è considerato molto importante in questo 

caso. In particolare, una massiccia parete appartenente alle antiche mura medievali vincola 

l'intera struttura da un lato, sostenendo la spinta del soffitto a volta. Architravi e archi non 

sono considerati nei modelli, mentre le volte sono modellate come membrane ortotrope con 

rigidezza equivalente [230]. Il modello CCLM è costruito con elementi brick 3D e adotta la 

legge plasticità Drucker-Prager [262]. 

L'edificio Prototypical NZ [114] è un prototipo di edificio neozelandese a due piani (Figura 

3.39e) danneggiato dal terremoto di Gisborne del 2007. In questo caso, gli autori hanno 

eseguito un'analisi di sensibilità per comprendere l'influenza dei principali criteri di 

resistenza per le fasce proposti in letteratura. In ogni caso il contributo dell'architrave / arco 

viene trascurato.  Il modello CCLM è basato su un total strain crack model ed è costruito con 

elementi shell quadratici curvi. 

L'edificio di 4 piani [209] è una struttura con forma regolare e diaframmi rigidi (Figura 

3.39d). Il modello a telaio assume una rigidità iniziale fessurata. Gli architravi in c.a. sono 

esplicitamente presi in considerazione in termini di resistenza e rigidezza in entrambi i 

modelli (come travi lineari nel modello a telaio). Il modello CCLM, implementato nel codice 

ANSYS [274], è ottenuto utilizzando elementi 3D e un materiale continuo, omogeneo e 



 

 

isotropo che utilizza un concrete smeared crack approach interagente con il dominio di 

plasticità Drucker-Prager ed una superficie di rottura a compressione (modello CODIC 

[209]). 

3.12.2.2. Risultati 

In questo paragrafo, sono riportati i risultati delle analisi effettuate sugli edifici 

precedentemente menzionati in termini di danneggiamento e curve di capacità. 

I modelli a telaio del prototipo dell'edificio Georgia Tech [110] (Figura 3.39a) e dei prototipi 

2 e 3 [97] (Figura 3.39b), riescono a stimare accuratamene il danneggiamento ottenuto dalle 

prove sperimentali (Figura 3.40a e b). 

Nel primo caso (Figura 3.40a), sia il test ciclico che l’analisi di pushover mostrano l’attivarsi 

di un meccanismo di piano nei primi piani. Le fasce non sono coinvolte nel meccanismo, così 

come previsto dal modello. Nel secondo caso [97] (Figura 3.40b), i modelli  con gli offset 

rigidi estesi all’intera area di sovrapposizione (MOD) forniscono il migliore accordo con il 

danno reale. Questo conferma l'importanza di fare riferimento allo stato di danno 

preesistente. 

Per la "Vecchia Camera Comunale" [122] e l'Arsenale Milly [217] (Figura 3.39c e d), in cui 

viene studiata l'influenza delle azioni fuori dal piano, il confronto tra i danneggiamenti 

ottenuti non può essere affrontato. Infatti, per l'Arsenale Milly [217] solo il danneggiamento 

del modello a telaio è riportato nel lavoro. Invece, i danneggiamenti dei modelli della Vecchia 

Camera Comunale [122] non sono direttamente comparabili in quanto considerano in modo 

diverso il contributo dei solai. In particolare, l’azioni diaframmatica è considerate solo nel 

modello a telaio. Per questo motivo, il modello CCLM presenta numerosi danneggiamenti 

legati a meccanismi fuori piano, soprattutto nei timpani, i quali sono trascurati nel modello a 

telaio. 

Nei due casi restanti, vale a dire l’edificio Prototypical NZ [153] e l'edificio di 4 piani [209], 

i due approccio di modellazione sono direttamente comparabili in quanto entrambi gli edifici 

manifestano un chiaro comportamento scatolare (Figura 3.40c e d). In entrambi i modelli a 

telaio iene ottenuto un livello di danneggiamento superiore rispetto a quello ottenuto ai 

CCLM, così come visto nel caso delle pareti. In particolare, nell’edificio di 4 piani (Figura 

3.40d) la sovrastima della distribuzione di danno è concentrata nei maschi del piano superiore 

in cui un basso carico assiale è generalmente presente [209]. Per quanto riguarda l'evoluzione 

del danno, nella costruzione Prototypical NZ [153] la stessa evoluzione del danno si riscontra 

tra il modello a telaio e il modello CCLM. Al contrario, nell’edificio di 4 piani [209] gli autori 

rilevano la prima rottura in una posizione diversa rispetto a quella ottenuta con il modello 

CCLM. Inoltre, il danneggiamento ottenuto dal modello CCLM mostra una altezza effettiva 

dei maschi superiore a quella definita dalla discretizzazione a telaio adottata (Figura 3.40d). 



 

 

Per quanto riguarda l’analisi delle curve di capacità, nei primi due casi, ossia l'edificio 

Georgia Tech [62] e gli edifici 2 e 3 [97] (Figura 3.41a e b), si ha un confronto tra la risposta 

numerica ottenuta attraverso l’analisi statica non lineare e le risposte cicliche sperimentali. 

Come si può notare, la rigidezza iniziale è stimata abbastanza accuratamente dalle 

simulazioni numeriche, con una lieve sovrastima nel caso Georgia Tech (soprattutto per la 

parete A) e per il modello MOD con UD dell'edificio 3 (Figura 3.41b). 

a1) a2)  

b1)  

b2)  

c)    d)   

Figura 3.40. Confronti tra danneggiamento sperimentale e numerico per gli edifici considerati. (a) 

Georgia Tech [62], (a1) Wall A, (a2) Parete B; (b) Prototipi per test sperimentali con una MD 

(danneggiamenti simili paragonabili si ottengono con una UD) [97]: (b1) Edificio 2 e (b3) Edificio 3; 

(c) Prototypical NZ con UD [153] e (d) edificio di 4 piani [209]. 

Per quanto riguarda la forza globale massima, nell'edificio Georgia Tech [62] una sottostima 

massima di circa il 20% viene ottenuta nella parete B. Negli edifici 2 e 3 (Figura 3.41b) [97], 



 

 

infatti, i modelli MOD con UD forniscono i risultati migliori. In particolare, una sottostima 

della forza di picco (variabile da 6 a 20%) si ottiene in tutti i casi, eccetto per il ramo negativo 

della curva pushover per il modello MOD dell’edificio 3 in cui è ottenuta una sovrastima 

variabile dal 4 al 15% della forza di picco.  

Per quanto riguarda i confronti numerici tra modelli a telaio e CCLM, nell’edificio Vecchia 

Camera Comunale [122] (Figura 3.41c) viene osservata una differenza significativa tra le 

curve di capacità ottenute, principalmente a causa della diversa assunzione relativa all’azioni 

diaframmatica tra i due modelli (come si può notare anche in Figura 3.37i). Le differenze 

sono più accentuate nella direzione perpendicolare ai timpani (vedi Figura 3.39c), direzione 

nella quale i solai agiscono nel modello a telaio ed il comportamento fuori dal piano dei 

timpani viene attivato. 

Nell'Arsenale Milly (Figura 3.41d (a)) [217], in direzione X la risposta nel piano degli 

elementi è predominante e il modello a telaio sembra descrivere adeguatamente il 

comportamento sismico della struttura ottenuto mediante modellazione CCLM (soprattutto 

nel ramo elastico). In particolare, i modelli a telaio sottostimano la resistenza massima fornita 

dal modello FE di circa il 20%. Viceversa, in direzione trasversale (Figura 3.41d (b)) la 

risposta è influenzata principalmente dal comportamento fuori dal piano del sistema di arcate. 

La rigidezza iniziale del modello CCLM è, in questo caso, notevolmente superiore a quella 

ottenuta dal modello a telaio. Ciò è dovuto non solo alla capacità del modello CCLM di tener 

conto nella rigidezza globale del contributo della rigidezza fuori dal piano, ma anche la 

maggior interazione con il muro difensivo ottenuto con il modello CCLM. Per questo motivo, 

la valutazione sismica ottenuta utilizzando il modello a telaio può essere considerata 

completamente convenzionale in questa direzione. 

Per la costruzione Prototypical  NZ [153], il modello CCLM viene confrontato con tre 

modelli a telaio (Figura 3.41e1) che differiscono per i criteri di resistenza a flessione assunti 

per le fasce. Come si può vedere, la rigidezza iniziale e resistenza globale sono maggiori (e 

quindi più in accordo con la curva CCLM) nel modello con resistenza a flessione maggiore. 

Tuttavia, va detto che le differenze in termini di forza di picco globale non sono così rilevanti. 

In Figura 3.41e2, la curva pushover ottenuta con il modello a telaio con l’adozione nelle le 

fasce del criterio di resistenza per N noto viene confrontata con quella ottenuta attraverso un 

modello CCLM. Anche in questo caso, la forza di picco fornita dal modello a telaio tende a 

sottovalutare quella prevista dal modello CCLM (dal 40 al 60%). Ciò è riconducibile a tre 

motivazioni. Innanzitutto, la rigidezza fuori piano della parete produce un incremento della 

resistenza al taglio globale nel modello CCLM (circa del 10-15%). In secondo luogo, il ruolo 

della resistenza a trazione nel modello CCLM, anche se molto bassa per simulare una 

condizione di resistenza nulla (0,1 MPa), fornisce un contributo notevole alla resistenza a 

flessione dei pilastri (dal 20 al 30%). Infine, è dovuto alla bassissima resistenza delle fasce 

ottenuta con il criterio flessionale adottato nel modello a telaio (almeno 10%). A questo 

punto, va detto che la forza delle fasce nel modello CCLM è maggiore anche per via del 



 

 

contributo fornito dal parapetto sul tetto che nel modello a telaio viene modellato unicamente 

come massa. 

 

a)  

b1)  

b2)  



 

 

c)  

d)  

e1)  

e2)  



 

 

f)  

Figura 3.41. Confronto tra le curve pushover numeriche e sperimentali. (a) Georgia Tech [62]; (b) 

(b1) Edificio 2 e (b2) Edificio 3 [97]; (c) Vecchio Camera Comunale [122]; (d) Arsenale Milly [217] 

rispettivamente in direzione X e Y; (e) Prototypical NZ [153]: (e1) FEM e telai con diversi criteri di 

pressoflessione per le fasce e (e2) (f) edificio di 4 piani [209]. 

Infine, nell’edificio di 4 piani (Figura 3.41f) [209], il confronto mostra curve di capacità 

piuttosto simili. In particolare, le principali differenze sono in termini di rigidezza iniziale in 

quanto il modello CCLM mostra valori più elevati. Questo effetto è dovuto principalmente 

al comportamento fuori dal piano, che non è considerato nel modello a telaio, ed 

all'assunzione sulla rigidezza iniziale fessurata fatta nel modello a telaio. Per quanto riguarda 

la forza globale di picco, risultati molto simili sono ottenuti tramite i diversi modelli. 

3.12.2.3. Discussione dei risultati 

In questa sezione è riportata una review di casi di studio in cui i modelli a telaio equivalente 

sono applicati ad interi edifici e confrontati con modellazioni più sofisticate (CCLM) o con 

test sperimentali su prototipi. Anche in questo caso i casi analizzati presentano 

principalmente bucature in disposizione regolare o con piccole irregolarità ad eccezione del 

caso di studio denominato “Vecchia camera comunale”. 

Anche in questo caso, i modelli a telaio equivalente non sono sempre capaci di predire 

accuratamente lo schema di danno previsto dalle modellazioni più accurate (CCLM) mentre 

una rispondenza maggiore è evidenziata tra il modello a telaio e i prototipi testati in 

laboratorio. Tale rispondenza, in disaccordo con quanto ottenuto dal confronto con i modelli 

CCLM, è molto probabilmente dovuta alla semplicità dei prototipi rispetto a quelli più 

complessi analizzati utilizzando modelli a telaio e CCLM. Tale discordanza con i modelli 

CCLM è principalmente dovuta alla già discussa assunzione fatta relativamente alla 

resistenza a trazione della muratura, nulla nei modelli a telaio e diversa da zero nei modelli 

CCLM. 

In accordo con i programmi di calcolo utilizzati [67], per tutti i casi di studio viene assunto 

un perfetto accoppiamento tra le pareti mentre il contributo della rigidezza fuori piano è 

sempre trascurato. 



 

 

Tale contributo ha portato ad una generale sottostima della curva di capacità. In particolare, 

più la risposta fuori piano è importante (come nel caso di edifici difensivi solitamente più 

massivi rispetto ai comuni edifici esistenti in muratura), più la sottostima è maggiore. 

Anche l’importanza di assumere un corretto criterio di resistenza per la risposta delle fasce è 

evidenziata. Tale problematica, assieme al fatto che la resistenza degli architravi non è mai 

considerata, così come l’influenza della discretizzazione e dell’assunzione sul drift limite, 

possono aver portato ad una sottostima della curva di capacità. Tuttavia tali problematiche 

non sono state accuratamente investigate.  

Infine, in aggiunta con quanto evidenziato per gli edifici in muratura, questa review ha 

evidenziato la necessità di disporre di nuovi studi comparativi in cui si indaghi l’influenza 

della risposta fuori piano sulla risposta globale dell’edifico. 

3.13. Conclusioni e futuri sviluppi 

Gli edifici esistenti in muratura hanno mostrato la loro alta vulnerabilità sismica durante i 

recenti e passati eventi sismici. A causa dell’elevato pericolo a cui sono sottoposte le persone 

che abitano questi edifici, è importante oggi possedere degli strumenti di modellazione 

semplici ma rappresentativi da adottare nell’analisi sismica nella pratica professionale. 

Questo rende possibile infatti una corretta valutazione sismica così come progettare adeguati 

interventi di rinforzo al fine di evitare l’ennesimo disastro. 

Per tale ragione, in questo lavoro è stata proposta una review critica del metodo a telaio 

equivalente applicato agli edifici esistenti in muratura non rinforzata. Tale metodo è infatti 

attualmente il più diffuso nella pratica professionale dove è necessario possedere strumenti a 

basso onere computazionale che facciano risparmiare tempo e denaro e in cui siano necessari 

pochi parametri meccanici a costo di ipotesi molto semplificative del problema. Le 

problematiche maggiori del metodo sono inoltre state evidenziate. 

Quando si applica il metodo a telaio equivalente, i meccanismi fuori dal piano devono essere 

sempre verificati separatamente tramite modellazioni più adatte alla valutazione della 

risposta dell’edificio fuori dal piano. Se e solo se tutti i meccanismi fuori piano sono 

scongiurati, il metodo a telaio equivalente fornisce uno strumento efficace ad un basso onere 

computazionale per l’analisi della risposta sismica globale degli edifici. In particolare, per 

quanto riguarda la risposta globale degli edifici con aperture disposte regolarmente, il telaio 

equivalente sembrerebbe fornire una stima più conservativa di quella ottenuta con approcci 

di modellazione più dettagliati. Questo sottostima riguarda principalmente: 

 la rigidezza iniziale globale (ad esempio a causa della rigidezza fuori dal piano 

generalmente trascurata, che può essere importante soprattutto nel caso di strutture 

maggiormente massive, e al rapporto solitamente conservativo tra la rigidezza 



 

 

fessurata e quella iniziale). A questo punto, è opportuno sottolineare che la corretta 

identificazione della rigidezza iniziale globale gioca un ruolo fondamentale nella 

procedura di verifica. Infatti, se vengono adottati gli spettri elastici (EN 1998-1 

2004; NTC 2008), una sottostima della rigidezza globale reale può anche produrre 

una stima non a favore di sicurezza della capacità dell'edificio. Tuttavia, questo 

problema è mitigato dal fatto che le strutture murarie esistenti sono solitamente 

strutture molto rigide e quindi il confronto tra la domanda e la capacità è di solito 

svolta nel campo dei bassi periodi propri di vibrare; 

 il taglio globale massimo (ad esempio a causa del contributo della resistenza fuori 

piano degli elementi e della resistenza a trazione della muratura, elementi che sono 

entrambi generalmente trascurati nella modellazione a telaio). 

Tuttavia, alcune incertezze possono sorgere relativamente alla scelta del corretto criterio di 

discretizzazione specialmente nel caso di pareti con una distribuzione irregolare delle 

aperture per i quali rigorosi criteri di discretizzazione non sono ancora disponibili. Per tale 

ragione, l'approccio a telaio deve essere utilizzato in questo caso con particolare attenzione 

perché può fornire una rappresentazione piuttosto approssimativa o addirittura inadeguata 

della risposta sismica dell'edificio con aperture irregolari. Tuttavia, poiché lo sviluppo della 

modellazione a telaio è attualmente in corso, questa problematica (molto comune per pareti 

interne) può essere approfondita in ricerche future, insieme ad una valutazione accurata dei 

limiti di applicabilità dei metodi a telaio in questi casi. 

Un'altra questione di rilievo riguarda la modellazione delle fasce. Diversi codici normative 

adottano criteri di resistenza che sottovalutano la resistenza effettiva degli elementi fascia. In 

questo caso, una non realistica condizione a mensola è indotta nel modello, che può 

potenzialmente determinare una sottostima significativa della capacità effettiva degli edifici 

in muratura in termini di resistenza, ma anche una sovrastima della capacità di spostamento. 

Per tale ragion, recentemente sono stati sviluppati criteri di resistenza i quali forniscono una 

stima della resistenza delle fasce più realistica. Questi criteri sono suggeriti anche in alcune 

delle più recenti norme nazionali [78] e linee guida [165]. Tuttavia, il grado di affidabilità 

del carico assiale agente calcolata nelle fasce, da cui dipende la stima della resistenza, è 

ancora un problema aperto. 

