
Gli edifici in muratura

IIInnnggg   ...   GGGiiiuuussseeeppppppeee   MMMooossscccaaa



Premessa

Gli edifici in muratura rappresentano una parte molto importante del patrimonio edilizio 
italiano , i borghi i centri storici di ogni comune o città sono costituiti prevalentemente da 
edifici in muratura ed hanno  un elevato valore intrinseco  ma nello stesso tempo sono 
moto vulnerabili per azioni sismiche , diventano estremamente importanti gli interventi di 
consolidamento al fine di conservare il patrimonio edilizio esistente. I nuovi edifici in 
muratura costruiti in laterizio in blocchi di cls alleggerito hanno invece una elevata 
resistenza alle azioni sismiche soprattutto se integrate con armature metalliche , potendo 
costruire edifici anche a 15 piani con muratura di laterizio armato ove le norme lo 
consentono. Forse rappresentano gli edifici più resistenti al terremoto per lo schema 
statico a pareti e diaframmi rigidi, anche se moto pesanti ,al contrario degli edifici  dei 
secoli passati dove viene meno lo schema resistente in virtù di impalcati deformabili 
murature non ammorsate con i relativi meccanismi di danno e ribaltamenti di pareti 
cantonali ect. Le tecniche di consolidamento nel corso degli anni si sono molto evolute 
oggi si utilizzano  i fibrorinforzati in sostituzione delle armatura per intonaci armati , che 
meglio aderiscono alla parete muraria; i recenti eventi sismici  hanno evidenziato la 
notevole fragilità di questi vecchi edifici che in parte sono stati demoliti e ricostruiti ed in 
parte consolidati nel rispetto delle NTC 2018.  Questo argomento sarà oggetto di 
ulteriore approfondimento, sia per il consolidamento di edifici  esistenti lo studio di 
edifici in muratura in zona sismica in muratura armata  e  edifici storici tutelati dai beni 
culturali. Gli  incentivi fiscali introdotti dal parlamento italiano quali ecobus , 
sismabonus, Superbonus 110% hanno dato un incentivo al consolidamento di questi 
edifici estremamente vulnerabili tramite sconto  fattura, cessione del credito migliorando 
notevolmente sia l’aspetto estetico che la  resistenza alle azioni sismiche salvaguardando 
il patrimonio edilizio esistente.
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Il  consolidamento di edifici in muratura singoli o in aggregato 1-Introduzione2-Rilievo ed indagini conoscitive3-Consolidamento delle pareti4-Consolidamento dei solai5- Cordoli intermedi e di copertura6- Consolidamento delle coperture7- Riquadratura delle aperture8- Inserimento di catene9- Iniezioni di miscele leganti e chiodature10- Consolidamento delle fondazioni11- Collegamenti della scatola muraria12- Verifica sismica dell’edificio consolidato13- Meccanismi di danno14- Isolamento termico ed abbellimento edifici15- ConclusioniN.B. Mi scuso a priori delle eventuali imprecisioni o errori , anzi gradirei che mi vengano segnala-te e che possano essere apportate delle correzioni.



1- IntroduzioneL’obbiettivo di questa guida è quello di fornire delle indicazioni pratiche per il con-solidamento degli edifici in muratura danneggiati in seguito ad eventi sismici nel ri-spetto della normativa italiana , con le relative metodologie di calcolo. Lo studio è ri-volto ad edifici singoli ma può essere esteso anche ad edifici in  aggregato a condi-zione che non venga alterato il comportamento nei confronti delle azioni sismiche siaper quanto concerne la distribuzione delle rigidezze che delle masse: chiaramente lavariazione di rigidezza o della massa se consentita deve migliorare il comportamentosismico della porzione di edificio in aggregato non consolidata . La guida si articolain 15 paragrafi nei quali vengono descritti gli elementi strutturali e le relative tecni-che di consolidamento che riguardano edifici che non hanno un  particolare pregioartistico o storico ricadono in zone A o  B dei piani regolatori comunali centro stori-co e zone di completamento  , ed hanno orizzontamenti in acciaio o cls e muratura dimattoni , pietrame o calcestruzzo. Non  vengono studiati edifici  con elementi struttu-rali di pregio quali archi e volte  o con facciate in pietra a faccia vista come possonoessere chiese edifici pubblici antichi etc. Sono delle semplici regole pratiche da segui-re per un corretto consolidamento di edifici in muratura  in modo che le verifiche si-smiche condotte con analisi statiche non lineari siano soddisfatte. E’ uno studio checonduco personalmente al fine di costruirmi un bagaglio culturale che mi consenta dirisolvere problematiche inerenti il consolidamento di edifici in muratura danneggiatidal terremoto del 2009 e del 2016 nel nord Abruzzo auspicando l’affidamento dieventuali incarichi pubblici che riguardino la riparazione di edifici esistenti in zoneterremotate.2-Rilievo ed indagini conoscitive (richiamo NTC 2018)Il rilievo geometrico-strutturale dovrà essere riferito alla geometria complessiva, siadella costruzione, sia degli elementi costruttivi,comprendendo i rapporti con le even-tuali strutture in aderenza. Nel rilievo dovranno essere rappresentate le modificazio-ni intervenute nel tempo, come desunte dall’analisi storico-critica. Il rilievo deve in-dividuare l’organismo resistente della costruzione, tenendo anche presenti la qualitàe lo stato di conservazione  dei materiali e degli elementi costitutivi.  Dovranno altre-sì essere rilevati i dissesti, in atto o stabilizzati, ponendo particolare attenzione all’in-dividuazione dei quadri fessurativi e dei meccanismi di danno.Per conseguire un’adeguata conoscenza delle caratteristiche dei materiali e del lorodegrado, ci si baserà sulla documentazione già disponibile, su verifiche visive in situe su indagini sperimentali. Le indagini dovranno essere motivate, per tipo e quantità,



dal loro effettivo uso nelle verifiche; nel caso di costruzioni sottoposte a tutela, aisensi del D.Lgs. 42/2004, di beni di interesse storico-artistico o storico-documentaleo inseriti in aggregati storici e nel recupero di centri storici o di insediamenti storici, dovrà esserne considerato l’impatto in termini di conservazione. I valori di progettodelle resistenze meccaniche dei materiali verranno valutati sulla base delle indaginie delle prove effettuate sulla struttura, tenendo motivatamente conto dell’entità delledispersioni, prescindendo dalle classi discretizzate previste nelle norme per le nuovecostruzioni. Per le prove di cui alla Circolare 08 settembre 2010, n. 7617/STC oeventuali successive modifiche o interazioni, il prelievo dei campioni dalla struttura el’esecuzione delle prove stesse devono essere effettuate a cura di un laboratorio dicui all’articolo 59 del DPR 380/2001.Sulla base degli approfondimenti effettuati nelle fasi conoscitive sopra riportate, sa-ranno individuati i “livelli di conoscenza” dei diversi parametri coinvolti nel modelloe definiti i correlati fattori di confidenza, da utilizzare nelle verifiche di sicurezza.Ai fini della scelta del tipo di analisi e dei valori dei fattori di confidenza si distinguo-no i tre livelli di conoscenza seguenti, ordinatiper informazione crescente:- LC1;- LC2;- LC3.Gli aspetti che definiscono i livelli di conoscenza sono: geometria della struttura, det-tagli costruttivi, proprietà dei materiali, connessioni tra i diversi elementi e loro pre-sumibili modalità di collasso. Specifica attenzione dovrà essere posta alla completaindividuazione dei potenziali meccanismi di collasso locali e globali, duttili e fragili.Per quanto concerne la classificazione tipologia  si può fa riferimento ad abachi del-le murature presenti su internet e a software per la individuazione dei parametri mec-canici  in assenza di prove meccaniche che consentano di definire sperimentalmentela resistenza della muratura .3-Consolidamento delle paretiIl consolidamento delle pareti può essere eseguito tramite intonaco armato  con retemetallica elettrosaldata del diametro di 6 mm o intonaco con fibre di carbonio qualiFRCM . L’intervento di consolidamento conviene eseguirlo su entrambe le facce del-la parete in modo simmetrico , o soltanto sulla parete esterna avendo cura di colle-garlo alla parete come indicato in figura. Le due tecniche di intervento sono simili lafibra di carbonio ha soltanto una sua resistenza a trazione e si adegua alla conforma-zione della muratura è più aderente alla parete incuneandosi entro i ricorsi di malta;L’armatura metallica è più rigida si può considerare anche la sua resistenza a com-pressione purché i tondini siano adeguatamente ancorati alla parete al fine di evitar-ne la instabilità .



Consideriamo un maschio murario di dimensioni 60x165x300 sollecitato da uno sfor-zo normale di circa 30000 daN ; ci riproponiamo di valutare l’incremento ΔM eΔV del momento flettente ultimo e del taglio ultimo conseguente al consolidamentocon intonaco armato .Muratura non consolidataMuratura in pietra a spacco con buona tessiturafm = 30 daN/cmq ; τ = 0,6 daN/cmq ; E = 18000 daN/cmq; G = 5500 daN/cmqdensità 2100 kg/mcVt=b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2= 12413 daNMRD =P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] = 21808 daN*mper il taglio si è considerata l’intera sezione reagente



Muratura consolidata con intonaco armato metallicoL’incremento di resistenza a taglio lo si consegue per effetto dell’armatura metallica2*fyd*AsxLe due armature danno un  contributo al taglio nella forza di trazione  pari afyd*Asx/2 + fyd*Asy/2essendo la distribuzione delle armature simmetrica sulle due facce ∆Vrd = 2*fyd*Asx = 2*3910*0,28*165/15 = 24085 daNL’incremento del momento ultimo della sezione  considerando l’armatura metallicalinearizzata al limite plastico :Al= 165/15*0,28/165 =0,018cmq/cmP = α*fm*t*X + fyd*Al*X - fyd*Al*(B-X)X =( P + fyd*Al*B)/(α*fm*t +fyd*2*Al)= 24,90 cmMrd = 24,90*30*(162/2-24,90/2)*60+ 0,018*24,90*3910*(165/2-24,90/2)+0,018*(165-24,90)*3910*(24,90/2)= 33851 daN*mΔM = 12042 daN*m ; ΔV = 24085  daN ;la norma italiana per pareti consolidate con intonaco armato fornisce i seguenti pa-rametri meccanici vanno amplificati di 1,5



fm = 45 daN/cmq ; τ = 0,9 daN/cmq ; E = 27000 daN/cmq; G = 8250 daN/cmqSi ha un incremento  della resistenza di circa il 30%  al quale non  corrisponde un al-trettanto incremento del momento ultimo Mrd e del taglio ultimo VrdVt=b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2= 16049  daNMRD =P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] = 22789  daNmLa normativa è molto cautelativa per queste tipologie di intervento, tiene conto dellemodalità di realizzazione ovvero di spessori di intonaco armato inadeguato ed ineffi-cace ancoraggio della rete metallica nei solai ed in fondazione inoltre si ipotizza chel’intervento sia eseguito su una sola faccia che è quella esterna ; i coefficienti ampli-ficativi derivano da sperimentazioni ovvero da prove meccaniche eseguite su muratu-re consolidate. Il calcolo è stato eseguito su una muratura sandwich per la quale siha un notevole incremento dei valori del taglio ultimo e momento ultimo. Nella prati-ca corrente l’intonaco armato viene realizzato di spessore esiguo 1,5 cm con una retemetallica non ancorata alla parete solo  sulla faccia esterna senza ancoraggio infondazione efficace per la pressoflessione ed il taglio. Se si guarda la muratura nellasua interezza  consolidata solo esternamente con rete metallica ed intonaco di maltadi cemento già si intuisce che l’incremento di resistenza non può essere considerevo-le: la realizzazione di una parete sandwich presuppone anche dei casseri appoggiatiinternamente ed esternamente quindi i valori della norma sono attendibili. Qualorasi realizzasse un consolidamento con betoncino di calcestruzzo rck 500 con spesso-re 3 cm e rete metallica su entrambe le facce i valori forniti da queste verifiche so-no veritieri ed attendibili.   Muratura consolidata con intonaco armato in FRCML’incremento di resistenza a taglio in un pannello murario in seguito al consolida-mento con intonaco armato in FRCM su entrambe le facce della parete è fornito dal-la seguente relazione :Vtf = 1/γrd * ηf* εfd*Ef  *tvf*lf*α = 54000 daN per intonaco applicato su entrambe le faccetvf è lo spessore equivalente dello strato di retelf la sua altezza  270 cmγrd è un coefficiente parziale al quale si attribuisce il valore 2Il prodotto ηf*tvf*lf  rappresenta l’area della sezione equivalente del rinforzo effica-ce a taglio, disposto in direzione parallela alla forza di taglio, che interseca una le-sione a taglio inclinata di 45°.Ef = 870000 daN/cmq             resistenza a trazione  7500 daN/cmqεu = 0,012             εfd = 0,012*0,8 = 0.0096Spessore medio  della rete  3 mm tvfSi riporta di seguito una scheda tecnica con le caratteristiche dell’intonaco armato





per   la valutazione del momento ultimo del pannello si esegue una verifica a presso-flessione con il calcolo della profondità  X dell’asse neutro                                                                                      Xdall’equilibrio alla traslazione :P = 0,85*fm*X*t - 1/γrd*ηf*εfd*Ef /2*tvf*(lf-X)*αipotizziamo che la rottura avvenga prima nella muraturaP = 0,85*fm*X*t-1/γrd*ηf*Ef /2*tvf*(lf-X)*α*(B-X)*0,0035/Xsostituendo i relativi valori o e risolvendo rispetto ad X30000 = 0,85*30*X*60 -1/2*870000/2*0,3*2*(165-X)*0,8*(165-X)*0,0035/XX = 61,4 cm          εfd = (B-X)*0,0035/X= 0,0059il momento resistente ultimo della sezione rinforzataMrd =  0,85*30*61,4*60*(165/2-61,4/2) + 1/2*870000/2*0,3*2*(165-X)*0,8*(165-X)*0,0035/X *(165/2-2/3*(165-61,4))= 57242 daN*mGli incrementi del momento ultimo e del taglio per rinforzo con  FRCM come descrit-to nella scheda tecnica sono pari a :ΔV = 41587 daNΔM =35434 daN*mrappresentano dei valori molto elevati dipendono dalla corretta realizzazione dell’in-tonaco armato ; ci si trova di fronte da un lato a valori troppo cautelativi forniti dallenorme italiane NTC 2018 e relative istruzioni, dall’altro a valori troppo elevati forni-te dalla teoria statica; sui rinforzi in FRCM sono state pubblicate delle linee guidada parte de CNR  con relativi esempi e anche lì si vede che gli incrementi del momen-to e taglio resistente sono consistenti molto elevati non corrispondono  alla realtà .basta analizzare la muratura nel suo complesso.



Regole pratiche da rispettare nelle realizzazione dell’intonaco armatoLa rete in acciaio o FRCM  in  corrispondenza dei solai sulla facciata interna dellaparete va risvoltata nel solaio nella soletta ; all’esterno in corrispondenza dell’inter-piano va effettuata una sovrapposizione con la stessa rete proveniente dalla parte in-feriore . In fondazione la rete va ancorata in modo che possa trasmettere le sollecita-zioni di taglio e flessione , poiché potrebbe essere inefficace. In  copertura va ancora-ta nel cordolo e nel solaio ; agli angoli ovvero negli spigoli dell’edificio deve essereeffettuata una sovrapposizione al fine di garantire la solidità della scatola muraria.Nelle pareti vengono eseguite altre tipologie di  consolidamento come definite dallanorme italiane che riportiamo di seguitoGli interventi di rinforzo delle murature sono mirati al risanamento e riparazione dimurature deteriorate e danneggiate ed al miglioramento delle proprietà meccanichedella muratura. Se eseguiti da soli non sono sufficienti, in generale, a ripristinare o amigliorare l’integrità strutturale complessiva della costruzione. Il tipo di interventoda applicare andrà valutato anche in base alla tipologia e alla qualità della muratu-ra. Gli interventi dovranno utilizzare materiali con caratteristiche fisico-chimiche emeccaniche analoghe e, comunque, il più possibile compatibili con quelle dei mate-riali in opera. L'intervento deve mirare a far recuperare alla parete una resistenzasostanzialmente uniforme e una continuità nella rigidezza, anche realizzando gli op-portuni ammorsamenti, qualora mancanti. L'inserimento di materiali diversi dallamuratura, ed in particolare di elementi in conglomerato cementizio, va operato concautela e solo ove il rapporto tra efficacia ottenuta e impatto provocato sia minore dialtri interventi, come nel caso di architravi danneggiati e particolarmente sollecitati.A seconda dei casi si procederà:- a riparazioni localizzate di parti lesionate o degradate;- a ricostituire la compagine muraria in corrispondenza di manomissioni quali ca-vità, vani di varia natura (scarichi e canne fumarie, ecc.);- a migliorare le caratteristiche di murature particolarmente scadenti per tipo di ap-parecchiatura e/o di composto legante. L’intervento di scuci e cuci è finalizzato al ri-pristino della continuità muraria lungo le linee di fessurazione ed al risanamento diporzioni di muratura gravemente deteriorate. Si consiglia di utilizzare materiali simi-li a quelli originari per forma, dimensioni, rigidezza e resistenza, collegando i nuovielementi alla muratura esistente con adeguate ammorsature nel piano del paramentomurario e se possibile anche trasversalmente al paramento stesso, in modo da conse-guire la massima omogeneità e monoliticità della parete riparata. Tale interventopuò essere utilizzato anche per la chiusura di nicchie, canne fumarie e per la riduzio-ne dei vuoti, in particolare nel caso in cui la nicchia/apertura/cavità sia posizionataa ridosso di angolate o martelli murari. L'adozione di iniezioni di miscele leganti mi-ra al miglioramento delle caratteristiche meccaniche della muratura da consolidare.A tale tecnica, pertanto, non può essere affidato il compito di realizzare efficaci am-morsature tra i muri e quindi di migliorare, se applicata da sola, il comportamentod’assieme della costruzione. Tale intervento risulta inefficace se impiegato su tipolo-gie murarie che per loro natura siano scarsamente iniettabili (scarsa presenza divuoti e/o vuoti  non collegati tra loro). Particolare attenzione va posta nella sceltadella pressione di immissione della miscela, per evitare l’insorgere di dilatazioni tra-



sversali prodotte dalla miscela in pressione. Nel caso si reputi opportuno intervenirecon iniezioni su murature incoerenti e caotiche, è necessario prendere provvedimentiatti a ridurre il rischio di sconnessione della compagine muraria e di dispersione del-la miscela. Particolare cura dovrà essere rivolta alla scelta della miscela da inietta-re, curandone la compatibilità chimico-fisico-meccanica con la tipologia muraria og-getto dell’intervento. L’intervento di ristilatura dei giunti, se effettuato in profonditàsu entrambi i lati, può migliorare le caratteristiche meccaniche della muratura, inparticolare nel caso di murature di spessore non elevato. Se eseguito su murature dimedio o grosso spessore, con paramenti non idoneamente        collegati tra loro o in-coerenti, tale intervento può non essere sufficiente a garantire un incrementoconsistente di resistenza, ed è consigliabile effettuarlo in combinazione con altri.Particolare cura     dovrà essere rivolta alla scelta della malta da utilizzare. L’even-tuale inserimento nei giunti ristilati di piccole barre o piattine, metalliche o in altrimateriali resistenti a trazione, può ulteriormente migliorare l’efficacia dell’interven-to. L’inserimento di diatoni artificiali, realizzati in conglomerato armato (in materia-le metallico o in altri materiali resistenti a trazione) dentro fori di carotaggio, puòrealizzare un efficace collegamento tra i paramenti murari, evitando il distacco diuno di essi o l’innesco di fenomeni di instabilità per compressione; inoltre, tale inter-vento conferisce alla parete un comportamento monolitico per azioni ortogonali alproprio piano. È particolarmente opportuno in presenza di murature con paramentinon collegati fra loro; nel caso di paramenti degradati è opportuno bonificare questitramite le tecniche descritte al riguardo (iniezioni di malta, ristilatura dei giunti). Nelcaso in cui la porzione muraria che necessita di intervento sia limitata, una valida al-ternativa èrappresentata dai tirantini antiespulsivi, costituiti da sottili barre trasversali imbullo-nate con rondelle sui paramenti; la leggera pre-sollecitazione che può essere attri-buita rende quest’intervento idoneo nei casi in cui siano già evidenti rigonfiamentiper distacco dei paramenti. Tale tecnica può essere applicata nel caso di murature atessitura regolare o in pietra squadrata, in mattoni o blocchi. L’adozione di sistemidi tirantature diffuse nelle tre direzioni ortogonali, in particolare anche nella direzio-ne trasversale, migliorano la monoliticità ed il comportamento meccanico del corpomurario,incrementandone la resistenza a taglio e a flessione nel piano e fuori del pia-no.  Il placcaggio delle murature con intonaco armato può essere utile nel caso dimurature gravemente danneggiate e incoerenti, sulle quali non sia possibile interve-nire efficacemente con altre tecniche, o in porzioni limitate di muratura, pesantemen-te gravate da carichi verticali, curando in quest’ultimo caso che la discontinuità dirigidezza e resistenza tra parti adiacenti, con e senza rinforzo, non sia dannosa ai fi-ni del comportamento della parete stessa. L’uso sistematico su intere pareti dell’edi-ficio è sconsigliato, per il forte incremento di rigidezza e delle masse, oltre che perragioni di natura conservativa e funzionale. Tale tecnica è efficace solo nel caso incui l’intonaco armato venga realizzato su entrambi i paramenti e siano posti in operai necessari collegamenti trasversali (barre iniettate) bene ancorati alle reti di arma-tura. È inoltre fondamentale curare l’adeguata sovrapposizione dei pannelli di reteelettrosaldata, in modo da garantire la continuità dell’armatura in verticale ed inorizzontale, ed adottare tutti i necessari provvedimenti atti a garantire la durabilità



delle armature, se possibile utilizzando reti e collegamenti in acciaio inossidabile, Il placcaggio con tessuti o lamine in altro materiale resistente a tra-zione può essere di norma utilizzato nel caso di murature regolari, in mattoni o bloc-chi. Tale intervento, più efficace se realizzato su entrambi i paramenti, da solo nongarantisce un collegamento trasversale e quindi la sua efficacia deve essere accura-tamente valutata per il singolo caso in oggetto. L’inserimento di tiranti verticali post-tesi è un intervento applicabile solo in casi particolari e se la muratura si dimostra ingrado di sopportare l’incremento di sollecitazione verticale, sia a livello globale sialocalmente, in corrispondenza degli ancoraggi; in ogni caso deve essere tenuta inconsiderazione la perdita di tensione iniziale a causa delle deformazioni differite del-la muratura.4-Consolidamento dei solaiI solai che troviamo negli edifici in muratura sono con travi di ferro e voltine oppuretavelloni è raro trovare dei solai in cemento armato oppure dei solai in legno; l’inter-vento di consolidamento si ripropone di aumentare la rigidezza  assiale  del solaio ,la sua resistenza a flessione , eliminare delle vibrazioni fastidiose e fare in modo cheil solaio sia ammorsato alla muratura in modo da evitare l’apertura dell’edificio.



A- Incremento della resistenzaL’incremento della resistenza  di un solaio lo si può ottenere realizzando al di sopradel solaio in acciaio. legno  , una solettina di calcestruzzo avente adeguato spessore5 cm armata con  rete metallica elettrosaldata  maglia quadrata di lato 15 cm e bar-re diametro 8 mm . La soletta deve essere collegata alla trave di acciaio o alla travein legno mediante dei connettori metallici che hanno la funzione di rendere la solettacollaborante ed evitare lo scorrimento relativo tra putrelle e soletta di cls. La sezioneda omogenea diventa mista con altezza H = h+5 cm  con incremento della inerzia delsolaio quindi della sua rigidezza flessionale e diminuzione della freccia in mezzeriacon  conseguente eliminazione di fastidiose vibrazioni. Per non  appesantire troppo ilsolaio il massetto può essere realizzato con calcestruzzo strutturale leggero aventeun peso specifico di circa 1400 kg/mc. Si possono valutare per un solaio realizzatocon putrelle di ferro l’incremento di momento resistente , e la diminuzione della frec-cia .



Solaio esistenteAnalisi dei carichitrave         IPE200tavellonesoletta di riempimento               200 daN/mqmassetto                   90 daN/mqpavimento                 40  daN/mqincidenza tramezzi  100 daN/mqsovraccarico   200 daN/mqQ = (G+P+Q)*1,5 *0,80  = 756 ≈ 760  daN/mlsi è moltiplicato  per 0,80 poiché il calcolo è riferito ad una striscia di 80 cm interas-se delle travi in acciaioil profilato IPE  I = 1943 cm4 ; W = 194 cmc              A = 28,5 cmqfacendo riferimento a vecchie normative un acciaio Fe360    sarebbe l’attuale Se235fyd= 2200/1,15 = 1913  daN/cmqil momento elastico  della sezione    ME = 3711 daN*mIl momento plastico Mpl= 4220 dAN*mWpl =  220,64 cmcil momento esterno Msd =760*36/8= 3420 daN*mVerifica della frecciaf = 5/384*5*(600)4 /(EI) = 2,06 cm  > 1/300 L = 2 cmsi possono avere vibrazioni del solaiSolaio consolidato con solettaCalcolo plastico a rottura80*X*0,8*fcd  =  A*fyd           X = 4,50 cmRck 400   Fcd = 0,83*0,85*400/1,5= 188 daN/cmqsi è utilizzato per il consolidamento un  cls di buona qualità  RCK400Mpl= A*fyd*(10+0,5+4,5/2)= 6904 daN*mil momento esterno 3915 daN*mL’incremento di momento flettente  ΔM = 2884 daN*mil baricentro della sezione omogenea  n= 580*x^2/2- 28,5*5*(15-x)= 0



la profondità dell’asse neutro è circa 5,6 cm la assumiamo pari a 5 cmI = 80*125/3+5*1943+ 5*28,5*100 = 27298 cm^4f = 0,97 cm la freccia si è dimezzata  non si hanno problematiche di oscillazioneEfficacia dell’intervento di consolidamentoAffinché l’intervento sia efficace è opportuno che le travi in acciaio siano collegatecon pioli alla soletta di calcestruzzo i quali vanno dimensionati in funzione dello sfor-zo di compressione nella soletta di cls ; i pioli hanno la funzione di impedire lo scor-rimento relativo tra soletta e putrelle che se avviene rende l’intervento inefficace nonvalido con un peggioramento del solaio poiché viene appesantito e la soletta non col-labora.C = 80*4,50*0,8*fcd  = 54144 daNLa Resistenza dei connettoriLa resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotato di testa, saldato in modo automa-tico, con collare di saldatura normale, posto in una soletta di calcestruzzo piena puòessere assunta pari al minore dei seguenti valoriPRd,a = 0,8 ft ( d2 / 4 ) / vPRd,c = 0,29 d2 ( fck Ec )0,5 / vdovev è par ad 1,25ft è la resistenza a rottura dell’acciaio del piolo (comunque ft ≤ MPa ),fck è la resistenza cilindrica del calcestruzzo della soletta,d è il diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm;hsc è l’altezza del piolo dopo la saldatura, non minore di 3 volte il diametro del gam-bo del piolo;= 0,2 ( hsc / d + 1 ) per 3 ≤ hsc / d ≤ 4= 1,0 per hsc / d 4Nel caso di solette con lamiera grecata la resistenza di calcolo dei connettori a piolo,calcolata per lasoletta piena, deve essere convenientemente ridotta.Per lamiera disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo, la resistenzadella connessione a taglio è moltiplicata per il fattore riduttivo kl 0,6 bo hsc hp / hp  1,0dove hsc è l’altezza del connettore



B- Rigidezza  assiale ed apertura dell’edificio La soletta di cls incentiva notevolmente la rigidezza assiale del solaio  per la presen-za della rete elettrosaldata in modo da ripartire secondo il modello di calcolo le azio-ni orizzontali sui maschi murari; il solaio deve essere efficacemente ammorsato nellemurature poichè i movimenti delle pareti se le travi non sono efficacemente collegatead esse possono vanificare i benefici derivanti dall’incremento di rigidezza. La reteelettrosaldata va risvoltata nella parere per una altezza di almeno 70 cm , per con-sentire la piegatura è opportuno utilizzare ferri del diametro di 6 mm con una magliaquadrata di 10 cm .In direzione perpendicolare alle travi vanno disposti ad interasse di circa 50 cm dellebarre Φ16 saldate alle putrelle di acciaio annegate nella soletta di calcestruzzo e sal-date al cordolo perimetrale realizzato tramite un profilato a C ad ali strette interno oesterno alla parete  da disporre intorno all’edificio.



5-Cordoli intermedi e di copertura La realizzazione dei cordoli è sempre difficoltosa soprattutto per quanto concerne ipiani intermedi dove il cordolo è impossibile realizzarlo poiché di pregiudicherebbela stabilità della parete  ma può essere realizzato all’esterno tramite un apposita cer-chiatura con profili a C ad ali strette.  In copertura i cordoli sono di facile realizza-zione sono sempre in cemento armato o FRCM  qualunque sia la tipologia di solaio.La funzione del cordolo è quella di trasmettere alle murature le azioni sismiche oriz-zontali degli impalcati quindi vanno calcolati  in funzione di dette forze , in base allaforza sismica di piano , e devono garantire  un adeguato collegamento tra solaio emuratura. Nella ripartizione delle azioni sismiche tra le pareti viene trascurata la ri-gidezza di piastra della parete per cui le azioni orizzontali vengono trasferite esclusi-vamente ai maschi con funzionamento a lastra; dalle figure si vede che si può avereun apertura dell’edificio con relativo meccanismo di danno se il solaio non è perfet-tamente ancorato alla parete. Per ogni tipo di cordolatura affronteremo il relativocalcolo e dimensionamentoI cordoli possono essere di tre tipi  :- Cordoli in cemento armato- Cordoli in Acciaio- Cordoli in FRCMA- Cordoli in  cemento armatoLa trasmissione delle azioni orizzontali tra parete e cordolo avviene per attrito o meccanicamente tramite armature verticali che di solito vengono omesse; la trasmissionedegli sforzi per attrito è una normale verifica a taglio in corrispondenza della sezionedi passaggio tra cordolo e muratura . Lo sforzo di taglio nel maschio muratura gene-ra tensioni  tangenzialiτ = V/A   ; Vrd = τo*A                   A area del maschioVsd forza di taglio spettante al maschio murario



Nei cordoli in cemento armato vanno inserite delle barre di armatura verticale da ve-rificare a tranciamento per far fronte allo sforzo di taglio .



La norma italiana stabilisce le dimensioni del cordolo e la sua armatura in funzionedella larghezza della muratura e dell’altezza del solaio ; solitamente il cordolo è ar-mato con 6 barre del diametro di 14 mm ,staffe del diametro di 6 mm ogni 10 cm  lasua sezione ha dimensioni BxH con h altezza del solaio e B spessore della muratura .Dalle figure si vede che è più semplice realizzare un cordolo di copertura in cementoarmato  che un cordolo intermedio  per il quale si può avere un a rottura della paretemuraria.Lo sforzo  max di trazione che il cordolo è in grado di sopportare con  6Φ14Trd = 6*1,54*391= 36128 daNB- Cordoli in  acciaioI cordoli in acciaio possono essere realizzati ai piani intermedi , hanno la funzione dicollegare il solaio alla muratura come indicato in figura e trasmettere le azioni oriz-zontali; le verifiche riguardano gli elementi di collegamento metallici



C- Cordoli in FRCMIl rinforzo in FRCM consente di realizzare cordolatura in sommità degli edifici , la lacosa più importante sono le cordolature di pianpo intermedie che fasciano l’interoedificio dando ad esso un comportamento scatolare vincolanmdo i solai ed evitandoil, ribaltamento delle murature ; si può valutare il max sforzo normale di trazione cheè in grado di sopportare il cordolo in FRCM  di altezza H e larghezza b :Nt,RD = ηf* εfd*Ef *tf*bf*αηf   numero degli strati di rinforzo disposti nel cordolobf  larghezza del sistema FRCM disposto nel giunto di malta pari alla larghezza delcordoloεfd*Ef  = σfd  tensione di trazione nel cordolotf spessore equivalente



6- Consolidamento delle copertureIl consolidamento delle copertura ha come obbiettivo la riduzione della massa sismi-ca dell’edificio mediante la sostituzione del solaio  di copertura esistente con solaioin legno o prefabbricati più leggeri , in  modo che l’azione sismica in sommitàdell’edificio sia ridotta. E’ preferibile realizzare in sottotetti abitabili solai misti le-gno calcestruzzo a doppia orditura , dei grigliati piani di travi in legno con soletta dicls armata con rete elettrosaldata ancorata nei cordoli in modo da ridurre la sezionedelle travi e sfruttare al meglio l’altezza interna delle mansarde.In copertura  vanno eliminati elementi spingenti quali strutture con comportamentoad arco senza catene ,volte a botte   spingenti lateralmente ect. Le coperture in  legno possono essere realiz-zate mediante capriate ed appoggiate sulle murature nei cordoli perimetrali come infigura



L’orditura in legno può essere realizzata a terra e sollevata tramite gru sul piano dicopertura ed ancorata nel cordolo;le travi inclinate sono tutte capriate o mezze ca-priate senza alcun elemento spingente. Tra le travi  viene inserito un tavolato in  le-gno che può essere realizzato anche con pannelli XLam di spessore ridotto 6 cm , aldi sopra del quale disporre l’isolante termico kla impermeabilizzazione ed il relativomanto di copertura. La funzione della soletta di cls è quella di creare una scatola mu-raria ed evitarne l’apertura in occasione del terremoto , quindi devono essere garan-titi  i collegamenti tra copertura lignea tavolato e cordolo .7- Riquadratura delle apertureLa riquadratura delle aperture viene praticata tramite un telaio in cemento armatochiuso una maglia rettangolare avente dimensioni pari a quella delle aperture; loscopo di questa riquadratura è quello di non alterare la rigidezza della parete fare inmodo che le dimensioni dei pilastrini laterali conferiscano una rigidezza telaio pari aquella della porzio- ne di muratura eliminata.Se applichiamo  una forza F in  sommità del telaio lo spostamentoδ = F*L3/(12*E*I) + χ*F*L/(G*A)    nella muraturaδ = 1/2*F*L3/(12*E*I)     nel telaio in  c.a.eguagliando i due spostamenti di può ricavare  l’inerzia I del rittoI = b3*t/12      dove t è lo spessore della muratura noto ; b larghezza del ritto .