I punti critici che influenzano fortemente la risposta sismica ottenuta dal modello e che 

dovrebbero quindi essere maggiormente sviluppati in ricerche future sono i seguenti (dal più 

importante al meno importante): 

(i) uno strumento per la descrizione della riduzione progressiva della rigidezza 

senza fare assunzioni eccessivamente conservativa o, in alternativa, una 

definizione più accurata della percentuale di riduzione da applicare alla 

rigidezza iniziale; 



 

 

(ii) un criterio per definire correttamente il grado di connessione tra le pareti; 

(iii) un criterio di discretizzazione per le pareti aventi distribuzioni di aperture 

irregolari assieme alla definizione dei limiti di applicabilità del metodo stesso 

in questi casi; 

(iv) modelli accurati per la descrizione dei livelli di danno e criteri di resistenza 

affidabili capaci di cogliere anche le modalità di rottura miste o, in alternativa, 

modelli meccanismi capaci di descrivere tutte le modalità di rottura a partire 

dalla descrizione di tutto il percorso di carico della legge costitutiva (senza 

linearizzazione); 

(v) valori di resistenza equivalente per gli orizzontamenti (solai e volte); 



 

 

  



 

 

Capitolo 4.    

Vulnerabilità degli edifici esistenti in 

cemento armato 

4.1. Introduzione 

I recenti e passati eventi sismici [100,101,278–289] hanno mostrato l’alta vulnerabilità degli 

edifici esistenti in cemento armato, i quali forniscono spesso un inadeguato livello di 

sicurezza contro le azioni sismiche. Questa elevata vulnerabilità è per la maggior parte 

correlata all’età dell’edificio stesso a cui sono spesso associati bassi standard costruttivi (da 

cui derivano materiali di scarsa qualità [290]), modalità costruttive inadeguate (dettagli 

costruttivi inefficaci24 e solai flessibili) e scarsa manutenzione. Ciò è in parte attribuibile alle 

norme in vigore al tempo in cui tali edifici sono stati costruiti [291], che non affrontavano 

adeguatamente il problema sismico25 (e.g. mancanza dei principi fondamentali della 

gerarchia delle resistenza [292–297], e progettazione ai soli carichi gravitazionali anche in 

zone oggi riconosciute come sismiche).  

Queste problematiche giocano oggi un ruolo determinante nella risposta sismica di un 

edificio ed assumono maggiore importanza se si considera che il patrimonio edilizio esistente 

                                                           

24 Le norme stesse davano pochissime indicazioni relativamente alle modalità costruttive 

specialmente nei nodi dove le staffe erano addirittura completamente assenti in accordo con 

quanto visto nei disegni esecutivi dell’epoca [87]. Dall’inadeguato utilizzo delle staffe deriva 

anche una bassa duttilità nei pilastri. 

25 I pilastri risultano spesso essere sottodimensionati (le norme non davano dimensioni 

minime degli elementi strutturali [366,382]) mentre i singoli telai venivano progettati nel loro 

piano senza considerare adeguatamente le interazioni con gli altri telai. La rigidezza e la 

resistenza globale dell’edificio risultavano così essere molto differenti nelle due direzioni 

principali. 



 

 

italiano, in cui gli edifici esistenti in cemento armato costituiscono la parte preponderante, è 

stato costruito per la maggior parte dopo la seconda guerra mondiale [298] (Tabella 4.1).  

Tabella 4.1. Anno di costruzione del patrimonio edilizio italiano in cemento armato sul territorio 

nazionale (valori in percentuale) [298]. 

Anno di costruzione 1919-1945 1946-1961 1962-1971 1972-1981 1981-1991 From 1991 

Percentuale del 

patrimonio edilizio 
3% 10% 21% 30% 22% 14% 

 

In questo lavoro si vuole porre l’attenzione su due caratteristiche fondamentali fonti di 

vulnerabilità sismica, comuni alle costruzioni esistenti in c.a. 

La prima riguarda lo studio dei solai (vedi §4.2). La loro ridotta rigidezza nel piano è infatti 

fonte di vulnerabilità sismica. Al fine di comprenderne le principali caratteristiche viene 

riportata disamina completa delle tipologie di solaio latero-cementizio con riferimento al 

periodo 1945-1980 in cui più del 50% del patrimonio edilizio italiano è stato edificato 

attraverso lo studio dei manuali d’epoca [292,293,299,300].  

La seconda riguarda lo studio delle proprietà dei materiali (vedi §4.3). La valutazione delle 

loro proprietà meccaniche in situ ha un ruolo chiave nella corretta valutazione della risposta 

sismica di un edificio in c.a. (si veda ad esempio [6]). Il problema risiede nell’alta variabilità 

di alcune proprietà meccaniche del calcestruzzo all’interno di uno stesso edificio26, che 

compromettono l’affidabilità dell’adozione del valore medio ottenuto dai risultati dei test 

come parametro di progetto. Per tale ragione, si vuole proporre una metodologia per la 

valutazione delle proprietà meccaniche del calcestruzzo, che possa condurre ad una stima più 

affidabile di tale proprietà tenendo conto dell’influenza delle operazioni di getto [7]. 

4.2. Tipologie di solai utilizzati in Italia nel dopoguerra 

negli edifici in c.a. 

I solai in uso durante il periodo 1945-1980 sono nella maggior parte in latero-cemento [299]. 

Tale caratteristica è confermata dai manuali dell’epoca ove si trovano trattazioni molto 

                                                           

26 Le proprietà meccaniche delle barre di armatura utilizzate nelle costruzioni esistenti sono 

facilmente ricavabili in quanto, essendo prodotte industrialmente, hanno una variabilità in 

situ molto bassa. In questo caso è quindi sufficiente riferirsi alle norme in vigore all’epoca 

per risalire alla resistenza dell’armatura. Tale assunzione è confortata dalle prove distruttive 

effettuate sugli acciai in situ [87]. 



 

 

particolareggiate per le varie tipologie di solai latero-cementizi mentre vengono trattati in 

maniera sommaria i solai tradizionali in legno e quelli in ferro. 

Il solaio misto in cemento armato e laterizio è senza dubbio un’invenzione italiana, che nel 

nostro Paese ha trovato, e trova tutt’ora, un larghissimo impiego [299]. L’Italia, infatti, è stata 

da sempre in Europa il maggior produttore di solai misti; nelle altre nazioni, ad eccezione 

della Spagna, la produzione è enormemente inferiore o addirittura, pressoché nulla. 

I caratteristici elementi in laterizio presenti nei solai misti sono dei blocchi con fori di grosse 

dimensioni e setti alquanto sottili. Questi elementi si sono potuti sviluppare solo dopo 

l’invenzione della “mattoniera” avvenuta a fine ‘800 che ne permise forature più spinte. 

L’argilla italiana, che ben si presta a tale tecnologia produttiva, ne ha poi facilitato la 

diffusione grazie alla quale il sistema latero-cementizio soppiantò tutti gli altri tipi di 

orizzontamento27. 

Il suo uso era talmente diffuso che ogni fornace di grandi dimensioni brevettava il “suo” 

solaio costituito generalmente da travetti, soletta e laterizi speciali. Vennero quindi realizzati, 

già dal 1935, forme per i laterizi ognuno progettato e dimensionato da una fornace diversa. 

Il sovrannumero di tipologie di laterizi rendeva sempre più difficili le fasi di calcolo, tanto 

che fu necessaria da parte delle case produttrici le redazione di tabelle che in funzione di luce 

e categoria di sovraccarico, fornivano gli spessori della soletta da realizzare e l’armatura 

necessaria [299]. 

Le caratteristiche richieste ad un solaio erano molto simili a quelle attuali. Manca però ogni 

riferimento alle opere di completamento come massetti di sottofondo ed alloggiamento degli 

eventuali impianti. Il carico da considerare sul solaio veniva quindi dato dal peso proprio, dal 

peso del pavimento e da tutti gli altri carichi permanenti nonché del carico accidentale in 

funzione dell’utilizzo del solaio28. 

                                                           

27 Vale la pena puntualizzare che per “strutture orizzontali” si intendono soltanto le strutture 

piane sottili, a differenza di quelle “a volta” nelle quali il laterizio è stato sempre da 

impiegato. 

28 Il sovraccarico applicato, concettualmente, si basa sul fatto che in un metro quadro possono 

stare quattro persone, ciascuna del peso di 75,0 Kg, per cui il sovraccarico totale sarà 300 

Kg/m2. Se l’edificio ha una destinazione particolare però il sovraccarico aumenta in funzione 

dell’affollamento di cui è suscettibile il locale arrivando a considerare un sovraccarico di otto 

persone. 



 

 

Si illustrano, nei paragrafi seguenti, le caratteristiche dei solai più utilizzati nel trentennio tra 

il 1950 ed 1980. Catalogandoli in funzione delle tecniche di costruzione questi solai si 

possono suddividere in: 

 Solai misti gettati in opera con laterizi aventi funzione di alleggerimento oppure 

statica in collaborazione con il conglomerato; 

 Solai misti ad elementi prefabbricati, con armatura lenta o pretesa, accostati in 

opera o distanziati con blocchi intermedi di completamento; 

 Solai a pannelli prefabbricati formati da lastre in laterizio e calcestruzzo 

eventualmente precompresso. 

Infine viene proposto un metodo rapido per l’individuazione in sito della tipologia di solaio 

in una costruzione esistente. 

4.2.1. Solai misti gettati in opera 

A tale categoria appartengono i solai: 

 “a camera d’aria” costituiti da spondali in laterizio che formano le fiancate della 

nervatura, o da travetti prefabbricati in c.a., da una tavella superiore per sostegno o 

sostituzione della soletta e da una tavellina inferiore per soffittatura; 

 “a travetti in conglomerato cementizio armato” con blocchi cellulari in laterizio 

accostati (pignatte, volterrane). 

4.2.1.1. Tipo “a camera d’aria” 

I solai latero-cementizi a camera d’aria sono caratterizzati dall’avere un’elevata altezza e 

pertanto si prestano bene a grandi luci o notevoli sovraccarichi. Sono più leggeri dei solai 

ordinari a parità di prestazioni perché hanno interasse maggiore: comunemente da 65 a 80 

cm, con larghezza della nervatura da 8 a 22 cm; eccezionalmente si usava un interasse da 100 

cm con nervature da 14-16 cm. La resistenza a compressione della zona inferiore poteva 

essere aumentata realizzando un getto di conglomerato sulla tavellina di soffittatura prima di 

porre la tavella superiore. 

Di seguito sono elencati i diversi tipi di solai appartenenti a tale categoria, alcuni dei quali 

sono sintetizzati in Tabella dove sono elencati i valori medi dei pesi per ogni solaio. 



 

 

“Stimip A”29 con laterizi disposti a cassero realizzato con quattro tipologie di pezzi: lo 

spondale ad L, la soletta superiore, la tavella da soffitto ed il fondello ad L. Gli elementi 

fondamentali sono i conci ad L che sostengono, inferiormente, le tavelline di plafonatura e, 

superiormente, gli elementi in laterizio a forte spessore formanti la soletta (costituiscono 

inoltre la parete laterale della nervatura). Nel tipo B, nella direzione secondaria, si mettono 

speciali fondelli ad U, ottenendo un cassettone quadrato che delimita le nervature. Dove il 

momento è negativo la soletta inferiore è in conglomerato cementizio. L’altezza può variare 

dai 19 ai 48 cm, inoltre vengono fornite strutture speciali a grande camera d’aria per terrazzi 

[301].  

 

Figura 4.1. Assonometria del solaio Stimip A e relative caratteristiche [301]. 

                                                           

29 Solaio Travi Incrociate MInimo Peso [301] 



 

 

 

Figura 4.2.  Solaio STIMIP generico, componenti in laterizio [301]. 

“Stimip MA” [301] si differenzia dal tipo A per la presenza di una soletta mista cemento 

laterizio. 



 

 

 

Figura 4.3. Particolare e caratteristiche a confronto dei solai STIMIP A e MA [293] 

 “Stimip B” [301] come il solaio tipo A ma con doppia orditura delle nervature e soletta di 

compressione in laterizio. 

 

Figura 4.4. Assonometria del solaio Stimip B e caratteristiche [301] 

 



 

 

 

Figura 4.5. Particolare dei solai stimip B e MB [293] 

“Stimip MB” [301] come il tipo B ma con soletta superiore di compressione in laterizio e 

conglomerato (della RDB - Piacenza); 

 

 

Figura 4.6. Applicazione di un solaio Stimip B e MB [300,301] 



 

 

 “Sapal” [300] le cui nervature erano realizzate con un travetto in conglomerato cementizio 

di larghezza pari a 4-6-8 cm affiancato da due travetti in laterizio prefabbricati di 13 cm di 

larghezza. Dal basso è visibile un modulo da tre laterizi di larghezza 19-41-19 cm. L’interasse 

dei travetti pari a 80 cm. 

 

 

Figura 4.7 Particolare e caratteristiche del solaio SAPAL [300] 

 “Varese” [300] costituito da travi sagomate in conglomerato a doppia armatura eseguite 

fuori opera, tavelle in laterizio e solettina di cemento di 3 cm di spessore. L’interasse dei 

travetti era pari 50-57-65-73-80-90-100 cm. 



 

 

  

Figura 4.8 Particolare e caratteristiche del solaio Varese [300] 

“Adige” nasce dall’accoppiamento di travetti prefabbricati, di un’unica altezza, con solette e tavelle 

da soffitto in laterizio. [300] 

 

Figura 4.9. Particolare e caratteristiche del solaio Adige [300] 

“Celersapal” [301] Elemento costitutivo basilare della struttura è la trave in c.a. 

precompresso con suola in laterizio granulare. Tale solaio, assimilabile anche alla tipologia 

ad elementi prefabbricati, prevede l’associazione della trave Celersapal con appositi elementi 

aggiuntivi in laterizio a funzione completiva e resistente in concorso con la soletta integrativa 

in conglomerato, rappresentati da tavelle scanalate alte 5 cm con le quali si formano le 



 

 

strutture Celersapal-M e Celersapal-S, rispettivamente di interasse tra le nervature pari a 62 

e 100 cm; all’intradosso una tavella spessa 4 cm rende il solaio piano ed uniforme. 

 “Celersapal B” [301] Costituito con la stessa tecnologia del solaio precedentemente 

illustrato sostituendo alle tavelle della soletta dei laterizi di altezza variabile tra i 12 ed i 25 

cm. Presentano un interasse delle nervature di 49 cm nella versione monotrave e di 64 cm in 

quella bitrave. È prevista staffatura a greca incorporata nella trave dalla quale fuoriesce in 

sommità, a passo costante di 6 cm, per un tratto sufficiente ad assicurare la solidarietà 

strutturale. 

“Celersapal solettone” [301] E’ costituito da travi tipo celersapal poste affiancate ed è 

consigliato per sovraccarichi notevoli. 

“Monobase Atero” [293] 

  

Figura 4.10. Rappresentazione, particolari e caratteristiche del solaio “monobase Atero” [293] 

 “Bidelta” (FRAZZI – Cremona) 



 

 

 

 

Figura 4.11. Bidelta a nervature incrociate. Assonometria, particolare e caratteristiche [293] 

Fanno parte di questa categoria anche i solai: 



 

 

“Pratico C.A” (PAGANO – Milano), 

“Razionale” (PAGANO – Milano), 

 “Cappa” (VALDADIGE – Verona). 

4.2.1.2. Tipo “a travetti in cemento armato” 

Rappresentano il tipo originario di solai misti, il loro assemblaggio era eseguito nello stesso 

cantiere di costruzione, al quale i diversi materiali pervengono sciolti. Spesso tale tipo di 

solaio prendeva il nome del blocco formante il cassero, il quale apparteneva ad una delle 

seguenti tre tipologie: 

 Blocchi forati parallelepipedi a cui appartengono anche i mattoni forati di uso 

comune per pareti in laterizio; 

 Pignatte con forma non lontana da quella parallelepipeda e con dimensioni 

maggiori rispetto ai blocchi; il disegno della foratura e del profilo è ricercato al fine 

di ottimizzare le prestazioni meccaniche delle pignatte stesse e da facilitarne la 

messa in opera. La pignatta era spesso affiancata dal fondello, che permetteva di 

mantenere un preciso allineamento delle stesse, e garantiva l’omogeneità 

dell’intradosso di solaio (interamente in laterizio); 

 Blocchi con alette talvolta chiamati “volterrane” prendendo in prestito la 

denominazione già usata per i blocchi in laterizio destinati ad essere posti in opera 

tra due putrelle. Questi blocchi consentono di ottenere una larghezza costante delle 

nervature ed un intradosso omogeneo oltre che una rapida posa in opera poiché il 

blocco presenta già inferiormente, ai lati, due sporgenze (“alette”) di dimensioni 

pari alla metà della nervatura da realizzare. 

 “A foratelle” Erano realizzati interponendo tra i travetti in conglomerato cementizio armato 

dei blocchi in laterizio affiancati; la funzione di ripartizione dei carichi era garantita dalla la 

presenza di una soletta superiore. I blocchi potevano essere disposti verticalmente ad 

elementi affiancati oppure orizzontalmente ad elementi sovrapposti. 



 

 

 

Figura 4.12. Esempio di solaio in due campate con mattoni forati da 15 cm con sovraccarico di 400 

kg/cm2 [292] 

 

Figura 4.13. Esempio di solaio di 4 m. di luce netta e sovraccarico di 250 kg/cm2 per piani intermedi 

con mattoni forati da 12 cm. [292] 



 

 

“A volterrane” Per la realizzazione si usavano laterizi di varia forma e misura; le nervature 

erano dello spessore da 7 a 10 cm associate ad interasse da 35 a 40 cm per nervature parallele 

e da 60 a 80 cm per nervature incrociate. In alcuni tipi la volterrana ha la parte superiore 

rinforzata in modo da costruire una zona resistente a compressione: si hanno così solette in 

laterizio ovvero solette miste nel senso che il conglomerato colma apposite scanalature. Per 

i solai a nervature incrociate fondelli ordinari ed elementi ad U, messi in opera su impalcatura 

provvisoria, realizzano i casseri per il getto delle nervature ortogonali con interassi di cm 50 

x 53 e 50 x 63 [302]. 

 

Figura 4.14. Solaio a volterrane [302] 

“Simplex” con pignatte di larghezza variabile da 20 a 40 cm [293];  

“Excelsior” della R.D.B., con pignatte “speciali” monoblocco. Veniva prodotto in tre 

altezze: 12, 15 e 18 cm [302];  

 

Figura 4.15 Solaio Excelsior della RDB, con pignatte “speciali”. Prodotto in tre altezze: 12, 15, 

18cm. [302] 



 

 

 

Figura 4.16 Particolare e caratteristiche del solaio “excelsior” (R.D.B.) con soletta in laterizio [293] 

“Excelsior Termoradiante” con laterizi biblocco è formato da elementi di base scanalati 

che creano una casseratura incrociata, nella quale vengono collocate serpentine ad interasse 

di 33 cm oppure anche d 16,5 cm e relativi collegamenti, armatura metallica di tensione e di 

ripartizione. Veniva adoperato per una portata massima di 6,5m [300]; 

 

Figura 4.17 Particolare e caratteristiche del solaio “Excelsior Termoradiante” [293] 

“Excelsior C” a nervature incrociate di spessore 10 e 12 cm [301] 



 

 

“Ardo Radiante” 

 

Figura 4.18 Particolari e caratteristiche del solaio “Ardo radiante” [293] 



 

 

“Pratico” (PAGANO – Milano) Il blocco comprendeva due elementi uniti da diaframmi che 

nella posa in opera si rompono con le cazzuole, realizzando lo spazio per i ferri di armatura  

[302] 

 

Figura 4.19. Rappresentazione del solaio “Pratico” [302] 

“Blocco SM” (Frazzi) con soletta mista. 

 

Figura 4.20. rappresentazione e caratteristiche del solaio “Blocco SM” [293] 

 



 

 

“Duplex” è costituito da elementi laterizi cavi combinati a formate dei cassettoni utilizzati 

come casseformi a perdere per le nervature incrociate. Si distinguono in due tipi: il tipo 

quadrato, 16 cm di lato, e il tipo trapezoidale avente lati paralleli di 16 e 32 cm. Permettono 

di soddisfare tutte le luci incontrate in edilizia [300] 

 

Figura 4.21. Assonometria e sezione del solaio “Duplex” [292] 



 

 

 

Figura 4.22. I vari tipi di elementi laterizi [300] 

“Ag” (AGNELLO – Roma); 

“Perfetto” (PAGANO – Milano). 

4.2.2. Solai “ad elementi prefabbricati” 

Tale tipologia era piuttosto diffusa e consentiva di fare a meno della maggior parte delle 

armature provvisorie di sostegno, i solai erano composti da travetti affiancati o interponendo 

tra gli stessi degli elementi di alleggerimento in laterizio. A tale tipologia appartengono i 

solai in “laterizio armato” e quelli a “travetto prefabbricato in laterizio e/o calcestruzzo 

armato normale o precompresso”.  

4.2.2.1. Tipo “in laterizio armato” 

Tali solaio erano realizzati con laterizi opportunamente scanalati di modeste dimensioni per 

alloggiare dei ferri di armatura di ridotto diametro (3-6 mm) tenuti fermi da piccole gettate 

di malta. Poiché nei solai di questo tipo, le resistenze sono sfruttate al massimo, occorreva 

che essi venissero eseguiti a regola d’arte. Era consigliato di limitare l’impiego a luci 

moderate (massimo 5-6 m) mancando un effettivo collegamento trasversale; era necessario 

scartare i laterizi frantumati o lesionati, mettere sufficiente malta intorno ai ferri, sfalsare i 

giunti trasversali e garantire la trasmissione degli sforzi da un laterizio al successivo, nel 



 

 

senso di orditura del solaio, saldando i blocchi con giunti in conglomerato disposti entro 

opportuni smussi dei laterizi (“innestature”). 

Col passare del tempo questa tipologia è caduta in disuso in quanto presentava come 

svantaggi quello di usare dei tondini di piccolo diametro ed acciaio di tipo speciale per 

consentire sufficienti prestazioni statiche. 

L’uso di questi tipi di armatura porta, infatti, a due grossi inconvenienti: il limite elastico è 

assai vicino a quello di rottura (comportamento fragile) e le barre sono molto sensibili ai 

fenomeni di corrosione (causa l’esiguo spessore della malta cementizia). 

Di seguito sono elencati diversi tipi di solai appartenenti a tale categoria, alcuni dei quali 

sono illustrati in Tabella. 

“Sap” [301]  aveva un elemento terminale tagliato a 45°, in modo da avere una sezione 

maggiore di clacestruzzo all’appoggio dove i momenti sono negativi. Le altezze dei laterizi 

sono di 8, 12 e 16cm. Le solette erano costituite da travi in laterizio armato prefabbricate 

larghe 20 cm, accostate in modo che i giunti fra blocco e blocco delle travi contigue fossero 

sfalsati, unite da una sigillatura di conglomerato minuto, costituente una sottile nervatura di 

2-3 cm. Questa struttura è caratterizzata da una grande suddivisione dell’armatura metallica, 

in tondini di piccolo diametro, posti a distanza non superiore a 7 cm, il che rendeva possibile 

lo sfruttamento di fili trafilati ad elevata resistenza.  

Ogni trave era armata con 2φ3 in alto e 3 tondini di diametro variabile dal 4 al 6 mm in basso. 

Era possibile prefabbricare le travi a piè d’opera con acciaio normale proporzionandole in 

base alle caratteristiche relative alla sezione parzializzata consigliate dalla casa costruttrice 

in forma tabellare [300,301]. 



 

 

 

Figura 4.23. Solaio “Sap” R.D.B. [300]  

  

Figura 4.24. Particolare e caratteristiche dei laterizio per solaio “SAP” [300] 

“Cirex” erano realizzati con travetti in laterizio armato della larghezza di 25 cm posti in 

opera affiancati; in alternativa si poteva realizzare un modulo interasse 55 cm disponendo 

laterizi di alleggerimento tra due travetti. Generalmente non presentavano soletta di 

ripartizione e le armature del singolo travetto in laterizio erano disposte sul perimetro del 

laterizio in numero di due inferiori ed una superiore; vi era la possibilità di disporre delle 

armature aggiuntive nell’intercapedine tra due laterizi [300]. 



 

 

 

Figura 4.25. Particolare e caratteristiche del solaio “Cirex” [300] 

“Est” (FRAZZI – Cremona) 

 

Figura 4.26. Rappresentazione e caratteristiche del solaio “Est” (Frazzi) [293] 

Fanno parte di questa categoria anche:  



 

 

“Pratico TL” (PAGANO – Milano) 

 “Rex” (VALDADIGE – Verona e di D’Agostino – Salerno) 

“Roma” (SIECI – Scauri Latina) 

“Novo S.E.R.” (Roma) 

“Italia” (AGNELLO – Roma) 

4.2.2.2. Tipo “a travetto prefabbricato in laterizio e/o calcestruzzo armato normale o 

precompresso” 

Questi solai sono realizzati con travetti che possono essere in laterizi armati con barre di 

acciaio solidarizzate con malta e getto in conglomerato cementizio o anche in calcestruzzo 

armato precompresso, questo ultimo tipo di travetto sostituisce l’armatura metallica in 

campata, mentre gli elementi in laterizio sono dello stesso tipo di quelli usati nei solaio 

normali. Alcuni esempi sono riportati in Tabella ed illustrati di seguito: 

“Supersolaio” erano solai realizzati con travetti prefabbricati in laterizio armato posti ad 

interasse di 60 cm; l’armatura era costituita da un traliccio ottenuto unendo per saldatura dei 

normali tondini per cemento armato (per lo più ad alto limite elastico e ad aderenza 

migliorata). Superiormente era prevista la presenza di una soletta in conglomerato di spessore 

variabile dai 2 ai 6 cm . Per solai di altezza superiore a 22 o 23 cm si usavano blocchi in due 

pezzi [300].  

 

Figura 4.27. Particolari e caratteristiche del “Supersolaio” [300] 

“Metalstrut” erano solai costituiti da travetti disposti ad interasse di 40 o 50 cm, fra i quali 

si interpongono blocchi in laterizio opportunamente rinforzati nella zona compressa (ad 



 

 

esempio con soletta di tipo misto). L’armatura del travetto era costituita da un traliccio 

metallico, ottenuto mediante trafilatura a freddo partendo da un nastro d’acciaio, da aste di 

parete munite di fori alla base e da due correnti. Il traliccio era sigillato mediante malta di 

cemento entro uno zoccolo formato da fondelli in laterizio. Entro tale zoccolo erano anche 

annegate le armature additive, costituite da acciaio ad alto limite elastico ad aderenza 

migliorata [300].  

 

Figura 4.28. Particolari e caratteristiche del solaio “Metalstrut” [300] 

“Celersap” [293] erano solai formati da travetti in laterizio armato, di sezione costante ma 

con armatura variabile, prefabbricati unicamente in cantieri centrali e forniti assieme ai 

blocchi in relazione alle portate dei solai da realizzare. Nelle nervature gettate in opera si 

aggiungono solo le armature supplementari per i momenti negativi (spezzoni). In dette zone 

i blocchi intermedi erano sostituiti con elementi di altezza ridotta (7,5 cm); con gli stessi era 

possibile all’occorrenza ricavare nervature trasversali di ripartizione. Le tensioni di servizio 

dell’acciaio e del conglomerato cementizio erano assunte rispettivamente pari a 220 e 6,5 

MPa con un coefficiente di omogeneizzazione pari a 15. I travetti erano posti in opera ad 

interasse di 45 e 50 cm, aventi sezione costante a T rovescio alto 10 cm. La maneggevolezza 

dei travetti che pesano solo 11 kg/m facilitava la posa in opera. Per il getto era necessario 

usare conglomerato con resistenza cubica, a 28 giorni, non inferiore a 16 MPa. I travetti posti 

ad interasse di 70 cm potevano essere usati anche per la realizzazione di strutture secondarie 

o di copertura [301].  



 

 

 

Figura 4.29. Particolare e caratteristiche del solaio celersap precompresso  [293] 

 

Figura 4.30. Caratteristiche del solaio Celersap [300] 

“Celersap a traliccio” [301] i travetti del solaio erano formati con fondelli in laterizio tenuti 

assieme da un traliccio metallico a sezione costante, l’armatura era integrata da due tondini 

di acciaio ad aderenza migliorata, con lunghezze adeguate al diagramma inviluppo del 

momento, il tutto solidarizzato con un getto di conglomerato cementizio. Il dimensionamento 



 

 

della struttura avviene per confronto tra il momento di servizio tabellato ed il momento di 

esercizio calcolato [301]. 

“Celersap Precompresso” [301] i travetti del solaio, normalmente disposti a 50 cm di 

interasse, erano in calcestruzzo armato precompresso aventi sezione a T rovescia con anima 

a coda di rondine, superficie perimetrale notevolmente scabra. Erano previsti blocchi 

intermedi per i tipi mono-blocco con zona superiore rinforzata per formare la soletta 

resistente a compressione (cat. B della normativa). Per i tipi pluri-blocco (di altezza maggiore 

di 25 cm) era sempre prevista una sovrastante soletta di conglomerato di spessore minimo 4 

cm (cat. A della normativa); un getto di consolidamento eseguito nella fase di posa in opera 

realizzava la monoliticità del solaio. Quando erano richieste prestazioni di servizio superiori 

all’impiego dei dati tabellari, si ricorreva all’abbinamento di due travetti con interasse della 

struttura rispettivamente di 62 cm (per i travetti 9/12) e 66 cm (per i travetti 13/14). 

Accostando i travetti fra loro ed eseguendo sopra di essi il getto di completamento in 

conglomerato cementizio si potevano realizzare solai adibiti a magazzino, passaggi carrai e 

solai di sostegno di piani arretrati. Erano prodotti travetti alti 9 cm e larghi 12 cm con 7 tipi 

di armatura e travetti alti 13 cm e larghi 14 cm con 3 tipi di armatura [301]. 

“Tipo R precompresso” (Industria cementi Rossi – Piacenza) 

 

Figura 4.31. Rappresentazione e caratteristiche del solaio “Tipo R precompresso” [293] 



 

 

 

4.2.3. Solai “a pannelli prefabbricati ” 

I pannelli costituivano delle porzioni di solaio strutturalmente finite le quali, quando il 

cantiere edile disponeva di adeguati mezzi di sollevamento e contemporaneamente la pianta 

dell’edificio era regolare, potevano essere montati con grande celerità. Esempi di tale tipo di 

solaio sono raffigurati in Tabella e di seguito descritti: 

“Bisap” erano anch’essi dei solai in laterizio armato, prefabbricati in cantieri centrali con 

materiali di qualità e mano d’opera specializzata, in pannelli di 75 cm di larghezza con due 

filari di laterizi affiancati e senza soletta collaborante. In opera venivano gettate le nervature 

di collegamento della larghezza di circa 7,5 cm nelle quali era predisposta l’armatura 

metallica supplementare. Le tensioni di esercizio considerate erano 5 MPa per gli elementi 

compressi e 200 MPa per gli acciai ad aderenza migliorata [300]. 

 

Figura 4.32. Solaio “Bisap” [300] 



 

 

 

Figura 4.33. Caratteristche del solao “Bisap” [300] 

“Pansap” [301] erano particolarmente indicati quando necessitava una elevata resistenza al 

fuoco, venivano prefabbricati nella larghezza normalizzata di 120 cm ed avevano armatura 

metallica estremamente diffusa che assolveva il duplice scopo di evitare la microfessurazione 

dell’intonaco e di costituire una rete protettiva contro eventuali distacchi. I pannelli potevano 

essere prefabbricati con spessore di copriferro variabile da 1,5 a 3 cm. Le tensioni di servizio 

adottate in fase di progettazione erano 220 MPa per le barre in acciaio e di 6,5 MPa per il 

conglomerato cementizio. 

“Rapidstrut” erano solai in laterizio armato con soletta di ripartizione di circa 2 cm di 

spessore in conglomerato cementizio gettato in opera. Erano realizzati con pannelli di 

larghezza di 75 cm formati da due laterizi. Tale tipologia di solaio prevedeva la possibilità di 

disporre un armatura aggiuntiva nei travetti di collegamento tra pannelli [300].  

 

Figura 4.34. Solaio “RapidStrut” [300] 



 

 

 

Figura 4.35. Caratteristiche per il Solaio “RapidStrut” [300] 

“Trirex” erano realizzati in pannelli di larghezza pari ad un metro, con laterizi affiancati e 

sfalsati [300]. 

 

Figura 4.36. Rappresentazione del Solaio “Trirex” (CNR, 1962) 



 

 

 

Figura 4.37. Caratteristiche del solaio “TRIREX” [300] 

“Neosap” [301] erano formati da pannelli in laterizio-conglomerato precompressi larghi 80 

e 120 cm. Erano prodotti in serie per altezze dei pannelli di 16,5 e 20 cm, mentre su 

ordinazione, per notevoli quantitativi, per altezze di 12 e 24 cm [301]. 

“Neosap S” [301] era una variante del Neosap, prodotta nelle larghezze di 100 e 120 cm, 

particolarmente indicata per edifici di carattere industriale, poiché dotati di una solettina 

inferiore in calcestruzzo costituente intonaco che lasciava in vista la giunzione fra pannelli 

contigui [301]. 

“Celerpan traliccio” [293] la struttura era costituita da lastre in c.a.p. larghe 120 o 240 cm 

e spesse 4 cm con due tralicci metallici di irrigidimento ed elementi in laterizio delimitanti le 

nervature intermedie. 

“Celerpan precompresso” [293] il pannello di solaio è interamente realizzato in lastre di 

conglomerato cementizio armato precompresso, irrigidite da due nervature soprasporgenti 

prodotte con macchine vibrofinitrici su piastre da precompressione, elementi interposti in 

laterizio trovavano alloggio sulle nervature dell’elemento prefabbricato formando così una 

camera d’aria. Era così ottenibile una gamma d’altezze dei solai finiti variabile da 30 a 74 

cm, con la possibilità d’applicazioni molto ampie in dipendenza delle luci e dei carichi. Una 

staffatura continua in acciaio ad aderenza migliorata inserita nelle nervature del getto in 

opera, rendeva atta la struttura a sopportare valori elevati degli sforzi di taglio. Questo tipo 

di solaio trovava un impiego prevalentemente in applicazioni di tipo industriale. 

4.2.4. Osservazioni sulla modellazione dei solai 



 

 

Come risultato di questa review, si può dire che i solai latero-cementizi costruiti nel 

dopoguerra, ed in particolare quelli costruiti tra il 1945 e il 1980, non possono essere 

considerati come infinitamente rigidi (secondo la normativa italiana) per tre differenti 

ragioni:  

 La soletta in c.a. non ha lo spessore minimo richiesto dalla normativa italiana 

(40mm). Inoltre è spesso realizzata da calcestruzzo scadente; 

 Non vi è l’armatura necessaria per il comportamento rigido così come richiesta dalla 

norma italiana. 

4.3. Valutazione della resistenza in situ del calcestruzzo 

negli edifici esistenti in c.a.: un metodo per la 

riduzione della dispersione dei risultati 

4.3.1. Introduzione 

In molte città Europee la maggior parte degli edifici esistenti in cemento armato è 

caratterizzata da calcestruzzi di scarsa qualità [303–306] con proprietà dei materiali 

altamente disperse [304–311]. Ciò è dovuto principalmente alla limitata conoscenza del mix 

design, alla mancanza di cura nelle operazioni di getto (tali aspetti caratterizzavano infatti 

nel passato la costruzione di tali edifici), ma anche alle differenti fasi di stagionatura e al 

degrado dei materiali che spesso caratterizzano per questi edifici, così come le condizioni e 

la storia di carico che possono aver accentuato la dispersione di tali proprietà. 

Nel campo della valutazione sismica degli edifici esistenti in cemento armato, l’alta 

dispersione delle proprietà meccaniche del calcestruzzo rende ardua la caratterizzazione di 

tali parametri i quali influiscono notevolmente sulla sua valutazione finale (si veda ad 

esempio [6]). Per tale ragione, una accurata valutazione delle proprietà in situ del materiale 

è fondamentale per fornire una stima affidabile del comportamento sismico degli edifici. 