Per quanto concerne  la trave superiore è un architrave e quindi va dimensionata se-condo le regole della statica in base ai carichi che gravano su di essa ; dobbiamo pe-rò garantire  che il comportamento sia shear type ovvero alla grinter e quindi la suaaltezza sia almeno H = 1,5*BPer un apertura di dimensioni 120x150 con i seguenti moduli elastici per la muraturaE = 18000 daN/cmq; G = 5500 daN/cmq              t = 60 cm spessore muroutilizzando un calcestruzzo di buona resistenza   Rck 500 daN/cmqcon modulo elastico  Ec =  360000 dAN/cmqEcm = 22.000×[fcm/10]^0,3 = 35547 N/mmq ≈ 360000 daN/cmqfcm = fck+8 = 0,83*50+8 = 49,5 N/mmqL3/(12*E*I) + 6/5**L/(G*A) = L3/(12*E*Ip) *1/2L = 150 cm           A = 120*60 = 7200 cmq   I = 8.640.000 cm4Ip= 286970 cm4       B = 19  cmsi realizza un pilastrino  laterale, una mazzetta in clacestruzzo di circa 20 cm da am-bo i lati con architrave superiore avente un’altezza di 30 cm .Le armature minime sono di 6 barre del diametro di 12 mm con staffe ϕ 6 al passo di10 cm come indicato in figura .



8- Inserimento di cateneLe catene negli edifici in  muratura vanno inserite in corrispondenza dei solai inter-medi e di copertura ed hanno la funzione di evitare il ribaltamento della parete; disolito vengono inserite parallelamente ai maschi murari seguendo la distanza tra lepareti ma possono essere inserite anche nella zona centrale modificando sensibilmen-te il comportamento della parete fuori dal piano. Il calcolo viene eseguito studiandoil relativo cinematismo ovvero il ribaltamento della parete pretensionando la catena.Lo schema statico per il calcolo della parete in direzione orizzontale e verticale



Le reazioni degli appoggi in corrispondenza dei solai sono gli sforzi  normali nellecatene ; i carichi agenti le azioni sismiche orizzontali che determinano il ribaltamen-to della parete. Non stiamo studiando il meccanismo di danno e quindi non teniamoconto dell’azione stabilizzante della parete ma esclusivamente di quella ribaltante.Si risolve inizialmente lo schema verticale considerando la parete nella sua interezzadeterminando le reazioni dei singoli appoggi ; poi successivamente ciascuna reazionela si considera  come carico sullo schema statico in  orizzontale e si determinano glisforzi in ciascuna catena in base i quali dimensionare la barra metallica e calcolarela pretensione. Per le pareti vengono eseguite delle normali verifiche a pressoflesionefuori del piano e a taglio in modo da verificarne la stabilità.Si determina la sezione della catenaT = As*ed  -  e*As e  tensione di pretensione della catena ; ed = 3910 daN/cmqT reazione dell’appoggio  ; l’allungamento della catenaΔL = (T-σp*As)*L/(Es*As)una catena lunga 10 metri che lavora ad fyd senza pretensione ha un allungamentoΔL = 1,86 cm  in presenza di eventi sismici  è praticamente inefficace  se non vienepretesa.Il calcolo della piastra metallica di ancoraggio senza nervature è pressochè immedia-



to basta ripartire lo sforzo di trazione T sull’area della piastra e determinare le solle-citazioni flessionali e di taglio.σx = Mx/Wx ;   σy = My/Wy ;     τX = TX /Ax  ;  τY = TY /Ay  ;le verifiche consistono nel confronto  Vrd> Vsd  ; Mrd > Msd  secondo quanto stabili-to dalle norme italiane per sollecitazione combinata di flessione e taglio.La verifica a punzonamento della muratura viene eseguita ipotizzando una diffusionedelle tensioni a 45° sull’area media della pareteτ*Po*t = Vrd > TPo  perimetro medio ; t spessore della parete ;τ resistenza a taglio della parete utiliz-zata  nelle formule di verifica a taglio 



9- Iniezioni di miscele leganti e chiodature



10- Consolidamento delle fondazioniIl consolidamento delle fondazioni lo si esegue tramite delle cordolature lateraliadiacenti alla fondazione esistente o al muro se privo di fondazione con delle armatu-re passanti , in  modo da aumentare l’area di impronta della fondazione e quindi ri-durre le tensioni sul terreno in modo che sia soddisfatta la verifica a carico limite.Merita un cenno il calcolo ed il dimensionamento di queste strutture che viene ese-guito come un reticolo di fondazione rigido , quindi trave rigida su suolo elastico as-sumendo come incognite i tre spostamenti   W, θX,θY  , doveW è lo spostamento verticale del baricentro  del reticolo di fondazioneθX,  rotazione che definisce gli spostamenti nel piano XZθY  rotazione che definisce gli spostamenti nel piano YZle equazioni a disposizione sono 3Equilibrio alla traslazione secondo ZEquilibrio alla rotazione secondo Y nel piano XZEquilibrio alla rotazione secondo X nel piano YZlo spostamento verticale in un generico punto del reticolo di coordinate X ed Yw(x,y) = Wo + X*θY + Y * θXla tensione  σ(x, y) = B*K*w(x,y)con K costante di sottofondo che dipende dal tipo di terrenob larghezza della fondazioneIl reticolo  lo si considera rigido anche in virtù della muratura sovrastante ; le azioniin gioco sono gli sforzi normali  ed i momenti flettenti competenti a ciascuno maschiomurario alla base ovvero in fondazione. Risolto il reticolo noti gli spostamenti si pos-sono calcolare le sollecitazioni flessionali e taglianti delle travi ed eseguire le relati-ve verifiche per le cordolature in cemento armato .



11- Collegamenti della scatola murariaIn corrispondenza degli incroci  tra le pareti murarie vengono disposte delle chioda-ture ovvero delle cuciture realizzate con barre metalliche per tutta l’altezza del pianodell’edificio ad interasse di 50 cm che hanno la funzione di evitare l’apertura dellascatola muraria



12- Verifica sismica dell’edificio consolidato La verifica sismica di un edificio in muratura consolidato può essere condotta con imetodi tradizionali ovvero l’analisi statica lineare e l’analisi dinamica lineare deter-minando su ogni pannello di muratura le sollecitazioni :- Taglio- Sforzo normale- Momento flettenteeseguendo le normali verifiche a taglio e a pressoflessioni con le formule usuali perle murature introdotte anche dalle recenti normativeVt=b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2MRD =P*b/2*[1-P/(αfcd*A)]per ogni maschio si controlla lo spostamento di piano e si vede se è inferiore al driftammissibile



Nella modellazione si inseriscono anche i cordoli di copertura  le architravi e i riqua-dri delle aperture  utilizzando i coefficienti di struttura definiti dalla normativa  utiliz-zando un coefficiente di strutturaq= 2*αU/α1  per edifici regolari in elevazioneq= 1,5 *αU/α1  negli altri casi   con αU/α1 = 1,5se non  si esegue una analisi non lineareIn alternativa  si può eseguire l’analisi statica non  lineare con determinazione dellacurva forza spostamento   dell’oscillatore equivalente e del relativo moltiplicatoredelle forze orizzontali utilizzando un software di calcolo come il PROSAM . L’analisistatica non lineare consiste nell’applicare all’edificio un sistema di forze estaticheequivalenti la cui distribuzione è proporzionale alla distribuzione delle masse o se-gue la deformata relativa al primo modo di vibrare della struttura; queste forze ven-gono fatte crescere gradualmente e si valutano gli spostamenti di un punto di control-lo posto a 2/3*H  dove H è l’altezza dell’edificio ed il relativo tagliante di piano. Ilmodello viene trasformato in un oscillatore semplice equivalente del quale se ne cal-cola l’accelerazione al suolo e quindi il moltiplicatore delle forze orizzontali che pro-voca il collasso della struttura . Affinché la struttura sia verifica definita la zona si-smica il moltiplicatore deve essere sempre  α > 1.



13- Meccanismi di dannoI meccanismi di danno più comuni  che possono verificarsi negli edifici in  muraturasono di :- Meccanismi di ribaltamento semplice- Meccanismi di flessione verticale-Meccanismi di flessione orizzontale-Meccanismi di ribaltamento compostoRiportiamo di seguito alcune immagini significative di queste meccanismi per il  cuicalcolo esistono dei software di calcolo o semplici fogli elettronici free con cui è pos-sibile determinare i moltiplicatori critici sfruttando una teoria del primo ordine.





14- Isolamento termico ed abbellimento edificiGli edifici in muratura esistenti hanno uno  spessore delle pareti consistente di solito60 cm che però non è sufficiente vista la conduttività della muratura a garantire unbuon isolamento termico dell’involucro edilizio; si pone quindi il problema dell’isola-mento termico delle pareti esterne che può essere eseguito mediante un cappotto ter-mico interno o un capotto termico esterno. Tra i due sistemi è preferibile al fine dievitare formazione di condensa tra isolante e parete realizzare un cappotto termicoesterno utilizzando delle buone tecniche che ci consentono anche a bassi costi di ab-bellire l’edificio in  muratura . Si utilizzano dei pannelli isolanti con su applicato in-tonaco  o pietra , laterizio marmo da montare  direttamente sulla parete che rendonogli edifici molto gradevoli esteticamente migliorando notevolmente la qualità urbana.



15- ConclusioniIl consolidamento degli edifici in muratura in zone terremotate e non  soprattutto perla salvaguardia dei centri storici e delle zone di completamento è pratica corrente ,demolire e ricostruire edifici esistenti anche se più conveniente in termini di sicurezzasismica , non si può pensare di demolire  interi centri storici in muratura e ricostruir-li in cemento armato si scatenerebbero le ire delle varie soprintendenze ai beni ar-cheologi e monumentali ,e della televisione . Lo scopo del consolidamento di un edifi-cio in muratura è quello di conferire all’edificio una sua resistenza alle azioni sismi-che in modo che per ulteriori eventi sismici non si verifichino dei danni ovvero chegli edifici non si rompano di nuovo. Con le tecniche di consolidamento descritte siraggiungono dei buoni livelli di sicurezza strutturale anche a basso costo miglioran-do l’estetica degli edifici  e quindi la qualità del costruito. Per ulteriori approfondi-menti si rimanda alla notevole bibliografia esistente in materia , queste pagine sonosoltanto una guida semplice e pratica per chi si accinge a consolidare un edificio inmuratura .Bibliografia reperibile in rete-Nuove norme tecniche sulle costruzioni  NTC2018-Istruzioni per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Controllo di Interventi di Consolidamento Statico mediante l’utilizzodi  Compositi Fibrorinforzati a Matrice Inorganica.- Regione Molise : definizione di modelli per l’analisi strutturale di edifici in muratura , analisi dei meccanismi localidi collasso in edificio in muratura esistenti- Politecnico di Milano : Il consolidamento delle strutture murarie mediante l’uso di catene metalliche-Ordine ingegneri provincia di Pistoia:Edifici esistenti in muratura- Università di Brescia  : Costruzioni esistenti in muratura criteri di intervento-Università di Napoli : Consolidamento degli edifici  prof. Armando Albi Marini
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1- Introduzione

Il patrimonio edilizio storico italiano è parte integrante della costituzione italiana e
come tale va protetto e conservato ovvero studiarne il comportamento statico e dina-
mico anche in occasione di eventi sismici che possono danneggiarlo in modo irrepa-
rabile. Se poi si pensa alla economia delle città d’arte quali Firenze Roma , meta di
turisti anche stranieri la conservazione dei beni culturali per i quali vi è un ministero
apposito diventa fondamentale. Chiunque si reca in vacanza a Firenze ne visita i
suoi monumenti le chiese gli edifici storici , lo stesso vale per la città di Roma nella
quale visite al Colosseo ed al Vaticano rappresentano delle mete fondamentali. L’Ita-
lia ha origini antiche, le sue architetture si rifanno all’epoca degli etruschi degli an-
tichi Romani, al rinascimento con Leonardo da Vinci, Filippo Brunelleschi Michelan-
gelo, per poi passare al barocco ed al gotico architetture tipiche dell’Europa delle
quali troviamo edifici storici anche in Italia come il duomo di Milano. In Sicilia e nel
resto del sud Italia si trovano esempi di architettura greca antecedente quella dei ro-
mani con templi (valle dei templi Agrigento) aventi struttura simile a quella del Par-
tenone di Atene. Anche la Francia come il Regno Unito hanno un patrimonio edilizio
storico eccellente con archi trionfali , chiese dall’architettura gotica e barocca per
le quali la protezione e conservazione assume estrema importanza ma a differenza
del territorio italiano vi è una bassa sismicità per cui gli edifici storici sono sollecita-
ti esclusivamente da carichi verticali , e per tali azioni con i metodi di calcolo e di
esperienza dell’epoca venivano calcolati e costruiti . In Italia la problematica delle
forze orizzontali derivanti da azioni sismiche è stata introdotta negli anni trenta e
non ha riguardato la progettazione di edifici storici , Leonardo da Vinci ,il Brunelle-
schi si rifacevano a metodi di calcolo dettati dalla esperienza in analogia ad altri edi-
fici storici esistenti rimasti intatti negli anni per cui il patrimonio edilizio storico ita-
liano è estremamente vulnerabile sismicamente e diventa importante studiare il com-
portamento di queste strutture in muratura in occasione di terremoti i relativi mecca-
nismi di danno e quali provvedimenti intraprendere per assicurarne la conservazione
e stabilità senza intaccare la storicità degli elementi strutturali. E’ evidente che molti
degli interventi di consolidamento degli edifici in muratura non possono essere utiliz-
zati per gli edifici storici ne verrebbe intaccata la bellezza ed architettura delle fac-
ciate , gli affreschi sotto le volte i dipinti i mosaici come da perfetti archeologi l’edi-
ficio storico va smontato nei suoi elementi base colonna blocco di pietra travi di co-
pertura volte, numerando catalogando l’ elemento lo stesso come per i mosaici dipin-
ti e ricostruito come un puzzle ovviamente questa è pura tecnica costruttiva edilizia
utopica che non può essere realizzata. L’intervento di consolidamento non deve esse-
re invasivo ovvero non deve intaccare la bellezza architettonica dell’edificio storico
deve mirare al suo miglioramento statico e dinamico assicurandone la stabilità e
conservazione nel corso degli anni.



2- Cenni storici sul calcolo degli edifici in muratura

Le prime formule empiriche sugli edifici in muratura risalgono al 1700 dovute
all’architetto francese Rondelet che si occupò per trenta anni delle costruzioni mu-
rarie il quale per le pareti murarie considerava tre tipologie di danno che provoca-
vano il ribaltamento della parete.

La prima formula empirica definiva lo spessore da dare alle murature in funzione
della distanza tra di esse , la normativa tecnica attuale sulle costruzioni impone che
l’interasse tra due pareti di murature non deve essere superiore a 7 m.

s = (t+h)/48 ;

s spessore della muratura , t interasse tra i muri ; h altezza delle pareti .

Vi sono altre formule empiriche

s = t/40 + h/25 Redtenbacher

s = t/40 + h/36 Muller

Per edifici di tipo basilicale lo spessore della parete è dato dalla formula empirica

s = (H+h)*t/[24*(H2+t2)]

E’ evidente che aumentando la luce del solaio , aumenta la reazione vincolare del
muro e quindi anche la compressione nella muratura per cui dobbiamo avere uno
spessore s maggiore , s= Q*L/(B*2*α*fcd) funzione lineare della luce L del solaio



Se vogliamo dare una spiegazione alla formula empirica del Rondelet , consideria-
mo il ribaltamento della parete che avviene per effetto di spinte orizzontali ad esem-
pio dovute alla deformazione dei solai . Si verifica il ribaltamento quando la eccen-
tricità dello sforzo normale è maggiore di metà dello spessore della parete ovvero

e ≥ s/2 ; e= M/P ; M = V* H

P sforzo normale ; V forza orizzontale
Il solaio è orizzontale si potrebbe interpretare la forza V come una spinta derivante
da un effetto arco dovuto alla inflessione del solaio in regime di grandi spostamenti.
La freccia in una trave app.- app. caricata da una forza concentrata in mezzeria è pa-
ri a

δ= F*t3/(48*EI)

s = (t+h)/48 ; Rondelet La spinta H=V in un arco dipende dalla freccia

V = q*l2/(8*f) f = 5/384*Q*L4/EI V = q*l2/(8*5/384*Q*L4/EI )= 48/5*EI/L2 MR = V*H = 48/5*H* EI/L2

P = Q*L/2 + s* H*γ MS = Q*s*L/4 + s2*H*γ /2 il muro non ribalta per MS ≥MR ovvero
Q*s*L/4 + s2*H*γ /2= 48/5*H* EI/L2 s2*H*γ /2 +Q*s*L/4 - 48/5*H* EI/L2 = 0
s = {- Q*L/4± [(Q*L/4 )2 + 2*H*γ *48/5*H* EI/L2]1/2 } /(H*γ) scartando la soluzione negativa
s = {- Q*L/4+ [(Q*L/4 )2 + 2*H*γ *48/5*H* EI/L2]1/2 } /(H*γ)
come si vede lo spessore della parete è funzione del rapporto L /H dove H è l’altezza della parete mentre L è la distanza tra i muri.

Per un edificio ad n impalcati esistono formule empiriche per il dimensionamento
dello spessore dei muri ad ogni piano

si = (n*t+Hi)/48

n numero di piani ; Hi altezza relativa ad ogni piano



3- Il cinematismo delle facciate degli edifici storici

Analizziamo 4 tipologie di meccanismo concernente le facciate degli edifici:

3.1-Ribaltamento della parete monolitica
3.2-Ribaltamento del cuneo di facciata
3.3-Ribaltamento del cuneo d’angolo
3.4-Ribaltamento della facciata di una chiesa
3.5- Inserimento di catene

3.1-Ribaltamento della parete monolitica

Il primo meccanismo riguarda il ribaltamento semplice di una parete verticale di mu-
ratura intorno al suo centro di rotazione quale lo spigolo esterno del muro; la proble-
matica viene risolta attraverso la statica e cinematica dei corpi rigidi applicando il
principio dei lavori virtuali con una teoria del primo ordine ovvero di piccoli sposta-
menti ed una teoria del secondo ordine e di grandi spostamenti. Le forze in gioco so-
no :
- Peso proprio del muro
- Azioni verticali eccentriche dovute ai solai
- Forze sismiche orizzontali

Il muro ha un suo spessore t ed un altezza H
Il principio dei lavori virtuali afferma che il lavoro compiuto dalle forze interne ed
esterne deve essere uguale a zero. Il lavoro è positivo se forza e spostamento sono
concordi; il grado di libertà è la rotazione θ
L’espressione generale del lavoro in regime di grandi spostamenti :

-W*H/2*(1-cosθ)- P*H*(1-cosθ) + 1/2*FO*H/2*2/3*H*sinθ = 0
FO valore della forza sismica alla sommità del muro
Si può eseguire anche un equilibrio dinamico della parete intorno al centro di rota-
zione.
I*ϑ”+1/2*FO*H/2*2/3*H*θ =W*H/2+ P*H

I momento di inerzia rotazionale della massa del muro



-Approccio del I ordine

L’approccio semplificato al cinematismo consiste nella determinazione del momento
stabilizzante e del momento ribaltante per forze sismica costante l’ungo l’altezza del
muro.

Momento ribaltante :

MR = q*H2 /2

Momento stabilizzante :

MS = W*t/2 + P*(t/2+e)

L’equilibrio è soddisfatto quando :

MS ≥ MR

q rappresenta il carico orizzontale dovuto all’azione sismica

q=Sd(T)*m ; m massa del muro per unità di lunghezza

Sd(T) accelerazione sismica per muro come elemento non strutturale

α*S*(1+Z/H )*ap/[(1+(ap-1)*(1-Ta/(a*T1))2] ≥α*S per Ta<a*T1

Sa α*S *(1+Z/H )*ap per a*T1<Ta< b*T1

α*S*(1+Z/H )*ap/[(1+(ap-1)*(1-Ta/(a*T1))2] ≥α*S per Ta>b*T1

S coefficiente che tiene conto della categoria del sottosuolo e delle condizioni topo-
grafiche
α rapporto tra accelerazione max ag su terreno di tipo A e accelerazione di gravità g
Ta periodo fondamentale di vibrazione elemento non strutturale
T1 periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata



Z quota del baricentro dell’elemento non strutturale
H altezza della costruzione a partire dal piano di fondazione
a, b,ed ap sono definiti nella seguente tabella in accordo con il periodo di vibrazio-
ne della costruzione

Si può definire un moltiplicatore del momento stabilizzante :

α* MS ≥ MR ;

α*[W*t/2+P*(t/2+e)] = q*H2 /2

Il moltiplicatore

α = q*H2 /2/ [W*t/2+P*(t/2+e)]

è evidente che affinché non vi sia cinematismo α ≤ 1

Possiamo introdurre anche il lavoro compiuto dalle reazioni vincolari alla base del
muro in fase elastica con distribuzione triangolare e parzializzazione della sezione :

Il centro di rotazione C è posizionato sull’asse neutro , il lavoro delle reazioni

Risultante reazioni vincolari R = 2/3*N/(t*u)*t*3u/2 = N

Spostamento punto di applicazione 2/3*u*θ
Lavoro delle reazioni vincolari L = R* 2/3*u*θ = N*2/3*u*θ



N = W+ P ; il moltiplicatore diventa :

α = (q*H2 /2)/[W*t/2+P*(t/2+e)+ (W+P)*2/3*u] ≤ 1

Se la forza sismica ha una distribuzione triangolare

MR = FO*H /2* 2/3*H = FO*H2 /3

La forza FO deriva dalla distribuzione delle forze statiche sismiche come da NTC

F(z)=2*FH*z/H ; FO= 2* FH ;

la forza FH = Sd(T)*W

-Approccio del II ordine

Viene rimossa la ipotesi di piccoli spostamenti , utilizzando gli sviluppi in serie di
Mac-Laurin

sinθ = θ -θ3/3 .................

cosθ = 1 -θ2/2 .................

l’equazione diventa

-W*H/2*(1-cosθ)-P*H*(1-cosθ) + q*H2 /2 *sinθ = 0

-W*H/2*θ2/2- P*H*θ2/2 + q*H2 /2 *θ = 0

si determina la configurazione di equilibrio

θ=(q*H2)/(W*H/2+P*H) q ha la consistenza dimensionale di [F*L-1]

ovvero l’angolo di inclinazione del muro che ne definisce la sua deformata

Possiamo determinare la configurazione critica oltre la quale il nostro muro ribalta
definendo un moltiplicatore delle forze orizzontali



θCR = θ* αCR

α* MR ≥ MS

α*(W*H/2*θ2/2+ P*H*θ2/2) = α*q*H2 /2 *θ

θ*(W*H/2+ P*H) = α*q*H2

Il muro ribalta quando

α*q*H2 > θ*(W*H/2+ P*H) ovvero per

α > θ*(W*H/2+ P*H)/( q*H2)
Il moltiplicatore delle forze ribaltanti è sempre una funzione crescente dell’angolo θ ,
viceversa il moltiplicatore delle forse stabilizzanti è una funzione decrescente
αS = (q*H2)/ [θ*(W*H/2+P*H)]; α R= θ*(W*H/2+ P*H)/( q*H2)

L’angolo θcr al quale corrisponde il ribaltamento della parete θcr=arctg(t/2H)
t spessore della parte H altezza ; αCR = θCR*(W*H/2+ P*H)/( q*H2)

Il muro durante la sua rotazione si solleva il lavoro compiuto dal peso proprio e da-
gli scarichi dei solai è negativo e si oppone alla rotazione del muro; superato l’ango-
lo θcr =arctg(t/2H) questo lavoro diventa positivo ed il muro ribalta.
-Approccio ai grandi spostamenti



-W*H/2*(1-cosθ)- P*H*(1-cosθ) + q*H2 /2 *sinθ = 0

sinθ /(1-cosθ) = 1/2*q*H/(W/2+P)

l’equazione trigonometrica può essere risolta

(1-cosθ) = 2*sin2(θ/2) ; sinθ = 2*sin(θ/2)*cos(θ/2)

sinθ /(1-cosθ) = 2*sin(θ/2)*cos(θ/2) /2*sin2(θ/2) = ctgθ/2= 1/tgθ/2

1/tgθ/2= 1/2*q*H/(W/2+P) tgθ/2=2*(W/2+P)/q*H

θ/2=arctg [(W+P/2)/q*H] ; θ=2*arctg [(W+P/2)/q*H]

L’angolo θ definisce la configurazione di equilibrio del muro blocco rigido.

-Approccio dinamico

Il muro può essere considerato come un pendolo capovolto , l’equilibrio rotazionale
intorno al centro di rotazione alla base nella ipotesi di piccoli spostamenti

I*ϑ”+q*H2 /2*θ =W*H/2+ P*H

Il momento di inerzia rotazionale I = ρ*∫z2 dz = ρ*H3/3

La pulsazione fondamentale ω =√[q*H2/(2*I)] il periodo di oscillazione T=2*π/ ω

ϑ”+ω2*θ =(W*H/2+ P*H)/I

L’integrale complementare della omogenea associata

θ(t) = A*sinωt + B*cosωt

L’integrale particolare

θO =[(W*H/2+P*H)/(I*ω2)]

In assenza di damping

θ(t) = A*sinωt + B*cosωt + [(W*H/2+P*H)/(I*ω2)]

all’istante t = 0 θ(0) =0 θ’(0) = 0
B = -[(W*H/2+P*H)/(I*ω2)] ; A = 0



θ(t) = [(W*H/2+P*H)/(I*ω2)](1-cosωt )

é evidente che il muro è vincolato dai solai non è libero di oscillare

3.2-Ribaltamento del cuneo di facciata

La formazione di questo meccanismo o superficie di rottura dipende dalla forza oriz-
zontale F applicata in sommità, in assenza di questa azione il ribaltamento è sempli-
ce ed interessa tutta la parete.

Mediante una analisi lineare si determinano il momento ribaltante ed il momento
stabilizzante della parete; è evidente che è necessario individuare la superficie di rot-
tura ovvero la geometria del cuneo e la posizione della cerniera in A che per ragioni
di simmetria di carico si trova a B/2
Indichiamo con
W peso parete
WC peso cuneo γ*t*YC

2

q forza sismica per unità di altezza sulla parete
P scarico dei solai con eccentricità e rispetto al baricentro del muro
YC posizione della cerniera con asse y diretto verso il basso
YG = H/2 posizione del baricentro
F forza in testa alla parete come in figura
Rispetto alla cerniera il momento ribaltante definito dalla catena cinematica



Si è ipotizzato che le lesioni nella parete muraria siano inclinate a 45° per cui la
geometria del cuneo è definita dalla coordinata della cerniera YC , mentre la catena
cinematica dall’angolo o grado di libertà θ

Il lavoro compiuto dalle forze agenti sul cuneo isolato

F*YC*sinθ + q*V - [2/3*WC*YC - P*YC]*(1-cosθ) = 0

V volume della catena cinematica V =YC*θ*2*YC /2*YC/3 = θ*YC
3/3

Il lavoro [F*L] ; q*V [F*L-2 *L3 ]

q è una forza sismica per unità di superficie

q = Sd(T)*γ*t ; t spessore muro ; γ peso specifico muratura

la configurazione di equilibrio
F*YC*θ + q*θ*YC

3/3 - [2/3*WC*YC - P*YC]*θ2/2 = 0

θ =2*(F*YC+q*YC
3/3)/[2/3*γ*t*YC

3 - P*YC]

La geometria del cuneo e quindi l’ordinata YC dipendono da θcr , ovvero il cuneo
ribalta quando il lavoro delle forze stabilizzanti inverte il suo segno

θcr = t/(2*YC) in una trattazione lineare

t/(2*YC)*[2/3*γ*t*YC
3 - P*YC]=2*(F*YC+q*YC

3/3)
t*[2/3*γ*t*YC

2 - P]=4*(F*YC+q*YC
3/3)

q*YC
3/3 -t*2/3*γ*t*YC

2 -4*F*YC - P = 0

si ottiene una equazione di terzo grado nella incognita YC ; se F = 0 , P = 0 come
accade nella realtà , ovvero non vi è forza orizzontale in testa e non vi sono scarichi



dei solai superiori l’equazione diventa di primo grado

q*YC /3 -t*2/3*γ*t= 0 YC = 2*γ*t2/q [F*L-3* L2 *L2/F]=[L]

Nella equazione di terzo grado vanno considerate solo soluzioni reali , per le radici
immaginarie il cuneo non si forma ed il ribaltamento è quello della parete monoliti-
ca nella sua globalità
definita la geometria del cuneo possiamo calcolare il moltiplicatore

α = MS /MR

MS = γ*t*YC
2*t/2 - P*(t/2+e)

MR = F*YC + q*YC
3/3

3.3-Ribaltamento del cantonale

Il cantonale rappresenta l’angolo di un edificio in muratura nel quale si distacca un
cuneo e ribalta;

La catena cinematica è definita dal grado di libertà rotazionale θ e dalla ordinata
della cerniera YC; le lesioni nel cantonale sono inclinate a 45° ma dai meccanismi di
rottura delle murature dalle sue caratteristiche meccaniche si può individuare l’ango-
lo che definisce la lesione 30° ÷ 45°

La trattazione è analoga a quella vista in precedenza, il lavoro compiuto dalle forze
agenti sul cantonale
F*YC*sinθ + q*V - [2/3*WC*YC - P*YC]*(1-cosθ) = 0



WC peso cuneo γ*t*YC
2

q forza sismica per unità di altezza sulla parete
P scarico dei solai con eccentricità e rispetto al baricentro del muro
YC posizione della cerniera con asse y diretto verso il basso
F forza in testa alla parete
V volume catena cinematica YC

3 * sinθ

La catena cinematica critica definita dall’angolo

θcr = t/(2*YC) ; F*YC + q*YC
3 - [2/3* γ*t*YC

3 - P*YC]*θ2/2

θ = 2*(F + q*YC
2 )/[2/3* γ*t*YC

2 - P] t*[2/3* γ*t*YC
2 - P]=4*(F YC+q*YC

3 )

La YC si ottiene da una equazione di terzo grado

4*q*YC
3 - t*2/3* γ*t*YC

2 -4*F*YC + P*t = 0 se F = 0 e P = 0

YC = γ*t2/(6q)

anche per il cantonale non vi è formazione di cuneo ribaltante se la soluzione è im-
maginaria; definita la geometria del cantonale possiamo calcolare il moltiplicatore

α = MS /MR

MS = γ*t*YC
2*t/2 - P*(t/2-e)

MR = F*YC + q*YC
3/3

q = Sd(T)*γ*t azione sismica

3.4-Ribaltamento della facciata di una chiesa

E’ interessante studiare il ribaltamento della facciata di una chiesa che non ha una
conformazione regolare



Rappresentando graficamente entrambe le facciate

Dalle foto dei danni causati alla chiese in occasione dei recenti eventi sismici possia-
mo ipotizzare la zona interessata al ribaltamento che dovrebbe avere un andamento
pressoché ad arco circolare o parabolico

Nelle linee guida dei beni culturali sono riportati i meccanismi di danno delle faccia-
te di chiese nella sommità , o per ribaltamento alla base .

Il meccanismo riportato in figura è simile a quello del cuneo di facciata per pareti
rettangolari , quando la sagoma è arcuata possiamo individuare una curva di rottura
definita da un arco di circonferenza sulla quale avviene il ribaltamento con il suo
centro e raggio , per cui le incognite del problema sono due :

Raggio
YC ordinata del centro C della circonferenza.



Indichiamo con :
θ grado di libertà che definisce la rotazione ;
WC peso sismico del cuneo che ribalta
q= γ*t* Sd(T) azione sismica per unità di area della parete
F forza orizzontale in sommità
t spessore della parete

La stabilità della parete non è garantita poiché su di essa non agiscono forze vertica-
li stabilizzanti, esclusivamente il peso proprio ed un eventuale scarico dei solai.

Il momento stabilizzante
Ms = Wc*t/2 ,

Il lavoro compiuto dalle forze stabilizzanti:

-Wc* YG * (1-cosθ) ; YG baricentro della parte verticale che ribalta

Il momento ribaltante
MR =q*A* YG

Il lavoro delle forze ribaltanti escludendo la forza orizzontale in sommità

q*sinθ*V

V volume della catena cinematica

-Wc* YG *θ2 + V*q* θ= 0

Wc* YG *θ = V*q



Il peso sismico della parte di parete che ribalta

Wc = γ*t*A

A area della parete definita dal raggio r e da YC ordinata del centro C. Occorre
una ulteriore equazione , come per il cuneo di facciata bisogna definire l’andamento
delle lesioni in funzione della conformazione geometrica della facciata e quindi dal-
la variabilità del momento stabilizzante e ribaltante. Imponiamo che n ogni punto de-
la curva di rottura

MR(y)=Ms (y)

per cui discretizziamo la nostra facciata in tante strisce verticali

Per ogni striscia verticale possiamo scrivere il principio dei lavori virtuali ipotizzan-
do che le azioni tangenziali mutue tra le strisce siano nulle, ipotesi verosimile poiché
il ribaltamento è globale ed avviene attraverso una rotazione rigida

-1/2 *γ*ΔX *(YGI-ΔY)2*t*(1-cosθ) +q*sinθ*ΔX * (YGI-ΔY)2 = 0

Il ribaltamento della singola striscia avviene per l’angolo

θcr = t/(2*(YGI-ΔY))

-γ*ΔX *(YGI-ΔY)2*t*θ +4*q*ΔX * (YGI-ΔY)2 = 0

θ = 4*q/(γ*t ) ; eseguendo l’analisi dimensionale [F*L-2 *L3*F-1*L-1]

dalla relazione θcr =t/(2*(YGI-ΔY))= 4*q/(γ*t )

possiamo ricavare la ordinata che definisce la posizione del baricentro della striscia



t/(2*(YGI-ΔY))/t= (γ*t )/4q ; YGi = (γ*t 2)/(8*q) + ΔY

ΔY definisce il profilo superiore della facciata , è evidente che il cinematismo ovvero
la superficie di rottura è speculare alla sagoma della facciata .
per t = 40 cm γ = 1900 daN/mc q = 2,6* 1900* 0,60/9,81 =197 N/mq

YGi = 1,90 m per ΔY= 0 ; la striscia centrale ha una profondità di 380 cm

Il calcolo deve essere eseguito per ogni striscia verticale per cui determiniamo

YG1 ;YG2 ;YG3 ;YG4 ;.....................YGN ;

il principio dei lavori virtuali per il cuneo nella sua globalità

-1/2 *γ*ΔX ∑*(YGI-ΔY)2* t*(1-cosθ) +q*sinθ*ΔX * ∑(YGI-ΔY)2 = 0

L’angolo che definisce la configurazione di equilibro:

θ =2* [q* ∑(YGI-ΔY)2]/[γ*∑*(YGI-ΔY)2* t]

Il moltiplicatore delle forze stabilizzanti

α*Ms =MR =α* Wc*t/2 =q*A* YG

α =2*q*A*YG /(Wc*t)

A*YG =ΔX ∑*(YGI-ΔY)2; Wc=1/2 *γ*ΔX ∑*(YGI-ΔY)2* t

α =[2*q*ΔX ∑*(YGI-ΔY)2]/[1/2 *γ*ΔX ∑*(YGI-ΔY)2* t]

Le curve di rottura e le porzioni di muratura che ribaltano in occasione di un evento
sismico relative alle due facciate sono le seguenti



3.5- Inserimento di catene
Per evitare il ribaltamento delle facciate si possono inserire dei tiranti metallici quali
catene ancorate alla muratura che ne evitano il meccanismo;consideriamo una pare-
te monolitica di un edificio a 2 piani sulla quale scaricano due solai e studiamone il
comportamento mediante l’inserimento di due catene in corrispondenza dei solai di
interpiano.