La resistenza in situ a compressione del calcestruzzo è il parametro più utilizzato nella 

caratterizzazione delle proprietà del calcestruzzo [305,306,309,312–316], da cui vengono 

usualmente derivati anche i valori di rigidezza [75,77,317]. Molti autori hanno focalizzando 

l’attenzione delle loro ricerche sia sulla sua variabilità che sul valore da assumersi per 

l’analisi strutturale [290,313,318–320]. Le norme internazionali e nazionali forniscono chiare 

regole [75,77,88,159,277,321] e procedure per i test [322–326] da effettuarsi per la sua 

corretta valutazione. La prova di compressione su carote, che è una prova distruttiva (DT) 

consistente nell’estrazione di carote di calcestruzzo dagli elementi strutturali e 

nell’esecuzione di test di compressione in laboratorio, è considerata la prova più affidabile 

tra le prove utilizzate per la stima della resistenza del calcestruzzo in situ. Infatti, dopo una 



 

 

calibrazione del risultato ottenuto finalizzata a tenere in conto i fattori estrinsechi e intrinsechi 

che possono aver influenzato i valori di resistenza nel test [88,321,327–334], i risultati delle 

prove sono convenzionalmente assunti come esatti, ovvero come il valore effettivo di 

resistenza relativo al punto di misurazione. Per questa ragione, al fine di evitare una stima 

inaccurata di resistenza, l’intera procedura di valutazione deve essere eseguita con grande 

cura, sia durante le fasi esecutive sia nell’interpretazione dei dati [304,320,333–337]. Va 

comunque ricordato che, al fine di ridurre i costi e l’invasività delle indagini, alcune norme 

(come ad esempio [75,159]) consentono comunque la sostituzione di una o più prove 

distruttive con un numero significativo di prove non distruttive (NDT). In questo caso, il 

trend corrente  consiste nel ricorrere ai risultati forniti dalle prove distruttive per derivare una 

relazione “ad-hoc” tra resistenza in situ e risultati delle NDT per lo specifico calcestruzzo in 

esame [326]. 

Dopo aver effettuato un numero di test necessari a raggiungere lo specifico Livello di 

Conoscenza (LC) prescritto dalla norma adottata [75,77,88,159,277,321], un unico valore di 

resistenza viene generalmente adoperato per rappresentare l’intera distribuzione di resistenza 

del calcestruzzo, così come prescritto dalle norme. Questo parametro è generalmente la 

resistenza media dei risultati ottenuti tramite i test ridotta tramite un “Fattore di Confidenza” 

o “Fattore di Conoscenza”, il quale è funzione del LC raggiunto (così come prescritto dalla 

maggior parte delle norme nazionali e internazionali [75,77,88,159,321]). Il FC tiene conto 

del livello di rappresentatività dei risultati, e viene generalmente correlato all’ampiezza del 

campione e alle dimensioni dell’edificio.  

Ciò nonostante, anche quando, in accordo con la norma, un numero sufficientemente 

rappresentativo di prove viene effettato (ovvero quando FC può essere posto pari ad 1), 

questo valore unico di resistenza da adottare nell’analisi può essere non rappresentativo 

dell’effettiva distribuzione dei valori di resistenza presenti nell’edificio. Questo può avvenire 

ad esempio in caso di: 

i. Proprietà meccaniche altamente disperse, in quanto sia l’influenza della 

variabilità di resistenza e rigidezza sulla risposta sismica (i-a) 

[305,306,309,338,339] sia la dispersione dei risultati dei test (i-b) vengono in 

questo modo trascurate; 

ii. Eventi che durante le fasi di costruzione possono avere portato a sistematici 

cambiamenti della qualità del calcestruzzo, come ad esempio differenti 

condizioni climatiche dopo il getto, imprese differenti o cambio di compagnia 

di produzione del calcestruzzo [340]; 

iii. Differenze sistematiche nel grado di vibrazione, nella cura durante le fasi di 

indurimento tra i diversi elementi strutturali (come travi e pilastri) e condizioni 

di carico passate che possono aver indotto sistematiche differenze di qualità del 

calcestruzzo all’interno dell’edificio [303,304,310]. 



 

 

Per quanto concerne (i-a), l’irregolarità in pianta della risposta sismica derivante dalla 

distribuzione irregolare dei valori di resistenza e rigidezza (così come da altre forme di 

incertezze di modellazione) può essere indirettamente considerata tramite una eccentricità 

accidentale, introdotta per tale scopo da diversi codici normativi [75–77,321]. Tuttavia, 

questo approccio non fornisce sempre una valutazione a favore di sicurezza della 

performance sismica dell’edificio [339], specialmente nel caso di irregolarità in elevazione 

nella distribuzione della resistenza del calcestruzzo. 

Per quanto riguarda il punto (i-b), la maggior parte delle norme [77,88,159,321] considera la 

dispersione dei risultati dei test come dipendenti unicamente dalle dimensioni del campione. 

Infatti, in caso di risultati altamente dispersi, le norme suggeriscono generalmente di 

aumentare il numero di test fino ad ottenere un campione meno disperso. È chiaro che questa 

soluzione, oltre a richiedere un onere aggiuntivo per la realizzazione dei nuovi test, non 

risulta applicabile a quegli edifici nei quali l’alta dispersione delle proprietà dei materiali 

risulta essere una proprietà intrinseca del materiale/edificio stesso. 

Ad oggi le norme americane [88,321] sono le uniche ad indicare esplicitamente che la 

dispersione dei valori di resistenza può non essere correlata solamente all’ampiezza del 

campione ma può essere una proprietà intrinseca del materiale. Tali norme inoltre 

introducono un fattore di riduzione aggiuntivo al classico FC, proporzionale al Coefficiente 

di Variazione (CV) del risultati dei test. In caso di campione non omogeneo, ovvero di 

campione con CV maggiore di 0.14, tale fattore di riduzione viene applicato al valore di 

resistenza medio ottenuto dalle prove. In questo modo, le incertezze relative all’adozione 

della resistenza media dovuta alla dispersione dei risultati delle prove è presa direttamente in 

considerazione [305]. 

Tuttavia, questo approccio può avere il difetto di fornire risultati troppo conservativi nel caso 

degli edifici esistenti in c.a.. Infatti, poiché vengono trascurati i punti (ii) e (iii), possono 

essere ottenuti valori di CV molto alti [303,305]. Questo è un problema significativo in 

quanto può condurre a: 

(a) dichiarare come inagibili gli edifici che hanno già resistito a terremoti senza danni;  

(b) intervenire in modo molto dispendioso ed invasivo per la riduzione del rischio e  

(c) non intervenire affatto per i costi eccessivi.  

Questo problema, abbastanza comune in tutti i paesi Europei, assume particolare importanza 

in Italia dove una politica di mitigazione sismica è stata recentemente intrapresa per tutti gli 

edifici rilevanti e strategici progettati senza criteri sismici e per tutti edifici che presentano 

un chiaro stato di degrado o decadimento delle proprietà meccaniche dei materiali 

[87,256,290,341–343]. 



 

 

Quindi, al fine di minimizzare il CV ottenuto tramite i test, una possibile soluzione consiste 

nel cercare di individuare e isolare, se presenti, le differenze sistematiche in termini di qualità 

del calcestruzzo che possono essere presenti nella struttura esistente, come quelle dovute a 

(ii) e (iii). Queste fonti di dispersione sono ben note nella pratica professionale e sono state 

recentemente evidenziate in diversi lavori (ad esempio [303,304,310,340,344]). Ciò 

nonostante, le norme vigenti [77,88,159,321]  riconoscono solo parzialmente tali fattori, 

prescrivendo un numero minimo di test da eseguire su ogni elevazione (ii) e tipo di elemento 

(iii). Tuttavia, tali norme non forniscono indicazioni su come rilevare queste differenze 

sistematiche (ove presenti) né su come poi tenerle in considerazione nella valutazione. 

Il presente documento propone quindi un metodo alternativo a quello suggerito dalle norme 

per compensare questa mancanza. Il metodo segue il percorso tracciato dalle norme 

americane [88,321] sul trattamento della dispersione dei risultati dei test, ma è anche in grado 

di identificare e isolare, ove presenti, le differenze dovute a (ii) e (iii). In particolare, il metodo 

si basa sulla suddivisione dei campioni DT in più sottocampioni, ciascuno dei quali facente 

parte di una porzione di struttura che può essere trattata a priori come internamente 

omogenea, ad esempio una per ogni getto di cemento/elevazione (ii) ed uno per ogni tipo di 

elemento (trave, pilastro, etc.) (iii).  

Un test statistico [322] viene quindi utilizzato per confrontare coppie di sottocampioni 

definendo il loro grado di somiglianza, descritta attraverso l'introduzione di un parametro di 

controllo aggiuntivo. Se due sottocampioni risultano essere non omogenei, più di un valore 

di resistenza può essere adottato nelle analisi numeriche [322]. In questo modo, l'influenza 

di alcuni dei fattori responsabili della variabilità della resistenza del calcestruzzo può essere 

eliminata e il CV del campione ridotto.  

Infine, la dispersione dei risultati ottenuta (espressa tramite il CV)  viene tenuto in 

considerazione tramite il consolidato approccio del “Fattore di Conoscenza” proposto nelle 

norme americane [88,321], riducendo la resistenza media di risultati dei test in modo 

proporzionale al CV e ottenendo il parametro di progetto da utilizzare nelle analisi. In questo 

modo, le irregolarità in elevazione, se presenti, possono essere più accuratamente prese in 

considerazione. 

Al fine di simulare una condizioni di valutazione sismica reale, un insieme di edifici esistenti 

in c.a. costruiti in Italia tra il 1960 e il 1980 e che appartengono allo stessa tipologia edilizia 

[87] sono stati scelti come casi di studio. In questo modo, la presenza di sistematiche 

differenze nella qualità del calcestruzzo negli edifici esistenti in c.a. può essere verificata. In 

primo luogo, alcune considerazioni generali sulla qualità del calcestruzzo impiegato per 

questo vecchio tipo di edificio vengono effettuate. Dopodiché, sono indagate le potenzialità 

del metodo proposto nel (a) rilevare le differenze sistematiche nella qualità del calcestruzzo 

all'interno degli edifici analizzati, (b) fornire stime più accurate di resistenza rispetto a quella 

fornita da altri approcci e (c) nell’individuare porzioni di strutture dove concentrare ulteriori 

indagini. 



 

 

4.3.2. Metodologia proposta per l’analisi statistica dei risultati 

La prima fase della metodologia proposta consiste nell'effettuare una numero di test di 

compressione su provini che soddisfino i minimi prescritti dalle norme secondo il livello di 

conoscenza prescelto (LC). In questo metodo, dal momento che parte delle operazioni di 

post-elaborazione dei dati seguono le prescrizioni delle norme americane [321], i LC 

prescritti da queste norme sono state adottate. Il numero minimo di prove da eseguire per 

ciascun LC è riportato nella Tabella 4.2, in cui sono riportati anche le prescrizione della 

normativa italiana [75,159] ed europea [77] a fini comparativi. 

A causa dei diversi gradi di compattazione e qualità di cura che di solito caratterizzano le 

diverse tipologie di elemento strutturale (travi e pilastri) all’interno degli edifici esistenti in 

c.a. [304,310], i quali venivano gettati in passato da lavoratori inesperti e vibrati a mano, è 

chiaro che la localizzazione dei punti di misura lungo gli elementi strutturali risulta essere 

fondamentale per una affidabile stima della resistenza [304]. Infatti, i test dovrebbero essere 

posizionati in prossimità di punti rappresentativi delle condizioni medie del calcestruzzo 

nell’elemento, tenendo conto del getto e degli effetti dell'invecchiamento. Secondo 

letteratura, i pilastri possono avere una variabilità di resistenza del calcestruzzo trascurabile 

lungo l’elemento (come evidenziato in [310] e [344]), con valori di resistenza inferiori sulla 

parte superiore a causa della compattazione [310]. Le travi, invece, mostrano valori di 

resistenza maggiori nella parte inferiore a causa della pressione di compattazione, dove sono 

anche influenzati dall’incremento del momento flettente positivo in mezzeria a causa dei 

carichi verticali passati [304]. A causa di queste caratteristiche, le carote possono essere 

ragionevolmente estratte in mezzeria per i pilastri e nella parte inferiore di estremità o nella 

parte centrale superiore per le travi purché l'adiacente soletta in c.a. permetta la foratura 

[304,310]. Inoltre, particolare attenzione deve essere rivolta nell’evitare danni apparenti o 

fessurazioni che possono influenzare i valori di resistenza (di cui si consiglia la preventiva 

identificazione attraverso misurazione della velocità degli impulsi a ultrasuoni [304]), così 

come le zone con maggiori stati tensionali dovuti ai carichi applicati (in particolare per le 

travi [304]). 

  



 

 

Tabella 4.2. Numero minimo di test su provini, fattori di conoscenza k e fattore di confidenza FC (tra 

parentesi) per ogni LC così come prescritto dalle diverse norme. Come si può vedere, tutti le norme 

assumono implicitamente che il livello di conoscenza migliori all’aumentare del numero dei 

campioni. 

Code NTC08 [75] e EC8-3 [77] ASCE06 [321]** 

LC 
LC1 

(Limited) 
LC2 (Normal) LC3 (Full) Usual Comprehensive 

Numero 

minimo d 

iprove 

1 per ogni 

tipologia di 

elemento e 

piano * 

(limitate) 

Resistenze di 

progetto note: 

1 per ogni 

tipologia di 

elemento e 

piano * 

(limitato) 

Resistenze di 

progetto non 

note: 

2 per ogni 

tipologia di 

elemento e 

piano * (estese) 

Resistenze di 

progetto note: 

2 per ogni 

tipologia di 

elemento e piano * 

(estese) 

Resistenze di 

progetto non note: 

3 per ogni 

tipologia di 

elemento e piano * 

(comprensive) 

Resistenze di 

progetto note: 

1 per ogni classe di 

calcestruzzo con 

un minimo di 3 

prove per l‘intero 

edificio. 

 

Resistenze di 

progetto non note: 

1 per ogni 

tipologia di 

elemento per un 

minimo di 6 

provini. 

3 per ogni tipologia 

di elemento per un 

minimo di 6 provini 

per l’intero edificio e 

3 per ogni classe di 

calcestruzzo 

Resistenze di 

progetto note: 

3 per ogni piano, 

305𝑚3 di 

calcestruzzo, 900𝑚2 

di superfice di piano 

 

Resistenze di 

progetto non note: 

6 per ogni piano, 

305𝑚3 di 

calcestruzzo, 900𝑚2 

di superfice di piano 

k (FC) 0.74 (1.35) 0.83 (1.20) 1.00 (1.00)  0.75 (1.33) 1.00 (1.00) 

* ed ogni 300𝑚2 di superficie di piano per la Circolare delle NTC [159]. 

** per un obbiettivo di riabilitazione avanzato (Enhanced Rehabilitation Objective, RO) [321]. 

 

  



 

 

Tabella 4.3. Diversi fattori di correzione usati nelle principali formule di calibrazione 

presenti in letteratura e nelle norme. 

\ 
Formule di calibrazione 

FEMA 274 [331]  ACI 214.4R-03 [330] Masi [334] 

𝐹𝑚𝑐 - 

0.98 (asciugato ad aria) 

1.00 (non trattato) 

1.09 (bagnato for 48h) [337] 

- 

𝐹𝑑 1.06 1.06 

1.20 se 𝑓𝑐𝑜𝑟𝑒 < 20 𝑀𝑃𝑎 

1.10 se 𝑓𝑐𝑜𝑟𝑒 ∈ [20,30] 𝑀𝑃𝑎 

1.00 se 𝑓𝑐𝑜𝑟𝑒 ≥ 30 𝑀𝑃𝑎 [345–347] 

𝐹𝜆 
−0.1𝜆2 + 0.45𝜆
+ 0.5 

1 − (𝛽 − 𝛼𝑓𝑐𝑜𝑟𝑒)(2 − 𝜆)2 ∗ 

2

1.5 +
1
𝜆

 

𝐹𝑑𝑖𝑎 

1.06 (diametri di 

50mm) 

1.00 (diametri di 

100mm) 

0.98 (diametri di 

150mm) [335] 

idem idem 

𝐹𝑟 

1 (nessuna bara) 

1.08 (1 barra) 

1.13 (2 barre) 

- 
1 (no bar), 

da 1.03 (Φ10) a 1.13 (Φ20) 

* 𝛼 = 4.3 ∙ 10−4𝑚𝑚2/𝑁 e 𝛽 = 0.130, 0.117 𝑜 0.144 rispettivamente per provini non trattati, per 

provini bagnati per 48h e per provini asciugati ad aria [336]. 

 

Dopo aver eseguito il numero minimo di prove e scartato eventuali dati inattendibili, (come 

valori anomali che non sono rappresentativi delle proprietà medie in-situ, vedi il caso di 

provini fessurati [304]), ogni resistenza ottenuta (𝑓𝑐𝑜𝑟𝑒) viene convertita nella relativa 

resistenza cilindrica in situ equivalente (𝑓𝑖𝑠). Quest'ultima corrisponde alla resstena a 

compressione cilindrica ottenuta su per schiacciamento di un campione standard 

"equivalente" [320] caratterizzato da un diametro D uguale a 100 mm ed una altezza H uguale 

a 200 mm [322,328,332]. Diverse formulazioni sono stati sviluppate a questo scopo [328–

331,334]. In genere presentano questa forma: 

𝑓𝑖𝑠 = (𝐹𝑚𝑐𝐹𝑑𝐹𝜆𝐹𝑑𝑖𝑎𝐹𝑟)𝑓core ( 24 ) 

In cui 𝐹𝜆 , 𝐹𝑑𝑖𝑎 e 𝐹𝑟 sono i fattori di correzione legati alle caratteristiche intrinseche del 

campione (cioè snellezza λ [332,336,348–351], diametro D [330,335,352–354] e armature 

incluse [355], rispettivamente), mentre 𝐹𝑚𝑐 and 𝐹𝑑 sono correlate a cause esterne come la 

cura dei provini [337,356,357] e le operazioni di carotaggio [330,335,354,356], 

rispettivamente. La Tabella 4.3 riporta le formulazione adottata per il calcolo di ogni singolo 

fattore di correzione secondo le formule di calibrazione più utilizzate in letteratura. Nessuna 



 

 

di queste formulazioni tiene conto dell'influenza della direzione del carotaggio in relazione 

alla direzione del carico del calcestruzzo nella struttura [358]. Per tale ragione, questo aspetto 

sarà considerato trascurabile in questo lavoro.  

La parte più importante della metodologia proposta riguarda l’elaborazione dei risultati 

ottenuti dalle prove. Infatti, una volta ottenuto i valori 𝑓𝑖𝑠, bisogna capire se i dati raccolti 

possono essere trattati come un singolo campione appartenente ad una singola popolazione o 

no, ovvero se una campione deve essere diviso in due (o più) sottocampioni. Questo aspetto, 

che non è specificamente affrontato da nessuno delle norme attuali [75,77,88,159,321], viene 

affrontato nella metodologia proposta utilizzando un ben noto e consolidato test di 

omogeneità (vedi ad esempio [322]). La capacità del test di rilevare le disomogeneità nei casi 

analizzati è verificata tramite casi studio nei paragrafi relativi ai casi di studio. 

L'edificio viene quindi suddiviso in più parti che possono essere trattate a priori come 

omogenee [334,340]. In questo lavoro, sono suggerite due suddivisioni tenendo conto dei 

punti (ii) e (iii) descritti nell’introduzione (§4.3.1). 

Poiché le operazioni di getto sono solitamente realizzate in breve tempo, la probabilità che 

durante uno stesso getto si siano verificate variazioni significative delle condizioni ambientali 

è molto bassa [340]. In base a tale assunzione, gli elementi strutturali appartenenti ad un 

unico getto possono quindi essere considerate a priori come omogenei tra di loro. Una prima 

suddivisione può quindi essere fatta tra le differenti fasi di getto, che, in mancanza di 

informazioni più dettagliate, possono essere identificate con le diverse elevazioni della 

struttura. Vale la pena notare che negli edifici esistenti in c.a., differenze nei valori di 

resistenza tra le diverse elevazioni sono state già trovate da altri autori [340,344]. 

Un'altra suddivisione parallela alla precedente può essere effettuata facendo riferimento alle 

tipologie di elemento, separando cioè i risultati relativi ai pilastri da quelli relativi alle travi. 

Ciò è giustificato dal diverso grado di compattazione e di getto precedentemente discusso 

[304,310]. 

Una volta che una suddivisione viene effettuata, ciascun gruppo di misure di resistenza 𝑛𝑖 

appartenenti ad un determinata area omogenea è raccolto in un vettore 𝒏𝒊 (almeno tre 

misurazioni per ogni vettore [359]). Il test di omogeneità può essere effettuato confrontando 

a coppie i vettori 𝒏𝒊 al fine di valutare la loro omogeneità. 

Per quanto riguarda il test di omogeneità, poiché la resistenza del materiale è un parametro 

definito nel sottospazio dei numeri reali positivi, una distribuzione gaussiana non può 

rappresentare correttamente i valori nel vettore. Al contrario, solitamente una distribuzione 

lognormale descrive più opportunamente la casualità dei valori di resistenza [308]. Per questo 

motivo, al fine di considerare ancora valida una distribuzione gaussiana, i logaritmi delle 

misurazioni 𝒏𝒊 sono raccolti in un vettore 𝒙𝒊. 



 

 

𝒙𝟏 e 𝒙𝟐  possono essere quindi considerati come le realizzazioni di due variabili aleatorie 

gaussiane x1 e x2. Si presume quindi che questi ultimi, che descrivono le distribuzioni 

effettive di resistenza di due differenti porzioni della struttura, siano omogenei se hanno lo 

stesso valore medio (rispettivamente μ1 e μ2), e non omogenei nel caso contrario [360]. 

Supponendo che siano omogenei (μ1 = μ2, ipotesi nulla) e che abbiano la stessa varianza 

ignota (ipotesi di omoschedasticità), la probabilità di rifiutare erroneamente l'ipotesi nulla 

quando questa è vera (errore di tipo I30), può essere calcolata come: 

𝑃𝐼 = 2𝐹𝑡(−𝑡0, 𝑔) ( 25 ) 

dove 

𝑡0 =
�̅�1 − �̅�2

𝑆
 ( 26 ) 

e 

𝑆2 =
(𝑛1 − 1)𝑠𝑥1

2 + (𝑛2 − 1)𝑠𝑥2
2

𝑛1 + 𝑛2 − 2

𝑛1 + 𝑛2

𝑛1𝑛2
 ( 27 ) 

in cui 𝐹𝑡() indica la funzione di distribuzione comulativa (CDF) della distribuzione di 

Student con  𝑔 = n1 +  n2 − 2 gradi di libertà, �̅�1 e �̅�2 sono i valori medi ottenuti da due 

campioni di osservazioni 𝒙𝟏 e 𝒙2, e 𝑠𝑥1 e 𝑠𝑥2 sono le deviazioni standard di 𝒙𝟏 e 𝒙2, 

rispettivamente.  

In questo modo, viene valutata la probabilità di fare un errore di tipo I con le misure 

disponibili. Quando questa probabilità è sufficientemente piccola (cioè minore di un valore 

di soglia α predefinito chiamato livello di significatività), i due campione possono essere 

ragionevolmente considerati come non omogenei. In caso contrario, i due campioni possano 

essere considerati come omogenei. 

In [322], viene indicato un livello di significatività classico pari a 0,05 o inferiore. Tuttavia, 

la scelta del livello di significatività α dovrebbe essere basata sull'importanza attribuita 

all'errore. Come indicato in [340], l'errore di assumere due zone omogenee come 

disomogenee (errore di tipo I) può essere considerato a favore di sicurezza, mentre l'errore 

opposto, cioè assumendo due zone disomogenee come omogenee (errore di tipo II) è a 

sfavore di sicurezza. A causa di ciò, e per via della relativamente piccola dimensione dei 

                                                           

30 Consiste nell'assumere i campioni come non omogenei quando sono omogenei 



 

 

campioni che si hanno in questo campo, per le applicazioni pratiche sembrerebbe più 

appropriato selezionare un valore di α maggiore di 0,05 [361]. Secondo [340], un valore di α 

pari a 0,20 può essere considerato un buon compromesso. Questo valore viene convalidato 

in questo lavoro anche attraverso i casi di studio selezionati. Occorre tenere presente che 

questa è solo una prima proposta. Ulteriori studi ulteriori devono essere effettuati per 

corroborare tale ipotesi. 

Quando secondo il test di omogeneità diverse porzioni della struttura possono essere 

considerate disomogenee (cioè 𝑃𝐼<𝛼), nelle analisi numeriche può essere considerato più di 

un valore di resistenza, cioè uno per ogni porzione di struttura identificata. In questo modo 

la variabilità della resistenza dovuta alle diverse operazioni di getto può essere isolata, e la 

dispersione nei risultati dei test ridotta [88,321]. 

A questo punto, il parametro di resistenza di progetto 𝑓𝑑𝑖
 di ogni sottocampione può essere 

calcolato riducendo i valori medi di resistenza 𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠𝑖
 in accordo con la seguente equazione: 

𝑓𝑑𝑖
= 𝑂𝑅𝐹𝑖  ∙ 𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠𝑖

 dove ORF è il Fattore di Riduzione Complessiva (Overall Reduction 

Fator), qui introdotto, che dipende dalla normativa adottata.  

Ad esempio, nel metodo del fattore di tolleranza proposto in [322], in cui il test statistico qui 

proposto è suggerito considerando un livello di significatività inferiore, l’ORF è calcolato 

come 𝑂𝑅𝐹𝑖 = 1 − 𝐾 ∙ 𝐶𝑉𝑖 dove K è un fattore di tolleranza tabulato riferito ad una 

distribuzione normale di resistenza che tiene conto delle incertezze dovute alla dimensione 

limitata del campione. Tuttavia, la stesso documento afferma che questo approccio può essere 

eccessivamente conservativo nella pratica professionale, perché i test effettuati tendono a 

sovrastimare la vera variabilità (CV) della resistenza in situ. Per superare questo problema, 

in [322] viene proposto un approccio alternativo, che, tuttavia, si basa su una stima a priori 

della variabilità di resistenza, e che quindi non è facilmente applicabile ad un edificio 

esistente in c.a.. 

In alternativa, in questo lavoro il noto approccio che utilizza il fattore di conoscenza FC, 

utilizzato dalla maggior parte dei codici normativi attuali [75,77,88,159,277,321] e ben noto 

in letteratura (si veda ad esempio [305,309,313,362,363]), è adottato per il calcolo di ORF, 

in modo da rendere la metodologia proposta compatibile con le procedure di valutazione 

sismiche definite dalle normative vigenti. Secondo questo approccio, la resistenza di progetto 

𝑓𝑑𝑖
 si ottiene riducendo i valori medi dei campioni 𝑛𝑖 (𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠𝑖

) tramite un "fattore di 

conoscenza" funzione del LC raggiunto. Il codice Americano [321] prevede un'ulteriore 

riduzione, proporzionale al CV del campione, al fine di tenere conto della dispersione dei 

risultati dei test. Questo permette di rappresentare più accuratamente la distribuzione effettiva 

resistenza del campione. Come risultato, mentre i codici europei e italiani [75,77,159] 

prescrivono un ORF che coincide con il "fattore di conoscenza" (chiamato fattore di 

confidenza), l’ORF adottato dalla norma americana varia al variare di CV secondo la 

relazione 𝑂𝑅𝐹𝑖 = 1 − 𝐶𝑉𝑖 (la riduzione è applicata per CV> 0,14 per un Livello di 



 

 

Conoscenza “Comprehensive” e per CV> 0,25 per un Livello di Conoscenza “Usual”). La 

Figura 4.38 mostra un confronto tra questi due differenti approcci. 

 

Figura 4.38. Fattore di riduzione complessivo (ORF) da applicare alla media dei valori di resistenza 

ottenuti tramite le prove al fine di ottenere la resistenza in situ di progetto 𝑓𝑑 = 𝑂𝑅𝐹 ∙ 𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠 in 

funzione del CV e del Livello di Conoscenza raggiunto secondo diverse normative (e per un 

obbiettivo di ribilitazione avanzato [321]). 

Come si può vedere, la norma europea [77] e la normativa italiana [75,159] trascurano 

completamente le incertezze dovute alla dispersione dei valori ottenuti tramite le prove. La 

norma americana [321], invece, sembra più efficace a questo scopo, come evidenziato anche 

in [305]. Per questo motivo, in questo lavoro viene adottato questo secondo approccio per il 

calcolo di ORF. 

Infine, è opportuno notare che la procedura qui descritta è stata sviluppata per essere applicata 

ai risultati di test di compressione su carote in quanto sono generalmente considerati più 

affidabili rispetto ad altre prove (che generalmente aggiungono ulteriori incertezze ai risultati 



 

 

delle prove [326,364]) e, di conseguenza, sono più adatti ad identificare disomogeneità 

all'interno delle strutture. Tuttavia, poiché nelle applicazioni pratiche l'uso di NDT è molto 

frequente nonchè consentito da alcuni standard, la metodologia proposta può essere 

facilmente estesa al caso in cui vengono utilizzati entrambi i metodi (DT e NDT) [326,364]. 

In particolare, dopo aver effettuato un numero sufficiente di DT e NDT per ogni porzione 

della struttura, la porzioni omogenee vengono rilevate attraverso il test di omogeneità 

(applicata ai soli risultati NDT o a DT e NDT combinati). Dopodiché, i risultati delle DT e 

delle NDT di ciascuna porzione di edificio assunta come omogenea possono essere combinati 

utilizzando i criteri sviluppati in [365] e [362] per dati provenienti da test aventi diversi livelli 

di affidabilità. 

4.3.3. Casi di studio: Edifici scolastici esistenti in c.a. 

Al fine di indagare la capacità del metodo di fornire risultati meno dispersi rispetto a quelli 

ottenuti seguendo le prescrizioni normative, il metodo proposto è applicato a casi di studio 

reali [321]. I casi di studio sono sei edifici scolastici in c.a. costruiti tra gli anni '50 e '80 nelle 

Marche in una zona di pericolosità sismica non trascurabile (vale a dire con una accelerazione 

di picco al suolo previsto (PGA) per uno Stato Limite di Danno (LSSD, [75]) che va dai 0,17 

ai 0.20g). Secondo le norme in vigore al tempo di costruzione, tutti gli edifici esaminati sono 

stati progettati secondo l’approccio delle tensioni ammissibili e sottoposte in fase di calcolo 

ad azioni sismiche orizzontali. 

Tutti questi edifici appartengono allo stesso tipologia edilizia descritta in dettaglio in [87] 

(vedi anche [313]), con alcune differenze in termini di numero di piani e dimensione di piano 

ma con simile lunghezza delle travi, altezza delle colonne, carichi e utilizzo. Queste 

caratteristiche permettono di concentrarsi solo sulla variabilità delle proprietà del 

calcestruzzo, e non sull'influenza che può avere, ad esempio, la lunghezza degli elementi su 

di essa. Nella Tabella 4.4, sono state riportate alcune informazioni di carattere generale sui 

casi di studio. 

In particolare, entrambi gli edifici S4 e M6 sono divisi in due sottostrutture. Infatti, in S4 

sono presenti due differenti strutture separate da un giunto strutturale (cioè S4a e S4b), 

mentre nell'edificio M6 è presente una sopraelevazione post-datato denominata M6B. 

Un Livello di Conoscenza “Comprehensive” è stata raggiunto per tutti gli edifici, ad 

eccezione dei casi F3 e S4A per i quali è stato raggiunto un LC “Usual” (vedi Tabella 4.2). 

In particolare, sono stati effettuati solo test distruttivi. L'uso dei DT ci permette infatti di 

concentrarci unicamente sulla variabilità della resistenza all’interno della struttura, 

minimizzando le incertezze causate dall’esecuzione delle prove. Al fine di minimizzare la 

dispersione relativa alla variabilità di resistenza interna all’elemento, le misurazioni sono 

state localizzate sempre negli stessi punti per tutte le travi e per tutti i pilastri indagati 

[304,310]. Solo in F3, le prove distruttive nei pilastri sono state collocate in posizioni diverse 

a causa della diversa lunghezza degli elementi.  



 

 

In tal modo sono state estratte 93 carote. Le stesse sono state testate utilizzando con grande 

cura la strumentazione e le procedure tipicamente adottate nella pratica [323]. Le resistenze 

ottenute sono riportati in Tabella 4.5 assieme alle informazioni relative a costruzione, tipo di 

elemento ed elevazione da cui sono stati estratte le carote. 

Tabella 4.4. Informazioni generali sui sei edifici analizzati. 

Edificio 
Anno di 

costruzione 

Superfice di 

piano (m2) 

n° di 

elevazioni 
Altezza d’interpiano (m) 

n° di 

provini 

L1 1970-1971 510 2 3.5 6 

P2 1960-1961 500 2 3.5 10 

F3 1965 
400 3 3.5 per l’80% dei pilastri 

5 per il 20% dei pilastri 

6 

S4 
S4a 1966 120 3 3.5 6 

S4b 1962 400 3 3.5 17 

C5 1975-1977 880 2 3.5 10 

M6 
M6a 1972-1974 1125 3 3.5 28 

M6b 1974-1980 375 1 3.5 10 

 



 

 

Tabella 4.5. Risultati delle prove distruttive e informazioni relative ad edificio, tipologia 

dell’elemento, elevazione da cui le carote sono state estratte.  

Edificio Elev. 
Tipologia 

elemento 

fis ACI 

[MPa] 

fis FEMA 

[MPa] 

fis MASI 

[MPa] 
Edificio Elev. 

Tipologia 

elemento 

fis 

ACI 

[MPa] 

fis 

FEMA 

[MPa] 

fis 

MASI 

[MPa] 

L1 1 Pilastro 14.3 14.3 16.2 C5 1 Pilastro 24.4 24.4 25.3 

 1 Trave 9.4 9.4 10.7  2 Pilastro 27.6 27.6 28.6 

 1 Pilastro 12.0 12.0 12.5  2 Pilastro 35.4 35.4 33.4 

 2 Pilastro 13.5 13.5 15.3  2 Pilastro 27.6 27.6 28.6 

 2 Trave 9.4 10.2 12.1  1 Trave 23.6 22.7 22.2 

 2 Trave 8.8 8.6 9.1  1 Trave 18.2 17.7 18.8 

P2 1 Trave 11.3 12.2 13.2  1 Trave 19.6 19.0 18.6 

 2 Pilastro 15.3 15.3 17.3  2 Trave 16.0 15.5 16.5 

 2 Pilastro 13.2 12.8 13.7  2 Trave 13.4 13.0 13.8 

 1 Pilastro 9.4 9.4 10.7  2 Trave 18.0 17.4 18.5 

 2 Trave 11.3 11.0 11.7 M6a 1 Pilastro 26.1 27.2 25.3 

 1 Trave 12.5 12.3 13.6  1 Pilastro 32.3 32.3 30.4 

 2 Pilastro 14.5 14.1 15.0  1 Pilastro 14.1 14.1 16.0 

 2 Pilastro 13.4 13.0 13.8  1 Trave 15.3 15.3 17.3 

 2 Pilastro 14.5 14.1 15.0  1 Trave 23.0 22.2 21.7 

 2 Pilastro 16.9 16.3 17.4  1 Pilastro 20.5 19.8 19.3 

F3 1 Pilastro 4.9 4.9 5.6  1 Pilastro 15.0 14.6 15.5 

 1 Trave 14.8 14.4 15.3  1 Pilastro 24.4 23.5 23.0 

 2 Pilastro 11.4 11.4 12.9  2 Pilastro 16.4 17.7 19.1 

 2 Trave 13.3 13.3 15.1  2 Pilastro 14.3 14.3 16.2 

 3 Trave 11.0 10.7 11.4  2 Pilastro 17.3 17.3 19.6 

 3 Pilastro 6.2 6.2 7.0  2 Pilastro 11.3 11.3 12.8 

S4a 1 Pilastro 11.3 11.0 11.8  2 Pilastro 8.0 8.7 9.4 

 2 Pilastro 12.8 12.4 13.3  2 Trave 24.2 24.2 25.1 

 3 Pilastro 16.5 16.0 17.0  2 Trave 13.4 14.4 16.2 

 1 Trave 7.4 7.2 7.7  2 Trave 17.3 17.3 19.6 

 2 Trave 12.3 12.0 12.8  2 Trave 18.6 20.1 22.7 

 3 Trave 13.3 13.0 13.8  2 Trave 21.7 21.7 22.5 

S4b 1 Pilastro 8.1 7.9 8.5  3 Pilastro 18.9 18.9 21.4 

 1 Pilastro 7.9 7.6 8.2  3 Pilastro 17.0 17.0 19.2 

 1 Trave 4.0 3.9 4.2  3 Pilastro 17.8 17.8 20.1 

 1 Trave 8.1 7.9 8.4  3 Pilastro 18.1 18.1 20.5 



 

 

 1 Trave 16.3 15.8 16.9  3 Pilastro 13.5 14.6 15.8 

 2 Pilastro 5.7 5.5 5.9  3 Trave 15.4 15.4 17.5 

 2 Trave 4.6 4.5 4.8  3 Trave 17.9 17.9 20.3 

 2 Trave 12.8 12.5 13.3  3 Trave 13.1 13.1 14.8 

 2 Trave 6.1 6.0 6.4  3 Trave 20.3 20.3 23.0 

 3 Pilastro 11.0 10.7 11.4  3 Trave 19.7 21.2 23.8 

 3 Pilastro 9.8 9.5 10.2 M6b 4 Pilastro 11.3 11.8 12.0 

 3 Trave 13.6 13.2 14.1  4 Pilastro 21.6 21.6 22.4 

 3 Trave 7.8 7.6 8.1  4 Pilastro 11.0 11.0 12.5 

 4 Pilastro 12.6 12.2 13.1  4 Pilastro 9.4 9.4 10.7 

 4 Pilastro 13.5 13.1 14.0  4 Pilastro 20.8 20.8 23.5 

 4 Trave 11.1 10.8 11.5  4 Trave 12.1 11.8 12.5 

 4 Trave 9.1 8.9 9.5  4 Trave 11.0 10.7 11.4 

       4 Trave 7.9 7.9 8.9 

       4 Trave 14.6 14.6 16.6 

       4 Trave 10.3 10.0 10.7 

 

4.3.4. Risultati e discussione 

4.3.4.1. Osservazioni preliminari sul calcestruzzo usato per la tipologia edilizia considerata 

In questa sezione, viene riportata un'analisi preliminare del set di dati. Infatti, dato che gli 

edifici scelti appartengono alla stessa tipologia di edificio [87], alcune osservazioni generali 

possono essere fatte sulle proprietà del calcestruzzo utilizzato. La Figura 4.39 mostra le 

funzioni di distribuzione cumulativa di tutta i dati raccolti calibrati utilizzando i fattori di 

calibrazione riportati in Tabella 4.3. A prescindere dalle formule di calibrazione utilizzate, 

le distribuzioni di resistenza hanno un andamento simile. 