Le forze in gioco :

W1 peso sismico muro primo impalcato

W2 peso sismico muro secondo impalcato

P1 scarico solaio primo impalcato

P2 scarico solaio secondo impalcato

q1 forza sismica muro primo impalcato

q2 forza sismica muro secondo impalcato

T1 sforzo di pretensione nella catena primo solaio

T2 sforzo di pretensione nella catena secondo solaio

La geometria :

t1 spessore muro primo piano

t2 spessore muro secondo piano

H1 Altezza muro primo piano

H2 altezza muro secondo piano



θ rotazione intorno al centro C spigolo del muro alla base

E modulo elastico acciaio catena

A area catena Φ 30 mm

L lunghezza catena

Applicando il principio dei lavori virtuali l’equazione in forma completa :

-W1 H1 /2*(1-cosθ)- W2*(H1+H2/2)*(1-cosθ)- P1*H1*(1-cosθ)- P2*(H1 +H2)*(1-cosθ)

+ q1*H1
2/2*sinθ + + q2*(H1 +H2 /2)*H2 *sin θ

+(T1+EA/L**H1*sinθ )*H1*sinθ +(T2 + EA/L*(H1 +H2 )*sinθ )* (H1 +H2 )*sinθ = 0

Approccio del I ordine piccoli spostamenti

Momento ribaltante

MR = q1*H1
2/2 + q2*H2 *(H1 +H2 /2)

Momento stabilizzante

MS =W1 t1 /2 + W2*t2/2 + P1*(t1/2 +e1)+P2*(t2/2+e2) + N1 *H1 +N2*(H1+H2 )

N1 sforzo normale nella catena dovuto alla pretensione e alla sua deformazione

N2 sforzo normale nella catena dovuto alla pretensione e alla sua deformazione

Il moltiplicatore critico delle forze sismiche :

α =[W1 t1 /2 + W2*t2/2 + P1*(t1/2 +e1)+P2*(t2/2+e2) + N1 *H1 +N2*(H1+H2 )]/

/[q1*H1
2/2 + q2*H2 *(H1 +H2 /2)]

Approccio del II ordine

Sviluppi in serie di Mac-Laurin per le funzioni trigonometriche

sinθ = θ -θ3/3 .................

cosθ = 1 -θ2/2 .................



l’equazione diventa

-W1 H1 /2*θ2/2- W2*(H1+H2/2)*θ2/2- P1*H1*θ2/2- P2*(H1 +H2)*θ2/2

+ q1*H1
2/2*θ + + q2*(H1 +H2 /2)*H2 *θ

- (T1+EA/L *H1*θ )*H1*θ - (T2 + EA/L* (H1 +H2 )*θ)* (H1 +H2 )*θ = 0

θ = [ q1*H1
2/2+ q2*(H1 +H2 /2)*H2 - T1*H1- T2 *(H1 +H2 )]/

/[W1 H1 /4-W2*(H1+H2/2)/2- P1*H1/2- P2*(H1 +H2)/2+EA/L *H1
2 +EA/L* (H1+H2 )2]

L’angolo θ definisce la configurazione di equilibrio è consente di calcolare lo sfor-
zo di trazione nella catena

N1 = T1 + EA/L *H1*θ ; N2 = T2 + EA/L*(H1 +H2 )*θ ;

La verifica della catena può essere eseguita in modo molto semplice

fyd * AS ≥ N1 ; fyd * AS ≥ N2 ;

fyd = fy/γS = 4500 /1,15= 3900 daN/cmq funzione del tipo di acciaio FeB 450

La catena essendo un acciaio può avere un comportamento bilineare con fase plasti-
ca è opportuno tutelarci e che si resti in fase elastica lineare.

E’ opportuno controllare gli spostamenti :

- lo spostamento elastico ΔL = N*L/EA = fyd*L/E

- lo spostamento plastico ΔL =0,01 *L



La verifica consiste nel confronto tra l’allungamento elastico della catena o lo spo-
stamento in corrispondenza degli impalcati definito dalla catena cinematica

(H1 +H2 )*θ ≤ ΔL = N*L/EA = fyd*L/E

H1*θ ≤ ΔL = N*L/EA = fyd*L/E

Allo stato limite plastico

(H1 +H2 )*θ ≤ ΔL = 0,01 *L

H1*θ ≤ ΔL =0,01 *L

Questa verifica è superflua e serve per tutelarci da eventuali ribaltamenti rovinosi.

3.6-Oscillatore equivalente

Per la nostra parete monolitica consideriamo un punto di controllo che può essere il
suo baricentro

Il principio dei lavori virtuali scritto per la parete monolitica e la sua catena cine-
matica :

α*[-W*H/2*(1-cosθ)-P*H*(1-cosθ)]+1/2*FO*H/2*2/3*H*sinθ = 0

attraverso gli sviluppi in serie di Mac Laurin otteniamo la configurazione di equili-
brio definita dall’angolo

θ =( q*H2)/[α*(W*H/2+P*H)] per θ =θCR il muro ribalta ed α = 0

Lo spostamento del punto di controllo dK = H/2*θ

Lo spostamento al quale corrisponde il ribaltamento della parete dK0 = H/2*θCR

indichiamo con α il moltiplicatore corrispondente allo spostamento dK

e con α0 il moltiplicatore e corrispondente a dK0 ,



α=α0*(1-dK/dK0 ); α=( q*H2)/[θ*(W*H/2+P*H)] è una iperbole

Ipotizziamo che la curva sia una retta che ha il seguente andamento :

La curva può essere trasformata in curva di capacità (oscillatore equivalente)

la accelerazione sismica spettrale a*= α*∑Pi/M= α*g/e*

la accelerazione spettrale di attivazione a*
0= α0*∑Pi/M= α0*g/e*

lo spostamento spettrale d*= dk*∑(Pi*δXI)/(δXK*∑Pi)

Il diagramma della accelerazione spettrale in funzione dello spostamento del punto
di controllo :

Lo spostamento a collasso ultimo è il minimo tra :

1) 40% per cui si annulla a* dU = 0,40*dO

2)lo spostamento corrispondente a situazioni localmente incompatibili quali sfila-
mento di travi ;

Le verifiche di sicurezza vengono condotte allo:



-Stato limite di danno la verifica è soddisfatta per

a*
0 ≥ Ag *S/2,5*[1+1,5*Z/H]

cioè, se l’accelerazione spettrale di attivazione del meccanismo sia superiore all'ac-
celerazione dello spettro elastico valutata per T=0, opportunamente amplificato per
considerare la quota della porzione di edificio interessata dal cinematismo

-Stato limite ultimo la verifica è soddisfatta per

a*
0 ≥ Ag *S/q*[1+1,5*Z/H]

q fattore di struttura assunto pari a 2

-Verifica mediante spettro di capacità stato limite ultimo

Il confronto viene eseguito tra lo spostamento ultimo locale e la domanda di sposta-
mento;

dU = 0,40*dO ≤ Δd

La domanda di spostamento viene valutata su uno spettro secante analogo a quello di
elementi non strutturali ricavata in corrispondenza del periodo TS

TS =2*π*√(d*S/a*S ) dove

d*S =0,40*d*
U ;

a*S accelerazione in corrispondenza del periodo secante, valutata sulla curva com-
prensiva di eventuali forze esterne non assicurate a collasso.

Lo spettro di capacità per elementi non strutturali è definito

TS ≤ 1,5 T1 Δd (TS )=Ag*S*(TS/2*π)2*[3*(1+Z/H)/(1+(1-TS/T1 )2 )-0,5]

1,5 T1 ≤TS≤ TD Δd (TS )=Ag*S*1,5*T1 *TS/4*π2*[1,9 +2,4*Z/H]

TD ≤ TS Δd (TS )=Ag*S*1,5*T1 *TD/4*π2*[1,9 +2,4*Z/H]

La verifica grafica riportata in figura :



4-L’arco in muratura

Gli archi in muratura sono elementi strutturali che fanno parte integrante degli edi-
fici in muratura , quindi come per le pareti diventa importante studiarne il meccani-
smo. Di solito la struttura ad arco è inserita in un porticato ma si possono avere an-
che archi isolati che caratterizzano gli edifici monumentali o strutture da ponte.

Per soli carichi verticali negli archi non si ha la formazione di cerniere plastiche la
muratura compressa è in grado di sopportare la pressoflessione senza alcun cinema-
tismo.

4.1-Meccanismo di danno per azioni sismiche verticali

Il cinematismo di un arco in muratura se la condizione di carico è simmetrica per
forze verticali quali peso proprio , carico permanente , carico accidentale e sisma
verticale consiste nella formazione di 5 cerniere plastiche che ne provocano il crollo
posizionate nelle sezioni di massimo momento.



Volendo eseguire un analisi cinematica non lineare

αo*∑ Wi *sinθ*Xi + ∑Mi*∆θ + αo*∑ QVi* sinθ*Yi +

-αo*∑ Wi *(1-cosθ)*Yi - αo*∑ QVi* (1-cosθ)*Xi = 0

ed utilizzare gli sviluppi in serie sinθ= θ ; cosθ=1- θ2/2

dove :

Wi peso dei singoli conci di pietra

Mi momento interno in fase elastica della cerniere

QVi =Sd(T)*ρ* t azione sismica verticale per unità di lunghezza

t spessore arco

ρ densità muratura

Le catene cinematiche per spostamenti verticali ed orizzontali per un arco a profilo
circolare simmetrico caricato simmetricamente con due gradi di libertà θ1= θ2= θ

Gli spostamenti sono definiti da due gradi di libertà , essendo l’arco simmetrico e ca-
ricato simmetricamente la catena cinematica è speculare e i due gradi di libertà coin-
cidono. Il lavoro di un carico uniformemente distribuito viene calcolato come prodot-
to del carico q per l’area della catena cinematica ed è positivo quando carico e spo-
stamento sono concordi.
L = q*A*θ



Il carico verticale compie lavoro esclusivamente per gli spostamenti verticali il pro-
dotto scalare con un vettore spostamento ad esso ortogonale è nullo.

∑ W*AY*θ +αo*∑ QV*AY*θ-∑ W*AX*θ2 /2-αo*∑ QV* AX*θ2 /2+ ∑Mi*∆θ= 0

I moltiplicatore ovviamente riguarda le sole azioni sismiche verticali QV

θ=2*[W*AY+αo*QV*AY+∑Mi]/[∑Mi+W*AX -αo*QV*AX]

viene determinata la configurazione di equilibrio ,

θ=±2*[W*AY+αo*QV*AY]/[2*∑Mi+W*AX -αo*QV*AX]

il modello di cerniere plastiche è a deformazione ultima limitata sia a taglio che a
flessione dove

MU =P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] = Mi

VU =b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2

Le rotazioni ultime e ammissibili :

Drift corrispondente al danno leggero θY = 0,003 rad
Rotazione ultima cerniera flessionale θP = 0,006 rad
Drift ultimo per meccanismo da taglio θP = 0,004 rad

Il diagramma momento rotazione:

La rotazione relativa ∆θ= 2*θ
Con una teoria del I ordine possiamo calcolare il moltiplicatore αo delle azioni si-
smiche verticali

W*AY*θ +∑Mi*∆θ=αo* QV*AY*θ

αo=[W*AY +2*∑Mi]/[QV*AY ]



Ottenuto il moltiplicatore di collasso staticamente ammissibile, la Circolare descrive
la procedura per ricondurre quest’ultimo alla capacità in termini di accelerazione
orizzontale, da confrontare con l’accelerazione sismica di progetto

αZ,SLV = q*αZ,SLD

Dove q è il fattore di comportamento che, in assenza di valutazioni più accurate, può
essere assunto pari a 2, αZ,SLD è invece:

αZ,SLD =αo*g/(E*FC)

In cui E è la frazione di massa partecipante, valutata sulla base degli spostamenti
virtuali relativi al cinematismo. FC fattore di confidenza
Volendo eseguire un analisi cinematica non lineare scegliendo per l’arco un punto
di controllo centrale costruiamo la curva di capacità dove il moltiplicatore delle
forze stabilizzanti è una funzione decrescente di θ. Le forze stabilizzanti sono rap-
presentate dal peso sismico W e dalle azioni sismiche verticali che compiono lavoro
per gli spostamenti verticali della catena cinematica orizzontale.

θ=±2*[W*AY+αo*QV*AY/[2*∑Mi+W*AX -αo*QV*AX]

αo=2* [W*AY -2*∑Mi]]/[ W*AX*θ+QV* AX(1-θ)]

il diagramma di questa funzione che non è lineare ma una curva decrescente di θ
.
per θ= 0 , αo = 2* [W*AY*+2*∑Mi]]/[ QV* AX]
per θ= 0 αo=∞



Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ;

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π*[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ,z,TSLV )*T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ,z,TSLC )*T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ,z,TSLV ) accelerazione alla quota z

Lo spettro elastico azioni sismiche verticali nel comune di Castel di Sangro

Lo spettro di capacità allo stato limite di salvaguardia della vita:



Azioni verticali spostamenti Y

Prima di eseguire il calcolo del moltiplicatore, della configurazione di equilibrio e
fare la verifica con lo spettro di capacità , è opportuno determinare la esatta posizio-
ne delle cerniere plastiche per arco sollecitato da carichi verticali, corrispondente al-
le sezioni di momento massimo. Ciò può essere eseguito attraverso una modellazione
FEM dell’arco con un software di calcolo.

4.2-Meccanismo di danno per azioni sismiche orizzontali

Per azioni sismiche orizzontali determiniamo inizialmente la posizione delle cerniere
plastiche che sono dissimmetriche ed in numero di 4 come si può vedere dal diagram-
ma dei momenti sull’arco;

Le catene cinematiche per spostamenti orizzontali e verticali:



Il principio dei lavori virtuali in forma completa

αo*∑Wi*sinθ*Yi +∑Mi*∆θ+αo*∑QOi*sinθ*Yi +

-αo*∑Wi*(1-cosθ)*Yi -αo*∑QOi*(1-cosθ)*Xi = 0

W*AY*θ +αo*QO*AX*θ-W*AX*θ2 /2-αo*QO* AY*θ2 /2+ ∑Mi*∆θ= 0

AY area catena cinematica spostamenti verticali
AX area catena cinematica spostamenti orizzontali

Le rotazioni relative

∆θ12 =θ+θ*d1/d2= θ*(1+d1/d2) ∆θ23= θ*(d1/d2+d3/d4 )

il modello di cerniere plastiche è a deformazione ultima limitata sia a taglio che a
flessione dove
MU =P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] = Mi

VU =b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2

Le rotazioni ultime e ammissibili :
Drift corrispondente al danno leggero θY = 0,003 rad
Rotazione ultima cerniera flessionale θP = 0,006 rad
Drift ultimo per meccanismo da taglio θP = 0,004 rad
Il diagramma momento rotazione:



La configurazione di equilibrio definita dal grado di libertà rotazionale:

θ= 2*[W*AY +αo* QO*AX + ∑Mi*K]/[W*AX-αo*QO* AY]

Ki è un coefficiente che tiene conto dei rapporti tra le distanze dei centri assoluti di
rotazione (d1/d2+d3/d4 )

La forza sismica orizzontale QO*= Sd(T)*m ; m massa per unità di lunghezza

AY area della catena cinematica per spostamenti verticali

AX area della catena cinematica per spostamenti orizzontali

L’andamento del moltiplicatore in funzione della rotazione θ

θ*[W*AX-αo*QO* AY]= 2*[W*AY +αo* QO*AX + ∑Mi*K]

-2*αo* QO*AX -θ*αo*QO* AY = 2*W*AY +2* ∑Mi*K -θ*W*AX

αo= [+2*W*AY -W*AX*θ +2*∑Mi*Ki ]/[2*QO*AX+QO*AY θ]

per θ = 0 ; αo= [+W*AY + ∑Mi*Ki ]/[ QO* AX]

Per αo= 0

θ = [2*W*AY +2*∑Mi*Ki ]/(W*AX)

la funzione α(θ) è decrescente

Il punto di controllo è la chiave dell’arco



Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ;

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z

Lo spettro elastico per azioni sismiche orizzontali nel comune di Castel di Sangro

Lo spettro di capacità per la verifica SLV



Azioni orizzontali spostamenti X

4.3-Archi trionfali e porticati

Gli archi di trionfo rappresentano dei monumenti delle bellezze architettoniche che
fanno parte del patrimonio culturale , forse anche patrimonio dell’Unesco se si pensa
all’arco di trionfo a Parigi in Francia o ancora all’arco di Tito in Italia a Roma. Ov-
viamente sono strutture poco sollecitate con murature mastodontiche per le quali an-
che in occasione di eventi sismici con magnitudo elevata 5,5÷6,5 scala Richter diffi-
cilmente si creano dei meccanismi di danno.

Parigi Roma

Sulmona L’Aquila

Ovviamente un crollo di questi monumenti si rivelerebbe molto dannoso e colpirebbe



la coscienza di ogni cittadino, crollo che può verificarsi in seguito a vibrazioni ca-
suali indotte da ordigni esplosivi o attacchi terroristici.
Volendone studiare il cinematismo che avviene per la formazione di 4 cerniere plasti-
che

Le catene cinematiche definite dal grado di libertà θ per spostamenti verticali ed
orizzontali

Il principio dei lavori virtuali scritto nella sua forma più generale e completa consi-



derando azioni sismiche verticali ed orizzontali

WI peso sismico muratura
QO = Sdo(T)*m azione sismica orizzontale per unità di lunghezza
QV = Sdv(T)*m azione sismica verticale le per unità di lunghezza

massa a metro lineare = t*ρ , t spessore ; ρ densità muratura

Lavoro dovuto ai pesi sismici

W1 *X1*sinθ1 - W1 *Y1*(1-cosθ1) + W2 *X2*sinθ2 - W2 *Y2*(1-cosθ2) +

W3 *X3*sinθ3 - W3 *Y3*(1-cosθ3)

Lavoro dovuto alle forze interne

M1*Δθ1+M2*Δθ2+M3*Δθ3+M4*Δθ4

Lavoro dovuto alle azioni sismiche

QO*AY (y)*sinθ + QV*A(x)*sinθ - QO*A(y)*(1-cosθ) + QV*A(x)*(1-cosθ)

A(y) area catena cinematica per spostamenti orizzontali funzione di y
A(x) area catena cinematica per spostamenti verticali funzione di x
θì = θ* ki

Δθì = θ* Δki

rotazioni da determinare in base a semplici considerazioni geometriche sulla catena
cinematica .La configurazione di equilibrio definita dalla rotazione θ determinata at-
traverso una teoria del II ordine con gli sviluppi in serie delle funzioni trigonometri-
che

sinθ = θ+θ3/3 .................

cosθ =1-θ2/2 .................

Lavoro dovuto ai pesi sismici

W1 *X1*θ*k1 - 1/2*W1 *X1*(θ*k1)2 +W2 *X2*θ*k2 - 1/2*W2 *X2*(θ*k2)2 +

W3 *X3*θ*k3 - 1/2*W3 *X3*(θ*k3)2

Lavoro dovuto alle forze interne

M1*θ*k11+M2*θ*k12+M3*θ*k23+M4*θ*k44



Lavoro dovuto alle azioni sismiche

QO*A(y)*θ + QV*A(x)*θ -1/2*QO*A(y)*θ2 -1/2*QV*A(x)*θ2

la configurazione di equilibrio

θ=2*[-(W1*X1*k1+W2*X2*k2+W3*X3*k3)-(M1*k11+M2*k12+M3*k23+M4*k44)+

+QO*A(y)+QV*A(x)]/ [-(W1 *Y1*k1
2+W2*Y2*k2

2 +W3*Y3*k3
2 )+QO*A(y)+QV*A(x)]

Possiamo determinare la funzione moltiplicatore α=α(θ) delle forze sismiche

[-(W1 *Y1*k1
2+W2*Y2*k2

2 +W3*Y3*k3
2 )+α(QO*A(y)+QV*A(x))]*θ=

=2*[-(W1*X1*k1+W2*X2*k2+W3*X3*k3)-(M1*k11+M2*k12+M3*k23+M4*k44)+

+α(QO*A(y)+QV*A(x))]

α[QO*A(y)+QV*A(x)+(QO*A(x)+QV*A(y)*θ]=(W1*X1*k1
2+W2*X2*k2

2+W3*X3*k3
2)+

(W1*Y1*k1
2+W2*Y2*k2

2+W3*Y3*k3
2)*θ-(M1*k11+M2 *k12+M3*k23+M4*k44)

α=[(W1*X1*k1
2+W2*X2*k2

2+W3*X3*k3
2)+(W1*Y1*k1

2+W2*Y2*k2
2+W3*Y3*k3

2)*θ-
(M1*k11+M2 *k12+M3*k23+M4*k44)]/[QO*A(y)+QV*A(x)+(QO*A(x)+QV*A(y)*θ]

per θ= 0

α=[(W1*X1*k1
2+W2*X2*k2

2+W3*X3*k3
2)-(M1*k11+M2*k12+M3*k23+M4*k44)]/

/[(QO*A(y)+QV*A(x))]

per α=0
[(W1*X1*k1

2+W2*X2*k2
2+W3*X3*k3

2)+(W1*Y1*k1
2+W2*Y2*k2

2+W3*Y3*k3
2)*θ-(M1*k11

+M2 *k12+M3*k23+M4*k44)]= 0

θ= [∑Wi*Xi*ki
2-∑M1*k11]/∑Wi*Yi*ki

2

La funzione moltiplicatore α=α(θ) delle forze sismiche



avendo scelto il punto di controllo nella chiave dell’arco; nell’eseguire la verifica
con lo spettro di capacità allo stato limite di salvaguardia della vita dobbiamo consi-
derare sia lo spettro di risposta per sisma verticale che orizzontale per cui conviene
riferisci ai due moltiplicatori

αOS=[(W1*X1*k1
2+W2*X2*k2

2+W3*X3*k3
2)+(W1*Y1*k1

2+W2*Y2*k2
2+W3*Y3*k3

2)*θ-(M1

*k11+M2 *k12+M3*k23+M4*k44)]/[QO*A(y)+QO*A(x)*θ]

αOV=[(W1*X1*k1
2+W2*X2*k2

2+W3*X3*k3
2)+(W1*Y1*k1

2+W2*Y2*k2
2+W3*Y3*k3

2)*θ-
(M1*k11+M2 *k12+M3*k23+M4*k44)]/[QV*A(x)+QV*A(y)*θ]

Dobbiamo inserire lo spettro elastico di Sulmona, L’Aquila, Parigi o Roma conside-
riamo quello del comune di Castel di Sangro
Lo spettro elastico per azioni sismiche orizzontali

Lo spettro elastico per azioni sismiche verticali

Il punto di controllo P



Per entrambe le direzioni X ed Y con spostamenti rispettivamente dXo , dYo ,

Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ;

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z
I due spettri di capacità per la verifica < stato limite di salvaguardia della vita SLV>

Ovviamente questi meccanismi di danno vanno analizzati attraverso una modellazio-
ne FEM dell’elemento strutturale in muratura con elementi plate-shell quando si
può far riferimento ad una struttura piana per spessori ridotti, o con elementi brick
quando come per gli archi trionfali lo spessore è considerevole per cui conviene rife-
rirsi ad una struttura tridimensionale.



Il cinematismo di un porticato , ovvero di una struttura composta da più archi

Bologna Sulmona
Volendo studiare il cinematismo del portico riportato in figura

La catena cinematica per spostamenti verticali e orizzontali

Essendo gli spostamenti verticali differenti per ogni elemento del porticato , la cate-
na cinematica per spostamenti orizzontali avrà lo stesso andamento ma varierà in
funzione dell’angolo di rotazione θI corrispondente all’elemento i-mo.

Il principio dei lavori virtuali scritto nella sua forma più generale e completa consi-
derando azioni sismiche verticali ed orizzontali

WI peso sismico elemento strutturale i-mo
QO = Sdo(T)*m azione sismica orizzontale per unità di lunghezza
QV = Sdv(T)*m azione sismica verticale le per unità di lunghezza

massa a metro lineare = t*ρ , t spessore ; ρ densità muratura

Lavoro dovuto ai pesi sismici
∑WI *XI*sinθI - ∑WI *YI*(1-cosθI)



Lavoro dovuto alle forze interne

∑MI*ΔθI

Lavoro dovuto alle azioni sismiche

∑QO*AI(y)*sinθI + ∑QV*AI(x)*sinθI - ∑QO*AI(x)*(1-cosθI) +∑ QV*AI(y)*(1-cosθI)

A(y) area catena cinematica per spostamenti orizzontali funzione di y
A(x) area catena cinematica per spostamenti verticali funzione di x
θì = θ* ki

Δθì = θ* Δki

rotazioni da determinare in base a semplici considerazioni geometriche sulla catena
cinematica .
Il moltiplicatore e la configurazione di equilibrio vengono determinati oin analogia a
quanto visto nei paragrafi precedenti

La stabilità trasversale degli archi

L’arco viene studiato come una parete monolitica sollecitato da azioni sismiche oriz-
zontali come riportato in figura :

La catena cinematica è definita dall’angolo di rotazione θ, il ribaltamento è quello di
corpo rigido; le forze che sollecitano l’arco:

W peso proprio
Q forze sismiche orizzontali per unità di area
F eventuali forze orizzontali in sommità.

Lo studio del cinematismo è molto semplice lo si evince da quello della parete mono-
litica dove α è il moltiplicatore critico delle azioni sismiche .



-W*HG*(1-cosθ) + α*1/2*Q*A*HG*sinθ + F*H*sinθ= 0

A area della sezione trasversale dell’arco
HG ordinata verticale del baricentro della sezione trasversale

5-Le colonne

Le colonne nei porticati degli edifici monumentali presentano dei punti critici in som-
mità ed alla base dovuta alla incapacità del vincolo di trasmettere momento flettente
e taglio;il taglio ed il momento ultimo che il vincolo è in grado di trasmettere

VU = σV*A*f= fvdk *A ; fvdk =fvdk0 + 0,4*σV*

f coefficiente di attrito statico; σV tensione media di compressione

Il momento ultimo lo si può determinare attraverso una verifica a pressoflessione al-
la base della colonna di sezione circolare.

MU = 0,8* α*fcd*AR*YGR

AR area sezione reagente

YGR baricentro sezione reagente

La sezione reagente è definita dall’angolo β per tensione di compressione costante
dove YGR coincide con l’eccentricità ;β lo si determina dalla seguente equazione
trovando gli zeri della funzione con un software

M/P = (Aseg./πr2)* 4/3*(rsin2β)/(2β-sin2β) ;



AR=π*r2 - ASeg ; YG=(Aseg./πr2)* 4/3*(rsin2β)/(2β-sin2β)
Per aumentare la resistenza a taglio e a flessione si possono inserire degli spinotto
metallici alla base ed in sommità

Lo spinotto incrementa la resistenza taglio

VU = fvdk*A + fyd/√3*π*ϕ2/4 =fvdk*A +0,6* fyd*π*ϕ2/4

ϕ diametro barra

fyd resistenza barra di acciaio

Lo spinotto incrementa anche la resistenza a pressoflessione è evidente che andrebbe
posizionato decentrato rispetto al baricentro della colonna , per la alternanza delle
azioni sismiche ne corrono due per cui è preferibile disporne uno in posizione bari-
centrica. L’equilibrio ala traslazione

P = 0,8*α*fcd*AR -σS*AS

dove σS= ES *εS per εS ≤ fyd/ ES ; σS= fyd per fyd/ ES < εS ≤ 0,01

è valido il principio di conservazione delle sezioni piani e si ipotizza che la rottura
avvenga prima nella muratura per raggiungimento della max deformazione 0,0035.
Dalla equazione di equilibrio si ricava:

AR = (P+ σS*AS )/(0,8*α*fcd) e quindi l’angolo β dalle relazione AR=π*r2 - ASeg



dove l’area di un segmento circolare ASeg = 1/2*r2*[2β-sin(2β)]
Alternativamente la formula ASeg =[R*(s-c)+ch]/2 dove
c = 2*R*sinβ corda
s = R* 2β lunghezza arco sottesa dall’angolo 2β
h = R*(1-cosβ)
Calcolato l’angolo β il momento ultimo della sezione

MU = 0,8*α*fcd*AR*YGR

Ovviamente questa formula diventa importante quando la eccentricità parzializza di
molto la sezione poiché

AR = P/(0,8*α*fcd) per sezione senza spinotto

AR = (P+ σS*AS )/(0,8*α*fcd) per sezione con spinotto

Lo studio del cinematismo per forze sismiche orizzontali è moto semplice

F*(H+s )*sinθ - 2*WC *H/2*(1-cosθ) - WA *(H+ s/2)*(1-cosθ) - 2*MU *θ= 0
F*(H+s ) - WC *H/2*θ - WA *(H+ s/2)*θ/2 - 2*MU = 0
WC peso sismico colonna
WA peso sismico architrave

F forza sismica in sommità F = Sd(T) * m
Sd(T) accelerazione sismica da spettro di risposta

H altezza colonne
s spessore architrave
m massa complessiva

MU momento ultimo della cerniera plastica alla base

La configurazione di equilibrio

θ =[F*(H+s )-2*MU ]/ [α*(WC *H/2 + WA *(H+ s/2)/2)]

la funzione α= α(θ) moltiplicatore dei pesi sismici

α= [F*(H+s )-2*MU ]/[(WC *H/2*θ) + WA *(H+ s/2)/2)*θ/2 ]

funzione decrescente definita da una iperbole. La verifica di capacità viene eseguita
in modo analogo a quanto visto nel paragrafo precedente tramite lo spettro di rispo-
sta per sisma orizzontale , e la curva accelerazione spostamento punto di controllo P
in corrispondenza del baricentro dell’architrave a quota H+s/2



6-L’abside

Il meccanismo di danno è riportato nelle linee guida per la valutazione e riduzione
del rischio sismico del patrimonio culturale dove viene evidenziato il ribaltamento

con rotazione alla base definito da un solo grado di libertà. Ovviamente per lo studio
di questo cinematismo bisogna definire il volume di muratura che ribalta rigidamente
la inclinazione delle lesioni rispetto alla verticale che può essere 30°÷ 45° e la posi-
zione della cerniera di rotazione che non sempre coincide con la base dell’abside.

- Ribaltamento alla base

Ipotizziamo che la inclinazione delle lesioni sia a 60° sull’orizzontale , 30° sulla ver-
ticale definendo il seguente volume di muratura interessato al ribaltamento come ri-
portato in figura.

L’abside segue un profilo ottagonale, la catena cinematica degli spostamenti oriz-
zontali conseguenti al ribaltamento definisce un volume di spostamenti pari a

V =V1 +2* V2 ; V1 = 1/2* L*H2*sinθ ; V2= H3 /(6*√2)*sinθ

V =[1/2*L*H2+√2*H3/6]*sinθ

V1 volume spostamenti della parete frontale

V2 volume piramidale spostamenti parte laterale



θ grado di libertà che definisce la rotazione
H altezza parete
L lato parete
A area base piramide è un parallelogramma A = H*sinθ*H*sin30° *cos45°
L’abside segue un profilo ottagonale.