Anche se tipologicamente simili, questi edifici mostrano diversi valori di resistenza del 

calcestruzzo a seconda del periodo di costruzione, sia per la diversa età degli edifici sia per 

le diverse norme di riferimento in vigore all’epoca. In particolare, il 1972 è considerato in 

Italia un anno spartiacque per il processo legislativo in materia in quanto in questo anno la 

norma "Regio Decreto n. 2239 del 1939 "[366] venne sostituita dal D.M. 30/5/1972 [367]. 

Quest'ultimo introdusse diverse innovazioni in termini di proprietà dei materiali (come ad 

esempio il concetto di "valore di resistenza caratteristica" che ha aperto la strada all'approccio 

probabilistico per la sicurezza strutturale), innalzando il valore minimo consentito per la 

resistenza cilindrica del cemento (da 9,96 a 12,45 MPa calcolato da quello cubico secondo 

[75]). 



 

 

Quindi, non è un caso se passando da edifici scolastici costruiti prima 1972 ad edifici 

scolastici costruiti dopo il 1972, si osserva un aumento significativo della resistenza del 

calcestruzzo. La Figura 4.40a riporta le funzioni di distribuzione cumulativa di due campioni 

di dati differenti, il primo relativo agli edifici costruiti prima del 1972 (macro-gruppo 

"<1972", 48% dei provini totali) e il secondo relativo agli edifici costruiti dopo il 1972 

(macro-gruppo “>1972"). Si può notare che il set di dati degli edifici costruiti dopo 1972 

presentano valori di resistenza superiori al set di dati relativo agli edifici costruiti prima del 

1972. Questa tendenza è confermata anche confrontando i due macro-gruppi con il test di 

omogeneità, per la quale si ottengono valori di PI pari a 0,00. Questo risultato è coerente con 

altri lavori, in cui un ampio database di test distruttivi eseguiti su scuole e ospedali esistente 

è stato analizzato [290,308]. Rispetto ai lavori citati [290,308], in questo lavoro si osservano 

alcune differenze in termini di resistenza del calcestruzzo. Ciò evidenzia la specificità della 

tipologia edilizia analizzata. 

 

Figura 4.39. Funzione di distribuzione cumulative per l’intero campione calibrato utilizzando diverse 

formule di calibrazione [322,331,334]. 

Infine, entrambi i set di dati relativi alle costruzioni costruite prima del '72 e dopo il '72 sono 

stati nuovamente suddivisi in due macro-gruppi questa volta legati alla tipologia degli 

elementi (vedi Figura 4.40b e c). Ciò viene fatto al fine di verificare se alcune differenze tra 

tipologie di elementi possono essere identificate a questa scala. Anche in questo caso, le serie 

di dati sono equamente suddivisi in carote estratte da pilastri e carote estratte da travi, che 

sono rispettivamente il 52% e il 48% del totale dei provini per entrambi i periodi esaminati. 

Questo rapporto tiene sufficientemente anche alla scala dell'edificio, permettendoci di fare 

confronti utili tra questi due tipi di elementi.  

Confrontando i macro-gruppi pre '72 di pilastri e travi mediante il test di omogeneità, e 

utilizzando le diverse formule calibrazione considerate, si ottengono valori di PI compresi tra 

0.20 e 0.22. Allo stesso modo, valori di PI tra 0,28 e 0,35 sono ottenuti confrontando i macro-

gruppi post '72 di pilastri e travi. Questo significa che non sono state trovate abbastanza 



 

 

differenze a questa scala. Tale risultato è confermato dalla considerevole sovrapposizione 

delle barre di errore in Figura 4.41. 

a)  

b)  

c)  

Figura 4.40. Analisi dell’intero set di dati calibrati tramite l’utilizzo di diverse formule di 

calibrazione [322,331,334]. a) Funzioni di distribuzione cumulative sull’intero campione di provini 

appartenente agli edifice costruiti prima  del 1972  (“<1972”)  e dopo il 1972 (“>1972”). b) Funzioni 

di distribuzione cumulative relative ai set di dati derivanti dai piastri (C) e dale travi (B) relativamente 

agli edifice costruiti prima del 1972. c) Funzioni di distribuzione cumulative relative ai set di dati 

derivanti dai piastri (C) e dale travi (B) relativamente agli edifici costruiti dopo il1972. 



 

 

 

Figura 4.41. Valori medi e deviazioni standard (barra di errore) dei differenti campioni calibrati 

tramite la formulazione proposta in ACI [322]. Le differenti lettere rappresentano per ogni paragone i 

differenti gruppi statistici dei campioni identificati tramite il test di omogeneità assumendo un livello 

di significatività pari a 0,20. Risultati simili sono ottenuti utilizzando altre formule di calibrazione.   

Al fine di validare la scelta fatta nell’assumere un livello di significatività  superiore a 0,05, 

i campioni S4a e S4B e i campioni M6A e M6B, le cui differenze in termini di qualità del 

calcestruzzo sono note a priori, sono stati confrontati tramite il test di omogeneità. In 

particolare, per il caso S4 si è ottenuto un valore PI superiore al livello significativo classica 

0,05 e pari a 0.11. Questo risultato contribuisce a giustificare il livello significativo α assunto 

superiore a 0,05. 

La Tabella 4.6 riporta per ogni campione i valori medi di resistenza e i relativi CV ottenuti 

utilizzando le diverse formule di calibrazione. Tutte le strutture superano il limite massimo 

di CV previsto dalla Norma Americana [321] (0.14). Per quanto riguarda i valori di resistenza 

media, il campione S4b è l'unico che fornisce un valore medio di resistenza 𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠 inferiore 

al minimo richiesto dal codice vigente al tempo (9,9 MPa [366]), mettendo in evidenza l'alto 

degrado del materiale presente in questo edificio. Anche se per edifici esistenti in c.a. il 

verificarsi di un valore di resistenza medio inferiore alla suddetta soglia non è significativo 

di per sé, una grande distanza da questo limite è una misura, anche se qualitativa, dello stato 

di degrado del materiale [303]. 



 

 

Tabella 4.6. Intervalli dei valori medi (𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠) e dei coefficient di variazione (CV) delle resistenze 

cilindriche ottenute utilizzando le diverse formule di calibrazione per ogni edificio [322,331,334].  

Edificio 
𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠   
[𝑀𝑃𝑎] 

CV 

L1 11.3 - 12.7 0.20 - 0.21 

P2 13.1 - 14.2 0.15 - 0.17 

F3 10.2 - 11.2 0.37 - 0.38 

S4a 11.9 -12.7 0.24 

S4b 9.3 - 9.9 0.36 – 0.37 

C5 22.0 - 22.4 0.28 - 0.31 

M6a 18.0 - 19.6 0.22 - 0.28 

M6b 13.0 - 14.1 0.36 

 

4.3.4.2. Applicazione della metodologia proposta ai casi di studio 

In questa sezione, la procedura proposta è stata applicata ai sei casi di studio, da cui sono 

stati derivati otto campioni. Ogni campione viene quindi diviso in sottoinsiemi secondo le 

diverse elevazioni e secondo le tipologie di elemento. Solo per F3, S4a e M6B la suddivisione 

per elevazioni non è stata possibile. Infatti, M6B consiste di una unica elevazione e la sua 

individuazione è già il risultato dell'uso del test di omogeneità (sopraelevazione dell'edificio 

M6), mentre i campioni F3 e S4a sono caratterizzati da una minore quantità di dati disponibili 

(a causa del livello di conoscenza adottato ossia il LC “Usual”) e quindi non prevedono un 

numero sufficiente di dati per ogni elevazione (almeno tre). 

Una volta che le suddivisioni sono state fatte, il test di omogeneità è utilizzato per definire 

quale di questi edifici dovrebbero essere effettivamente suddivisi in più di una zona 

omogenea. La  

 

Tabella 4.7 riporta i risultati dei test di omogeneità in termini di valori PI. Per brevità, solo i 

risultati relativi al set di dati ottenuti utilizzando i fattori di correzione suggeriti in ACI [322] 

vengono qui riportati in quanto risultati simili sono generalmente ottenuti utilizzando le altre 

formule di calibrazione. Concentrandosi sul confronto tra elevazioni, PI inferiori al livello di 

significatività assunta (0.20) sono stati ottenuti in P2, S4b e M6A. In particolare, in P2 è stato 

ottenuto un valore PI che è persino inferiore al livello di significatività classica 0.05. Vale la 



 

 

pena notare che un valore PI inferiore è sempre connesso ad un più alto tasso di disomogeneità 

tra i campioni. In S4b, la terza e quarta elevazione possono essere considerate come un unico 

gruppo (PI = 0,51), mentre sono state rilevate alcune differenze tra queste due elevazioni e la 

seconda elevazione (valori PI pari a 0,14 e 0,07). La prima elevazione, invece, è omogeneo 

sia con il terzo e quarto elevazione (valori PI rispettivamente pari a 0,39 e 0,22,) e con la 

seconda elevazione (PI = 0.59). Tuttavia, il più alto tasso di omogeneità ottenuta in questo 

secondo caso propone di considerare la prima e la seconda elevazione come un unico gruppo, 

suddivisione adottata in seguito. Infatti, un valore molto basso PI è ottenuto confrontando le 

primi due elevazioni con le ultime due elevazioni (PI = 0,05), mentre un valore PI superiore 

(0.11) si ottiene confrontando la seconda elevazione con le restanti elevazioni considerate 

come un unico gruppo. Questi risultati sono in accordo con le informazioni raccolte dai 

documenti originali in cui si evidenzia il diverso momento della costruzione (e quindi diverse 

fasi di stagionatura e condizioni ambientali) tra questi gruppi di elevazione. 

Analogamente, in M6A la seconda e terza elevazione possono essere considerate come un 

unico gruppo (𝑃𝐼 = 0.44) mentre la prima elevazione sembra piuttosto differente (valori PI 

pari a 0,08 e 0,10). Infatti, un PI =0.02 viene ottenuto confrontando la prima elevazione con 

le altre due elevazioni considerate come un unico gruppo. Ciò è probabilmente dovuto alle 

diverse condizioni ambientali della prima elevazione, che è un piano seminterrato. 

Per quanto riguarda il confronto effettuato per tipi di elemento, un valore di PI inferiore al 

livello di significatività α = 0.20 è stato trovato per L1, P2, F3 e C5 ( 

 

Tabella 4.7). Anche in questi casi, due diversi valore di resistenza del calcestruzzo può essere 

utilizzato per travi e pilastri. Tuttavia, per quanto riguarda il caso P2, in cui sono state trovate 

differenze tra elevazioni e tipi di elemento, la suddivisione da adottare nelle analisi deve 

essere riferita al caso in cui il PI è inferiore, ovvero per elevazioni (0.03). 

In tutti i casi in cui sono stati trovati disomogeneità, i valori finali PI sono molto inferiori al 

livello di significatività assunta 0.20 e, in alcuni casi, addirittura inferiori al livello di 

significatività classica 0.05. Questo fatto è molto importante perché evidenzia fortemente sia 

la presenza e l'importanza delle differenze in termini di resistenza del calcestruzzo all'interno 

di queste strutture e, di conseguenza, la necessità di disporre di uno strumento per individuare 

tali inomogeneità e tenerne conto nell'analisi, come proposto in questo studio. 

Per ogni sotto-campione omogeneo, i risultati in termini di valori medi di resistenza e CV 

sono riportati in Tabella 4.8 e Tabella 4.9, rispettivamente. Per quanto riguarda la resistenza 

media, come risultato generale si può notare come i campioni "Solo Travi" hanno valori di 

resistenza inferiore ai campioni "Solo Colonne" (con la sola eccezione di F3, attribuibile alla 

diversa lunghezza dei pilastri e quindi dell'effetto della diversa posizione dei test). 



 

 

Per quanto riguarda il CV, P2, L1 e C5 denotano una netta riduzione del CV che, in alcuni 

casi, è addirittura inferiore al limite ASCE (0,14) [321]. Per gli altri casi (F3, S4B e M6A), 

una significativa diminuzione del CV in uno dei sottocampioni è sempre accompagnata da 

un incremento (generalmente inferiore) del CV negli altri sottocampioni. In questi ultimi tre 

casi, la metodologia proposta è stata in grado di rilevare porzioni di costruzione ad alto CV 

o in cui sono presenti risultati dei test anomali (come valori di resistenza molto più bassi 

rispetto ad altri) dove concentrare ulteriori indagini. Tuttavia, è opportuno precisare che una 

minore dispersione dei risultati dei test può comportare una valutazione sismica più accurata, 

ma non necessariamente meno conservativa. 

 

Tabella 4.7. Risultati in termini di valori di PI ottenute tramite i test di omogeneità effettuati tra le 

differenti are considerate a priori come omogenee in termini di resistenza. In grassetto sono riportati 

gli edifice in cui il test di omogeneità fornisce risultato negativo. In corsivo, i valori PI inferiori al 

livello di significatività assunto (0,20).  

Comparisons L1 P2 F3 S4a S4b C5 M6a M6b 

prima vs seconda elev. 0.53 0.03 - - 0.59 0.93 0.08 - 

seconda vs terza elev. - - - - 0.14 - 0.44 - 

terza vs prima elev. - - - - 0.39 - 0.10 - 

quarta vs prima elev. - - - - 0.22 - - - 

quarta vs seconda elev. - - - - 0.07 - - - 

quarta vs terza elev. - - - - 0.51 - - - 

Pilastri vs Travi 0.00 0.19 0.08 0.35 0.63 0.01 0.58 0.27 

 

Tabella 4.8. Valori medi di resistenza (𝑓𝑚(𝑛),𝑖𝑠) ottenuti per ogni sottocampione. In grassetto i valori 

di resistenza media dei sottocampioni che possono essere considerati nelle analisi secondo il test di 

omogeneità. Al contrario, i valori ottenuti per gli altri sottocampioni (barrati nel testo) non possono 

essere considerati nelle analisi.  

Sottocampioni L1 P2 F3 S4a S4b C5 M6a M6b 

Complessivo [MPa] 11.3 13.2 10.3 12.3 9.5 22.4 18.0 13.0 

prima elev. [MPa] 11.9 11.1 - - 
8.2 

21.5 21.3 - 

seconda elev. [MPa] 10.6 14.2 - - 23.0 
16.7 

- 

terza elev. [MPa] - - - - 
11.1 

- - 

quarta elev. [MPa] - - - - - - - 

Pilastri [MPa] 13.3 13.9 7.5 13.5 9.8 28.7 17.8 14.8 

Travi [MPa] 9.2 11.7 13.1 11.0 9.4 18.1 18.3 11.2 

 



 

 

  



 

 

Tabella 4.9. Coefficienti di variazione per ogni sottocampione. In grassetto i CV dei sottocampioni 

che possono essere considerati nell’analisi in accordo con il test di omogeneità. Viceversa, barrati nel 

testo i valori di CV i valori relativi ai sottocampioni che non possono essere considerati nell’analisi. 

Infine, in corsivo i valori di CV minori di 0.14. Tra parentesi le differenze espresse in percentuale tra 

il CV stimato con la presente metodologia e quello ottenuto senza considerare alcuna suddivisione.  