Lo studio del cinematismo è abbastanza semplice ed intuitivo, suddividiamo la parete
in tre parti , i pesi sismici :

W1 = γ*t*L*H ; W2 = W3 = 1/4*γ*t*H2 b ; γ peso specifico muratura

La azione sismica orizzontale a mq Q = Sd(T)*m ; m= t*ρ ; ρ densità muratura

Il momento ribaltante :

MR = Q*L*H2/2 + 2/3*Q*H3 il baricentro 2/3*H per le parti triangolari

Il momento stabilizzante:

MS = W1 *t/2+√2/8*W2*H+√2/8*W3*H

il moltiplicatore α delle forze stabilizzanti

α=MR/MS

Attraverso una teoria del secondo ordine

W1*H/2*(1-cosθ)+W2*2/3*H(1-cosθ)+W3*2/3*H(1-cosθ) +
+ Q*[1/2*L*H2+√2*H3/6]*sinθ = 0

utilizzando gli sviluppi in serie di Mac Laurin

W1*H/2*θ 2/2+W2*2/3*H*θ 2/2 +W3*2/3*H*θ 2/2+Q*[1/2*L*H2+√2*H3/6]*θ = 0

Inserendo il moltiplicatore α delle forze stabilizzanti

α*[W1*H/4*+W2*2/3*H]*θ +Q*[1/2*L*H2+√2*H3/6] = 0

La configurazione di equilibrio corrispondente al valore dei pesi sismici per α=1

θ = Q*[1/2*L*H2+√2*H3/6]/[α*(W1*H/4*+W2*2/3*H)]

La funzione α= α(θ) è una funzione decrescente una iperbole con due asintoti

α= Q*[1/2*L*H2+√2*H3/6]/[θ*(W1*H/4+W2*2/3*H)]



Scegliendo un punto di controllo a 2/3 H in posizione simmetrica e baricentrica co-
me indicato dal quadratino in figura , lo spostamento d =2/3 H*θ ;

lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ; do =2/3 H*θcr ; θU =θcr = (t/2)/(2/3*H) = t/3H

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z



Lo spettro di capacità per la verifica < stato limite di salvaguardia della vita SLV>

Se il ribaltamento non avviene rispetto alla base è opportuno determinare la posizio-
ne della cerniera lineare che definisce il volume di muratura che ruota rigidamente
attraverso la sua ordinata YC ;

W1 = γ*t*L*YC ; W2 = W3 = 1/4*γ*t*YC
2 γ peso specifico muratura

La azione sismica orizzontale a mq Q = Sd(T)*m ; m= t*ρ ; ρ densità muratura
Il principio dei lavori virtuali :

W1*YC /2*(1-cosθ)+W2*2/3*YC*(1-cosθ)+W3*2/3*YC*(1-cosθ) +

+ Q*[1/2*L*YC
2+√2*YC

3/6]*sinθ = 0

utilizzando gli sviluppi in serie di Mac Laurin

W1*YC /2*θ2/2+W2*2/3*YC*θ 2/2+W3*2/3*YC*θ 2/2+Q*[1/2*L*YC
2+√2*YC

3/6]*θ= 0

θ =Q*[1/2*L*YC
2+√2*YC

3/6]/[(W1*YC/4*+W2*2/3*YC )]

L’abside ribalta per θU =θcr = t/2YC dalla relazione

t/(2YC )*(W1*YC/4*+W2*2/3*YC )=Q*[1/2*L*YC
2+√2*YC

3/6]

t*(W1/4*+W2*2/3)= Q*[L*YC
2+√2*YC

3/3]

γ*t2*L/4+γ*t2 *YC/6=Q*[L*YC+√2*YC
2/3]

Q*√2*YC
2/3 +YC*( Q*L -γ*t2 /6)-γ*t2*L/4 = 0



L’equazione è di secondo grado nella incognita YC

YC=-( Q*L -γ*t2 /6)/(Q*2√2/3) ±

± [( Q*L-γ*t2 /6)2 +4*γ*t2*L/4*Q*√2/3]1/2 /(Q*2√2/3)

controlliamo la omogeneità dimensionale della soluzione della equazione che è una
lunghezza

[F*L-2*L-F*L-3*L2*F-1*L2+(F*L-2*L-F*L-3*L2)+F*L-3*L2*L*F*L-2]1/2 /F*L-2

[L+L +(F*L-1 /F*L-2 )] = [L]

L’equazione ha due soluzioni scartiamo quelle negative ed eventuali soluzioni imma-
ginarie che non danno origine al ribaltamento . Nota la Yc è possibile definire la por-
zione di abside che ruota rigidamente ed eseguire la verifica tramite lo spettro di ca-
pacità viene eseguita in analogia a quanto visto in precedenza per ribaltamento alla
base.

7-Il campanile

Le principali componenti edilizie dei campanili sono:
· il fusto
· la cella campanaria
· la cuspide

Il fusto
La parte edilizia del campanile che predomina per lo sviluppo in altezza è il fu-
sto che in alcuni casi si eleva sopra un basamento che costituisce una porzione ben
differenziata dell’intero fabbricato. La configurazione esterna del fusto dipende dalla
pianta e dallo sviluppo volumetrico. La pianta del fusto può essere quadrata, poligo-
nale o circolare. Alla forma della pianta del fusto, di solito è conforme quella del ba-
samento (non sempre è presente come parte a sé stante) e quella della cella campana-
ria.

La cella campanaria
La cella campanaria altro non è che un piccolo locale, in genere in buona parte
aperto, praticabile e coperto in cui su apposite strutture sono appese le campane; la
cella oltre che a contenerle ha la funzione di costituire una cassa di risonanza per la
maggior diffusione del suono. La cella può essere delimitata da balaustre in muratu-
ra piena o parapetti costituiti da materiali e forme molteplici e può avere ampie e va-
rie aperture, quali monofore, bifore o polifore.



La cuspide
La sommità del campanile è detta anche cuspide, normalmente ne costituisce la co-
pertura, e può essere inclinata o piana. In genere è l’elemento di riconoscimento del-
la struttura quello che connota l’intero manufatto. La cuspide del campanile può es-
sere: piana, ad una falda, a due falde, a quattro o più falde, conica e curvilinea. Di
tutte queste le cuspidi coniche sono decisamente quelle più rare.
Altre componenti edilizie del campanile, strutturali e non, che assumono rilevante va-
lenza decorativa sono elementi di facciata quali statue, nicchie, quadranti di orolo-
gio, archetti, paraste, lesene, balaustre e in sommità guglie, lanterne, tamburo…
Piuttosto frequente, specie nelle nostre zone, è la presenza di un orologio che segna il
tempo, ad uno o più quadranti posti sui diversi lati del campanile le ore possono es-
sere indicate con numeri romani, arabi o altri segni.
Il meccanismo di danno è riportato nelle linee guida per la valutazione e riduzione
del rischio sismico del patrimonio culturale dove viene evidenziato il ribaltamento .

di solito riguarda la cella campanaria per le ridotte dimensioni dei pilastri , o ancora
il fusto con ribaltamento del cantonale o lesioni nella parete come riportato in figu-
ra. In questo paragrafo ci limiteremo allo studio del meccanismo di ribaltamento del-
la cella campanaria e del fusto in una zona intermedia della sua altezza.



- Ribaltamento del fusto

Il ribaltamento del fusto (ci si riferisce ad una torre o ad un faro) se a sezione costan-
te lungo l’altezza può avvenire esclusivamente rispetto alla base poiché il momento
ribaltante dovuto alle azioni sismiche assume il valore massimo; se il ribaltamento
avviene in una sezione intermedia vuol dire che le caratteristiche di resistenza della
muratura non erano omogenee lungo l’altezza per cui si hanno delle sezioni deboli,
dei punti di fragilità dove la muratura cede e ribalta. Il meccanismo va quindi studia-
to conoscendo le caratteristiche meccaniche della muratura in modo adeguato per
una torre esistente vanno quindi individuate delle zone critiche nelle quali interveni-
re attraverso interventi di consolidamento ed evitare il ribaltamento . La definizione
del volume rigido e della profondità YC va eseguita di volta in volta attraverso prove
in sito , verifica della omogeneità della muratura e caratteristiche della malta. L’an-
golo critico per i quale avviene il ribaltamento assume il valore minimo proprio alla
base del muro

θCR = B/(2*H) , B larghezza del fusto , H altezza totale
per meccanismi di ribaltamento con cerniera intermedia
θCR = B/(2*YC) con YC < H

Il ribaltamento del campanile, avviene nella parte alta poiché il campanile è inserito
nella struttura portante della chiesa , di conseguenza si ha una variazione di rigidez-
za in altezza ed una sezione ridotta meno resistente.
Nello studio del meccanismo di danno ipotizziamo che le lesioni sulla parete siano a
45° ed è già noto il volume rigido . La sezione del campanile è quadrata di lato B ,
il peso sismico complessivo W è baricentrico

W = γ*(YC - B)* t*4*(B-t/2)+2*γ*B2*t + WC

WC peso sismico cuspide VC volume cuspide

V = (YC - B)* t*4*(B-t/2)+2*B2*t + VC volume rigido oggetto di ribaltamento
t spessore muratura
Perimetro medio p= 4*(B-t/2)

La forza sismica complessiva Q = Sd(t)* m ; m= ρ* V massa del volume rigido
ρ densità muratura



Il momento Ribaltante

MR = Q* YG

YG distanza del baricentro del volume rigido dalla cerniera ; HC altezza cuspide

YG ={[γ*(YC -B)*t*4*(B-t/2)]*YC/2+γ*B2*t*B/2+γ*B2*t*2/3*B+γ*VC*(YC+HC/3)}W

Il momento stabilizzante

MS = W*B/2

Il moltiplicatore delle forze stabilizzanti

α= MR/MS

Attraverso una analisi cinematica non lineare , introducendo anche il contributo del-
la cerniera plastica con parzializzazione della sezione

-W*(1-cosθ)+ Q* YG *sinθ - M*θ = 0

Considerando la sezione del campanile nella sua globalità

u = B/2-e e = M/P

Il momento ed il taglioultimo lo possiamo calcolare come differenza tra due sezione
rettangolari

MU =P*b/2*[1-P/(α*fcd*A )] α= 0,85

A = B2 - (B-t)2

Il taglio ultimo :

VU =b*t*τ*[1+N/(1.5*A*τ)]1/2



Le rotazioni ultime e ammissibili :

Drift corrispondente al danno leggero θY = 0,003 rad
Rotazione ultima cerniera flessionale θP = 0,006 rad
Drift ultimo per meccanismo da taglio θP = 0,004 rad

Il diagramma momento rotazione:

Utilizzando gli sviluppi in serie di MAc Laurin

-W*θ2 /2+ Q* YG *θ - M*θ = 0

θ = 2*(Q* YG - M)/W

è definita la configurazione di equilibrio, il moltiplicatore delle forze stabilizzanti
quali i pesi sismici ed il momento della cerniera interna che aumenta all’aumentare
dello sforzo normale e quindi del peso sismico

α*(W*θ/2+ M) = Q* YG

α= α(θ) = Q* YG /(W*θ/2+ M)

che è una funzione decrescenti di θ

per θ= 0 α= α(0) = Q* YG /M ; per θ=∞ α =0
Il diagramma della funzione α= α(θ) è riportato in figura , possiamo considerare un
punto di controllo P in testa al campanile



Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ; do =YC*θcr ; θU =θcr = B/(2YC )

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z

La verifica tramite lo spettro di capacità allo SLV



- Ribaltamento della cella campanaria

Il meccanismo della cella campanaria è simile a quello di un arco con piedritti solle-
citato da azioni sismiche orizzontali , facendo la ipotesi di piano rigido e che la azio-
ne sismica si ripartisca in parti uguali tra i due archi.

Il meccanismo dell’arco singolo

Definiamo i pesi sismici il loro punto di applicazione ed il punto di controllo

WP peso sismico pilastro , 4 colonne YGP =HP/2
WA peso sismico arco , 4 archi YGA =(HP+f+t/2)
WC peso sismico cuspide YGC =(HP+f+t+s+ 2/3*Hc)
WC1 peso sismico cornicione YGC1 =(HP+f+t+s/2)
HP altezza colonna
f freccia arco
t spessore chiave arco
s spessore cornicione
Hc altezza cuspide
B lato della sezione quadrata del fusto



I punti di controllo P sono due, simmetrici coincidono con l’estradosso del cornicio-
ne e si trovano a B/2. La catena cinematica che definisce gli spostamenti orizzontali e
verticali della cella campanaria è definita dal grado di libertà rotazione θ

Eseguendo una analisi cinematica non lineare come per l’arco

Lavoro dei pesi sismici

-4*WP*YGP*(1-cosθP) +4*WP*a/2*sinθP peso sismico colonne

- 4*WA *YGA (1-cosθA) + 4*WA *(B/2-a) *sinθA peso sismico arco

- WC1 *YGC1 (1-cosθC1) + WC *(B/2+ c)*sinθC1 peso sismico arco

- WC1*YGC (1-cosθC) + WC *B/2 *sinθC peso sismico cuspide



Lavoro azioni sismiche orizzontali

Concentriamo l’azione sismica orizzontale nel baricentro del cornicione

FO = M*Sd(T) , M massa complessiva della cella campoanaria

M = (4*WP +4*WA +WC1 +WC )/g

F* YGC1*sinθC1 - F* B/2*(1-cosθC1)

avendo indicato con

a lato della colonna quadrata
B+2c lato del cornicione quadrato

Il lavoro delle forze interne

2*M1*θ1Y +2*M3*θ3Y + 2*M12*Δθ12Y +2*M23*Δθ23Y

Gli angoli riportati nelle formule vengono desunti da considerazioni di similitudine
sui triangoli delle catene cinematiche per spostamenti verticali ed orizzontali e sono
tutti funzione del grado di libertà θ moltiplicato per un coefficiente K variabile da an-
golo ad angolo.

θPY= KPY* θ ; θPX= KPX* θ ;

θAY= KAY* θ ; θAX= KAX* θ ;

θC1Y= KC1Y* θ ; θC1X= KC1X* θ ;

θCY= KCY* θ ; θCX= KCX* θ ;

θ1Y =K1Y* θ ; Δθ12Y =K12Y* θ ;

θ3Y =K3Y* θ ; Δθ23Y =K23Y* θ ; coefficienti adimensionali

I pedici X ed Y indicano rispettivamente la catena cinematica per spostamenti oriz-
zontali e verticali. Utilizzando gli sviluppi in serie di Mac Laurin

-4*WP*YGP*θPX
2/2+4*WP*a/2*θPY - 4*WA *YGA *θAX

2/2+ 4*WA *(B/2-a)*θAY +

-WC1*YGC1*θCX1
2/2+WC*(B/2+c)*θCY1 - WC1*YGC *θCX

2/2+ WC *B/2 *θCY +

F*YGC1*θGCX1-F*B/2*θGCY1
2/2 -(2*M1*θ1Y+2*M3*θ3Y+2*M12*Δθ12Y+2*M23*Δθ23Y)= 0



sostituendo gli angoli e semplificando si ottiene la configurazione di equilibrio tra-
mite l’angolo θ

-4*WP*YGP*KPX
2*θ/2+4*WP*a/2*KPY - 4*WA *YGA *KAX

2*θ/2+4*WP*a/2*KPY +

-WC1*YGC1*KCX1
2θ/2+WC*(B/2+c)*KCY1 - WC1*YGC *KCX

2*θ/2+ WC *B/2 *KCY +

F*YGC1*KGCX1-F*B/2*KGCY1
2*θ/2-(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*Kθ12Y+2*M23*Kθ23Y)

= 0

-4*WP*YGP*KPX
2*θ - 4*WA *YGA *KAX

2*θ -WC1*YGC1*KCX1
2θ -WC1*YGC *KCX

2*θ

-F*B/2*KGCY1
2*θ =2*[(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*Kθ12Y+2*M23*Kθ23Y)+

-4*WP*a/2*KPY -4*WP*a/2*KPY -WC*(B/2+c)*KCY1- WC *B/2 *KCY -F*YGC1*KGCX1]

θ =2*[-(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*Kθ12Y+2*M23*Kθ23Y)+

+(4*WP*a/2*KPY+4*WP*a/2*KPY +WC*(B/2+c)*KCY1+WC *B/2*KCY )+F*YGC1*KGCX1]/

[4*WP*YGP*KPX
2+4*WA *YGA *KAX

2+WC1*YGC1*KCX1
2+WC1*YGC*KCX

2+F*B/2*KGCY1
2]

Inserendo il moltiplicatore dei pesi sismici tenendo presente che il momento ultimo
delle forze interne è funzione dello sforzo normale e quindi del peso sismico

MU =P*b/2*[1-P/(0,85*fcd*A )] Trascuriamo l’incremento di MU dovuto ad α

La rotazione diventa :

θ =2*[-(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*Kθ12Y+2*M23*Kθ23Y)+

+α*(4*WP*a/2*KPY+4*WP*a/2*KPY+WC*(B/2+c)*KCY1+WC*B/2*KCY )+F*YGC1*KGCX1]/

[α*(4*WP*YGP*KPX
2+4*WA *YGA *KAX

2+WC1*YGC1*KCX1
2+WC1*YGC*KCX

2)+F*B/2*KGCY1
2]

La funzione α= α(θ)
-2*α*[+(4*WP*a/2*KPY+4*WP*a/2*KPY+WC*(B/2+c)*KCY1+WC*B/2*KCY)]-θ*α*(4*WP*YGP*KPX

2+
4*WA*YGA*KAX

2+WC1*YGC1*KCX1
2+WC1*YGC*KCX

2)=-F*YGC1*KGCX1-θ*2*F*B/2*KGCY1
2

-2*(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*K12Y+2*M23*K23Y)

α=[F*YGC1*KGCX1+θ*2*F*B/2*KGCY1
2 -2*(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*K12Y+2*M23*K23Y)]/

/{θ*(4*WP*YGP*KPX
2+4*WA*YGA*KAX

2+WC1*YGC1*KCX1
2+WC1*YGC*KCX

2)
+2*[-(4*WP*a/2*KPY+4*WP*a/2*KPY+WC*(B/2+c)*KCY1+WC*B/2*KCY)]}

é una funzione con molti termini forse vi sono anche degli errori ma fondamentale è



capire il concetto come applicare il PLV per una analisi cinematica non lineare ov-
vero come si determina la funzione α= α(θ) poiché lo studio del cinematismo viene
seguito attraverso un software di calcolo.
La funzione α= α(θ) è sempre decrescente.
per θ= 0

α= [2*(2*M1*K1Y+2*M3*K3Y+2*M12*K12Y+2*M23*K23Y)-F*YGC1*KGCX1 ]/
{(4*WP*a/2*KPY+4*WP*a/2*KPY+WC*(B/2+c)*KCY1+WC*B/2*KCY)]}

per θ= ∞ abbiamo la forma indeterminata ∞/∞

α=-F*B*KGCY1
2/{(4*WP*YGP*KPX

2+4*WA*YGA*KAX
2+WC1*YGC1*KCX1

2+WC1*YGC*KCX
2)

Ha un asintoto orizzontale ; il moltiplicatore α si annulla per θ=θCR al quale corri-
ponde lo spostamento del punto di controllo dO

Nel paragrafo precedente relativo agli archi trionfali abbiamo calcolato il moltipli-
catore delle forze sismiche verticali che hanno la stessa direzione del peso sismico in
questo paragrafo abbiamo eseguito il calcolo del moltiplicatore dei pesi sismici poi-
ché la forza sismica è orizzontale ed applicata a livello di impalcato. Nella trattazio-
ne ci fermiamo qui omettiamo la verifica dello spettro di capacità che si esegue in
modo analogo a quanto visto nei paragrafi precedenti.



8- La lanterna

Il meccanismo di danno oltre che da una azione sismica orizzontale deriva anche dal-
la sua eventuale eccentricità e quindi dalla presenza di torsione nell’elemento struttu-
rale riconducibile tramite una ripartizione a forze taglianti che sollecitano ogni co-
lonna provocando come nel portale semplice la formazione di una cerniera plasti-
che alla base della colonna

Ovviamente determinate tali forze FI si può verificare il cinematismo della colonna
singola e tramite una sommatoria estenderlo a tutte le colonne quindi studiare il ci-
nematismo globale della lanterna.

Per la colonna singola

WI peso sismico colonna WC peso sismico cupola superiore, n numero di colonne
PI =WC /n azione verticale trasmessa dal peso sismico della cupola
FI Forza Sismica in testa alla colonna i-ma derivante dalla ripartizione
MI Momento cerniera plastica alla base

Il meccanismo è immediato , definita la catena cinematica attraverso la rotazione θI

-WI *H/2*(1-cosθI)-PI *H*(1-cosθI)+ FI *H*sinθI + MI *θI =0

-WI *H/4*θI
2-PI *H*θI

2/2+ FI *H*θI + MI *θI =0

-WI *H/4*θI-PI *H*θI/2+ FI *H + MI =0

La configurazione di equilibrio per la colonna i-ma

θI=4*(FI *H+MI)/(WI *H-2*PI *H)

Il moltiplicatore i-mo dei pesi sismici

αI=4*(FI *H+MI)/[θI*(WI *H-2*PI *H)]



La curva αI = αI (θI) è una iperbole

Il moltiplicatore per il meccanismo della lanterna corrisponde al valore più piccolo
determinato per ogni colonna
Estendendo a tutte le n colonne per il meccanismo globale, tenendo presente che la
rotazione deve essere la stessa per ogni colonna nella ipotesi di impalcato ovvero di
cupola rigida

θ=4*(FI *H+MI)/(WI *H-2*PI *H) per la colonna i-ma

θ=4*Σ(FI *H+MI)/Σ(WI *H-2*PI *H) per tutta la lanterna

il moltiplicatore del meccanismo di danno globale

α=4*Σ(FI *H+MI)/[θ*Σ(WI *H-2*PI *H)]

é sempre una iperbole come per il singolo meccanismo. Anche in questo paragrafo
non ci addentriamo nella verifica tramite lo spettro di capacità allo stato limite di
salvaguardia della vita ci limitiamo a calcolare lo spostamento del punto di control-
lo e della funzione αI = αI (dI) ; α = αI(d) ;

per la colonna singola dI = H*θI

avendo assunto come punto di controllo i-mo la testa della colonna. Tra i vari punti
di controllo per ogni colonna dobbiamo individuare quello al quale corrisponde il
max spostamento e il minimo moltiplicatore a livello di impalcato ed eseguire la ve-
rifica . La ripartizione del momento sismico torcente M e della forza sismica F nella
ipotesi di medesima rigidezza delle colonne n via semplificata la seguiamo in base
all’area delle colonne

FSI= F/n ; FTI= MT/(n*R); R raggio lanterna
Tali forze agenti sulla colonna non hanno la stessa direzione ne va determinata la ri-
sultante: FSI direzione X ; FTI tangente alla circonferenza ;

Fi = [(FXI +FTI*cosβ)2 +(FTI*sin β)2]1/2 ;

β angolo che il raggio ( individua la posizione della colonna) forma con X



-9 La cupola il tamburo

Il meccanismo di danno riportato nelle linee guida dei beni culturali per le cupole

evidenzia delle lesioni in corrispondenza degli archi che rappresentano gli elementi
strutturali portanti delle cupole. Se pensiamo alla cupole di Filippo Brunelleschi a
Firenze

vediamo che la struttura portante è rappresentata da archi principali connessi tra di
loro, e semiarchi intermedi con elementi orizzontali il tutto in materiale lapideo che
ha una elevata resistenza a compressione e lavorano per sforzo normale. Le travi
orizzontali non sono giuntate ed hanno una loro capacità di resistenza a trazione per
cui sono in grado di sopportare la flessione derivante dai carichi verticali. La struttu-
ra portante delle cupole in genere ha questo funzionamento statico vi sono degli ar-
chi principali e degli elementi orizzontali lapidei di collegamento che hanno un otti-
mo funzionamento statico per carichi verticali e sisma verticale poiché richiamano il
funzionamento dell’arco, ma nei confronti di azioni sismiche orizzontali si danneg-
giano notevolmente. Si può innescare anche un meccanismo di ribaltamento di una
porzione della cupola come evidenziato in figura , ovviamente bisogna definire il vo-
lume rigido interessato al cinematismo funzione dei pesi sismici delle azioni sismiche



della geometria della cupola e delle caratteristiche meccaniche del materiale lapideo
impiegato. Se vogliamo studiare questo meccanismo ipotizziamo di conoscere a prio-
ri il volume rigido come succede per cupole danneggiate in occasione di eventi si-
smici , o ancora definire tale volume conoscendo la inclinazione delle lesioni a 30° o
45° sull’orizzontale proiettandole prima sul cilindro di base e poi sulla cupola , ap-
plicando il PLV alla parte di struttura che ribalta ipotizzando una rotazione θ alla
base Il volume che ribalta può essere ottenuto discretizzando il cilindro in tante stri-
sce verticali e la cupola negli spicchi corrispondenti , definendo la inclinazione della
lesione sull’asse orizzontale disegnando una spezzata che individua il volume rigido
oggetto di rotazione. Il centro di rotazione è individuato dal punto estremo del dia-
metro , in pianta il volume rigido da un segmento circolare per cui è opportuno cono-
scere per studiare il ribaltamento la dimensione della corda c e l’andamento delle le-
sioni tipiche del materiale muratura.

In figuraè riportato l’ipotetico volume rigido la catena cinematica conseguente al ri-
baltamento ; undisegno più accurato con una maggiore discretizzazione consente di
definire meglio la spezzata assimilandola ad una curva , individuando il volume rigi-
do. Il principio dei lavori virtuali applicato al blocco rigido

W peso sismico
F= W/g*Sd(T) forza sismica
YG ordinata baricentro blocco

-W*YG *(1-cosθ) + F*YG*sinθ = 0

utilizzando gli sviluppi in serie di Mac-Laurin

-W*YG *θ2/2+ F*YG*θ = 0

la configurazione di equilibrio

θ = 2*F*YG/W*YG = 2*F/W

il moltiplicatore dei pesi sismici
-α*W*YG *θ+ 2*F*YG= 0



α= 2*F*YG/(θ*W*YG )= 2*F/(W*θ)

La funzione α=α(θ) è una iperbole ; se scegliamo un punto di controllo nel vertice
del blocco rigido d = θ*YV , YV ordinata verticale del vertice

Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile;gli spostamenti corrispondenti :

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ;

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;
i periodi equivalenti per i due stati limite
Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z

La verifica tramite lo spettro di capacità allo SLV

Per la cupola la analisi cinematica non lineare e la conseguente verifica sono state
eseguite in modo semplificato; La definizione del volume rigido di cupola può essere
eseguita assumendo come incognita la freccia f del segmento circolare determinando
l’angolo θCR = XG/YG con un sistema di riferimento di assi X ed Y avente origine nel
centro di rotazione . La trattazione è stata omessa poiché è complicato calcolare il
volume del blocco rigido interessato ala rotazione le coordinate del suo baricentro G



10- Conclusioni

Lo studio dei meccanismi di danno per edifici storici è molto interessante , gratifi-
cante da un punto di vista culturale, come espressione narcisistica delle proprie ca-
pacità e conoscenze nel settore della tecnica e scienza delle costruzioni. I metodi uti-
lizzati per il calcolo dei cinematismi, delle configurazioni di equilibrio sono quelli
tradizionali della scienza delle costruzioni applicati inizialmente per grandi sposta-
menti e poi attraverso gli sviluppi in serie con una teoria del secondo ordine e per
piccoli spostamenti. La scienza delle costruzioni ha origine recenti , le prime formu-
lazioni risalgono ai primi dell’ ottocento ad opera di ingegneri ed architetti francesi
si è evoluta in questi duecentocinquanta anni diventando attraverso l’utilizzo di ap-
plicazioni informatiche strumento necessario per il calcolo strutturale. E’ una mate-
ria semplice da studiare e da capire che trova applicazione nei beni culturali dove la
conservazione del patrimonio monumentale non solo italiano ma europeo ed anche
mondiale è fondamentale sia per il turismo che per caratterizzare positivamente una
nazione per il suo patrimonio artistico, una cultura oggetto di campagne diffamatorie
e di associazioni sociali negative spesso oggetto di stigmatizzazioni e persecuzioni
sociali, per gli studiosi che hanno avuto come obiettivo nella loro vita lo studio e la
diffusione di questa cultura. I metodi della scienza e tecnica delle costruzioni vengo-
no utilizzati per le strutture in cemento armato e molto spesso si giustifica la diffa-
mazione e denigrazione di questa cultura con il danno ambientale conseguente
all’uso indiscriminato del cemento o all’uso del legno . E’ prassi comune etichettare
la scienza e tecnica delle costruzioni come appartenenti ad una cultura fascista , in-
vece trovano direttamente ispirazione dalla natura dai sistemi resistenti degli alberi
e dei rami per evolversi in applicazioni anche molto complesse alle strutture in legno
lamellare quindi cultura di sinistra. La scienza e tecnica delle costruzioni vengono
utilizzati anche nel settore medico con applicazione alla ortopedia per il calcolo del-
le protesi , per la verifica dello scheletro dell’essere umano o ancora al settore denti-
stico modellando il dente agli elementi finiti verificando la sua resistenza agli sforzi
di compressione derivanti dalla masticazione;negli ultimi 30 anni sono nati nuovi
corsi di laurea nei quali viene insegnata la scienza delle costruzioni con applicazio-
ne al settore sanitario, la biomeccanica analizza il comportamento delle strutture fi-
siologiche quando sono sottoposte a sollecitazioni statiche o dinamiche. Il concetto
l’ideologia di questa cultura va modificato nell’inconscio collettivo della popolazio-
ne in maniera positiva emarginando quei sistemi sociali e mediatici che apologizza-
no per la denigrazione e diffamazione del De Saint Venant , Navier e dei vari studiosi
che si sono avvicendati dal 1800 ai giorni nostri .
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1- Introduzione

Le pareti degli edifici in muratura sollecitate da azioni sismiche nel proprio piano
presentano un quadro fessurativo per lesioni diagonali dovute al superamento della
resistenza a trazione nella muratura per sollecitazioni cicliche alternate, per cui l’in-
tervento di consolidamento ha come obiettivo il conferimento della capacità al ma-
schio murario di resistere a trazione e ciò può essere ottenuto mediante l’aggiunta di
armature metalliche o fibre di carbonio oppure attraverso la precompressione della
muratura. Le azioni sismiche fuori del piano che generano cinematismi di ribalta-
mento della parete vengono bilanciati mediante catene metalliche e opportune cor-
dolature che vincolano la parete al solaio di interpiano in modo da evitare la rottura,
inoltre l’intonaco armato aumenta la resistenza a pressoflessione della parete per
azioni flettenti fuori del piano , quindi l’intervento di consolidamento possiamo rite-
nerlo efficace per entrambe le tipologie di sollecitazioni. Queste tecniche di consoli-
damento di antichi edifici in murature sono state utilizzate per moltissimi anni la loro
efficacia è stata sperimentata dagli eventi sismici che si sono succeduti negli anni ed
oggi si sono evolute attraverso l’uso di fibre di carbonio e rappresentano un inter-
vento poco invasivo per rinforzare le murature esistenti senza danneggiarle o com-
prometterne la integrità . Si possono eseguire altre tipologie di intervento come l’in-
serimento di pilastri in cemento armato o in acciaio di veri e propri telai nella parete
ma ciò comporterebbe il danneggiamento della muratura ; un intervento da eseguire
sulle pareti di un edificio in muratura è la riquadratura delle aperture attraverso te-
lai in cemento armato o acciaio. Le normative italiane non danno indicazioni sulle
formule di verifica degli intonaci armati soltanto le istruzioni CNR per i sistemi
FRCM definiscono le metodologie di calcolo per i rinforzi sia di elementi strutturali
in cemento armato che per murature. Le NTC 2018 come vedremo nel prossimo pa-
ragrafo maggiorano i parametri meccanici della muratura in funzione della tipologia
di intervento , lo scopo di questi appunti è la definizione di formule di verifica per il
rinforzo di pareti in muratura sia a pressoflessione che a taglio da confrontare con i
valori proposti dalle NTC. L’intonaco armato va realizzato su entrambe le facce della
nostra parete in muratura affinché sia efficace , cosa possibile in fase di consolida-
mento del nostro edificio.



2- La normativa italiana : Circolare applicativa NTC 2018

La muratura in una costruzione esistente e il risultato dell’assemblaggio di materiali
diversi, in cui la tecnica costruttiva, le modalità di posa in opera, le caratteristiche
meccaniche dei materiali costituenti e il loro stato di conservazione, determinano il
comportamento meccanico dell’insieme. La misura diretta delle caratteristiche mec-
caniche della muratura avviene mediante l’esecuzione di prove in situ su porzioni di
muratura, o di prove in laboratorio su elementi indisturbati prelevati in situ, ove que-
sto sia possibile; le prove possono essere di compressione e di taglio, scelte in rela-
zione alla tipologia muraria e al criterio di resistenza adottato per l’analisi; le moda-
lità di prova e la relativa interpretazione dei risultati devono seguire procedure di ri-
conosciuta validità.
Le norme tecniche per le tipologie murarie più ricorrenti riportano i valori dei para-
metri meccanici

a condizione che la malta di calce sia di modeste caratteristiche ovvero con resisten-
za media alla compressione 0,7 ≤ fm ≤ 1,5 N/mmq; ai fini della verifica sismica qua-
lora la resistenza a compressione fm sia minore di 0,7 N/mmq si applica un coeffi-
ciente riduttivo di 0,7 per le resistenze e 0,8 per i moduli elastici. Se le caratteristiche
della muratura sono in uno stato migliore si applicano dei coefficienti migliorativi:

-malta di buone caratteristiche: il coefficiente indicato in Tabella C8.5.II, diversifi-
cato per le varie tipologie, si può applicare sia ai parametri di resistenza (f, τO e fv0),
sia ai moduli elastici (E e G);



- presenza di ricorsi (o listature): il coefficiente di tabella si puo applicare ai soli pa-
rametri di resistenza (f e τO); tale coefficiente ha significato solo per alcune tipologie
murarie, in cui si riscontra tale tecnica costruttiva;

-presenza sistematica di elementi di collegamento trasversale

Le istruzioni CNR DT212/2013 danno i seguenti parametri meccanici per le muratu-
re esistenti :

μ valore medio della grandezza
σln deviazione standard

Una muratura di blocchi lapidei squadrati ha una resistenza media a compressione
fm = 70 ± 0,014 daN/cmq

Se sulle murature esistenti eseguiamo degli interventi di rinforzo che incrementano i
parametri meccanici possiamo applicare dei coefficienti correttivi come riportato in
tabella



- Consolidamento con iniezioni di miscele leganti
Il coefficiente indicato in tabella, diversificato per le varie tipologie murarie, può es-
sere applicato ai valori sia dei parametri di resistenza (f, τO e fv0), sia dei moduli ela-
stici (E e G); i benefici conseguibili dipendono in modo sensibile dalla qualità origi-
naria della malta, risultando tanto maggiori quanto più questa e scadente. E bene ri-
cordare che gli effettivi benefici delle iniezioni sono funzione della reale possibilità
delle malte iniettate di riempire lacune esistenti nella trama muraria e di aderire ai
materiali esistenti; in ogni caso, è raccomandabile l’esecuzione di saggi, preventivi e
di verifica, per valutare i risultati effettivamente conseguiti.

-Consolidamento con intonaco armato
L’effetto di questa tipologia di consolidamento puo essere stimato attraverso oppor-
tune valutazioni che considerino gli spessori della parete e dell’intonaco armato, ol-
tre che i relativi parametri meccanici. In assenza di queste è possibile adottare il
coefficiente indicato in tabella, diversificato per le varie tipologie, applicabile ai va-
lori sia dei parametri di resistenza (f, τO e fv0), sia dei moduli elastici (E e G).In tal
caso non si applicano i coefficienti relativi alla connessione trasversale della muratu-
ra non consolidata e alla ristilatura armata. Si rileva che il consolidamento con into-
naco armato non ha alcuna efficacia in assenza di sistematiche connessioni trasver-
sali e la sua efficacia e ridotta quando realizzato su un solo paramento. Nell’adozio-
ne degli eventuali coefficienti migliorativi si deve tenere conto delle caratteristiche
delle malte utilizzate (cementizie o a calce) e delle armature (metalliche o in fibra).
Infine, si segnala la necessita di una preventiva verifica che il paramento non eviden-
zi un’eccessiva disgregazione o presenza di vuoti, tale da rendere inefficace l’accop-
piamento con l’intonaco armato; in questi casi e opportuno accoppiare l’intervento
con iniezioni.



-Consolidamento con diatoni artificiali o tirantini antiespulsivi
Nel caso dell’inserimento di diatoni artificiali dotati di una significativa rigidezza a
taglio e sufficientemente diffusi, si può applicare a tutti i parametri di resistenza il
coefficiente indicato per le murature originariamente dotate di una buona connessio-
ne trasversale; gli elementi di connessione a trazione (tirantini) hanno un effetto si-
gnificativo solo per la resistenza a compressione.

-Consolidamento con ristilatura armata e connessione dei paramenti
Il coefficiente indicato in tabella, diversificato per le varie tipologie murarie, puo es-
sere applicato ai valori sia dei parametri di resistenza (f, τO e fv0), sia dei moduli ela-
stici (E , G), in quest’ultimo caso in misura ridotta del 50%. Questa tecnica (con i re-
lativi coefficienti migliorativi) puo essere applicata anche sostituendo, su uno dei pa-
ramenti, la ristilatura armata con un intonaco armato di limitato spessore, realizzato
con malta a base calce, purché siano posti in opera gli elementi di connessione tra-
sversale.

Se eseguiamo più interventi di rinforzo i coefficienti migliorativi vanno moltiplicati a
condizione che non si superi il valore max stabilito nella tabella.
Per la muratura il parametro meccanico da utilizzare nei calcoli e nelle verifiche

X = KM*XM/(FC*γM )

XM valore medio del parametro meccanico tab.C.8.5.1
KM =K1*K2*K3 * ... ≤ KMAX coefficiente migliorativo tab.C.8.5.II
γM = 3 coefficiente parziale

FC fattore di confidenza

Ai fini della scelta del tipo di analisi e dei valori dei fattori di confidenza si distinguo-
no i tre livelli di conoscenza seguenti, ordinati per informazione crescente:
‐ LC1;
‐ LC2;
‐ LC3.
Gli aspetti che definiscono i livelli di conoscenza sono: geometria della struttura, det-
tagli costruttivi, proprietà dei materiali, connessioni tra i diversi elementi e loro pre-
sumibili modalità di collasso.



3- L’intonaco armato con rete metallica

Per una parete di muratura si vuole valutare l’incremento di rigidezza e di resistenza
ultima a pressoflessione e taglio conseguente alla realizzazione di un intonaco arma-
to sulle due facce della parete con rete elettrosaldata a maglia quadrata lato 15 cm
diametro dei tondini 6mm e betoncino di cls avente spessore da 3÷7 cm ; una tecnica
utilizzata per gli eventi sismici degli anni del secolo scorso quali Belice , Friuli, Irpi-
nia e Marche.

Consideriamo una parete muraria di dimensioni 55x200x300 consolidata con into-
naco armato costituito da due lastre di betoncino C45/55 spessore 3 cm e rete elet-
trosaldata 15x15 cm diametro 6mm . Muratura a conci regolari di pietra tenera

-Incremento di rigidezza

Il modulo di elasticità normale equivalente

Eeq * A = ES*As + Ec*Ac + Em * Am Eeq = 48424 daN/cmq

As =2* 13*0,28= 7,28 cmq ; Ac = 2*3*200 - 2As = 1192 cmq
Am = 55x200 = 11000 cmq A = 61*200 = 12200

Es = 2100000 daN/cmq ; Em = 13000 daN/cmq ; Ec = 362830 daN/cmq



Se utilizziamo i coefficienti migliorativi imposti dalla normativa italiana il modulo
elastico della muratura consolidata con intonaco armato

E = Em*1,5 = 13000x1,5 = 19500 daN/cmq

La differenza tra il modulo elastico della muratura consolidata omogeneizzata e
quello proposto dalla normativa non è tanto nello spessore di cls quanto nell’area di
acciaio ed il relativo modulo elastico. Es *As = 15288000 daN . Se poi teniamo con-
to della fessurazione nella muratura e nel calcestruzzo il modulo elastico omogeneiz-
zato va dimezzato Eeq = 24212 daN/cmq.

Il modulo di elasticità tangenziale G = 4200 daN/cmq= 0,35 E ≈0,4*E

G = 4200 * 1,5 = 6300 daN.

La rigidezza della nostra parete

δ = F*L3/(β*E*I) + F* χ*L/(G*A) ; k = 1/[L3/(β*E*I) + χ*L/(G*A)]

β coefficiente che tiene conto delle condizioni di vincolo 3÷12
χ fattore di taglio che per sezioni rettangolari χ=6/5

E’ evidente che il consolidamento mediante intonaco armato del nostro edificio deter-
mina una differente distribuzione delle rigidezze se non eseguito su tutte le pareti mo-
dificando il comportamento dinamico della nostra struttura per effetti torsionali poi-
ché modifica la posizione del baricentro delle rigidezze.

-Incremento di resistenza

Le formule da utilizzare per la verifica a pressoflessione e a taglio delle nostre pareti
sono le seguenti :

MRD = B*P/2*[1-P/(A*0,85*fcd)]

P sforzo normale
B = 200 cm
A = B*t ; t spessore
fcd resistenza di calcolo a compressione della muratura

VRD = B*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2

b coefficiente correttivo dovuto alla distribuzione degli sforzi b = H/L b=1÷1,5

τOd resistenza a taglio della muratura



La normativa italiana impone di considerare dei coefficienti migliorativi della resi-
stenza a taglio e a compressione per muratura consolidata con intonaco armato pari
ad 1,5 ed eseguire le verifiche per i seguenti valori delle resistenze :

fcd = 25*1,5/(FC*γM)= 9,26 daN/cmq ; τOd = 0,6*1,5/(FC*γM)= 0,22 daN/cmq

dove per LC1 FC = 1,35 ; γM = 3

Si possono utilizzare delle formule alternative che tengano conto della presenza di ar-
mature senza migliorare la resistenza

VRD = VRDM + VRDS incremento VRDS = 2*d/s *As *fyd/√3

VRD = B*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2 + 2*d/s *As *fyd/√3

d distanza tra il lembo compresso e baricentro armatura tesa
As = 0,28 cmq area tondino ϕ6
s passo dei ferri 15 cm
fyd resistenza di calcolo dell’acciaio
per la parete va eseguita una verifica a pressoflessione considerando l’armatura me-
tallica della rete elettrosaldata linearizzata

Ipotizziamo che si rompa la muratura εCm = 0,0035 , P = C-T

C = t*0,8*x*0,85*fcdm + 2*t’*0,8*x*0,85*fcd

fcd = rck/1,5 ; fcdm resistenza a compressione muratura ; t’ spessore cls



Non teniamo conto della armatura compressa poiché lo spessore del betoncino è ri-
dotto 3 cm ed il tondino può instabilizzarsi ; la maglia quadrata di rete metallica non
garantisce un passo sufficiente 15ϕ = 9 cm < 15 cm

La risultante degli sforzi di trazione

εs = (B-X) * 0,0035 /X se εs ≥ 0,001898 = fyd/Es

T = fyd*as*d/2 + fyd *as*(B-X-d) ;

as = N*As/B ; d = x* 0,001898/0,0035

se εs < 0,001898 = fyd/Es ; T = σs*as*d/2 con σs= Es*εs

L’equazione di equilibrio per εs ≥ 0,001898 = fyd/Es

t*0,8*x*0,85*fcdm + 6*0,8*x*0,85*fcd - [ fyd*as*d/2 + fyd *as*(B-X-d)] = P

L’equazione di equilibrio per εs < 0,001898 = fyd/Es

t*0,8*x*0,85*fcdm + 6*0,8*x*0,85*fcd -σEs* (B-X) * 0,0035 /X *as*d/2 = P

la prima equazione è di primo grado

X=[P-fyd*as*B]/[t*0,8*0,85*fcdm+2*t’*0,8*0,85*fcd+
+fyd *as-fyd*as/2*0,001898/0,0035 )]

la seconda equazione è di II grado nella incognita X

ricavata la X bisogna verificare che εs = (B-X) * 0,0035 /X ≤0,01

Il momento ultimo della sezione con intonaco armato per εs ≥ 0,001898
MU = (t*0,8*x*0,85*fcdm + 2*t’*0,8*x*0,85*fcd)*(B/2-0,4*X) +
+fyd*as*d/2*(X- B/2-1/3*d) + fyd *as*(B-X-d) *(B-X-d)/2

Il momento ultimo della sezione con intonaco armato per εs < 0,001898
MU = (t*0,8*x*0,85*fcdm + 2*t’*0,8*x*0,85*fcd)*(B/2-0,4*X)
+σs*as*d/2*(B/2-(B-X)/3)



nella seguente tabella riportiamo i valori del taglio ultimo del momento ultimo e
della rigidezza per la parete oggetto di esempio con sforzo normale di compressione
P = 50000 daN

Parete Vrd daN Mrd daN*m Rigidezza
daN/cm

Parete non consolidata 52409 6645 156844

Parete consolidata NTC 54026 21125 260989

Verifica 63786 52930 314380

MRD = B*P/2*[1-P/(A*0,85*fcd)] ; VRD = B*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2

P sforzo normale
B = 200 cm ; t = 55 cm ; t’ = 3 cm ; H = 300 cm
A = 11000 cmq ; β= 12

fcd= 6,17 daN/cmq ; τOd = 0,146 daN/cmq

1,5*fcd= 9,26 daN/cmq ; 1,5* τOd = 0,22 daN/cmq

Em = 13000/(1,35)= 9627 daN/cmq 1,5*Em = 14440 daN/cmq

Eeq = 24212/(1,35) =17394 daN/cmq.

Gm = 4200/(1,35)= 3111 daN/cmq 1,5*Em = 4666 daN/cmq

Geq = 6087 daN/cmq. k = 1/[L3/(β*E*I)+χ*L/(G*A)]

Dalla tabella si vede che gli incrementi di resistenza e rigidezza per la parete conso-
lidata con intonaco armato sono considerevoli se si esegue la verifica tenendo conto
del contributo delle armature metalliche e del calcestruzzo , quindi agendo a vantag-
gio di statica con molta cautela è conveniente considerare i coefficienti migliorativi
proposti dalle norme tecniche ; l’unica critica che si può fare a tali coefficienti è il
modesto incremento di resistenza a taglio per il consolidamento mediante l’intonaco
armato. In fase di costruzione la rete elettrosaldata di intonaco armato va ancorata
nella fondazione e risvoltata nella soletta dei solai di interpiano affinché l’intonaco
armato sia efficace inoltre lo spessore di betoncino deve essere adeguato di almeno 3
cm.
-Azioni fuori del piano
La rete elettrosaldata incrementa la resistenza della parete per azioni fuori del piano
;con interventi di consolidamento in corrispondenza dei solai quali incatenamenti e
cordoli il meccanismo di collasso della parete di muratura è un cinematismo vertica-
le di parete monolitica di piano è sufficiente eseguire una verifica a pressoflessione
della parete



che è stata rinforzata mediante armature metalliche.

4- L’intonaco armato in CRM

L’intonaco armato viene realizzato attraverso l’utilizzo di reti preformate in materia-
le composito in sostituzione delle rete tradizionale elettrosaldata in acciaio;La sigla
CRM ha il seguente significato :
-Composite Reinforced Mortar , malta rinforzata con reti in composito
Prevede l’utilizzo di una armatura di rinforzo costituita da reti ed angolari prefor-
mati in fibre di vetro (GFRP) o carbonio (CFRP) annegati in una malta strutturale a
base di calce o cementizia . L’intonaco realizzato con matrice inorganica ha uno
spessore minimo di 3 cm , reti ed angolari sono collegati attraverso connettori in
composito preformati o anche semimpregnati solidarizzati agli elementi di muratura
attraverso ancoranti chimici .



La connessione dei due intonaci rinforzati è ottenuta inserendo degli elementi a “L”
in GFRP all’interno di fori passanti e disposti secondo uno schema a quinconce; per
garantire la massima efficienza del sistema la lunghezza di sovrapposizione dei con-
nettori a “L” non deve essere inferiore a 10 cm. In presenza di murature di elevato
spessore è possibile utilizzare delle connessioni di tipo non passante; in questi casi le
prestazioni del sistema di rinforzo proposto, sono comunque garantire a patto che il
connettore abbia una lunghezza pari almeno a 2/3 lo spessore della muratura da rin-
forzare.

Le fasi applicative dell’intonaco :
- demolizione intonaco esistente
-asportazione di parti in muratura incoerenti o in distacco
- risarcitura di lesioni preesistenti
-eventuale rinzaffo di preparazione del substrato
-posizionamento delle reti su entrambi i lati della muratura
-posa dei connettori elicoidali (4÷5 a mq)
-fissaggio delle reti di rinforzo ai sistemi di connessione
-posa in opera delle G-mesh fazzoletto per la ridistribuzione delle azioni concentrate
-formazione di intonaco strutturale ad alte prestazioni su pareti preparate

Le caratteristiche meccaniche della rete preformata , per differenti tipologie di rete



Soluzioni tecniche



Per quanto concerne lo spessore dell’intonaco armato per evitare incrementi eccessi-
vi di rigidezza conviene limitare lo spessore a 3 cm ; la differenza in termini di resi-
stenza e modulo elastico con una rete elettrosaldata

F = As*fyd ; fyd = 3910 daN/cmq

Diametro 6 mm F = 1094 daN ; diametro 8 mm F = 1545 daN

Per un passo della rete di 15 cm

F = 6564 daN/m pressochè coincidenti con i valori per le reti preformate .

Il modulo elastico dell’acciaio Es = 206000 N/mmq mentre i valori relativi alla rete
preformata 60000 N/mmq sono ridotti ma la maggiore deformabilità garantisce una
migliore adesione alla parete della rete. La rete ha un comportamento più duttile di
quella in acciaio presenta un allungamento a rottura maggiore ed ha un andamento
elastico lineare.

-Formule di verifica

Le verifiche vanno eseguite utilizzando i coefficienti migliorativi proposti dalla nor-
mativa o le formule di verifica viste nel paragrafo precedente per rete elettrosaldata
utilizzando per le barre delle rete preformata con diagramma tensioni deformazioni
elastico lineare ed allungamento a rottura pari a 1,5% .

VRD = B*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2 + 2*d/s*F/√3

F forza di resistenza a trazione della singola barra tesa
Per la verifica a pressoflessione

P = C-T ; C = t*0,8*x*0,85*fcdm + 2*t’*0,8*x*0,85*fcd ; T = 1/2*ER*AR /p*εR

εR = 0,0035*(B-X)/X ; Mrd = C*(B/2-0,4*X) + T* [B/2-2/2*(B-X)]
ER*AR /p rigidezza della rete linearizzata



Possiamo determinare la resistenza a trazione della muratura rinforzata ft da utiliz-
zare nella formula di verifica a taglio e a pressoflessione della parete ottenuta attra-
verso la omogeneizzazione della muratura

-Resistenza di calcolo a trazione muratura rinforzata non fessurata

ft CAL resistenza di calcolo a trazione muratura rinforzata
ft M resistenza di calcolo a trazione muratura non rinforzata
ft INT resistenza di calcolo a trazione intonaco

ft CAL = β*ft M + 2*[ft INT *tint/tm +E*AR*ε/(tm *p)]

tint spessore intonaco 3 cm
tm spessore muratura
E*AR rigidezza barra rete preformata
p passo della rete
ε deformazione della malta in condizione non fessurata ε = ft INT/Et INT

β coefficiente che tiene conto dell’efficienza dell’intonaco armato sulla resistenza a
trazione in funzione del tipo di muratura;

-Resistenza di calcolo a trazione muratura rinforzata fessurata
Per garantire un’adeguata capacità dissipativa del pannello, è necessario che il mec-
canismo a puntone-tirante formato dalla rete e dalla malta dell’intonaco, sia in gra-
do di sopportare una forza superiore al 60% della resistenza di picco.



Lo spessore equivalente del puntone di malta viene assunto pari b = 0,25*p*√2

p passo della rete preformata

la resistenza a compressione della biella compressa

FC = 2* t’ * 0,25*p*√2*fcint

si ipotizza il collasso del meccanismo quando la resistenza del puntone diagonale
eguaglia una forza di trazione proporzionale

FC = δ1 *FT FT = δ1 *ftcal * t*p*√2

è evidente che non si può individuare un tirante nello schema riportato in figura fa
una forza di trazione da far assorbire alle barre della rete;

δ1 =(2* t’ * 0,25*p*√2*fcint )/( ftcal * t*p*√2)= 0,5*t’*fcint /(ftcal* t)

La forza di trazione necessaria per far cedere un filo di rete

F = 2*√2*RF = δ2 *ftcal * t*p*√2 ; δ2 =2*RF /( ftcal*t*p)

per una rottura bilanciata deve essere

δ2 = δ1 ; 0,6 ≤ min(δ2 ; δ1 ) ≤ 1

Per garantire una buona efficacia del sistema di rinforzo è inoltre necessario che la
resistenza post fessurazione risulti, come anzidetto, superiore al 60% della resistenza
raggiunta prima dell’inizio della fessurazione. In particolare tale resistenza è consi-
gliabile che sia compresa tra il 60% e il 100% della resistenza non fessurata .

Il valore minimo della resistenza a trazione

ftcal = 0,5*t’*fcint /(0,6 * t) ; ftcal =2*RF /( 0,6*t*p)

può essere utilizzato per la verifica a taglio di pareti in muratura rinforzate con into-
naco armato in sostituzione di 1,5*τOd

VRD = B*t*ftcal /b * [1+P/(A*ftcal )]1/2

e nelle verifiche a pressoflessione della parete alle tensioni ammissibili

σ= P/A + M/W ≤ fcm

σ= P/A - M/W ≤ ftm



- Rigidezza della muratura rinforzata

Le rigidezza della muratura rinforzata

k = 1/[L3/(β*E*I)+χ*L/(G*A)]

può essere calcolata attraverso i coefficienti migliorativi proposti dalla circolare del
2019 alle NTC amplificando i moduli di elasticità normale e tangenziale oppure omo-
geneizzando la sezione determinando dei moduli di elasticità equivalente
Il modulo di elasticità normale equivalente

Eeq = (ER*Ar + Eint*Aint + Em * Am )/[(tm+2*timt )*b] G = E/[2*(1+1/m)]

Geq = (GR*Ar + Gint*Aint + Gm * Am )/[(tm+2*timt )*b]
Esistono altre formulazioni :

GCALC = ξ*GM +2* GINT*tINT/tM

il coefficiente ξ dovuto al confinamento dell’intonaco armato sulla rigidezza del ma-
teriale equivalente sull’intonaco armato

ECALC = ξ*EM + 2* EINT*tINT/tM



5- Il rinforzo in FRCM

La sigla FRCM sta per Fiber Reinforced Cementitious Matrix , sono composti da
una matrice inorganica a base di cemento o calce e da una fibra :

-Carbonio
-PBO
-Vetro
-Arammide
- Basalto
-Acciaio galvanizzato ad alta resistenza

Le fasi lavorative su supporto in muratura :

-Asportazione e rimozione parti incoerenti
-Preparazione della superficie
-Iniezioni , interventi cuci e scuci, sarcitura lesioni , ristilatura dei giunti
-Regolarizzazione del supporto
-Inumidire il supporto
-Applicazione primo strato di matrice
-Applicazione rete
-Applicazione secondo strato di malta

Il rinforzo in FRCM può riguardare la parete nella sua interezza , o parti di essa indi-
viduando delle fasce verticali capaci di resistere a trazione e quindi che aumentano
la resistenza a pressoflessione della parete e delle fasce orizzontali che individuano
dei cordoli di piano in grado di cerchiare l’edificio ed impedirne l’apertura se lo
stesso è libero sui quattro lati. Il rinforzo a taglio della parete può essere ottenuto at-



traverso fasce orizzontali nell’interpiano.

Le istruzioni CNR 215/2018 definiscono i criteri di progettazione e calcolo dei rin-
forzi in FRCM delle pareti murarie sia a taglio che a presoflessione ;
La resistenza a taglio della parete rinforzata

VRD = Vrdm +Vtf

Vrdm =B*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2 ; muratura non rinforzata

Vtf = 1/γRD * tVF *LF*nF *αt * EF*εfd ;

γRD fattore parziale di modello a cui si attribuisce il valore 2

tVF è lo spessore equivalente di uno strato di rete con fibre disposte in direzione pa-
rallela alla forza di taglio;

LF è la dimensione di calcolo del rinforzo misurata ortogonalmente alla forza di ta-
glio, ed in ogni caso non può essere assunta superiore alla dimensione della parete H

nF è il numero totale degli strati di rinforzo disposti sulle facce della parete;

αt tiene conto della ridotta resistenza estensionale delle fibre quando sollecitate a ta-
glio. In mancanza di compro-vati risultati sperimentali, ad esso può essere assegnato
il valore 0.80.

EF modulo elastico fibra

εfd è ricavata dalla εfdlimconv.



In maniera semplificata, il calcolo della capacità della muratura rinforzata può esse-
re effettuato incrementando forfettariamente, mediante opportuni coefficienti molti-
plicativi, il parametro tensionale della resistenza media a taglio della muratura non
rinforzata in assenza di tensioni normali. Tali coefficienti amplificativi, utilizzabili
solo per spessori di muratura non superiori a 400 mm, nel caso di rinforzi disposti
simmetricamente sull’intera superficie delle due facce delle pareti e soddisfacenti la
limitazione σu,f*tf ≥ quf



Per la verifica a pressoflessione del maschio murario

Si considerano per la muratura un diagramma elastoplastico ideale , mentre per la fi-
bra un legame elastico lineare fino a rottura . La verifica è immediata ipotizzando
che si rompe prima la muratura ovvero che al lembo compresso si attinga la deforma-
zione pari a 0,0035

P = C-T X

C = fmd * t *(X-d) + 1/2*fmd*t*d

d = X*0,002/0,0035 ; la deformazione nel rinforzo εR = 0,0035*(B-X)/X

T =1/2* tVF *(B-X)*nF *αt * EF*εR /γRD ; tVF *LF*nF = area equivalente rinforzo



Il momento ultimo della sezione rinforzata calcolato rispetto al baricentro geometri-
co della parete

Mrd = fmd * t *(X-d)*(B/2-X+d) + 1/2*fmd*t*d* 2/3*d +

1/2* tVF *(B-X)*nF *αt * EF*εR /γRD * (B/2-2/3*(B-X)) ≤ Msd

eseguiamo la verifica della nostra parete attraverso un software free

B = 200 cm ; t = 55 cm ; H = 300 cm P = 50000 daN V = 13000 daN
muratura irregolare di pietra tenera
dove per LC2 FC = 1,2 ; γM = 2
Lo schema statico è shear-type il momento nel piano M = 19500m
Si prevede un rinforzo sui due lati con due strati di PBO MESH 44
La verifica a taglio e a pressoflessione nel piano sono soddisfatte



Le verifiche per azioni fuori del piano

V = 750 daN/m M = 2250*daN*m/m ; P = 25000 daN/m

8- Il consolidamento in FRP

I materiali fibrorinforzati a matrice polimerica (FRP) a fibre continue sono materiali
compositi eterogenei anisotropi che hanno un comportamento elastico lineare fino al
collasso. I compositi per rinforzo strutturale vanno dai profili pultrusi alle lamine per
finire ai tessuti bidirezionali e vengono utilizzati per il rinforzo delle murature; Le ca-
ratteristiche meccaniche sono riportate nella tabella seguente :



Il consolidamento di una parete in muratura pressoflesione ed a taglio lo si consegue
previa l’applicazione di lamine in FRP che conferiscono alla parete una sua resisten-
za a trazione .Le lamine sono in generale dei materiali anisotropi e conseguentemen-
te la descrizione delle caratteristiche meccaniche dipende dal sistema di riferimento;
il rapporto tra i valori delle proprietà nelle due direzioni è detto grado di anisotro-
pia.

-Pressoflessione nel piano
Allo scopo di incrementare la portanza a pressoflessione nel piano di pannelli di mu-
ratura possono essere predisposte delle lamine di composito disposte simmetricamen-
te sui due lati di muratura in zona tesa;



Ipotizzando che la deformazione della sezione si conservi piana per la muratura si
può ipotizzare che a rottura il ,diagramma delle tensioni di compressione sia retan-
golare esteso a 0,6X÷0,8X e valore della tensione di rottura pari a 0,85*fcdm ; per la
lamina di composito capace solo di resistere a trazione si considera un comporta-
mento elastico lineare. I valori dei coefficienti parziali da utilizzare per le verifiche
delle murature rinforzate

I parametri meccanici delle lamine di composito sono riportati nelle seguenti schede
tecniche



La verifica della parete è immediata :

P = C-T ; C = 0,85*0,7*t*X * fcdm ; T = 2* AL*EFRP * εFRP

si ipotizza che si rompa prima la muratura ovvero che al lembo compresso si attinga
una deformazione peri a 0,0035 , si trascura la resistenza a compressione delle lami-
ne di composito che possono staccarsi dalla parete

εFRP = 0,0035*/(B-X)/X

i valori di calcolo delle resistenze

Xd = XK/γRD per le lamine , per le murature Xd = XK/(FC*γRD)

determinata la X il momento di rottura della sezione rinforzata

Mrd = 0,85*0,7*t*X * fcdm *(B/2-0,35*X) + 2* AL*EFRP * εFRP * d

d distanza del baricentro della lamina dal baricentro geometrico del pannello

2*AL= 2*b*tfrp area delle lamine



-Verifica a taglio
La resistenza a taglio di un pannello murario consolidato per il tramite di rinforzi ap-
plicati simmetricamente sulle due superfici esterne deriva dalla combinazione di due
meccanismi resistenti :
- la muratura trasmette taglio per attrito
-la presenza di elementi resistenti a trazione attiva nel pannello un traliccio reticola-
re che trasmette taglio per un equilibrio interno.
L’incremento di resistenza taglio richiede che siano disposti rinforzi verticali per as-
sorbire la trazione e rinforzi orizzontali nella direzione del taglio atti a generare il
comportamento a traliccio.

La forza orizzontale di taglio ha due componenti una di compressione che assorbe la
muratura ed una di trazione bilanciata dalle lamine;

C = V/√2 ; T = V/√2 ;

Le componenti della forza di trazione che spettano a ciascuna lamina

T1 =V/2 ; T2 =V/2 ;

La resistenza di progetto a taglio della muratura rinforzata viene calcolata come il
valore minimo tra la forza di taglio che provoca la rottura della biella compressa e la
forza di taglio calcolata come somma dei contributi della muratura e delle lamine .

VRd = min (VRdm + VRdf ; VRdmax )

per rinforzo disposto parallelamente ai giunti di malta :



VRdm = d*t* fυdt /γRD resistenza a taglio muratura

VRdf = 1/γRD *0,6*d*Afw* ffd /pf resistenza a taglio offerta dai rinforzi

t spessore muratura
fυdt resistenza a taglio di progetto della muratura
d distanza del lembo compresso dal baricentro del rinforzo a flessione
Afw area del rinforzo a taglio parallelo alla direzione del taglio
pf passo tra i rinforzi verticali ortogonali alla direzione di taglio
ffd resistenza di progetto del rinforzo di taglio in FRP

La max resistenza a taglio corrispondente allo stato limite di compressione delle dia-
gonali del traliccio

VRdmax = 0,3*t*b *fh
md

fh
md resistenza a compressione della muratura parallela ai letti di malta ;

Per la biella compressa si può far riferimento al metodo delle diagonali imbrigliate
per valutare la larghezza del puntone diagonale
La parzializzazione definisce un puntone simile alla biella del metodo delle diagonali
imbrigliate dove la larghezza della diagonale veniva determinata da due equazioni di
equilibrio

TULT.= N*tgφ = N*(B-2a)/H RULT /(2*A*cosφ)= σ

σ = αfcd R2= T2+ N2 = N2 *(1+tgφ )2

N 2 = (2*A) 2*(αfcd )2; (αfcd)2 *( 2*A*cosφ)2= N2 (1+tgφ)2

la sezione della diagonale e definita dallo sforzo normale verticale nel pannello N;



(cosφ)2 = 1/(1+tgφ2) (2*A*αfcd)2 = N2[1+ (B-2A)/H ]2*(1+ (B-2A)2 /H2]

si ottiene una equazione nella incognita A = X facilmente risolvibile con un software
che definisce la larghezza della diagonale.

Vrdb = 0,85*fcdm*s*t con t spessore della biella t = 2*A

Possiamo consolidare la nostra parete con due rinforzi disposti secondo le diagonali
del pannello

Si ipotizza che la rottura della diagonale per compressione avvenga contemporanea-
mente per trazione alle lamine C= T

C=0,85*fcdm*s*t ;

T=2*1/γRD *Afw* ffd ;

-Verifiche fuori del piano

Il collasso della muratura fuori del piano può avvenire per :

-ribaltamento semplice
-flessione orizzontale
-flessione verticale

Il calcolo del rinforzo prevede lo studio del cinematismo corrispondente e la verifica
a trazione del rinforzo. In questi appunti ci siamo limitati esclusivamente al rinforzo
dei pannelli murari per pressoflessione e taglio e non allo studio dei cinematismi.



La verifica a pressoflessione fuori del piano considerando il pannello come un ele-
mento non strutturale appoggiato ai 2 solai e sollecitato dalle azioni sismiche oriz-
zontali è immediata .

P = C-T ; C = 0,85*0,7*B*X * fcdm ; T = 2* AL*EFRP * εFRP

Mrd =0,85*0,7*B*X * fcdm*(t/2-0,35*X) + 2*AL*EFRP* εFRP* t/2

Eseguiamo la verifica di un pannello murario attraverso un software free per il no-
stro pannello murario : i dati di input

Per la pressoflessione nel piano



La modalità di crisi oltre che interessare la muratura può riguardare il fibrorinforza-
to :
- delaminazione del rinforzo FRP dalla muratura
-rottura del fibrorinforzato

- Valutazione della resistenza alla delaminazione

Il valore ultimo della resistenza del rinforzo prima che subentri la delaminazione a
parità di tutte le altre condizioni dipende dalla lunghezza di ancoraggio ovvero la
lunghezza LB della zona incollata;questo valore cresce fino ad attingere un valore
max LE superato il quale non si hanno incrementi della forza trasmessa .
La lunghezza ottimale di ancoraggio può essere determinata attraverso la formula
proposta dalla normativa

LE = [EF*tF/(2*fmtm)]1/2

EF modulo elastico fibrorinforzato

tF spessore della lamina

fmtm= 0,10* fK resistenza media a trazione della muratura

Con riferimento ad una delaminazione che coinvolga i primi strati di muratura per
lunghezze di ancoraggio maggiori o uguali a quella ottimale la max tensione alla
quale può lavorare il rinforzo nella sezione terminale di ancoraggio

ffdd= 1/(γfd*√γM)*[2*EF*ΓFK/tf]1/2

γfd coefficiente parziale rinforzo

γM coefficiente parziale muratura

ΓFK energia specifica di frattura del legame di aderenza rinforzo muratura

ΓFK = c1*√(fmK*fmtm)



Quando la lunghezza di ancoraggio è minore di quella ottimale la max tensione che
può sopportare il rinforzo va ridotta

ffddrid= ffdd*LB /LE*(2- LB /LE)

LB lunghezza zona incollata; LB <LE

La resistenza alla delaminazione radente in presenza di azioni normali al piano di
adesione può essere valutata attraverso la formula seguente

fpdd= ffdd*(1- σSD /fmtd)

fmtd valore di progetto della resistenza a trazione della muratura

ffdd valore di progetto della resistenza alla delaminazionre

σSD tensione normale di adesione su una superficie di lati LB e B

F

F azione normale al piano di adesione



7- La muratura precompressa: Sistema CAM

L’intervento di rinforzo mediante CAM sulle murature prevede l’inserimento di na-
stri in acciaio Inox a formare maglie chiuse nello spessore delle pareti (mediante fo-
rature a maglie rettangolari o a quinconce) estese a tutto il pannello, nelle zone di in-
tersezione tra pannelli ortogonali, e alle zone di appoggio dei solai come cucitura
(travi in legno, solai in CA alleggerito ecc.).

Gli elementi costituenti il sistema CAM per la muratura sono:

· Nastri in acciaio Inox

· Piastre imbutite (funzione di distribuzione del carico concentrato in posizione del
foro)

· Sigilli necessari al serraggio delle maglie di nastro

· Macchine pretensionatrici

Il sistema CAM trova la sua naturale applicazione su murature intonacate mediante
la rimozione dell’intonaco o di strisce di intonaco nelle quali alloggiare i nastri; gra-
zie all’utilizzo di acciaio inox consente di non utilizzare intonaci cementizi per la fini-
tura o il ripristino. I nastri pre-tesi applicano uno stato di precompressione tridimen-
sionale, particolarmente utile in direzione trasversale; è grazie agli speciali elementi
di connessione che i nastri d’acciaio realizzano un sistema continuo di tirantatura, in
grado di ripercorrere le irregolarità della muratura, sia in orizzontale, lungo tutta la
parete rinforzata, che in verticale, per tutta l’altezza. Il sistema assicura il migliora-
mento della resistenza a taglio ed a pressoflessione dei maschi murari e delle fasce
di piano sia per azioni nel piano della muratura sia per azioni fuori del piano ed inol-
tre impedisce la formazione di meccanismi locali di collasso mediante il collegamen-
to fra pareti ortogonali e fra parete in muratura e cordolo sovrastante.



-Resistenza nastri CAM

Il sistema CAM è realizzato con nastri in acciaio inox con le seguenti caratteristiche:

- spessore 0.9 – 1.0 mm e larghezza 19 mm

- resistenze a snervamento fyk = 240 N/mm2 e a rottura ftk = 540 N/mm2

- allungamento a rottura almeno pari al 20%.