Sottocampioni L1 P2 F3 S4a S4b C5 M6a M6b 

Complessivo 0.21 0.17 0.38 0.24 0.37 0.30 0.28 0.36 

prima elev.  0.20 0.14 (-18%) - - 
0.49 (+32%) 

0.14 0.30 (+7%) - 

seconda elev.  0.24 0.12 (-29%) - - 0.37 
0.22 (-21%) 

- 

terza elev.  - - - - 
0.19 (-49%) 

- - 

quarta elev.  - - - - - - - 

Pilastri  0.09 (-57%) 0.17 (0%) 0.46 (+21%) 0.20 0.43 0.16 (-47%) 0.33 0.39 

Travi  0.04 (-81%) 0.06 (-65%) 0.15 (-61%) 0.29 0.28 0.19 (-37%) 0.20 0.22 

 

Al fine di indagare questo aspetto, i risultati in termini di parametri di resistenza di progetto 

𝑓𝑑𝑖
sono riportati in Tabella 4.10 e nella Tabella 4.11 per i sottocampioni ottenuti per ogni 

elevazione e tipo di elemento, rispettivamente. Questi risultati sono anche confrontati con i 

parametri di resistenza di progettazione relativi a tutto il campione (𝑓𝑑) (vale a dire seguendo 

la prescrizione della norma Americana [321] e quindi simulando una pratica comune) e con 

quelli ottenuti seguendo le indicazioni fornite in ACI 214 [322]. 

Come previsto, l'approccio ACI [322], che non è stato sempre in grado di rilevare la 

disomogeneità all'interno della struttura nei casi studio analizzati, fornisce generalmente 

risultati molto bassi. Per quanto riguarda l'approccio proposto in questo studio, in 4 casi 

l'incremento della resistenza di progetto in un sottocampione è accompagnato da una 

riduzione dello stesso parametro in un altro sottocampione. In 3 di questi 4 casi, l'adozione 

dei valori ottenuti possono portare a valutazione sismiche più accurate. Ad esempio, in P2 la 

prima elevazione ha un valore di resistenza inferiore a quello della seconda elevazione. 

Quindi, poiché in questi edifici i pilastri sono generalmente poco rinforzati, possono essere 

catturati meccanismi di piano trascurati nel caso di adozione di un unico parametro. Questo 

aspetto è abbastanza evidente anche nel caso S4b. Infine, in F3 si evidenzia una elevata 

differenza in termini di qualità del calcestruzzo tra pilastri e travi, in cui i pilastri hanno una 

minore resistenza. Ciò può influenzare negativamente la risposta sismica dell'edificio. 

  



 

 

Tabella 4.10. Valori di resistenza di progetto (𝑓𝑑𝑖
) per ogni sottocampione in accordo con le 

suddivisioni fatte per elevazione tramite la presente metodologia, la norma americana e le ACI 214.  

Edificio 𝑓𝑑  [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑1,𝐴𝐶𝐼[𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑2,𝐴𝐶𝐼 [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑1[𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑2 [𝑀𝑃𝑎] 

P2 11.0 7.7 10.7 9.5 14.2 

M6a 13.0 12.1 11.2* 14.9 13.0* 

S4b 6.0 3.4** 7.9*** 4.2** 9.0*** 

 *relativo alla seconda e terza elevazione  

**relativo alla prima e seconda elevazione   ***relativo alla terza e quarta elevazione 

 

Tabella 4.11. Valori di resistenza di progetto (𝑓𝑑𝑖
) per ogni sottocampione in accordo con le 

suddivisioni fatte per tipologia di elemento tramite la presente metodologia, la norma americana e le 

ACI 214. 

Edificio 𝑓𝑑  [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑠𝑡𝑟𝑖,𝐴𝐶𝐼  [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑,𝑡𝑟𝑎𝑣𝑖,𝐴𝐶𝐼  [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑,𝑝𝑖𝑙𝑎𝑠𝑡𝑟𝑖  [𝑀𝑃𝑎] 𝑓𝑑,𝑡𝑟𝑎𝑣𝑖 [𝑀𝑃𝑎] 

L1 8.9 11.1 8.1 13.3 9.2 

F3 6.4 4.2 4.2 4.1 9.8 

C5 15.7 20.9 12.2 24.1 14.7 

 

4.3.5. Osservazioni conclusive 

Nella valutazione sismica degli edifici esistenti in c.a., eseguire una corretta caratterizzazione 

della resistenza del calcestruzzo è un compito difficile quanto fondamentale. Difficile a causa 

dell’elevata dispersione usualmente ottenuta nei risultati dei test. Fondamentale per una 

corretta rappresentazione della risposta sismica dell'edificio.  

Le normative nazionali ed internazionali stabiliscono regole chiare per la valutazione della 

resistenza a compressione in situ del calcestruzzo negli edifici esistenti in c.a.. Tuttavia, tali 

norme di solito ignorano (i) la dispersione dei risultati dei test, che è generalmente elevata 

nelle strutture esistenti in c.a. e che può influire sulla risposta sismica, e (ii) le differenze 

sistematiche nella qualità del calcestruzzo che possono essere presenti all'interno della stessa 

struttura. Queste condizioni sono piuttosto comuni nelle strutture esistenti in c.a. progettate 

secondo una conoscenza limitata del mix design e da una mancanza di cura nelle operazioni 

di getto. 

In questo articolo, si propone una metodologia per la riduzione della dispersione dei risultati 

nei test distruttivi utilizzati per valutare la resistenza in situ del calcestruzzo. Questo metodo 

tiene conto della variabilità della resistenza ottenuta nei test seguendo le prescrizioni della 

norma americana [321], ma è anche in grado di identificare e isolare, se presenti, alcune 

sistematiche differenze in termini di qualità del calcestruzzo all'interno della stessa struttura. 

In particolare, il metodo si basa sulla suddivisione di un campione DT in più di sottocampioni 



 

 

individuati sulla base di una suddivisione della struttura in zone che possono essere 

considerate a priori come omogenee (in genere si effettua una suddivisione per ogni 

elevazione e una per ogni tipo di elemento). Un test di omogeneità viene quindi eseguito per 

il confronto a coppie dei sottocampioni ottenuti. Se il test di omogeneità fornisce risultati 

negativi, ovvero i due sottocampioni possono essere considerati disomogenei, più di un 

valore di resistenza dovrebbe essere adottato nelle analisi numeriche. In questo modo, 

l'influenza di alcuni dei fattori responsabili della variabilità di resistenza del calcestruzzo 

possono essere eliminati e, di conseguenza, il coefficiente di variazione fortemente ridotto. 

Al fine di indagare la capacità del metodo di fornire valori di resistenza più accurati e 

caratterizzati da una minor dispersione rispetto a quello ottenuti seguendo le prescrizioni 

delle norme americane [321], sono stati analizzati sei edifici scolastici esistenti in c.a., 

costruiti in Italia tra il 1960 e il 1980, e appartenenti alla stessa tipologia edilizia. Dopo aver 

eseguito il numero di prove necessarie per raggiungere il LC prescelto, ogni insieme di dati 

viene diviso in sottoinsiemi su cui applicare il test di omogeneità.  

Come è stato evidenziato, in tutti gli edifici analizzati il test di omogeneità ha fornito risultati 

negativi, evidenziando la presenza di disomogeneità. In particolare, in tre casi sono stati 

individuate differenze sistematiche nella resistenza alla compressione tra pilastri e travi, 

mentre in altri tre casi tali differenze sono state individuate tra le diverse elevazioni. Questi 

risultati hanno evidenziato la validità del metodo adottato nell’identificare diverse qualità di 

calcestruzzo all’interno della stessa struttura, qualità utile nei casi in cui le informazioni sulle 

fasi di costruzione non sono note a priori. 

In alcuni casi è stata ottenuta una riduzione totale della dispersione dei valori di resistenza, 

ovvero le diverse porzioni omogenee identificate mostrano CV inferiori a quelli relativi alla 

totalità del campione e, in alcuni casi, persino inferiori allo 0,14 valore per cui il campione 

può essere considerato internamente omogeneo secondo la norma americana [321]. In altri 

casi, viene evidenziata la capacità della metodologia proposta di identificare le porzioni di 

edifici in cui valori anomali sono presenti (come valori molto bassi di resistenza). In queste 

porzioni, possono essere concentrate ulteriori indagini senza andare a sprecare risorse utili su 

altre porzioni di edificio caratterizzate da minor incertezze/dispersione. 

Infine, è dimostrato che la metodologia proposta può portare a una valutazione sismica a 

favore di sicurezza, dal momento che possono essere tenuti in conto nella modellazione sia i 

meccanismi fragili / duttili causati da irregolarità in elevazione e dalla condizione pilastri 

forti/travi deboli. 

Questi primi risultati sembrano essere promettenti e, anche se sono ancora preliminari e un 

confronto più ampio più altri risultati sperimentali è sicuramente necessario, incoraggiano 

ulteriormente l’approfondimento di questo approccio. 



 

 

Capitolo 5.  

Conclusioni 

I recenti e passati eventi sismici (e.g. [1–5]) hanno mostrato l’elevata vulnerabilità del 

patrimonio edilizio italiano. Tale vulnerabilità costituisce un notevole elemento di rischio per 

l’incolumità delle persone oltre a provocare spesso ingenti perdite di carattere economico, 

sociale e culturale. Nel panorama italiano, provvedere ad una adeguata messa in sicurezza 

del patrimonio edilizio esistente risulta quindi essere una istanza di importanza primaria e di 

estrema urgenza.  

La messa in sicurezza del patrimonio edilizio esistente passa inevitabilmente per le procedure 

di valutazione sismica le quali devono essere impiegate in maniera adeguata al fine di evitare 

valutazioni scorrette o eccessivamente conservative che possono indurre alla progettazione 

di interventi non necessari o non adeguati. 

La valutazione sismica di strutture esistenti presenta generalmente problematiche differenti 

a seconda della tipologia costruttiva considerata. Nell’ambito della valutazione sismica degli 

edifici esistenti in muratura, la principale problematica risiede nella corretta modellazione 

dell’edificio. Il principale strumento di modellazione a disposizione nella pratica 

ingegneristica è il modello a telaio equivalente, attualmente consigliato anche dalle vigenti 

normative nazionali e internazionali che, tuttavia, risulta essere anche il più controverso per 

via del numero di incertezze epistemiche di cui è affetto. Al fine di individuare le incertezze 

epistemiche più rilevanti nonché di definire i limiti e campo di applicabilità di tale metodo, 

in questo lavoro è stato presentato uno stato dell’arte critico della modellazione a telaio 

equivalente al fine di fornire delle linee guida nella pratica professionale. In particolare, il 

primo risultato di tale review è che il metodo a telaio equivalente può essere ragionevolmente 

utilizzato come strumento di modellazione conservativa per l’analisi di edifici semplici in 

muratura con comportamento scatolare e una distribuzione delle aperture abbastanza 

regolare. In particolare, per quanto riguarda la risposta globale degli edifici con aperture 

disposte regolarmente, il telaio equivalente sembrerebbe fornire una stima più conservativa 

di quella ottenuta da approcci di modellazione più dettagliati o con i risultati sperimentali. 

Questo sottostima riguarda principalmente: 

 la rigidezza iniziale globale (ad esempio a causa della rigidezza fuori dal piano 

generalmente trascurata, che può essere importante soprattutto nel caso di strutture 



 

 

massive, e al rapporto solitamente conservativo tra la rigidezza fessurata e quella 

iniziale). A questo punto, è opportuno sottolineare che la corretta identificazione 

della rigidezza iniziale globale gioca un ruolo fondamentale nella procedura di 

verifica. Infatti, se vengono adottati gli spettri elastici (EN 1998-1 2004; NTC 

2008), una sottostima della rigidezza globale reale può anche produrre una 

previsione non a favore di sicurezza delle capacità dell'edificio. Tuttavia, questo 

problema è mitigato dal fatto che le strutture murarie esistenti sono solitamente 

molto rigide e quindi con bassi periodi propri di vibrare. 

 il taglio globale massimo (ad esempio a causa del contributo  della resistenza fuori 

piano degli elementi e della resistenza a trazione della muratura, elementi che sono 

entrambi generalmente trascurati nella modellazione a telaio). 

Alcune incertezze possono sorgere relativamente alla scelta del corretto criterio di 

discretizzazione delle pareti, specialmente in caso di pareti aventi distribuzione irregolare 

delle aperture e per i quali non sono ancora disponibili criteri di discretizzazione rigorosi. Per 

tale ragione, in questi casi l'approccio a telaio deve essere utilizzato con particolare attenzione 

in quanto può fornire una rappresentazione piuttosto approssimativa o addirittura inadeguata 

della risposta sismica dell'edificio. Tale aspetto (che è molto frequente nelle pareti non 

perimetrali degli edifici storici) può essere approfondito in futuri lavori di ricerca. 

Un'altra questione di rilievo riguarda la modellazione delle fasce. Diversi codici normativi 

adottano criteri di resistenza che sottovalutano la resistenza effettiva di tali elementi. Tale 

condizione può potenzialmente determinare una sottostima significativa della capacità degli 

edifici in muratura in termini di resistenza, ma anche ad una sovrastima della capacità di 

spostamento. Per tale ragione, recentemente sono stati sviluppati in letteratura criteri di 

resistenza capaci di fornire una stima più realistica della resistenza delle fasce. Tali criteri 

sono proposti anche nelle norme nazionali [78] e nelle linee guida più recenti [165]. Il 

problema dell’affidabilità del carico assiale agente calcolato nelle fasce tramite tale metodo, 

tramite cui viene calcolata la resistenza delle fasce, rimane tuttavia ancora un problema 

aperto. 

Per quanto riguarda le valutazione sismica delle strutture esistenti in c.a., le maggiori 

problematiche di modellazione risiedo nella valutazione delle proprietà meccaniche dei solai 

e nella corretta rappresentazione della variabilità delle proprietà meccaniche in situ del 

calcestruzzo, le quali risultano incidere notevolmente sul risultato finale di valutazione. Per 

tale ragione, è stata presentata innanzitutto una casistica delle diverse tipologie di solai tipiche 

nelle costruzioni in cemento armato costruite nel dopoguerra. Ciò al fine di consentirne una 

più immediata riconoscibilità in fase di indagine e fornire una maggiore comprensione del 

loro comportamento meccanico. In particolare si è evinto come tali solai difficilmente 

possono essere considerati come infinitamente rigidi. Tuttavia, trascurare la loro finita 

rigidezza modellando gli orizzontamenti come infinitamente flessibili può portare a 

sottovalutare anche di molto le capacità sismiche dell’edificio.  



 

 

Dopodiché, al fine di tenere conto in maniera più efficace della variabilità delle proprietà 

meccaniche del calcestruzzo all’interno dell’analisi, è stato proposto un metodo statistico 

alternativo a quello proposto dalle norme capace anche di ridurre la dispersione dei risultati 

delle prove distruttive. Tramite tale metodo, che segue in parte le prescrizioni dalle norme 

americane, è possibile identificare ed isolare, ove presenti, le principali differenze 

sistematiche che possono essere presenti in termini di qualità del calcestruzzo all’interno 

della stessa struttura così come evidenziato dall’applicazione dello stesso su sei diversi casi 

di studio. In particolare, in tre casi di studio su sei sono state trovate sistematiche differenze 

di proprietà meccaniche del calcestruzzo tra travi e pilastri, mentre in altri tre casi sono state 

trovate differenze sistematiche tra le diverse elevazioni. Questi risultati hanno inoltre 

sottolineato la capacità del metodo di identificare calcestruzzi di differente qualità all’interno 

della stessa struttura. Ciò risulta utile nei molti casi in cui non sono note a priori le diverse 

fasi costruttive come sopraelevazioni, ampliamenti, etc. 

Tramite l’applicazione di tale metodo, in alcuni casi è stata quindi ottenuta una riduzione 

della dispersione dei valori di resistenza. In alcuni casi, il valore di dispersione ottenuto è 

addirittura inferiore al limite prescritto dalle norme americane. In altri casi, viene mostrata 

l’abilità del metodo di identificare le porzioni di edifici in cui sono presenti valori di 

resistenza anomali e in cui dovrebbero essere concentrate ulteriori indagini al fine di non 

sprecare risorse per prove in situ in zone che non sono caratterizzate da un così alto 

ammontare di incertezze. Questi primi risultati sembrano essere promettenti e, anche se 

risultano ancora preliminari e un confronto con un maggior numero di dati sperimentali 

risulta necessario per una più efficace validazione del metodo proposto, incoraggiano 

un’ulteriore approfondimento di tale approccio.   
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Appendice A. Caso di studio: Aggregato 

Edilizio 

A.1. Descrizione del caso di studio 

Si illustra nel seguito un caso esemplificativo ove è stato affrontato lo studio della risposta 

globale di un edificio esistente in muratura tramite la modellazione a telaio equivalente. 

L’edificio in oggetto, realizzato in epoca ottocentesca, è situato in località San Felice sul 

Panaro (MO) ed è stato dichiarato inagibile dai sopralluoghi effettuati in seguito del sisma 

avvenuto nel territorio emiliano nel maggio del 2012. Esso fa parte di un aggregato edilizio 

e rientra tra gli edifici di interesse storico-architettonico secondo il regolamento edilizio 

comunale. 

L’edificio, che si eleva per quattro piano fuori terra con un piano ammezzato, è stato oggetto 

di numerosi sopralluoghi, i quali sono stati necessari per una corretta descrizione e 

conoscenza del manufatto. I risultati di tali sopralluoghi sono descritti in [42] e riportati in 

sintesi nel seguito. 

L’edificio è realizzato in mattoni pieni di dimensioni 5,5x13,5x28cm (laterizio ferrarese). Le 

pareti sono prevalentemente a due teste, con qualche parete a tre teste nel piano terra e nel 

piano ammezzato. Sono presenti diversi diatoni mentre l’ammorsamento tra le pareti è 

generalmente di buona qualità. I solai sono realizzati prevalentemente in legno a doppia 

orditura con presenza di tavolato ligneo o pianellato. La copertura è anch’essa a doppia 

orditura con sovrastante pianellato. I collegamenti tra pareti e orizzontamenti (compresa la 

copertura) sono di scarsa qualità. 

Non sono state effettuate indagini sui materiali per cui si considera raggiunto il solo livello 

di conoscenza LC1.  L’analisi dei meccanismi locali, effettata tramite analisi cinematiche 

lineari, è ampiamente riportata in [42]. 

 



 

 

 

Figura 5.1. Pianta del piano terra. 

 

 

Figura 5.2. Prospetto Est. 



 

 

 

 

Figura 5.3. Prospetto Nord. 