Per la resistenza del nastro, la resistenza di calcolo a trazione Nt,Rd è assunta pari al
minore fra Npl,RD resistenza plastica della sezione lorda A e la resistenza Nu,Rd a rottu-
ra della sezione netta Anet in corrispondenza della giunzione per la quale è garantita
una resistenza minima pari al 70% della resistenza del nastro stesso.

fYD = min [fYK/γM0 ;0,7*ftK/γM2 ]

dove γM0 = 1,05 e γM2 = 1,25

Si considera una tensione di calcolo pari a 228N/mmq

bf = larghezza singolo nastro
tfs = spessore singolo nastro
nstr = numero nastri sovrapposti
tft = tfs * nstr = spessore totale nastri
pfh = passo orizzontale dei nastri (interasse nastri verticali)
pfv = passo verticale dei nastri (interasse nastri orizzontali)

I nastri sono posizionati a formare maglie chiuse disposte in continuità secondo di-
sposizioni che possono essere verticali e/o orizzontali e/o diagonali, tra loro anche



sovrapposte, con forature secondo un reticolo regolare o a Quinconce.
Quest’ultima modalità ha il vantaggio di limitare la formazione di linee di rottura
preferenziali nelle posizioni delle forature trasversali. Al contempo però costituisce
un dimezzamento del passo orizzontale e l’efficienza ne risulta ridotta rispetto alla
maglia con fori posizionati ad ogni intersezione di nastro. Il passo equivalente di una
tessitura a Quinconce può pertanto essere così calcolata:

pfhQ = 2 *pfh

pfvQ = pfv

La rottura di un pannello di muratura avviene per :

- Schiacciamento ovvero superamento resistenza a compressione

- Pressoflessione

- Taglio.

-Schiacciamento muratura

La tecnica di rinforzo prevede il confinamento della muratura ovvero attraverso la
tensione laterale si ottiene l’aumento della resistenza a compressione della parete di
muratura



La verifica di elementi strutturali confinati viene condotta valutando l’azione eserci-
tata dalla fasciatura in funzione della geometria e della tipologia del sistema a base
del CAM. Per la valutazione della pressione di confinamento è buona norma disporre
i nastri in direzione perpendicolare all’asse dell’elemento. La verifica dell’elemento
confinato consiste nell’accertare che sia soddisfatta la seguente limitazione:

NSD ≤NRmc,d

essendo NSd il valore di progetto dell’azione assiale agente (da valutarsi, per le diver-
se combinazioni di carico prevedibili, come prescritto dalla Normativa vigente) e
NRmc,d il valore di progetto della resistenza della muratura confinata.
La resistenza assiale di progetto, NRmc,d , è definita come segue:

NRmc,d =Am*fmcd/γRD ≥ Am*fmd

Dove:
γRD = 1.1 è il coefficiente parziale della muratura confinata;
fmd è la resistenza a compressione della muratura non confinata;
fmcd è la resistenza a compressione della muratura confinata;
Am è l’area della sezione trasversale della muratura confinata.

La resistenza dell’elemento confinato soggetto ad un valore f1 della pressione di con-
finamento può calcolarsi con la seguente:

fmcd = fmd +K’*f1,eff K’=ρ/1000 ; ρ densità della muratura in kg/mc

la pressione efficace di confinamento f1,eff = KH* KV* f1,

KH coefficiente di efficienza orizzontale
KV coefficiente di efficienza verticale

La pressione di confinamento f1, di un pannello murario di larghezza b e spessore d
confinato con nastri CAM con passo orizzontale pfh è dato da

f1=1/2*fyd*ρS ; ρS = 4*bf*tfp/[pfv*max(d;pfh )]



Il coefficiente di efficienza orizzontale è fornito dal rapporto tra l’area confinata e
quella totale, Am ;

KH = 1- (p’fh
2 +d’2)/(3*Am) = 1- [(pfh -2R)2 +(d-2R)2]/(3*d*pfh )

Dall’andamento del grafico del coefficiente di efficienza si evince come si abbia un
massimo quando il rapporto ph/s=1 che corrisponde ad una geometria confinata qua-
drata, geometria dunque di massima “efficienza” del confinamento. Questa condizio-
ne è facilmente realizzabile per spessori di muratura importanti (>60-70cm) mentre
lo è molto meno per spessori ridotti (30-40cm) visto il numero elevato di forature ne-
cessarie. Da notare inoltre come il coefficiente diminuisca velocemente anche per un
passo minore dello spessore (diversamente da quanto si possa attendere) poiché la
geometria confinata tende sempre più verso un rettangolo allungato (geometria meno
“efficiente”).

Il coefficiente di efficienza verticale :

KV = [1-p’fv/(2min*(d;pfh)]2=[1-(pfv-bf)/(2min*(d;pfh)]2

Il grafico del coefficiente di efficienza verticale dipende ovviamente dal passo verti-
cale (tanto minore è il passo verticale tanto maggiore è l’efficienza) che dai valori
del passo orizzontale dei nastri poiché questi definiscono la geometria in pianta con-
finata. Sono state dunque diagrammate diverse curve di Kv relative a diversi passi ph.
In particolare si nota come Kv aumenti all’aumentare di ph fino a raggiungere il mas-
simo non appena ph risulti maggiore dello spessore.



Calcolo dell’aumento di duttilità
Il confinamento effettuato con il CAM aumenta la capacità resistente a compressione
centrata dell’elemento murario e ne aumenta anche la deformazione ultima miglio-
randone la duttilità a compressione.

εMUR = 0,0035+ 0.015* √( f1,eff / fmd )

- Pressoflessione nel piano

Per il diagramma tensione-deformazione della muratura è possibile adottare oppor-
tuni modelli rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti
in base alla resistenza di calcolo fmd ed alla deformazione ultima εmu

Il diagramma di calcolo tensione deformazione dei nastri inox

La resistenza a pressoflessione di una muratura armata, a cui il sistema CAM è assi-
milato, viene valutata assumendo un diagramma delle compressioni rettangolare,
con profondità 0.8 x, dove x rappresenta la profondità dell’asse neutro, e sollecita-
zione pari a 0.85fmcd. Le deformazioni massime considerate sono pari a εmc della mu-
ratura compressa confinata (> rispetto alla εmu = 0.0035 della muratura originaria)
e εS = 0.04 per l’acciaio teso.
Per εCMUR si può considerare l’aumento duttilità per confinamento trasversale .



Le equazioni di equilibrio alla traslazione delle tensioni normali

P = C-T

C = 0,85*0,8*t*X*fmcd + fyd* As*X/Svert

Nel caso in cui il passo verticale dei nastri sia inferiore alla profondità dell’asse neu-
tro nella zona compressa, la resistenza ultima della muratura può essere incrementa-
ta per la presenza del confinamento realizzato dalle legature orizzontali purché nella
fascia verticale di interesse non siano a quinconce ma richiuse su ogni singolo incro-
cio

T=fyd*As*L/Svert

As pari a 2 volte l’area dei nastri per il numero di avvolgimenti verticali

Svert interasse degli avvolgimenti verticali

Il momento ultimo calcolato rispetto al baricentro geometrico della sezione

Mrd =0,85*0,8*t*X*fmcd *(L/2-0,4*X)+fyd*As*(L-X)/Svert*X/2

Precompressione
Con il sistema CAM, e comunque in generale nel caso sia presente una pretensione
delle armature, si può considerare nella formula di resistenza a pressoflessione, an-
che l’incremento di tensione σV dovuto ad una possibile pretensione σPV delle armatu-
re verticali As,vert poste ad interasse σV . La pretensione si traduce in un incremento di
sforzo normale

PO = P + As/Svert *t*σPV Po = C-T

σPV tensione di tesatura dei nastri



-Resistenza a taglio

La rottura per taglio presenta notevoli difficoltà interpretative legate alla dispersione
dei valori della resistenza sperimentale del pannello (effetto tipico delle rotture fragi-
li) e alla difficoltà di prevedere la distribuzione delle tensioni locali all’atto della rot-
tura. Per questi motivi, la valutazione della resistenza a taglio si basa essenzialmente
su metodologie semplificate. Tipicamente, gli approcci maggiormente utilizzati sono
basati sul criterio del massimo sforzo di trazione e sul criterio di Mohr-Coulomb. Il
primo criterio di resistenza a taglio considera la rottura per fessurazione diagonale,
mentre il secondo la rottura per scorrimento.

-Taglio per scorrimento
La forza resistente a taglio è somma di un contributo relativa alla muratura per attri-
to e di un contributo dovuto ai nastri in analogia alla muratura armata

VRD =t*L’* fυtd + 1/√3*fyd*As*d/soriz

L’ lunghezza della sola zona compressa

d distanza del baricentro dell’armatura tesa verticale dal lembo compresso

soriz è l’interasse degli avvolgimenti orizzontali

Precompressione

Con il sistema CAM, e comunque in generale nel caso sia presente una pretensione
delle armature, si può considerare nella formula di resistenza taglio per scorrimento
anche l’incremento di tensione verticale σV dovuti ad una possibile pretensione σPV

delle armature verticali As,vert poste ad interasse sVER.

La resistenza a taglio della muratura fυtk = fυk0+0,4*σV

la tensione verticale σV=PO/(L*t)=[P+As/Svert *t*σPV ] / (L*t)



VRD =t*L’* fυtd + 1/√3*fyd*As*d/soriz

aumenta il contributo alla resistenza a taglio dovuto alla muratura

-Taglio per trazione diagonale

La resistenza a taglio fessurazione può essere ricavata dal cerchio di Mohr

VRD = b*t*τK * [1+ P/(1,5*A*τK)]1/2

il diagramma delle tensioni tangenziali per una sezione rettangolare è parabolico

τ = V/I*SX/L = 1,5* V/(L*t) ; σV = P/(L*t)

Si costruisce il cerchio di Mohr (fig.2.4) considerando l'elemento piano sollecitato da
σn,τmax : la rottura del pannello avviene per raggiungimento della massima tensione
di trazione σkt , facendo crescere V e mantenendo costante N. Il legame esistente tra
le tensioni e il seguente:

(σkt+σn/2)2=(p*τn)2+(σn/2)2

quando lo sforzo normale P è nullo si può ricavare τn=p*σkt

p = 1 per pannello tozzo; 1,5 per pannello snello.

τn=τk*[1+(σn/(p*τk))]1/2

VRD = b*t*τn = b*t*τK * [1+ P/(1,5*A*τK)]1/2

Con il sistema CAM, e comunque in generale nel caso sia presente una pretensione
delle armature, si può considerare nella formula di resistenza taglio-fessurazione an-
che l’incremento di tensione verticale σV e di tensione orizzontale σH dovuti alla pre-
tensione spv delle armature verticali As,vert poste ad interasse sv e alla pretensione s
σpo delle armature orizzontali As,orizz poste ad interasse so.
E’ da sottolineare che tale incremento può essere considerato solo nel contributo del-



la resistenza della muratura.

σV =As/Svert *t*σPV

σo =As/Sori *t*σPo

La formula finale di resistenza a taglio diventa

VRD = b*t*τK * [1+ (σV +σo )/(1,5*τK)]1/2 + 1/√3*fyd*As*d/soriz

Il cerchio di mohr si sposa verso destra con diminuzione ed annullamento della ten-
sioni principale di trazione evidenziata in verde

- Pressoflessione fuori del piano
E’ analoga alla pressoflessione nel piano cambia la direzione dell’asse di sollecita-

zione e quindi di flessione , il momento flettente ed il taglio sono quelli che derivano
dalle azioni sismiche orizzontali sulla parete considerata come elemento non struttu-
rale o da un cinematismo ; andrebbe eseguita una verifica a pressoflessione deviata
considerando la contemporanea parzializzazione della muratura nelle due direzioni



8- Le iniezioni di miscele leganti e i diatoni.

Ulteriori tecniche di rinforzo delle muratura sono :

-Perforazioni armate

Tecnica particolarmente indicata per interventi locali di solidarizzazione di pareti
tra loro ortogonali ed anche per il rinforzo generalizzato di murature;

Esecuzione perforazioni con attrezzo a rotazione (ϕ20÷25)
• Rimozione detriti e parti in distacco all’interno del foro
• Inserimento barre di acciaio (ϕ12÷14 mm) o non metalliche
• Iniezione con malta tixotropica a ritiro compensato+

-Diatoni artificiali
• Diatoni realizzati in calcestruzzo armato dentro fori di carotaggio
• Creano un collegamento fra i paramenti murari evitando il loro distacco
• Tirantini antiespulsivi, costituiti da barre metalliche filettate passanti con rondelle
di ampio diametro sui paramenti e serrate con dadi.

Diatoni realizzati in barre iniettate dentro fori di carotaggio
• Creano un collegamento fra i paramenti murari evitando il loro distacco
• Per contenere il materiale di iniezione si usano calze o reti metalliche



-Stima della resistenza
• L’incremento di resistenza dovuto all’intervento deve essere stimato in
base a prove sperimentali
• Comunque quando le barre sono distribuite uniformemente all’interno
della muratura si possono utilizzare le seguenti espressioni

Resistenza a compressione f’ dm = fd + As/Am*(1+10*ρ)*fC/γM

Resistenza a taglio f’vd = (fvko+0,4* σn )/γM + As/(2Am)*fyd/γS

Le norme tecniche NTC prescrivono i seguenti coefficienti migliorativi della resi-
stenza a compressione e a taglio per questa tipologia di interventi in funzione del tipo
di muratura .

-Iniezioni di miscele leganti

Le murature in pietrame presentano spesso numerosi vuoti al proprio interno, distri-
buiti ,pressoché uniformemente
• Il riempimento di questi vuoti con materiale cementizio conduce ad un sensibile au-
mento della resistenza della muratura



Iniezione di malta cementizia molto fluida a pressione controllata (max 2.5÷3.0 atm).
E’ in genere necessaria una quantità di malta variabile fra 50 e 150 kg per mc di pa
rete. I valori riportati nella tabella seguente evidenziano un notevole miglioramento
della resistenza a taglio della muratura. che per quantificarlo è necessario eseguire
delle prove in-situ prima e dopo l’iniezione.

9- Conclusioni

Il rinforzo delle pareti murarie nel corso degli anni ha assunto sempre maggiore im-
portanza , il patrimonio edilizio italiano costruito prima della seconda guerra mon-
diale è stato realizzato interamente in muratura , con borghi e centri storici dei secoli
scorsi che hanno una precisa valenza culturale e molto spesso sono zone che caratte-
rizzano i comuni, importanti per il turismo. Gli eventi sismici degli ultimi anni hanno
evidenziato la fragilità di queste costruzioni ed oggi ci si pone il problema se demoli-
re o ricostruire un edificio in muratura facente parte di un centro storico prima che
lo demolisca il terremoto. La fragilità di questi edifici non è tanto legata allo spesso-
re ed alla qualità delle pareti ma dipende dalla loro irregolarità ovvero a forme non
compatte all’eccessivo numero di aperture ai vani di porte e finestre che necessitano
di riquadrature con telaio in c.., o in acciaio e soprattutto alla massa poiché vengono
classificate come costruzioni pesanti con forze di inerzia sismiche elevate. Gli inter-
venti proposti migliorano notevolmente il comportamento sismico delle pareti e si
rendono necessari quando non vi è, sia la convenienza economica a demolire e rico-
struire che la convenienza statica ovvero quando le norme urbanistiche soprattutto
per i centri storici non consentono la demolizione.
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1- Introduzione

Negli edifici in muratura la resistenza alle azioni sismiche è garantita da pareti di
muratura disposte nelle due direzione X ed Y, se è presente qualche pilastro in mura-
tura vista la sua ridotta rigidezza è sollecitato prevalentemente da forze verticali di
compressione e staticamente si comporta come un pendolo. La problematica diventa
complessa in antichi edifici in muratura dove sono realizzati dei porticati ed in edifi-
ci costruiti nel periodo del fascismo e subito dopo la seconda guerra mondiale dove
si era soliti realizzare dei porticati con pilastri in muratura di dimensioni considere-
voli. Un esempio sono i famosi colonnati di rinascimentali che caratterizzano le
piazze italiane o ancora i porticati di edifici pubblici del XX secolo strutture vulnera-
bili sismicamente per le quali si pone il problema del loro consolidamento. Il consoli-
damento di un pilastro in muratura ha come obiettivo la limitazione della deforma-
zione laterale attraverso il confinamento con conseguente incremento della resisten-
za a compressione della materiale costituente il pilastro , in modo che possa soppor-
tare meglio sia le tensioni derivanti dalla pressoflessione che quelle derivanti dal ta-
glio. In figura riportiamo un tipico colonnato

per il quale il consolidamento si rivela molto complesso essendo le colonnine efficaci
per carichi verticali ma estremamente vulnerabili sismicamente ; in questi casi si pre-
ferisce non intervenire pur di non danneggiare architettonicamente il colonnato con
la pietra in vista. Si intuisce che gli interventi di consolidamento sono molto comples-
si e di tipo chirurgico nessuno si immaginerebbe di incamiciare con profili di acciaio
o di eseguire ringrossi in cemento armato , la tecnica di consolidamento deve essere
mirata ed efficace conservando il bene culturale.



2- Il pilastro in muratura e la colonna

Nei pilastri in muratura conviene seguire una distinzione poiché si ha un comporta-
mento statico differente tra colonna e pilastro di muratura; il pilastro in muratura è
realizzato con mattoni in laterizio o lapidei e malta per cui è discontinuo mentre la
colonna in muratura è omogenea realizzata con un unico elemento lapideo ed è ciò
che succede negli antichi colonnati e porticati.

-Pilastro in muratura ; Colonna in pietra

-Statica del pilastro in muratura

Il pilastro in muratura è inserito di solito in porticati esterni in loggiati di edifici in
muratura raramente fa parte della struttura portante di un edificio per la sua scarsa
resistenza a flessione e può essere considerato come un pendolo inserito nella struttu-
ra sollecitato prevalentemente da carichi verticali con sezione quadrata o circolare.

Sollecitato esclusivamente a compressione e in grado di fornire una eccellente
resistenza Prd = α*fcd * L2 > Psd



Un pilastro in muratura è realizzato con elementi lapidei o di laterizio singoli ovvero
assemblati e posti in opera , può essere quindi considerato come una normale mura-
tura ;

La verifica a pressoflessione deviata nelle due direzioni per il pilastro in muratura
fornisce i due momenti resistenti

-Statica della colonna

La colonna è un unico elemento lapideo che ha grande resistenza a compressione e
buona resistenza a trazione , non necessita di alcuna forma di consolidamento va sol-
tanto realizzato il collegamento con la fondazione e l'architrave che non può essere
affidato al solo attrito ovvero allo sforzo normale e alla scabrezza delle superfici a
contatto. Le verifiche sono immediate

Compressione semplice Prd = α*fcd*π*r2

Taglio τrd = V*Sn/(b*In)

la max tensione tangenziale si ha sull'asse neutro che per sola flessione coincide con
un diametro della sezione , mentre per pressoflessione e valida ancora la stessa for-
mula salvo tener conto della posizione dell'asse neutro per la compressione.



Pressoflessione
La pressoflessione è sempre retta poiché la colonna e simmetrica avendo il materiale
lapideo una buona resistenza a trazione si può considerare anche il contributo della
parte tesa

Equilibrio alla traslazione

P=αfcd*A1-fctk*A2

il momento ultimo

MU=αfcd*A1*YG1+fctk*A2*YG2

YG1=distanza del baricentro G1 dal centro del cerchio
YG2=distanza del baricentro G2 dal centro del cerchio

Il vincolo alla base ed in testa al pilastro può essere considerato come una cerniera
se consente la trasmissione delle azioni orizzontali in virtù dell'attrito

P*f > Vrd

dove f e un coefficiente di attrito tra la colonna e l'architrave. La trasmissione del
momento flettente e quindi il grado di incastro della colonna è possibile quando le di-
mensioni della colonna sono tali da fornire una resistenza a pressoflessione per ma-
teriali non reagenti a trazione considerando sempre una sezione circolare parzializ-
zata il cui momento resistente e fornito dalla formula

M/N=4/3*(rsin2β)/(2β-sin2β)

il momento ultimo MRD=αfcd*Ar*YG,



Ar=1/2*(lr-cr+cf)
c=corda
l=lunghezza arco
f=freccia

Se l'asse neutro si trova al di sotto del baricentro l'area della sezione reagente e data
da:
Ar=πr2-Aseg

MU=αfcd*Ar*YG, YG=(Aseg./πr2)* 4/3*(rsin2β)/(2β-sin2β)

Affinché alla base ed in sommità il vincolo sia un incastro cedevole deve risultare :

Vrd > Vsd ; Mrd > Msd

3- Il rinforzo in FRCM

Il rinforzo di un pilastro in muratura tramite FRCM ha come obiettivo il migliora-
mento della resistenza a taglio della muratura ed il suo confinamento impedendo la
deformazione laterale ; è evidente che in fase elastica il confinamento va realizzato a
struttura scarica sulla quale agiscono esclusivamente i carichi verticali strutturali , i
carichi permanenti ed i carichi accidentali subentrano a struttura consolidata

N = GSK + GPK +QK pilastro rinforzato
N = GSK pilastro non rinforzato



Il rinforzo può essere eseguito in due modi differenti tramite fasce

1- Preparazione del supporto
- rimozione intonaco esistente
- bagnatura delle superfici con acqua a bassa pressione

2-Applicazione del primo strato di malta e della rete in FRCM
- primo strato di malta su superficie bagnata
-posa in opera della rete in FRCM

3-Completamento del secondo strato di malta
- secondo strato di malta per uno spessore di 0,8- 1,2 cm

4- Intonacatura e rasatura
- realizzazione di intonaco sulla superficie rinforzata



Rinforzo continuo

Possiamo valutare l’incremento di resistenza a taglio e di resistenza a compressione
che si ottiene nel pilastro tramite il rinforzo.

Incremento di resistenza a compressione
La resistenza a compressione di calcolo fmcd di un pilastro soggetto ad una pressione
di confinamento f1 può essere determinata con la seguente equazione:

fmcd = fmd +K’* (f1eff/fmd)0,5

fmd resistenza a compressione del pilastro non confinato
K’ coefficiente adimensionale di incremento della resistenza
K’ = α2*(gm/1000)α3



gm densità della muratura in kg/mc
α2 e α3 può essere attribuito il valore unitario

La verifica dell’elemento confinato, soggetto a compressione centrata, consiste
nell’accertare che sia soddisfatta la seguente limitazione:

NSD ≤ NR,mcd

con NR,mcd = Am * fmcd ≥ Am * fmd

-Colonne circolari

Nel caso di colonne circolari di diametro D , confinate con ηF strati di rinforzo, aven-
ti spessore equivalente tF delle fibre nella direzione ortogonale all’asse dell’elemento
e la cui matrice sia caratterizzata da un valore fCMAT della resistenza caratteristica a
compressione, la pressione efficace di confinamento f1eff , può essere calcolata come:

f1eff = KH* f1

KH= 1 coefficiente di efficienza orizzontale , rapporto tra l’area confinata e non

f1 = (2*ηF * tF* EF* εud,rid)/D

εud,rid deformazione di calcolo del composito FRCM

εud,rid = min (Kmat*ηa*εuf/γm ; 0,004)

Kmat coefficiente di efficacia del confinamento che tiene conto della matrice inorga-
nica

Kmat = α4*(ρmat*fc,mat/fmd) 2 ≤ 1 ; ρmat= 4*tmat/D

tmat spessore del rinforzo ; fc,mat resistenza a compressione matrice inorganica
α4= 1,81



-Colonne rettangolari

L’unica differenza è nel coefficiente di efficienza orizzontale , ovvero nel rapporto tra
l’area confinata e l’area effettiva della colonna

-Incremento di resistenza a taglio

La resistenza a taglio del pilastro è analoga a quella di un pannello murario

a questa va aggiunta la resistenza a taglio del rinforzo

Vtf = 1/γrd * ηf* εfd*Ef *tvf*lf*α

tvf è lo spessore equivalente dello strato di rete
lf la sua altezza così come indicata in figura
γrd è un coefficiente parziale al quale si attribuisce il valore 2



4- Il rinforzo in FRP

Il rinforzo della colonna in muratura attraverso FRP (compositi fibrorinforzati) per-
segue il duplice di miglioramento della resistenza a taglio ed incremento della resi-
stenza a compressione mediante confinamento del pilastro in muratura.

Alla colonna in muratura vengono applicate delle lamine orizzontali di rinforzo ad
un passo p resistenti a trazione che contrastano la dilatazione trasversale conferendo
alla muratura un stato di sollecitazione di compressione triassiale benefico. Il siste-
ma di confinato può essere realizzato tramite tessuti lamine e barre attraverso cucitu-
re .La verifica dell’elemento confinato consiste nell’accertare che

NSD ≤ NR,mcd

con NR,mcd = Am * fmcd / γmrd ≥ Am * fmd

La resistenza a compressione di calcolo fmcd di un pilastro soggetto ad una pressione
di confinamento f1 può essere determinata con la seguente equazione:

fmcd = fmd + K’* f1eff

dove K’ = gm/1000
gm densità della muratura in kg/mc

f1eff =Keff * f1 = KH*KV * f1

Le fibre di carbonio possono essere inclinate di un angolo αF si introduce un coeffi-
ciente Kα = 1/(1+tg2αF)



-Colonne circolari

Definiamo le seguenti quantità adimensionali corrispondenti al rapporto geometrico
relativo alla fasciatura esterna ed a eventuali tiranti

ρF = 4*tF*bF/(D*pF) ; ρB = ηB*AB/(D*pF) ;

tF spessore del rinforzo
bF altezza della striscia
D diametro della colonna
pF passo delle strisce
ηB numero di barre del generico strato
AB area della sezione della singola barra
pF passo delle barre

Nel caso di fasciatura continua ρF = 4*tF/D

La pressione di confinamento può essere calcolata come segue E*ε

f1 = 1/2*( ρF *EF+ 2* ρB *EB )*εfd,rid



EF modulo di elasticità lamina di composito
EB modulo di elasticità della barra
εfd,rid valore ridotto della deformazione del rinforzo all’atto del collasso della colonna

εfd,rid = min{ηA*εRfk/γRF ; ηA*εBfk/γBF }

εRfk deformazione ultima fasciatura

εBfk deformazione ultima barra

γRF coefficiente parziale composito

γBF coefficiente parziale barra = 1,50

ηA fattore di conversione ambientale

Per colonne circolari il coefficiente di efficienza orizzontale KH = 1; Se la fasciatura
è continua anche KV= 1 , per fasciature discontinue

KV= Vc/V = [1 - p’F/(2*D)]2 p’F distanza tra le due fasce



-Colonne quadrate e rettangolari

La pressione di confinamento può essere calcolata come segue :

f1 = min [1/2*( ρFX *EF+ 2* ρBX *EB )*εfd,rid ; 1/2*( ρFY *EF+ 2* ρBY *EB )*εfd,rid ]

dove

ρFX = 4*tF*bF/(d*pF) ; ρBX = ηBX*AB/(D*pF) ;

ρFY = 4*tF*bF/(b*pF) ; ρBY = ηBY*AB/(b*pF) ;

il pilastro ha sezione rettangolare di lati b e d

se la fasciatura è continua ρFX = 4*tF*/(max (b ; d)) ρB =0

i coefficienti di efficienza

KH = 1- (b’2 + d’2)/(3*Am)

Per fasciatura discontinua il coefficiente di efficienza verticale

KV= [1 - p’F/min(d; b)]2



5- Il confinamento con sistema CAM

Questa tipologia di intervento riguarda più da vicino i beni culturali poiché è poco
invasiva ed abbellisce l’elemento architettonico in pietra tramite nastri di acciaio
inox orizzontali

La tecnica di rinforzo prevede il confinamento della muratura ovvero attraverso la
tensione laterale si ottiene l’aumento della resistenza a compressione del pilastro

La verifica di elementi strutturali confinati viene condotta valutando l’azione eserci-
tata dalla fasciatura in funzione della geometria e della tipologia del sistema a base
del CAM. Per la valutazione della pressione di confinamento è buona norma disporre
i nastri in direzione perpendicolare all’asse dell’elemento. La verifica dell’elemento
confinato consiste nell’accertare che sia soddisfatta la seguente limitazione:



NSD ≤NRmc,d

essendo NSd il valore di progetto dell’azione assiale agente (da valutarsi, per le diver-
se combinazioni di carico prevedibili, come prescritto dalla Normativa vigente) e
NRmc,d il valore di progetto della resistenza della muratura confinata.
La resistenza assiale di progetto, NRmc,d , è definita come segue:

NRmc,d =Am*fmcd/γRD ≥ Am*fmd

Dove:
γRD = 1.1 è il coefficiente parziale della muratura confinata;
fmd è la resistenza a compressione della muratura non confinata;
fmcd è la resistenza a compressione della muratura confinata;
Am è l’area della sezione trasversale della muratura confinata.

La resistenza dell’elemento confinato soggetto ad un valore f1 della pressione di con-
finamento può calcolarsi con la seguente:

fmcd = fmd +K’*f1,eff K’=ρ/1000 ; ρ densità della muratura in kg/mc

la pressione efficace di confinamento f1,eff = KH* KV* f1,

KH coefficiente di efficienza orizzontale
KV coefficiente di efficienza verticale

La pressione di confinamento f1, di un pilastro di larghezza b e spessore d confinato
con nastri CAM con passo orizzontale pfh è dato da

f1=1/2*fyd*ρS ; ρSX = 4*tF*bF/(d*pF) ; ρSY = 4*tF*bF/(b*pF) ; ρS = min(ρFX ;ρFY)



Il coefficiente di efficienza orizzontale è fornito dal rapporto tra l’area confinata e
quella totale, Am ;

KH = 1- (b’2 + d’2)/(3*Am)

Dall’andamento del grafico del coefficiente di efficienza si evince come si abbia un
massimo quando il rapporto ph/s=1 che corrisponde ad una geometria confinata qua-
drata, geometria dunque di massima “efficienza” del confinamento. Questa condizio-
ne è facilmente realizzabile per spessori di muratura importanti (>60-70cm) mentre
lo è molto meno per spessori ridotti (30-40cm) visto il numero elevato di forature ne-
cessarie. Da notare inoltre come il coefficiente diminuisca velocemente anche per un
passo minore dello spessore (diversamente da quanto si possa attendere) poiché la
geometria confinata tende sempre più verso un rettangolo allungato (geometria meno
“efficiente”).

Il coefficiente di efficienza verticale :

KV = [1-p’F/(2min*(d;b)]2 p’F passo tra i nastri

Il grafico del coefficiente di efficienza verticale dipende ovviamente dal passo verti-



cale (tanto minore è il passo verticale tanto maggiore è l’efficienza) che dai valori
del passo orizzontale dei nastri poiché questi definiscono la geometria in pianta con-
finata. Sono state dunque diagrammate diverse curve di Kv relative a diversi passi ph.
In particolare si nota come Kv aumenti all’aumentare di ph fino a raggiungere il mas-
simo non appena ph risulti maggiore dello spessore.

Calcolo dell’aumento di duttilità
Il confinamento effettuato con il CAM aumenta la capacità resistente a compressione
centrata dell’elemento murario e ne aumenta anche la deformazione ultima miglio-
randone la duttilità a compressione.

εMUR = 0,0035+ 0.015* √( f1,eff / fmd )

Cerchiatura di colonne con mattoni a faccia vista

Una tecnica recente testata sperimentalmente prevede l’uso di cavi inox perimetrali,
di piccolissimo diametro, sostanzialmente invisibili, posti all’interno dei giunti.
I cavetti formano un fascio cerchiante post-tesato che fornisce il confinamento alla
colonna.



6- La incamiciatura in acciaio

La incamiciatura in acciaio di pilastri in muratura consiste nell’applicare negli an-
goli dei profili di acciaio collegati tra di loro lungo l’altezza del pilastro da lamine
orizzontali in modo da ottenere un calastrello .

Attraverso la incamiciatura si ha un incremento della resistenza a taglio ed un effetto
di confinamento del pilastro in muratura ;l’incremento di resistenza a taglio è fornito
dalle NTC 2018

VJ = 0,5*2*b*tJ/s*fyw/cosαt resistenza aggiuntiva

la resistenza a taglio globale

V = 0,5*2*b*tJ/s*fyw/cosαt + A*τRD*[1+P/(1,5*A*τRD)]3/2

Se la tensione nella camicia è limitata al 50% dello snervamento

tJ, b, s spessore larghezza ed interasse delle lamine orizzontali o bande
fyw resistenza acciaio
αt inclinazione fessure
A area pilastro

L’incremento di resistenza a compressione della muratura

fmcd = fmd +K’*f1,eff K’=ρ/1000 ; ρ densità della muratura in kg/mc



la pressione efficace di confinamento f1,eff = KH* KV* f1,

KH coefficiente di efficienza orizzontale
KV coefficiente di efficienza verticale

Per questi rinforzi l’incremento di resistenza a compressione è considerevole deriva
non solo dal confinamento ma anche dalla presenza degli angolari

N = Ncmd + NS

la ipotesi a base della trattazione è che le deformazioni siano congruenti ovvero che
non vi siano scorrimenti relativi tra pilastro in muratura ed incamiciatura in acciaio
ipotesi garantita dall’utilizzo di adesivi ad alta resistenza.

εm = εS ; σm /Em = σS /ES ; σ =σm + σS

N /A = Ncmd /Am + NS /As

lo sforzo di calcolo nel pilastro

NRD =fmcd *Am + fyw *As

la tensione negli angolari in acciaio è definita dal diagramma bilatero tensioni defor-
mazioni

fyw

ε

εm = εS = N /(EA)=ε

E è il modulo elastico della sezione omogenea

EA = Em*Am + ES*AS



7- I meccanismi di danno nei porticati
I meccanismi di danno nei porticati essendo il comportamento della colonna assimi-
labile ad un pendolo è analogo a quello del piano soffice

Quando il porticato è realizzato con archi subentra il meccanismo di danno tipico
delle strutture ad arco con la formazione di cerniere



8- Conclusioni

Il consolidamento dei pilastri in muratura rappresenta una problematica molto im-
portante in antichi edifici in muratura quali chiese abbazie edifici storici che hanno
una valenza culturale dove diventa fondamentale durante un evento sismico conser-
vare il colonnato. Gli interventi esaminati hanno come obiettivo l’aumento della resi-
stenza a compressione mediante confinamento del pilastro in muratura e l’incremen-
to della resistenza a taglio che migliorano globalmente il comportamento a presso-
flessione della colonna sollecitata da forze orizzontali. Se si deve eseguire un inter-
vento di rinforzo esso deve avere come obiettivo la eliminazione dei meccanismi di
danno e molto spesso la cerchiatura prospettata soprattutto per colonne in materiale
lapideo non evita la formazione di cerniere plastiche ed il relativo meccanismo di
piano soffice. Rappresentano comunque interventi che migliorano nel complesso la
stabilità sotto azioni sismiche del nostro edificio e vanno sempre eseguiti a condizio-
ne che non venga danneggiata l’architettura e l’estetica del nostro bene culturale.
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1- I compositi fibrorinforzati a matrice inorganicaI fibrorinforzati utilizzati per il consolidamento strutturale (Fibre Reinforced  Poly-mer)  sono costituiti da fibre di vetro, carbonio,o arammide immerse in  matrici poli-meriche quali resine epossidiche; attualmente si sta diffondendo l’uso di tessuti ovve-ro di FRCM   nuovi compositi fibrorinforzati a matrice inorganica  quali :TRC (Textile Reinforced Concrete),TRM (Tex-tile Reinforced Mortars),FRM (Fabric Reinforced Mortar)IMG (Inorganic Matrix-Grid Composites).I materiali FRCM   di seguito anche denominati sistemi di rinforzo FRCM o più sem-plicemente sistemi FRCM o anche rinforzi FRCM ottenuti utilizzando reti realizzatecon fili di acciaio ad alta resistenza, arammide, basalto, carbonio, PBO e vetro; inparticolare i fili di acciaio sono messi in opera sotto forma di piccoli trefoli allo sco-po di ottenere superfici corrugate che favoriscano l’adesione tra rinforzo e matrice.Nel prosieguo del documento, per riferirsi alle reti, si adotterà anche indifferente-mente il termine “tessuti”, che è comunemente molto utilizzato.I fili o i trefoli sono combinati con matrici inorganiche, realizzate ad esempio con le-ganti a base di calce o di cemento, con eventuale aggiunta di additivi. Nel caso di ad-ditivi di natura organica è consigliato che la componente organica non ecceda il10% in peso del legante inorganico. Va infatti tenuto presente che, all’aumentare del-la percentuale complessiva delle componenti organiche, il sistema FRCM può subireun decadimento delle proprietà di permeabilità, durabilità e di comportamento alfuoco. La tecnica di consolidamento consiste nell’applicare il tessuto ovvero la reteall’elemento strutturale in  modo da migliorarne significativamente la sua resistenzanei confronti  delle sollecitazioni semplici quali trazione, compressione, flessione,pressoflessione, taglio e torsione.In una prova di trazione monoassiale, il legame costitutivo di un sistema FRCM è as-similabile ad una polilinea  costituita da tre rami consecutivi corrispondenti a tre sta-di :Stadio A  Campione non fessuratoStadio B fase di fessurazioneStadio C  fase fessuratacosì come indicata in figura



Le modalità di rottura del rinforzo in  FRCM sono molteplici , ciascun meccanismocorrisponde al distacco del rinforzo dall’elemento strutturale in conseguenza dellainterazione substrato-rinforzo . Si riportano i meccanismi di rottura più frequentiA. il distacco con rottura coesiva del supporto del rinforzo;B. il distacco all’interfaccia matrice-supporto;C. il distacco all’interfaccia matrice-tessuto;D. lo scorrimento del tessuto nella matrice;E. lo scorrimento del tessuto e fessurazione dello strato di malta più esterno;F. la rottura a trazione del tessuto.Visti i meccanismi di rottura le proprietà meccaniche dei rinforzi in FRMC sono  leseguenti :1- Tensione e deformazione limite convenzionale entrambi dipendendeti dal supporto σlimconv ;  εlimconv2-Modulo di rigidezza a trazione del campione nello stadio A se rilevabileE13-Tensione  e deformazione ultima del composito FRCM  a rottura per trazioneσu ;εu4- Modulo elastico  del tessuto secco  (valore medio)Ef5- Deformazione ultima a trazione del tessuto seccoεu = σu/Ef6- Resistenza a compressione della matrice/malta caratteristica o nominalefcmat7- Spessore equivalente del sistema FRCM fornito dalla scheda tecnicatfSi riporta nelle pagine seguenti una scheda tecnica con indicazione delle caratteristi-che meccaniche del fibrorinforzato FRCM .















I valori di progetto da utilizzare per il singolo parametro caratteristico sono quelliderivanti da un  calcolo allo stato limite doveXd = η* XK/γM  dove ,XK è il valore caratteristico della grandezzaγM è un coefficiente parziale   pari ad 1,5 per lo SLU e pari ad 1 per lo SLEη è un fattore di conversione che tiene conto di problematiche specialiCondizione di esposizione ηInterna 0,90Esterna 0,80Ambiente aggressivo 0m70La tensione limite convenzionale ,σlimconv  per uno specifico sistema FRCM, rappre-senta la resistenza del sistema di rinforzo ricavata mediante prove di distacco da sup-porti convenzionali e come tale è dipendente dal tipo di supporto: essa corrispondeal valore caratteristico dei picchi della forza traente registrati durante le prova di di-stacco dal supporto (vedere Linea Guida per l’identificazione, la qualificazione ed ilcontrollo di accettazione di rinforzi in FRCM). La deformazione limite convenzionaleè pari  a εlimconv= σlimconv/Ef



questa formula è valida nelle zone di distacco indicate in figura ovvero nelle partiterminali degli elementi strutturali. Per le zone intermedie la modalità di rottura èla stessa solo che si considerano dei valori amplificati di un coefficiente αεAlimconv = α* εlimconv                 σlimconv=εAlimconv *EfIl coefficiente di amplificazione α deve essere assunto pari a 1.5 per tutti i sistemiFRCM ad eccezione di quelli per i quali il punto di ordinata  σlimconv  ricada nellostadio A della curva media tensione-deformazione di cui sopra. Per questi ultimi sideve assumere α = 1.0. In ogni caso il valore σlimconv deve essere minore o al piùuguale a σu.2- Rinforzi muratura con FRCM2.1- Rinforzo a taglio di un pannello in muraturaIl rinforzo a taglio di una parete in muratura consiste nell’applicare su entrambe lfacce una rete di rinforzo annegata in una matrice di   malta cementizia; l’interventoè analogo a quello dell’intonaco armato realizzato mediante rete elettrosaldata conla differenza che anziché utilizzare acciaio si utilizzano fibrorinforzati a matrice inor-ganica. La figura mostra come viene eseguito l’intervento di consolidamentoSi può valutare l’incremento di resistenza a taglio  in virtù del rafforzamento localeper cui la resistenza a taglio del pannello sarà somma di due aliquoteVrd = Vt + Vtf



dove Vt resistenza a taglio del singolo pannello la si ricava dalla nota formulaVt=b*t*τK*[1+N(1.5*A*τK)]1/2con τK  resistenza tangenziale funzione del tipo  di muraturaA area del pannello murarioN sforzo normale agente sulla pareteb e t dimensioni del pannelloil contributo alla resistenza a taglio della rete in fibrorinforzato si valuta consideran-do il solo contributo delle fibre parallele alla forza di taglio VsdVsd lfil pannello si deforma le fibre orizzontali contrastano la deformazione mettendosi intensione  σ = Ef*ε, il max contributo che la fibra orizzontale parallela alla forza ditaglio Vsd è in grado di trasferire all’elemento in muratura è pari a εfd*Ef ; il consoli-damento avviene su entrambe le facce per cui si indica con ηf il  numero degli stratiche possono essere 2 o 4;é evidente che va considerato il contributo di tutta  la retespalmata sulla pareteVtf = 1/γrd * ηf* εfd*Ef  *tvf*lf*αtvf è lo spessore equivalente dello strato di retelf la sua altezza così come indicata in figuraγrd è un coefficiente parziale al quale si attribuisce il valore 2Il prodotto ηf*tvf*lf  rappresenta l’area della sezione equivalente del rinforzo effica-



ce a taglio, disposto in direzione parallela alla forza di taglio, che interseca una le-sione a taglio inclinata di 45°.Se consideriamo la rete metallica applicata alla parete il tondino di acciaio immersoin una matrice cementizia è in grado di resistere sia a compressione che a trazionequindi la tensione principale di trazione derivante dall’azione tagliante può esserefatta assorbire all’armatura metallica*)se consideriamo il vettore spostamento   è inclinato a 45° e presenta due componenti una vertica-le ed una orizzontale . quindi vi sono due deformazioni di trazione la prima orizzontale e la secon-da verticaleVsd TCsTsT forza di trazione nel pannelloCs forza di compressione nell’armatura verticaleTs forza di trazione nell’armatura orizzontaleQuando il rinforzo è realizzato in FRCM materiale in grado di resistere solo a trazio-ne , il vettore deformazione inclinato a 45°  ha due componenti una verticale ed unaorizzontale per cui la rete  contrasta la deformazione  . Il taglio complessivo  agentenon deve schiacciare la muratura per cui deve essere verificato che



Vtc = 0,25*fmd*t*dffmd  resistenza a compressione della muraturat spessore della paretedf distanza tra il lembo compresso ed il lembo teso del rinforzoSi possono utilizzare dei coefficienti amplificativi per tener conto del rinforzo inFRCM  . coefficienti moltiplicativi della resistenza a taglio della muratura in assenzadi sforzo normale ipotizzando che il consolidamentoavvenga su entrambe le facce e che lo spessore della muratura non sia maggiore di40 cm. con la seguente limitazioneσu,f*tf ≥qu, f



Se il rinforzo viene eseguito su un  solo lato della parete il contributo Vtf deve esse-re ridotto di almeno il 30 % e devono essere applicati dei connettori che rendanosolidale la rete in frcm alla parete. Il valore di della deformazione di calcolo scatu-risce dal valore limite ridotto di un coefficiente  α = 0,8εfd = 0,8*εlim.conv2.2- Rinforzo a pressoflessione di un maschio murarioLa rete in FRCM può essere utilizzata anche come rinforzo a pressoflessione nei suoielementini verticali , infatti conferiscono alla muratura la necessaria resistenza a tra-zione per far fronte alle azioni flessionali derivanti dalle forze orizzontali e quindidal sisma . La verifica a pressoflessione viene eseguita nelle seguenti ipotesi- Validità del principio di conservazione delle sezioni piane, diagramma delle defor-mazioni lineare- Gli elementini in  FRCM non hanno resistenza a compressione ma esclusivamenteresistenza a trazione- Perfetta aderenza tra supporto in FRCM e muraturaIl legame costitutivo per la muratura prevede la sola resistenza a compressione ed èbilatero      σ fmd ε



εe = fmd/Em= 0,002    ;  εu = 0,0035  ;Il legame costitutivo per il rinforzo è di tipo elastico lineare fino alla deformazioneεfd , ottenuta a partire dallaεAlimconv = α* εlimconvse la modalità di crisi è per distacco o scorrimento intermedioεlimconv se la modalità di crisi è per distacco o scorrimento di estremità.La sezione del pannello di muratura rinforzato è diviso in due zone una compressa el’altra tesa con muratura non reagente trattata alla stessa stregua di una sezione inc.a. La verifica consiste nel confronto traMrd > MsdCalcolo del momento resistente di un pannello rinforzato con FRCMil diagramma delle tensioni di compressione lo si è considerato rettangolare anzichè



bilineare in analogia  alle formule della normativa per murature non consolidate ,con tensione max 0,85fmd ipotizzando che la crisi venga raggiunta prima nella mura-tura attingendo al lembo compresso la deformazione pari a 0,0035. La max deforma-zione del rinforzo è pari a 0,0067 .B  base del pannellot spessore pannelloH altezzaX profondità asse neutroP sforzo normale di compressioneM momento flettentefmd resistenza della muratura a compressioneLa verifica viene condotta sfruttando le equazioni di equilibrio alla traslazione e ro-tazione intorno al baricentro geometrico del pannelloC-T= PC  risultante degli sforzi di compressioneT risultante degli sforzi di trazioneP sforzo normaleC = 0,85*fcm*t*XT = Σε*Ese consideriamo la rete spalmata lungo la parete della sezione indicando conT = 1/γrd * ηf* εfd*Ef /2 *tvf*(bf-x)*αεfd/(B-X)= 0,0035/X           εfd  = (B-X)* 0,0035/Xtvf è lo spessore equivalente dello strato di reteB la sua lunghezzaγrd è un coefficiente parziale  pari a  2Il prodotto ηf*tvf*bf  rappresenta l’area della sezione equivalente del rinforzol’equazione diventaP = 0,85*fcm*t*X - 1/γrd * ηf*(B-X)* 0,0035/X  *Ef /2 *tvf*(B-x)*α         1)la 1) è una equazione di 2° grado dalla quale è possibile ricavare la x e quindo deter-minare le deformazioneεfd  = (B-X)* 0,0035/X  < 0,0067



se  εfd  >  0,0067   va ricalcolata nuovamente la x  tramite la formulaP = 0,85*fcm*t*X - 1/γrd * ηf*0,0067  *Ef /2 *tvf*(B-x)*αil momento resistente della sezioneMrd = 0,85*fcm*t*X*(b/2-X) +1/γrd * ηf* εfd*Ef /2 *tvf*(bf-x)*α*2/3*(B/2-bf+X)Il momento  Mrd > Msdaffinché sia soddisfatta la verifica del pannello murario rinforzato.2.3- Verifica a pressoflessione fuori del pianoLa verifica viene eseguita come una normale verifica a pressoflessione per muraturaconsiderando una striscia di 1 m :M0RD  momento resistente della sezione senza rinforzoM1RD    momento resistente della sezione rinforzatail momento resistente della sezioneMrd = M0RD  + 1/γrd *( M1RD -M0RD )i momenti della sezione in assenza ed in presenza di rinforzo sono forniti dalle se-guenti formule nelle ipotesi postulate in precedenzaM0RD =P*t/2*[1-P/(αfcd*A)]P =  = 0,85*fcm*t*X - 1/γrd * ηf*(t-X)* 0,0035/X  *Ef /2 *tvf*(t-x)*αεfd  = (t-x)* 0,0035/x xipotizzando che si rompa prima la muratura per compressione  come accade nelle ve-rifiche fuori del piano visti gli spessori della parete t  spessore della pareteX profondità  asse neutrob = 100 cmM1RD = 0,85*fcm*b*X*(t/2-X) +ηf* εfd*Ef  *tvf*(t-x)*α*2/3*(t/2-t+X)Il significato dei simboli è quello definito nei paragrafi precedenti.Il rinforzo è perfettamente aderente alla pareteDeve essere eseguita anche una verifica a taglio della parete non rinforzata utilizzando la solita formula per il taglio esprimento le tensioni in daN/cmq



Vsd <  100*X*fυddove 100 cm rappresenta la fascia di muraturaX la profondità dell’asse neutrofυd  è la tensione tangenziale di taglio della muratura non rinforzataεfd , ottenuta a partire dallaεAlimconv = α* εlimconvse la modalità di crisi è per distacco o scorrimento intermedio εlimconv se la modalità di crisi è per distacco o scorrimento di estremità.2.4 - Realizzazione di cordoli sommitali



Il rinforzo in FRCM consente di realizzare cordpolatura in sommità degli edifici , lala cosa più importante sono le cordolature di pianpo intermedie che fasciano l’interoedificio dando ad esso un comportamento scatolare vincolanmdo i solai ed evitandoil, ribaltamento delle murature ; si può valutare il max sforzo normale di trazione cheè in grado di sopportare il cordolo in FRCM  di altezza H e larghezza b :Nt,RD = ηf* εfd*Ef *tf*bf*αηf   numero degli strati di rinforzo disposti nel cordolobf  larghezza del sistema FRCM disposto nel giunto di malta pari alla larghezza delcordoloεfd*Ef  = σfd  tensione di trazione nel cordolotf spessore equivalente2.5- Rinforzo e confinamento  di colonne  in muraturaIl confinamento con FRCM di elementi strutturali di muratura, sottoposti a prevalen-te sollecitazione di sforzo assiale, si attua attraverso la predisposizione di un rivesti-mento continuo di composito a matrice inorganica, le cui fibre siano prevalentementedisposte in direzione ortogonale all’asse dell’elemento, in modo da contrastarne ladilatazione trasversale e conferire alla colonna un benefico stato di compressionetriassiale. La lunghezza di sovrapposizione della rete è consigliata per almeno unquarto della circonferenza/perimetro della sezione trasversale e comunque per nonmeno di 300mm.  Interventi di confinamento sono praticabili sia per la riparazione dielementi danneggiati o deteriorati, sia per il rinforzo di elementi integri in vista di unmiglioramento statico o sismico della struttura di appartenenza. Il confinamento conFRCM deve essere realizzato ricoprendo interamente la superficie dell’elemento darinforzare. La verifica dell’elemento confinato, soggetto a compressione centrataconsiste nel confronto tra Nsd < NRmc,d      essendo Nsd il valore dello sforzo normale azione di progetto ed NRmc,d  il valore diprogetto della resistenza assiale dell’elemento confinato. La resistenza di progettoNRmc,d  = Am *fmcd > Am*fmcfmcd  resistenza a compressione della muratura confinatafmc  resistenza a compressione della muratura non confinata Am  area della sezione trasversale dell’elemento



La resistenza fmcd della muratura confinata così come indicata in figura si ottienedalla formula seguente fmcd = fmd*[1+K’*(f1,eff/fmd)1/2]K’ è un coefficiente adimensionalef1,eff è la pressione efficace di confinamentoK’ può essere assunto pari a  gm/1000  con gm densità di massa espressa in kg/mc.La pressione efficace di confinamento dipende dalla forma della colonna , rettangola-re circolare .-Colonna circolareLa pressione  efficace di confinamentof1,eff  = Kh * f1il coefficiente di efficienza  orizzontale Kh per colonne circolari è unitario , la pres-sione di confinamento f1 è data dalla seguente formula :f1 = (2*ηf*tf*Ef*εu)/Dderivata dalla seguente figura :



la deformazione di calcolo del composito FRCM, appresso definita.εu è il valore minimo tra :  0,004 ;  Kmat*ηa*εuf/γmcon Kmat = α4*(ρmat*fcmat/fmd)2 ≤ 1fcmat  resistenza a compressione della matrice di malta cementizia in cui è annegatala rete in FRCMfmd resistenza a compressione della muraturaρmat  = 4*tmat/Dtmat spessore della matrice di maltail coefficiente α4  può essere assunto pari a  1,81-Colonna rettangolareIl confinamento mediante FRCM di elementi a sezione quadrata o rettangolare con-sente di conseguire solo modesti incrementi della resistenza a compressione. Indican-do con b la dimensione maggiore del pilastro in muratura e con  h la dimensione mi-nore, l’effetto del confinamento non va considerato quando se b/h> 2 .Prima dell’applicazione del sistema FRCM è opportuno procedere ad un arrotonda-mento degli spigoli della sezione, allo scopo di evitare pericolose concentrazioni ditensione localizzate in corrispondenza degli stessi, che potrebbero provocare una rot-tura prematura del sistema.Il raggio di curvatura dello spigolo deve soddisfare la seguente limitazione:                                            re ≥ 20 mm



La pressione efficace di confinamentof1,eff  = Kh * f1con Kh = 1-(b’2 + h’2)/(3*Am)     con Am = b*hrappresenta il rapporto tra l’area racchiusa dagli archetti di parabola e l’are del pi-lastrola pressione laterale di confinamento  f1   può essere ottenuta alla stessa maniera co-me per colonne circolarif1x = (2*ηf*tf*Ef*εu)/bf1y = (2*ηf*tf*Ef*εu)/h



2.6- Rinforzo di elementi strutturali arcuatiQuando eseguiamo la verifica di un rinforzo vanno valutate le tensioni tangenziali incorrispondenza dell’interfaccia tra muratura ed elemento di rinforzo, tensioni che de-vono evitare il distacco  tra i due materiali; Lo sforzo normale che sollecita il rinfor-zo è uno sforzo di trazione, i fibrorinforzati a matrice inorganica non sono in gradodi sopportare forze di compressione per cui se l’elemento è arcuato in funzione dellasua curvatura si sviluppano delle tensioni normali ortogonali all’elemento di muratu-ra  . Lo sforzo normale di trazione è pari a                           No = σo*Afcon Af area del rinforzo della rete seccaσo  valore caratteristico della tensione di trazioneσo = σu,f/β   conβ = 1.8÷ 2.2



Se l’elemento è piano lo sforzo di trazione essendo parallelo alla muratura non modi-fica la tensione tangenziale , se invece ha una sua curvatura 1/r  , lo sforzo di trazio-ne che sollecita il rinforzo determina una tensione normale sull’elemento curvo chepuò essere in funzione della curvatura a vantaggio o a svantaggio di statica +La tensione normale σro  = No/(r*b)infatti dello sforzo normale N possiamo ricavarne la componentela componente dello sforzo normale ortogonale alla superficie arcuata è pari a                                                      N*Δφconfondento l’arco con il seno e la tangentecon Δφ = ΔS/r   ; la tensione normale  N/(ΔS*b)σro  = No/(r*b)ai fini dell’aderenza ovvero della tensione tangenziale è importante la posizione delrinforzo FRCM ,. se posizionato al di sotto o al disopra della struttura ad arco o vol-ta ;



se posizionato al di sotto le tensioni normali diminuiscono la forza di attrito e quindiviene favorito il distacco ; se invece posizionate al di sopra come si fa normalmente il distacco viene contrastato .In analogia a quanto si fa per il taglio considerandoun regime di taglio puro o  con tensioni normali il cerchio di mohr e le relative ten-sionisono quelle indicate in figura .La tensione  massima  principale di trazione che sollecita l’interfaccia tra il rinforzoe l’elemento murarioσmax = σr/2 + [ (σr/2)2 + τ2]1/2con σr  sollecitazione ortogonale all’interfaccia ;τr sollecitazione tangenziale all’interfacciail segno dipende dal verso della normale ed è negativo se diretto verso il  centro dicurvatura positivo se diretto concordemente ad essa  verso l’esterno. I consolidamen-ti di strutture ad arco con FRCM avvengono sempre dalla parte superiore della voltaper evitare facili distacchi.per rinforzo  eseguito all’estradosso le rete in frcm tesa spinge sulla volta ed il di-stacco viene contrastato;per rinforzo eseguito all’intradosso  in virtù della trazione nella rete nuda in FRCM



il distacco viene facilitato .Per le strutture a semplice curvatura nel realizzare  il rinforzo e quindi stabilire laposizione corretta di essi si possono  seguire due modalità di approccio la prima di ti-po cinematico e la seconda di tipo statico. L’approccio cinematico prevede l’indivi-duazione delle cerniere plastiche ed il relativo meccanismo di crollo : come si sa perle strutture ad arco simmetriche ed incastrate agli estremi il cinematismo corrispondealla formazione di 5 cerniere plastiche una centrale due sui piedritti ed altre due si-multanee simmetriche nelle zone centrali . Il rinforzo per le strutture ad arco devecontrastare questo meccanismo  che si genera quando il momento Mrd ha superato ilmomento plasticoche la cerniera è in   grado di esplicareMU=N(x)*b/2*[1-N(x)/(αfcd*A)]



Si individua l’esatta posizione delle cerniere  risolvendo l’arco con uno schemavariato individuando le sezioni di momento massimo ; si scrive il principio dei lavorivirtuali eguagliando il lavoro delle forze interne al lavoro delle forze esterne . Ilcarico compie lavoro per la catena cinematica definita dal parametro θ unico gradodi libertà della struttura vista la simmetriaLe = αcrit *∫Q(x)*ydx =  αcrit *Q*A   ;       Li = ∑Mu*θ(x)A area della catena cinematica  per Q costanteθ(x) rotazione in corrispondenza delle cerniere della  catena cinematica funzione di θPossiamo individuare il moltiplicatore critico del carico verticale Qαcrit = ∑Mu*θ(x)/(Q*A)in base al valore del moltiplicatore critico dei carichi possiamo stabilire serinfporzare la struttura ovvero se αcrit < 1 vuol dire che la struttura non ce la fa a



sopportare il carico Q e va rinforzata all’intradosso o all’estradosso in modo daaumentare il momento Mu . Si stabilisce un  margine di sicurezza per ilmoltiplicatore tenendo presente che corrisponde ad un meccanismo ed in base adesso si rinforza l’arco in corripondenza delle cerniere con  FRCM . Considerata lasezione dell’arco , il rinforzo è nella zona tesaxdall’equilibrio alla traslazione  P = C-TC = 0,85*fmd*b*x ; T =1/γrd *ηf*(h-X)* 0,0035/X  *Ef  *tvf*(h-x)*α h altezza della sezione si ipotizza che si rompa prima la muratura con εm = 0,0035εfd  = (h-x)* 0,0035/x  <0,0067in caso contrario si fa un  ulteriore calcolo del momento ultimo ipotizzando che larottura avvenga prima nel rinforzo.L’approccio  statico consiste nel risolvere la struttura ad arco individuare le sezioniin cui P ed M sono più gravosi effettuare le verifiche e rinforzare tramite FRCM: an-drebbe individuata la funicolare dei carichi e vedere se compresa in ogni sezione neltratto reagente 2u , con u = H/2- e  ; e = M/P .L’arco in ogni sua sezione  è sollecitato a taglio Vsd ed a pressoflessione Psd ed Msdper cui le verifiche vanno  eseguite seguendo i criteri precedentemente esposti per se-zioni rinforzate .



Volte a botte Le strutture a semplice curvatura, quali le volte a botte, possono riguardarsi comecostituite da una sequenza di arcate parallele, e pertanto possono essere rinforzate everificate con le stesse modalità riportate nei paragrafi precedenti. Al fine di assicu-rare la compattezza del sistema strutturale è opportuno predisporre anche rinforzilongitudinali lungo la direzione delle generatrici della volta. La densità del rinforzodeve essere adeguata a preservare la diffusione dell’ effetto di rinforzo su tutta la mu-ratura costituente la volta, e pertanto è bene che l’interasse tra i rinforzi risponda al-la seguente relazione:pf ≤ 3t+bfb spessore della voltabf è la larghezza dei rinforzi adottati.Strutture a doppia curvatura La caratterizzazione del collasso delle strutture a doppia curvatura in generale coin-volge cinematismi di non semplice identificazione, e per i quali quindi si deve preferi-re effettuare la valutazione del beneficio del rinforzo verificando la ammissibilità del-le soluzioni equilibrate in termini di tensioni e/o di sforzi interni. Di massima lo stu-dio della statica di una volta in muratura, per la quale è sempre prudente assumereche il materiale non possa sostenere un regime di trazione, si può eseguire tramite laidentificazione di una membrana delle pressioni che svolge lo stesso ruolo della lineadelle pressioni nel caso delle strutture a curvatura singola.



3- Rinforzi cemento armato con FRCMI rinforzi degli elementi strutturali in cemento armato possono essere realizzati trami-te rete in FRCM e malta cementizia oppure tramite fasce di FRCM  disposte all’intra-dosso o all’estradosso delle travi.



3.1-  Rinforzo a flessione di una trave in c.a.Consideriamo una trave in cemento armato di dimensioni 30x50 cmarmata con 4 ferri del diametro di 16 mm  nella zona inferiore e 5 ferri del diametrodi 16 mm nella zona superiore che vogliamo rinforzare tramite una rete in FRCM in-serito in una matrice cementizia quale una malta. La sezione della trave è sollecitatada un  momento esterno  Msd  da sola è in grado di esplicare il momento Msd checalcoliamo. Ipotizziamo per il cls un diagramma tensioni deformazione bilineare cosìcome indicato in figura : σfcd εεe=0,002;  εu=0,0035     fcd = 0,83*0,85*rck/*1,5 fyd = 440/1,15 =  391N/mmqil fattore di confidenza lo si è assunto unitarioLe fibre tese sono quelle inferiori nel calcolo della X profondità dell’asse neutro siipotizza che si rompa prima l’acciaio con deformazione pari a 0,01  e che per il clssiamo ancora in fase elastica lineare ovvero che εc ≤ 0,002L’equilibrio alla traslazione orizzontaleC-T = 0    X*b*fcd/2  - fyd*201*4 + 5*201*206000* εs = 0           2)εs /(X-C) = 0,01/(h-X) ;  εs = 0,01*(X-30)/(300-X)la 2) una equazione  di secondo grado nella incognita X  di soluzione immediata; de-terminata la profondità dell’asse neutro è opportuno controllare cheεs = 0,01*(X-30)/(300-X) ≤ 0,002



per la nostra sezione con la relativa armatura è una condizione sicuramente verifica-ta ; se ciò non dovesse accadere il diagramma delle tensioni nel cls  sarebbe bilateroovvero trapezoidaleX dla risultante degli sforzi di compressioneC = A’s*fyd + fcd*b*d/2 + fcd*(X-d)*bcon d ricavato per similitudine    0,002/d = εc/X  ;  d = X*0,002/εcl’equazione di equilibrio diventa una semplice equazione di primo grado .Il momento resistente della sezione  di cemento armatoMsd = X*b*fcd/2*(h-X/3)+ A’s*σ’s*(h-c)C copriferro  h = H-c  ,. h altezza complessiva sezione 50 cmSe  εs = 0,01*(X-30)/(300-X) > 0,002il momento resistente della sezione di c.a.Msd = d*b*fcd/2*(h- X+2/3d) + fcd*b*(X-d)*(h-X/2+d/2) + A’s*σ’s*(h-c)la sezione non  è verificata e va rinforzataMrd > Msd                      Mrd =  Msd + ΔMsi deve progettare il rinforzo in FRCM  che deve far fronte al momento ΔMΔM = ΔT*d’ = ΔC*d’d’ braccio della coppia interna ; è evidente che la profondità dell’asse neutro si spo-sta verso il basso



Il progetto corretto del rinforzo deve avvenire ipotizzando la rottura contemporaneadel rinforzo in FRCM e del cls ovvero che il diagramma delle deformazioni sia quelloindicato in figura 0,0035   d 0,002 xεs  ed ε’s entrambi > 391/206000= 0,00189        0,0067il rinforzo è realizzato con FRCM       h/(0,0067+0,0035)= x/0,0035x = 0,3431*hd=  0,5714*x = 0,196*h               H = h+cC = 0,196*h*b*fcd /2 + (0,3431-0,196)*h*b*fcd + A’s*fydT = As*fyd + 1/γRD *ηf*  *Ef * εfd* *tvf*α il momento resistente della sezione MsdMsd =  0,196*h*b*fcd *3*0,196*h/3 + 0,1471*h*b*fcd*(0,196+0,007355)*h + (3)A’s*fyd*(0,3431*h-c)+As*fyd*(1-0,3431)*h+1/γRD*ηf*Ef*εfd*tvf*α *(H-0,3431*h)Dalla (3) si può ricavare lo spessore equivalente tvf o determinare il numero deglistrati  ηf  . Viceversa stabilito lo spessore equivalente ed il numero degli strati si puòeseguire una verifica della sezione determinando prima la profondità dell’asse neutroe poi il momento Msd.Il calcolo è stato eseguito con le seguenti ipotesi :- Validità del principio delle conservazione delle sezioni piane;- Perfetta aderenza tra FRCM e trave di cls- Diagramma tensione deformazione nel cls bilatero- Diagramma tensione deformazione nel fibrorinforzato elastico lineare- Diagramma tensione deformazione nell’acciaio bilatero



3.2- Rinforzo a taglio  di una trave in c.a.La lesione da taglio in una trave in cemento armato si palesa come una fessura incli-nata a 45° (in assenza di sforzo normale)  in cui le tensioni di trazioni possono provo-care il distacco della parte inferiore della trave con conseguente meccanismo locale.Nelle travi in c.a. per far fronte agli effetti del taglio si infittiscono le staffe e si utiliz-zano ferri di parete calcolati secondo la teoria del traliccio in individuando all’inter-no di essa bielle compresse ed aste tese in grado di assorbire le tensioni di trazione.L’intervento con FRCM consiste nell’applicare delle fasce che possono essere incli-nata a 45° che hanno la funzione di risarcire la lesione ovvero di evitare ulteriori fes-surazioni   e quindi assorbire la trazione. Il taglio resistente è il valore minimo traquello relativo all’armatura e al rinforzo e quello relativo al clsVrd = min( Vrdc ; Vrds+Vrdf )Vrdc max taglio sopportabile dalla biella compresa di clsVrds  aliquota di taglio sopportata dall’armatura metallicaVrdf taglio supportato dal rinforzoLe NTC 2018 per il calcolo delle armature a taglio in una trave in cemento armatopropongono le formule seguenti :Vrsd = 0,9*d*Asw /s*fyd*(cotgα+cotgθ)*sinαVrcd = 0,9*d*bw*αc*ν*fcd*(cotgα+cotgθ)*(1+cotg2θ)con  d altezza utile sezioneAsw area staffes passo delle staffeb larghezza della sezioneθ inclinazione lesioneα inclinazione staffeIl contributo  al taglio dovuto al rinforzo in FRCM ,lo si ottiene da una trattazione



analoga al traliccio di Morsch per le staffe ed i ferri sagomati considerando la lesio-ne inclinata di un angolo θVrdf = 1/γrd*0,9*d*ffed*2*tf *(cotgβ+cotgθ)*bf/pf*sin2βtf  spessore della fasciaβ inclinazione dei rinforziθ inclinazione lesionebf larghezza della strisciapf passo tra le strisceγrd  coefficiente parziale 1,5ffed  resistenza efficace del rinforzo-Resistenza efficaceIn assenza di una valutazione rigorosa dello stato tensionale nel composito in corri-spondenza delle fessure di taglio, è possibile avvalersi della procedura semplificatadescritta di seguito. Essa si basa sull’utilizzo di una “tensione efficace” del sistemadi rinforzo, indicata con ffed  e definita come tensione di trazione media nel compositoche attraversa una fessura di taglio in condizioni di collasso incipiente. Se il collassodi un elemento rinforzato a taglio con FRCM è governato dalla perdita di aderenzatra rinforzo e supporto o dallo scorrimento delle fibre all’interno della matrice, latensione efficace ffed  deve essere valutata sulla base dei risultati della prova di distac-co ed in particolare della σlim,conv. , come appresso riportato. In caso contrario, la ten-sione efficace ffed  può essere valutata sulla base della resistenza a trazione del rinfor-zo σuf , attraverso una adeguata sperimentazione.Nel caso di disposizione ad U su una sezione rettangolare o a T, la tensione efficacedi calcolo del sistema di rinforzo,  ffed  è fornita dalla relazione:σfd*Lmax/Led *(1-1/3* Lmax/Led)   se  Lmax≤Ledffed σfd*(1-1/3* Lmax/Led)   se  Lmax>Ledσfd   tensione di progetto del composito FRCMLed  lunghezza di ancoraggio da assumersi pari a 30 cmhw altezza dell’anima della traveLmax min tra (0,9d e hw)/sinβ