 



 

 

Figura 5.4. Prospetto Sud 

A.2. Parametri di calcolo 

Nota la localizzazione dell’edificio in esame e le caratteristiche del suolo, è possibile ricavare 

i parametri necessari alla descrizione dell’azione sismica (tramite spettro di risposta). Tali 

parametri sono riportati in Tabella 5.1. 

Tabella 5.1. Parametri di riferimento per il calcolo dell’azione sismica. 

Sito San Felice Sul Panaro (MO) 

Vita nominale (VN) 50 anni 

Classe d’uso/Coeff. d’uso (CU) II/1,0 

Periodo di riferimento (VR) 50 anni 

Categoria di sottosuolo D 

Categoria topografica T1 

 

Nella combinazione sismica, i carichi variabili sono moltiplicai per un coefficiente 𝜓𝟐𝐣 che 

per gli ambienti ad uso residenziale e ad uso uffici non aperti al pubblico (come nel caso in 

esame) è pari a 0,3. Per il carico da neve e per il sovraccarico accidentale della copertura tale 

coefficiente è posto pari a 0,0. In Tabella 5.2 è riportata una sintesi dell’analisi dei carichi 

effettuata. I carichi permanenti sono distinti tra strutturali (G1) e non strutturali (G2). Il peso 

dei tramezzi e delle porzioni murarie presenti nel sotto tetto sono inserite direttamente nel 

modello di calcolo. 

Tabella 5.2. Sintesi dell’analisi dei carichi. 

ID/n° elevaz. Descrizione 
G1 

[kN/m2] 

G2 

[kN/m2] 

qk 

[kN/m2] 
𝜓𝟐𝐣 

S1/1 Putrelle e voltine 2,24 2,88 2,00 0,3 

S2/1 Travetti prefabbricati e tavelloni 0,83 1,75 2,00 0,3 

S3/2 Legno 2,58 5,56 2,00 0,3 

S4/1 e sottotetto Legno 1,74 5,56 2,00 0,3 

S5/5 Copertura 0,27 1,37 0,50 0,0 

 

I parametri meccanici vengono scelti in accordo con le tabella da normativa italiana [159] e 

con il livello di conoscenza raggiunto (LC1) a cui corrisponde un fattore di confidenza pari 

a 1,35. In particolare, si utilizzano come prescritto dalla norma per il livello di conoscenza 

LC1, i valori minimi di resistenza degli intervalli tabellati, mentre per le rigidezze si 

utilizzeranno i valori medi. I valori di resistenza vengono inoltre moltiplicati per il fattore 

correttivo relativo alla presenza di diatoni (1,3) e di malta di buona qualità (1,5), mentre 



 

 

vengono divisi per il fattore di confidenza (1,35). I valori di rigidezza, riferiti ad uno stato 

integro del materiale, sono dimezzati al fine di tener conto delle condizioni fessurate del 

materiale stesso. Il criterio a taglio utilizzato è quello proposto dalla norma per le murature 

esistenti irregolari, in quanto, da normativa, l’unico capace di cogliere la rottura del pannello 

per fessurazione diagonale (vedi §3.3.3.3). 

Tabella 5.3. Parametri di calcolo per la muratura in mattoni pieni e malta di calce in presenza di 

connessioni trasversali adottati per il caso in esame (divisi per il fattore di confidenza 1,35). 

fm 

[N/cm2] 
𝜏0 
[N/cm2] 

E [MPa] G [MPa] 
w 

[kN/m3] 

231 5,8 750 250 18 

A.3. Implementazione del modello a Telaio equivalente 

La modellazione a telaio equivalente del caso in esame è stata eseguita con l’ausilio del 

software 3Muri© commercializzata da STAdata s.r.l. il quale esegue automaticamente la 

discretizzazione in elementi per ciascuna parete. Al fine di modellare al meglio l’edificio, 

tale discretizzazione è stata poi accuratamente modificata per tener conto delle peculiarità 

geometriche della struttura (come ad esempio la presenza di un piano ammezzato). 

Quando si realizza un modello numerico di un edificio esistente è sempre bene tenere a mente 

che il modello rappresenta una sintesi della realtà la quale è spesso costituita da un insieme 

di particolari costruttivi non significativi che possono quindi essere omessi a favore del 

calcolo e che, in alcuni casi, potrebbero addirittura fornire risultati non affidabili. 

Per evitare problemi di convergenza e ridurre l’onere computazionale, il solutore 3Muri 

accetta pareti contigue solo se esse vengono inserite con un angolo di deviazione maggiore 

di 8°. I segmenti murari contigui ma con inclinazione relativa minore devono essere modellati 

mediante una parete unica. In aggiunta, anche il disassamento di due pareti potrà essere 

trascurato se non significativo (ad esempio in caso sia minore di 80 cm) al fine di evitare 

problemi di convergenza della soluzione. Nel caso di Figura 5.5, ad esempio, se possiede il 

tratto AB risulta essere di dimensioni limitate (ad esempio inferiore ad 80cm), in fase di 

meshatura verrebbero generati maschi murari snelli (stretti quanto la distanza AB ed alti 

quanto l’altezza di interpiano) che, data la limitata sezione orizzontale, si romperebbero già 

dai primi passi dell'analisi. Nella realtà la rottura anticipata di tale elemento è altamente 

improbabile in quanto tutte le pareti confluenti nel nodo contribuiscono alla resistenza di tale 

elemento murario. Eliminando queste irregolarità si stabilizza quindi il calcolo, ottenendo 

risultati più affidabili. 

 



 

 

 

Figura 5.5. Allineamento nel modello di due pareti leggermente disassate. Se la distanza AB è ampia, 

il corretto schema pareti è quello riportato in rosso nell'immagine precedente. Se la distanza AB è 

ridotta, il corretto schema pareti è quello riportato in blu nell'immagine precedente. In tal caso si 

preferisce omettere la presenza della discontinuità, tracciando una parete che interpola la posizione 

reale delle pareti. Il confine tra i due casi è di circa 80cm.  

Infine, in Figura 5.6 viene mostrata una pianta tipo dell’US in oggetto così come sintetizzata 

dalla pianta reale. 



 

 

 

Figura 5.6. Sintesi dell’allineamento delle pareti inserite nel modello di calcolo per l’US oggetto di 

studio. La direzione X + trasversale all’aggregato. Sono in direzione X le pareti Ovest e Est. 



 

 

L’analisi della risposta sismica di un edifici inserito in un aggregato edilizio presenta ulteriori 

problematiche di modellazione, tra cui l’individuazione dell’unità strutturale e delle azioni 

derivanti dalle unità strutturali contigue. Tali azioni possono essere le azioni sismiche che 

nascono nelle pareti comuni e vengono assorbite in parte dalla rigidezza dell’US (ad esempio 

individuabile attraverso l’epoca di costruzione) e in parte dalla rigidezza dell’edificio 

contiguo (di cui bisogna stimarne quindi la rigidezza), i carichi dei solai (secondo l’orditura) 

e le spinte delle volte (ma queste influenzano gli elementi più in maniera locale che globale). 

L’entità di tali azioni dipendono inoltre anche dal grado di connessione esistente tra le diverse 

U.S.  

La nostra unità strutturale presenterà quindi delle interazioni strutturali e costruttive con il 

volume circostante che dovranno essere riscontrate e valutate in sede sia di rilievo 

conoscitivo sia di modellazione numerica del fabbricato. Risulterebbe quindi necessario 

estendere le indagini anche agli edifici adiacenti. Tuttavia tali indagini risultano essere 

tutt’altro che banali poiché, trattandosi di un volume edilizio elaborato (non solo 

costruttivamente ma anche a livello di proprietà) l’accesso a tutte le sue parti non è spesso 

possibile. 

L’idea di fondo che propone la norma è che si possa comunque operare su un fabbricato 

omogeneo più limitato, definito da cielo a terra, cercando di modellarne in modo ragionevole 

le interazioni con gli edifici adiacenti31.  

L’appartenenza ad una schiera di una unità strutturale costituisce sicuramente un vincolo da 

un lato in quella direzione dovuto all’efficacia della muratura in compressione, mentre lo è 

meno nel verso opposto, ove entra in gioco più che la resistenza a trazione delle connessioni 

tra le pareti (dovuto al maggiore o minore ammorsamento).  

Se consideriamo un edificio in schiera è opportuno quindi modellare le interazioni con l’US 

adiacente almeno in direzione longitudinale, ed in particolare l’apporto in termini di rigidezza 

delle pareti in contiguità con quelle dell’US in oggetto. Questo perché si ha interesse a 

modellare le sole porzioni di muratura che influiscono nello studio dei meccanismi del piano 

delle pareti della nostra US. Pareti disassate a quelle della nostra US possono essere studiate 

separatamente nell’analisi delle risposte locali.  

                                                           

31 Limitatamente ad alcune condizioni particolari, la norma propone inoltre come gestire il 

problema, senza però esplicare un approccio generale. Ad esempio, le unità strutturali non in 

testa alla schiera con solai rigidi possono essere analizzate per piani in maniera del tutto 

simile a quanto avveniva con il metodo POR. Nel caso di unità aventi solai molto flessibili è 

invece possibile analizzare l’unità strutturale parete per parete. 



 

 

In caso di azione sismica in direzione trasversale alla schiera, il modello da considerare può 

invece essere sia quello relativo alla sola US sia quello realizzato tenendo conto delle US 

contigue. Infatti, in questa direzione non vi sono elementi che si oppongono alla 

deformazione dell’US. 

In questo lavoro si vogliono confrontare i risultati delle analisi sismiche effettuate su tre 

modelli differenti, ognuno dei quali tiene in considerazione in maniera differente delle 

interazioni presenti con gli edifici contigui, ossia: 

 Un modello con la sola US senza interazione con gli edifici contigui (NV); 

 Un modello dove le interazioni sono modellate come vincoli monolateri (V); 

 Un modello ove sono modellati anche gli edifici contigui (C). 

In particolare, il modello M2 si basa sull’assunzione che trascurando l’ammorsamento con le 

US contigue, è possibile ottenere una modellazione a favore di sicurezza simulando il 

fabbricato adiacente tramite vincoli monolateri (solo a compressione) a livello dei solai. I 

solai gravanti sui tratti di parete comune sono modellati come carichi aggiuntivi. Tramite il 

software di calcolo utilizzato, è possibile simulare tale vincolo monolatero con un elemento 

fascia avente momento di inerzia molto basso, infinita rigidezza, elevata resistenza in modo 

da non plasticizzarsi e, possibilmente, senza controllo sul drift limite. Tale elemento fascia 

sarà collegato da una parte a livello di piano con il solaio dell’unità strutturale, mentre 

dall’altra ad un nodo vincolato nella sola direzione della fascia. In tal modo la fascia, in 

assenza di cordolo o tirante metallico, diverrà inefficace se priva di compressione simulando 

in modo accettabile un puntone (elemento non reagente a reazione). 

In Figura 5.7, Figura 5.8 e Figura 5.9 vengono illustrati i tre diversi modelli utilizzati 

nell’analisi nel caso di studio.  

 

a) b)  



 

 

c)  

Figura 5.7. Modelli utilizzati nell’analisi del caso di studio: a) modello isolato (NV); b) modello con 

elementi puntone in cui si trascura l’ammorsamento con le US adiacenti (V); c) modello con porzioni 

murarie delle US adiacenti (C). 

a) b)  

c)  

Figura 5.8. Parete nord. Modelli utilizzati nell’analisi del caso di studio: a) modello isolato (NV); b) 

modello con elementi puntone in cui si trascura l’ammorsamento con le US adiacenti (V); c) modello 

con porzioni murarie delle US adiacenti (C). 

 



 

 

a)  b)  

c)  

Figura 5.9. Parete sud. Modelli utilizzati nell’analisi del caso di studio: a) modello isolato (NV); b) 

modello con elementi puntone in cui si trascura l’ammorsamento con le US adiacenti (V); c) modello 

con porzioni murarie delle US adiacenti (C). 

A.4. Risultati 

I tre modelli descritti al precedente paragrafo vengono qui analizzati allo stato di fatto. In 

particolare, gli orizzontamenti vengono modellati come infinitamente flessibili in quanto non 

si conoscono le loro insite proprietà di rigidezza e non hanno i requisiti minimi richiesti dalla 

norma per essere modellati come infintamente rigidi. 

Considerando i due vettori di forze orizzontali da considerare secondo normativa (uno 

proporzionale alle masse ed uno ad una approssimazione del primo modo di vibrare), e 

considerando le due diverse direzioni e i due versi dell’azione sismica e delle eccentricità 

accidentali (positive e negative), si ottengono 16 analisi complessive. Se poi si considerano 

anche i casi con assenza di eccentricità accidentale (non richieste dalla norma) le analisi 

diventano 24. Per ogni analisi effettuata si è scelto un diverso nodo di controllo in 

corrispondenza del punto più deformabile (ottenuto a posteriori). 



 

 

In Figura 5.10 è riportato l’output in sintesi delle 24 analisi svolte per ciascun modello 

considerato. Il valore indicato con il simbolo α si riferisce all’indice di rischio approssimato 

calcolato come descritto in [368]. L’indice di rischio minore in direzione Y è pari a 0.324 per 

NV, a 0.589 per V e 0.327 per C. L’indice di rischio minore in direzione X è pari a 0.324 per 

NV, 0.401 per V e 0.031 per C. Quest’ultimo valore è abbastanza inusuale in quanto si 

discosta notevolmente da quelli ottenuti in NV e V. Ciò è principalmente dovuto alla 

configurazione dell’edificio in esame e all’ammorsamento con la muratura contigua 

considerato nel modello C. Il modello infatti, sottoposto a distribuzione di carico in direzione 

X, viene sottoposto a elevata torsione attorno all’edificio contiguo più alto che funge da 

cerniera di rotazione provocando rotture fragili nella parte opposta del modello (prospetto 

Est). 

a)  



 

 

b)  

c)  

Figura 5.10. Riepilogo delle 24 analisi per i tre differenti modelli, ovvero: a) modello isolato (NV); 

b) modello con elementi puntone in cui si trascura l’ammorsamento con le US adiacenti (V); c) 

modello con porzioni murarie delle US adiacenti (C). 



 

 

Per brevità si riportano nel seguito i risultati relativi allo stato di danneggiamento allo SLU 

per le analisi PushMass X+e e PushMass Y+e entrambe considerate nel solo verso positivo 

per le pareti esterne (prospetti) Nord (Figura 5.11), Est (Figura 5.12) e Sud (Figura 5.13) 

in cui pè presentato anche il confronto con lo stato di danno rilevato in sito. Per l’analisi 

PushMass+X+e sono stati ottenuti valori di α pari a 0.359, 0.521 e 0.056 rispettivamente per 

i modelli NV, V e C. Per l’analisi PushMass+Y+e sono stati ottenuti valori di α pari a 0.368, 

0.626 e 0.498. La legenda dei colori utilizzati nelle figure è riportata in Figura 5.14. Infine, 

le curve di pushover sono riportate in Figura 5.15. 

Per quanto riguarda lo stato di danno si può notare come in direzione X il modello C presenti 

il danneggiamento più alto, causato dalla torsione indotta che si ripercuote principalmente 

sui prospetti Nord ed Est. Tale comportamento è confermato dalle curve di pushover in cui è 

evidente come il modello C, nonostante la rigidezza globale simile agli altri due modelli 

dovuta alla mancanza di vincoli nella direzione considerata (direzione libera), giunge 

prematuramente al decadimento di resistenza. 

Per quanto riguarda le curve relative alla direzione Y si può notare come il modello C denoti 

sempre la rigidezza maggiore dovuta al perfetto ammorsamento considerato. Viceversa il 

modello NV presenta sempre la rigidezza minore ma, in compenso, un comportamento più 

duttile. 



 

 

a) b)  

c)   

d)  e)  

f) g)  

Figura 5.11. Prospetto Nord. Stato di danno per PushMass +X+e nei modelli a) NV, b) V, c) C; Stato 

di danno per PushMass +Y+e nei modelli d) NV, e) V, f) C; g) stato di danno effettivo (specchiato 

rispetto ai telai). 



 

 

a) b)  

c)   

d) e)  

f) g)  

Figura 5.12. Prospetto Est. Stato di danno per PushMass +X+e nei modelli a) NV, b) V, c) C; Stato di 

danno per PushMass +Y+e nei modelli d) NV, e) V, f) C; g) stato di danno effettivo. 



 

 

a) b)  

c)   

d) e)  

f) g)  

Figura 5.13. Prospetto Sud. Stato di danno per PushMass +X+e nei modelli a) NV, b) V, c) C; Stato di 

danno per PushMass +Y+e nei modelli d) NV, e) V, f) C; g) stato di danno effettivo. 



 

 

 

Figura 5.14. Legenda dei colori. 



 

 

 

Figura 5.15. Confronto in termini di pushover curve delle varie modellazioni considerate 

A.5. Discussione dei risultati 

Nel presente capitolo è stato affrontato attraverso un caso studio una problematica di 

modellazione diffusa nella pratica ingegneristica e riguardante la modellazione degli edifici 

in aggregato. In particolare, sono stati realizzati tre approcci per l’analisi degli edifici 

contigui: un modello con la sola US senza interazione con gli edifici contigui (NV); un 

modello dove le interazioni sono modellate come vincoli monolateri (V); un modello ove 

sono modellati anche gli edifici contigui (C). 

In direzione X (direzione libera), l’edificio modellato assieme agli edifici contigui mostra di 

avere il comportamento più fragile oltre che ad avere un indice di rischio di molto inferiore 

agli altri due modelli. Ciò è dovuto alle particolare condizioni di vincolo dell’edificio 

considerato a causa dei quali si attivano elevati effetti torsionali. Per tale ragione, la 

modellazione V e NV non possono essere considerate come accettabili in quanto non tengono 

adeguatamente conto di tali effetti portando ad una valutazione non conservativa della 

risposta globale (in termini di indice di rischio minimo). 

In direzione Y (direzione vincolata), le tre modellazioni hanno indici di rischio minimi 

comparabili. Questo è probabilmente dovuto al fatto che gli edifici contigui bloccano solo 

parzialmente le deformazioni in questa direzione, in quanto uno degli edifici contigui è molto 

più basso della US in oggetto. Un indice di rischio maggiore si sarebbe invece atteso per i 

modelli C e V nel caso di edifici contigui di pari altezza. 
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