3.3- Rinforzo e confinamento di colonne in c.a.Per pilastri di cemento armato sollecitati  a compressione semplice lo sforzo normaleNRccd  = Ac*fccd  + As * fyddove Ac è l’area  di calcestruzzoAs area di acciaiofyd = 440/(FC*1,15)     FC fattore di confidenza; 1,15 coefficiente parzialefccd  resistenza del calcestruzzo confinatofccd = fcd*[1+1,26*(f1eff/fcd)2/3]fcd = 0,83*0,85*Rck/(FC*1,5)1,5 coefficiente parziale  FC fattore di confidenzaf1eff     pressione efficace di confinamentoLa pressione  efficace di confinamentof1,eff  = Kh * f1il coefficiente di efficienza  orizzontale Kh per colonne circolari è unitario , la pres-sione di confinamento f1 è data dalla seguente formula :f1 = (2*ηf*tf*Ef*εu)/Dla deformazione di calcolo del composito FRCM, appresso definita.εu è il valore minimo tra :  0,004 ;  Kmat*ηa*εuf/γmcon Kmat = 0,217*(ρmat*fcmat/fcd)3/2 ≤ 1fcmat  resistenza a compressione della matrice di malta cementizia in cui è annegatala rete in FRCMfmd resistenza a compressione della muraturaρmat  = 4*tmat/Dtmat spessore della matrice di maltail coefficiente α4  può essere assunto pari a  1,81



Il confinamento mediante FRCM di elementi a sezione quadrata o rettangolare diconglomerato cementizio armato segue le stesse regole delle colonne di muratura,salvo la variante di seguito elencata:Kh = 1-(b’2 + h’2)/(3*Ac)    Ac = b*h4- Dettagli costruttivi



5- ConclusioniLe tecniche di rinforzo degli elementi strutturali sono molteplici  stabilirequale sia quella più conveniente sia per quanto concerne l’incremento diresistenza che la convenienza economica è molto arduo. Un intonaco ar-mato realizzato con rete metallica aderisce poco alla parete mentre una re-te in FRCM ha una maggiore flessibilità  segue l’andamento della paretele sue irregolarità come intervento è più efficace . Tutti gli interventi diconsolidamento prima dell’avvento dei fibrorinforzati sono stati eseguiticon rete metallica annegata in una matrice cementizia , anche il consolida-mento delle travi e dei pilastri in cemento armato veniva eseguito tramiteincamiciature di acciaio oggi invece si utilizzano lamine di composito an-negato in una matrice resinosa. Vi è stata nel corso degli anni una sostitu-zione del materiale , il principio statico su cui è basato il rinforzo è il me-desimo, forse si è visto che strutture in cemento armato o muratura conso-lidate con acciaio in occasione di eventi sismici forse per problemi di sol-lecitazioni cicliche che indeboliscono le connessioni hanno avuto dei dan-ni . Il vantaggio del composito FRP o FRCM è proprio la assenza di con-nessioni meccaniche (viti o bulloni) tra l’elemento strutturale ed il rinfor-zo in modo che venga garantita l’integrità dell’elemento strutturale.     
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1-Introduzione

Negli edifici in muratura in  zona sismica , nei porticati negli archi in muratura  sin
dai tempi antichi si usava introdurre delle catene ovvero dei tiranti metallici per far
fronte alle azioni orizzontali in modo da evitarne il ribaltamento. E' ciò che avviene
nei  piedritti  di  un   arco  dove  la  spinta  orizzontale  provoca  il  ribaltamento  del
pilastro se   non ben contrastato ,   nei porticati  dove si era soliti inserire degli
elementi metallici per far fronte alle dissimmetrie di carico e alle spinte sui piedritti
alle estremità dei porticati. Oggi è pratica corrente inserire dei tiranti metallici negli
edifici  in   muratura  in  zona  sismica  durante  i  lavori  di  consolidamento  per
contrastare  i  meccanismi locali  quali i  ribaltamenti  delle pareti  e  dei cantonali,
inserire delle catene nei solai in modo da evitare l'apertura della scatola muraria
dell'edificio,  per  eliminare  spinte  derivanti  da  coperture  spingenti  come  possono
essere delle volte a botte con funzionamento ad arco o tetti e due falde che poggiano
su pareti laterali . La catena è un elemento metallico una barra del diametro di 3-4
cm che può essere anche quadrata,  per assicurare un perfetto  collegamento alla
parete  deve  essere  tesata  poiché  si  possono  avere  delle  cadute  di  tensione  che
provocano  fenomeni  di  martellamento  tra  piastra  di  ancoraggio  e  parete  ed  un
errato funzionamento durante un evento sismico. Le sue caratteristiche meccaniche
sono tipiche dell'acciaio da carpenterie quindi definite dalla normativa se la catena è
un profilato oppure un  normale acciaio da cemento armato  con  diametro ϕ 30 mm.
Descriveremo nei prossimi paragrafi i metodi di calcolo delle catene  e delle relative
piastre  di ancoraggio. 
                                                  

 
      

          



2-Il calcolo dei tiranti metallici e delle piastre

Il  calcolo  della  catena  è  immediato  una  volta  nota  la  forza  che  la  sollecita  ad
esempio una reazione vincolare di una parete al fine di evitarne il ribaltamento 

F  = fyd*As

se  la catena è pretesa allo sforzo di trazione dobbiamo aggiungere la forza T di
pretensione  da martinetto in fase di montaggio 

F + T  =  fyd*As

per cui  si può calcolare  l'area As 

As =(F+T)/fyd

la tensione fyd  per  un  acciaio da cemento armato del tipo FeB 450C

fyd= 450/1,15= 391 N/mmq

se utilizziamo un profilato d maggiori dimensioni tondo o quadro un ferro quadro di
lato 32 mm  per un area complessiva di 1024 mmq , 

acciaio S355H               fyd = 355/1,15 = 308 N/mmq



Le piastre possono essere :

– circolari
– quadrate
– rettangolari
– esagonali
– ottagonali

Le verifiche da eseguire sono 2

– punzonamento sulla parete
– verifica della piastra metallica 

Verifica a punzonamento

Per  la  verifica  a  punzonamento  si  ipotizza  una  diffusione   delle  tensioni  a  45°
determinando la forza che a parete è in grado di offrire valutata su un area definita
dal perimetro medio e dallo spessore della muratura ; 

Prd = p*τ/√2

  
 
La tensione tangenziale è pari alla resistenza a trazione della muratura, siamo in
regime di taglio puro  per cui la lesione si palesa a 45° ; i valori ammissibili sono
definiti dalla normativa  in funzione della tipologia d muratura



Il perimetro medio  , indicato con t  lo spessore della muratura è pari a

Piastra quadrata di lato L                                     4*( L+t)
Piastra rettangolare di lati a e b                           2*(a+t)+ 2*(b+t)
Piastra circolare di diametro D                            π*(D+t)
Piastra esagonale di apotema A                           6*2*(A+t/2)*cotg120°
Per piastra poligonale regolare ad n lati             n*2*(A+t/2)*cotg[(n-2)*180°/n]

La verifica consiste nel confronto   

Prd  > Psd = F +T 

Verifica della piastra metallica 



La piastra metallica è sollecitata da tensioni di compressione 

q = Tc/A

Tc forza di trazione nella catena
A area della piastra metallica

Le piastre metalliche sono munite di nervature diagonali le verifiche vanno eseguite
a flessione e taglio in accordo con la normativa sulle costruzioni in acciaio 

σ= M/W ;  τ= 1,5*V/A    

dalla figura

V = q/2*b*b /2  ;  M = q/2*b b /2 *H/3      H =B/ √2       

la  tensione  di  compressione  è  stata  dimezzata  poiché nella  piastra   vi  sono due
nervature 

Per la verifica si utilizza un criterio di resistenza 

σ2 + 3*τ2 < (fyd/γ)2                                                                           
                                                   

3-Le catene negli archi

Il calcolo di una catena è immediato considerando l'arco a 3 cerniere  la spinta sulle
imposte H =  Q*L2

 /8     possiamo aggiungere una forza di pretensione T
L'area della catena As = (H+T)/fyd 



Per una volta  a crociera

    
Le spinte sui piedritti , tenendo presente che le  volte a crociera in  muratura sono
munite di 2 archi diagonali , Lo sforzo nella catena H/√2   l'area  As = H/(fyd*√2 )
                                                                                       
Situazioni analoghe si verificano per coperture spingenti dove l'inserimento di catene
elimina della  azioni  orizzontali  sui  muri  che diventano pericolose  in  presenza di
sisma  verticale  de  quale  dobbiamo  tenere  conto  tramite  un  analisi  dinamica
verticale. Approssimativamente  in  accordo con vecchie normative degli anni 80 e
70 si può maggiorare il carico verticale del 50% -60% per dimensionare una catena
sotto azioni sismiche al fine di evitare calcoli complicati

1,5*(g+p) ;  -0,5*(g+p)   







la deformata rigida è triangolare definita dalla rotazione θ

Le= -W*H/2*(1-cosθ)+ - P*H*(1-cosθ)+Sd(T)*W/2*H2*sinθ

Li = T* H*sinθ =1/2* Es*As*H2*sinθ2/H    ; T = EA*ΔH /H ;  

utilizzando gli sviluppi in serie di Mac Laurin 

(1-cosθ)= θ2/2     sinθ=θ 

-W*H/2*(1-cosθ)-  P*H*(1-cosθ)+Sd(T)*W/2*H2*sinθ=1/2*Es*As*H2*sinθ2/H 

-W*H/2*θ2/2 -  P*H*θ2/2 +Sd(T)*W/2*H2*θ=1/2*Es*As*H*θ2

possiamo ricavare la configurazione di equilibrio 

θ  =  α*Sd(T)*W/2*H2/ (W*H/4 + P*H/2 +Es*As*H/2)

la funzione θ=θ(α) è una retta passante  per l'origine del sistema di riferimento, la
parete ribalta quando il lavoro compiuto dal peso sismico W  cambia di segno ovvero
quando lo spostamento verticale diventa concorde alla forza di gravità e ciò accade 
per θ= arctg(t/2-t/3)/(H/2)= arctg(T/3*H) 

                                   α

  

                                                       

θcrit
θ

coefficiente angolare  m=(W*H/4 + P*H/2 +Es*As*H/2)/ (Sd(T)*W/2*H2 )
il moltiplicatore critico:

α =(W*H/4 + P*H/2 +Es*As*H/2)/( Sd(T)*W/2*H2)*artcg(T/3*H)



Per la catena si  è ipotizzato un comportamento elastico lineare  calcolando l'energia
di  deformazione  tramite  il  teorema  di  Clayperon  ;  il  diagramma  tensioni
deformazioni  bilatero                                     

                                σ                         

                            fyd

                                                               fyd/Es         ε               0,01

la catena si rompe per uno spostamento ΔL = 1%*L/2  con L lunghezza della catena

L = 5 m     ΔL = 2,5 cm
L = 6 m     ΔL = 3cm
L = 7 m     ΔL = 3,5 cm
L = 8 m     ΔL = 4 cm
L = 9  m     ΔL = 4,5 cm
L = 10 m     ΔL = 5 cm

per H = 300  cm t = 50 cm    θcrit=3°,17   

lo spostamento orizzontale in sommità  circa 16 cm  cm quindi è impegnata tutta la
resistenza  e  duttilità  della  catena  .  Per  evitare  la  rottura  della  catena  e  quindi
spostamenti eccessivi il moltiplicatore critico 

α =(W*H/4 + P*H/2 +Es*As*H/2)/( Sd(T)*W/2*H2)*arctg(1/2εs *L/H) 
ipotizzando fino a rottura un  legame tensioni deformazioni elastico- lineare
con εs= 0,01 ; L lunghezza della catena 
 

α2

α1

                                                
                                                                θ1         θ2                   



θ1 = arctg(T/6*H);    θ2 = arctg(1/2*0,01*L/H)   

il lavoro ovvero l'energia di deformazione nella catena 

1/2*fyd*(fyd*Es)*L/2+fyd*(0,01- fyd*Es)*L/2*As  

La deformazione da introdurre nella *) è pari ad fyd/Es ovvero bisogna evitare lo
snervamento della catena 

α =(W*H/4 + P*H/2 +Es*As*H/2)/( Sd(T)*W/2*H2)*arctg(1/2*fyd/Es *L/H) 

Le verifiche da condurre sono :

– Punzonamento sulla parete
– Verifica  allungamento  catena  
– Pressioni di contatto sulla parete 
– Verifica snervamento catena

La forza di punzonamento vale  fyd*As, utilizzando una piastra quadrata di lato L 

Le pressioni  di contatto 

σ= fyd*As/(L2)> resistenza della muratura  α*fmd

La verifica a punzonamento 

fyd*As < (L+t)2*fvd/√2

fvd resistenza a taglio della muratura che in regime di taglio puro corrisponde alla
sua resistenza a trazione 

La verifica allungamento  della catena 

θcri*H < fyd/Es*L/2
L lunghezza catena , H altezza della parete , 

              
Si ottengono tre valori per lo sforzo di trazione  nella catena

T1 = fyd*As;  

T2 =(L+t)2*fvd/√2

T3= α*fmd*L2

La resistenza della catena è pari al più basso di questi valori .



Per la verifica del cinematismo , la parete è ad un piano si considera il punto di
controllo in sommità , per uno spostamento unitario 

δ1 = θ*H = 1     δ2 = θ*H/2 = 0,5

La massa partecipante 

M* = (W/2+P)/(g*W/4+P)

W peso della parete 
P scarico solaio 

La frazione di massa partecipante  e*= g*M*(P+W)

L'accelerazione sismica spettrale 

a*o= α*g/(e* *1,30)

1,30 fattore di confidenza 

l'accelerazione spettrale deve verificare le seguenti diseguaglianze 

a*o > Ag*S/q

a*o>Se(t)*Ψ(z)*γ/q

6-Conclusioni 

L'inserimento delle catene negli edifici in  muratura è sempre un intervento efficace,
nel calcolo e nel dimensionamento delle catene bisogna evitare rotazioni eccessive
della  parete  che  determinano  il  superamento  della  soglia  di  snervamento   e
dell'allungamento a rottura con  il ribaltamento della parete stessa. E' importante
quindi che alla configurazione di equilibrio calcolata rimuovendo l'ipotesi di piccoli
spostamenti  corrispondano spostamenti ridotti dell'ordine di qualche mm.

Bibliografia reperibile in rete    

Esempio di calcolo su rafforzamento locale di edifici in muratura con tiranti  

Il consolidamento delle strutture murarie mediante l’uso di catene metalliche 



     

  

                                    



La cerchiatura delle aperture
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N.B. Mi scuso a priori di eventuali imprecisioni o errori che se segnalati contribuiscono al mi-
glioramento degli appunti



1- Introduzione

Le aperture nelle pareti degli edifici in muratura esistente rappresentano dei punti
di fragilità e debolezza della struttura , per consolidare una parete muraria baster-
ebbe semplicemente chiudere le aperture in modo che la parete abbia una inerzia ele-
vata che le consenta di sopportare i momenti flettenti ed i tagli derivanti dalle azioni
orizzontali senza ricorrere a cuciture intonaci armati e pareti sandwich. Ovviamente
ciò non è possibile sia per questioni urbanistiche che di architettura prospettica
nonché per garantire una adeguata illuminazione e ventilazione naturale degli am-
bienti facenti parte il nostro edificio in muratura. Per ovviare a questi inconvenienti
le aperture vanno riquadrate tramite un telaio in acciaio o in cemento armato in
grado di ripristinare sia la rigidezza che la resistenza della parete , in modo che le
cerchiature alle quali spetta in funzione della loro rigidezza una aliquota della forza
orizzontale siano in grado di ridurre le sollecitazioni flettenti e taglianti sui singoli
maschi murari. In questi appunti ci soffermeremo sul calcolo della rigidezza della
parete con cerchiature e del relativo incremento rispetto ad una parete con aperture
non riquadrate evidenziandone il differente comportamento nella modellazione FEM
sia in termini di rigidezza che di sollecitazioni. Nella pratica corrente quando si con-
solida un edificio in muratura è sempre opportuno riquadrare le aperture assieme al
miglioramento della resistenza della parete tramite intonaci armati ed alla realizza-
zione di cordoli di piano.

2- La rigidezza della parete

La rigidezza della parete può essere definita da una fascia costituita da due schemi
limite, il primo ipotizzando un comportamento del maschio murario a mensola il sec-
ondo ipotizzando un comportamento shear- type

δ = F1/K1 = F2/K2 = F3/K3 = F4/K4 = F/K

F =F1+ F2 + F3 + F4 K = K1 + K2 +K3 +K4



La rigidezza del singolo maschio murario

Kì = 1/[H3/(12*EI) + χ*H/(G*A)] comportamento shear type

Kì = 1/[H3/(3*EI) + χ*H/(G*A)] comportamento a mensola

Kì = 1/[H3/(β*EI) + χ*H/(G*A)] comportamento reale 3<β< 12

per cui la rigidezza complessiva della nostra parete

K = Σ{1/[H3/(β*EI) + χ*H/(G*A)] }i

La forza orizzontale sul singolo maschio murario

FI = F * Ki/K

Se cerchiamo le aperture così come indicato in figura

il comportamento del telaio di riquadratura è analogo a quello di un portale definito
secondo una fascia comportamentale con due schemi limite

Ki = 12*E*I/H3 comportamento shear type

Ki = 3*E*I/H3 comportamento mensola

Ki = β*E*I/H3 comportamento reale

è stata trascurata la rigidezza tagliante dei montanti verticali



Nel caso di una parete con aperture cerchiate

La rigidezza dei telai di riquadratura si somma alla rigidezza complessiva della nos-
tra parete

K = Σ{1/[H3/(β*EI) + χ*H/(G*A)] }i + Σ β*EI/H3

per cui nella ipotesi di traverso infinitamente rigido assialmente possiamo ricavare
la forza orizzontale che spetta al singolo telaio

FTi = [F*β*EI/H3]/{Σ{1/[H3/(β*EI)+χ*H/(G*A)]}i+Σ β*EI/H3}

3 - Le sollecitazioni nella cerchiatura

Il telaio è sollecitato da una forza orizzontale e da un carico verticale quale la mur-
atura sovrastante e gli eventuali solai come da calcolo di piattabanda la cui solu-
zione è abbastanza semplice;

sollecitazioni da inviluppo

M = Q*L2/8 ; M = F/2*H/2 + Q*L2/12 ; M = F*H/2

V = F/2 ; V = Q*L/2 ; N = Q*L/2



4- La riquadratura

Le cerchiatura può essere eseguita in acciaio con dei profilati

o tramite dei telai in cemento armato con pilastri e trave superiore opportunamente
armati e staffati utilizzando un calcestruzzo con rck = 400÷500 daN/cmq

La dimensione del pilastro è commisurata alla larghezza del muro e può raggiungere
valori elevati anche di 55-60 cm.



5- Modellazione FEM

Consideriamo una parete su due piani avente 6 aperture costituita da muratura irre-
golare avente i seguenti parametri meccanici

E = 10000 daN/cmq ; G = 3500 daN/cmq

La parete ha altezza 6,40 m e larghezza 8 m spessore 60 cm mentre le aperture han-
no dimensioni rispettivamente 120x240; 120*140; Forze orizzontali 15000 daN

Parete senza cerchiature

Parete con cerchiature in c.a. 20x60 cm

lo spostamento max diminuisce di circa 2 mm



Parete senza cerchiature

Parete con cerchiature in c.a.



Dai risultati ci accorgiamo di avere un incremento di rigidezza non trascurabile ,
però le sollecitazioni principali sulla parete restano invariate.

6- Conclusioni

La cerchiatura delle aperture va eseguita non solo quando nella muratura si allarga
o si costruisce una nuova finestra al fine di ripristinare e conservare la rigidezza
iniziale ma anche quando consolidiamo le pareti del nostro edificio in muratura at-
traverso intonaci armati e chiodature. E’ evidente che deve esserci un limite super-
iore alla dimensione della apertura non per questioni di resistenza e rigidezza del
telaio cerchiante ,ma per resistenza dei maschi di muratura adiacenti che possono
collassare per pressoflessione e taglio in seguito alla diminuzione della area resis-
tente e della inerzia. In edifici in muratura esistenti è consigliabile che la larghezza
delle aperture a mio modesto parere non sia superiore a 2 m , previa verifica sismica
tramite analisi dinamica o analisi statica non lineare del nostro edificio. Le norme
tecniche impongono delle limitazioni esclusivamente per i maschi di muratura adia-
cente che devono avere una base B= 1,50 m ; è evidente che questi setti vanno veri-
ficati a pressoflessione e taglio e per questi motivi non conviene eccedere nella lar-
ghezza della apertura.
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1- Introduzione

L’arco è un elemento strutturale antichissimo inventato dagli etruschi ed utilizzato
moltissimo dai romani poiché consentiva di coprire grandi luci sfruttando la resisten-
za a compressione della muratura; è alternativo al trilite struttura che troviamo ne-
gli antichi templi greci , si può dire che fino all’avvento del cemento armato e
dell’acciaio quindi XIX secolo (1800) l’arco insieme alle volte ha trovato un larghis-
simo impiego nella realizzazione di chiese ovvero struttura adatta a coprire grandi
luci. L’unico materiale conosciuto a quei tempi in grado di fornire una resistenza a
trazione era in legno con il quale si realizzavano i solai degli edifici in muratura.
Il trilite si compone di piedritti verticali in pietra e architrave orizzontale dove

l’elemento lapideo ha una sua resistenza a trazione ed è in grado di sopportate anche
elevate sollecitazioni flessionali . La muratura ha un suo punto debole nella malta
non presenta continuità per cui può essere sollecitata esclusivamente a compressione
sfruttando la curvatura dell’arco . Inoltre l’arco rispetto al trilite presenta dei
grandi vantaggi dovuti alla posa in opera poiché gli elementi lapidei hanno un peso
ridotto e possono tramite centine essere assemblati molto facilmente

L’arco nel corso degli anni ha trovato un larghissimo impiego la maggior parte del-
le strutture in muratura realizzate prima del 1800 sfruttavano il principio di funziona-
mento dell’arco ed ha sostituito sin dall’epoca dei romani il trilite per la cui costru-
zione si richiedeva una enorme forza lavoro.



2- Tipologie di archi

Esistono differenti tipologie di arco
- arco a tutto sesto
- a sesto rialzato
- a sesto ribassato
- a sesto acuto equilatero
- a sesto acuto rialzato
- a sesto acuto compresso
- policentrico con tre centri
- arco inflesso a quattro archi di cerchio

la sagoma dell'arco può essere circolare, parabolica o ellittica ECT la curva va quin-
di studiata con le formule della geometria analitica della trigonometria del calcolo
integrale . I conci di pietra collegati con malta esercitano sulle imposte verticali delle
spinte orizzontali che possono adeguatamente essere contrastate da catene metalliche
ovvero un tondino di ferro che collega i piedritti : nell'arco si distinguono i seguenti
elementi architettonici :



- conci di pietra
- chiave dell'arco
- piedritti – spalle
- freccia
- luce dell'arco
- imposte
- catena
- intradosso
- estradosso
- fronte dell'arco

3- Il calcolo dell’arco a tre cerniere

Consideriamo un arco a tre cerniere definito da una curva circolare di raggio R an-
golo al centro 2*α che poggia su imposte laterali realizzato assemblando dei conci di
pietra , quello che ci proponiamo e la determinazione delle sollecitazioni di sforzo
normale, momento flettente e taglio nella struttura considerando uno schema statico
di arco a tre cerniere. L'arco e sollecitato da un carico verticale Q(x) definibile me-
diante una funzione , e da un carico orizzontale Q(y)

Le reazioni vincolari Rax , Ray , Rcx, Rcy, Rbxs , Rbys , Rbxd, Rbyd
l'arco viene suddiviso in due tratti AB e BC ed il nodo B le equazioni di equilibrio
alla traslazione orizzontale e verticale per ciascun tratto
IL carico Q e un carico verticale Qy ed un carico orizzontale dovuto ad azioni
sismiche orizzontali Qx



Tratto AB

Ray + Rbys - ⌡Qy(x)dx = 0
Rax + Rbxs - ⌡Qx(y)dy = 0
equilibrio intorno a B
Rax* f – Ray*L/2 + ⌡Qy*xdx+ ⌡Qx*ydy = 0

Equilibrio del nodo
Rbxs = Rbxd ; Rbys= Rbyd

Tratto BC

Rcy + Rbyd - ⌡Qy(x)dx = 0
Rcx + Rbxd - ⌡Qx(y)dy = 0

equilibrio intorno a B
-Rcx* f + Rcy*L/2 - ⌡Qy*xdx -⌡Qx*ydy = 0

Equazioni globali di equilibrio

Ray + Rcy = ⌡Qy(x)dx
Rax + Rcx = 2* ⌡Qx(y)dy

il carico orizzontale viene considerato uguale sui due tratti
le incognite sono le sei reazioni vincolari abbiamo un sistema di sei equazioni in sei
incognite

Ray + Rbys = ⌡Qy(x)dx

Rax + Rbxs = ⌡Qx(y)dy

– Ray*L/2 + Rax* f = ⌡Qy*xdx+ ⌡Qx*ydy

Rcy + Rbys =⌡Qy(x)dx

Rcx + Rbxs =⌡Qx(y)dy

-Rcx* f + Rcy*L/2 =⌡Qy*xdx +⌡Qx*ydy

le incognite sono Rax, Ray, Rcx, Rcy, Rbxs, Rbys
per verificare i risultati sui utilizzano le equazioni di equilibrio globale

Ray + Rcy = ⌡Qy(x)dx
Rax + Rcx = 2* ⌡Qx(y)dy



Se l'arco e sollecitato da un solo carico verticale q costante le reazioni sono imme-
diate

Ray= Rcy= q*L/2 Rax=Rcx= H = q*L2/(8f)

Le coordinate di ciascun punto dell'arco

X = R*sinβ ; Y = f- R*(1-cosβ) β e compreso nell'intervallo (-α, +α)

La sollecitazione flettente tratto AB positivo se antiorario

M(X,Y) = Ray * x – Rax * y +⌡Qy*xdx - ⌡Qx*ydy

La sollecitazione tagliante

V(X,Y) = Ray *cosβ +Rax*sinβ -⌡Qy*cosβ*dx + ⌡Qx*sinβ*dy

La sollecitazione di sforzo normale

P(X,Y)= Ray *sinβ +Rax*cosβ -⌡Qy*sinβ*dx + ⌡Qx*cosβ*dy

I punti di massimo del momento sono individuati dalle coordinate

X = R*sinβ ; Y = f- R*(1-cosβ) definite dall’angolo β ricavato dalla equazione

dM(β )/dβ = 0

dx = ds cosβ ; dy = ds sinβ ds= R*dβ



4- Il PLV nel calcolo degli archi

Un arco in muratura può essere considerato incastrato alle imposte ed in chiave fino
a quando sono garantite la resistenza a taglio e a pressoflessione

Rax < f *Ray Rcx < f*Rcy f coefficiente di attrito tra i conci di pietra

Ma < α*fcmd *3u/2*2/3*3u = 3*α*fcmd*u2 u = B/2-e e = Ma /P

fcmd resistenza a compressione della muratura , α = 0,85

Il calcolo di un arco incastrato viene eseguito con il principio dei lavori virtuali
assumendo come incognite iperstatiche i momenti flettenti alle imposte ed in chiave
X1 ; X2 ;X3 ;

le tre equazioni di congruenza

⌡M'*M/EI*ds + ⌡V'*χV/GA*ds + ⌡P'*P/EA*ds = 0

⌡M''*M/EI*ds + ⌡V''*χV/GA*ds + ⌡P''*P/EA*ds = 0

⌡M'''*M/EI*ds + ⌡V'''*χV/GA*ds + ⌡P'''*P/EA*ds = 0

M = Mo + X1* M' + X2* M'' +X3* M'''

V = Vo + X1* V' + X2* V'' +X3* V'''

P = Po + X1* P' + X2* P'' +X3* P'''

la generica sollecitazione S (V,P,M)

S' per X' = 1 S'' per X'' = 1 S'' per X''' = 1 So per i carichi esterni

Nel principio dei lavori virtuali si considera un sistema di forze ed un sistema di spo-
stamenti , il sistema di spostamenti e quello isostatico equivalente il sistema di forze e
quello che deriva dall'applicazione delle coppie unitarie

M' sollecitazione flettente nell'arco per la coppia unitaria X' = 1 applicata in A

M'' sollecitazione flettente nell'arco per la coppia unitaria X'' = 1 applicata in C

M''' sollecitazione flettente per la doppia coppia unitaria X''' = 1 applicata in C

la risoluzione degli integrali e quindi delle equazioni può essere eseguito discretiz-



zando l'arco dove ogni elemento discreto e un concio di pietra, mediante un foglio
elettronico considerando la sollecitazione e la deformazione costante nel singolo trat-
to oppure utilizzando curvilinei. La discretizzazione si presta a qualsiasi forma di ar-
co poiché approssima ogni tipo di curva. Calcolate le incognite iperstatiche si risolve
lo schema isostatico equivalente utilizzando il sistema

Ray + Rbys = ⌡Qy(x)dx

Rax + Rbxs = ⌡Qx(y)dy

– Ray*L/2 + Rax* f = ⌡Qy*xdx+ ⌡Qx*ydy

Rcy + Rbys =⌡Qy(x)dx

Rcx + Rbxs =⌡Qx(y)dy

-Rcx* f + Rcy*L/2 =⌡Qy*xdx +⌡Qx*ydy

le incognite sono Rax, Ray, Rcx, Rcy, Rbxs, Rbys

Le sollecitazioni nell'arco
tratto AB

La sollecitazione flettente tratto AB positivo se antiorario partendo da A
M(X,Y) = X1+ Ray * x – Rax * y +⌡Qy*xdx - ⌡Qx*ydy

La sollecitazione tagliante
V(X,Y) = Ray *cosβ +Rax*sinβ -⌡Qy*cosβ*dx + ⌡Qx*sinβ*dy

La sollecitazione di sforzo normale
P(X,Y)= Ray *sinβ +Rax*cosβ -⌡Qy*sinβ*dx + ⌡Qx*cosβ*dy

dx = ds cosβ ; dy = ds sinβ ds= R*dβ

Ricordiamo che nelle reazioni vincolari dobbiamo tener conto anche delle incognite
iperstatiche la generica reazione vincolare è data da :

R = Ro + X1* R' + X2* R'' +X3* R'''



5- La curva funicolare dei carichi : il metodo di Mery

L’arco è pressoinflesso la sezione trasversale è sollecitata da uno sforzo normale N
un momento flettente M ed un taglio T , per cui nella ipotesi di comportamento elasti-
co la sezione reagente per e = M/N ≤b/6 con risultante interna al nocciolo centrale
di inerzia è la sezione intera A = b*t , per e > b/6 la sezione reagente è pari a
3u con u =b/2-e ;se il comportamento è plastico il diagramma delle tensioni è rettan-
golare con sezione reagente pari a 2u

Le tensioni per sezione interamente reagente σ = N/(b*t)± M/W

per sezione parzializzata nella ipotesi di elasticità lineare σ = 2*N/(3u*t)

per comportamento plastico Mu = N*t/2*[1-N/(αfmd*A)]

La tensione tangenziale a taglio τ= V/(1,5*b*t)

E’ evidente che un arco è completamente verificato quando in ogni suo punto lo sfor-
zo normale è contenuto nel terzo medio , ovvero la curva delle pressione in ogni se-
zione dell’arco deve essere contenuta nel nocciolo centrale di inerzia. La curva delle
pressioni può essere determinata attraverso un metodo grafico “il metodo di Mery”
che consiste innanzitutto nella determinazione dei carichi su ogni concio



Ogni carico Pi è applicato nel baricentro di ciascuno concio ; se è nota la spinta in
chiave che possiamo determinare tramite la formula H = Q*L2/(8f) , la curva delle
pressioni si ottiene dal poligono funicolare dei pesi

Affinché l’arco sia verificato la curva delle pressioni in rosso deve trovarsi all’inter-
no del nocciolo centrale di inerzia per ogni sezione.

6- L’arco sollecitato da azioni sismiche : modellazione FEM

Consideriamo un arco di luce 5 m a circolare , spessore t = 50 cm e larghezza concio
40 cm

Modelliamo inizialmente l’arco come un insieme di aste ognuna delle quali individua
un concio di pietra ; I parametri caratteristici della muratura costituente l’arco sono

E = 30000 daN/cmq ; G = 10000 daN/cmq fk =70 daN/cmq ; fvko= 02,5daN/cmq
τ= 1 daN/cmq per muratura a blocchi lapidei squadrati



Carichiamo ogni nodo con una forza verticale di 2000 daN la deformata e le solleci-
tazioni

L’arco è stato considerato incastrato si possono individuare le sezioni dove si forma-
no le cerniere plastiche che danno luogo ai meccanismi di danno con 5 cerniere pla-
stiche :

- imposte
-chiave l’arco diventa a tre cerniere
-zone intermedie di max momento



Eseguiamo per l’arco un analisi dinamica per accelerazioni orizzontali

Azione sismiche orizzontali

Il meccanismo di danno corrisponde alla formazione di 4 cerniere plastiche nelle se-
zioni di momento massimo.

Azione sismiche verticali

Per azioni sismiche verticali si ha un incremento del carico verticale per cui la de-
formata è analoga a quella vista in precedenza.



7- I meccanismi di danno
Il cinematismo tipico di un arco sollecitato da azioni sismiche orizzontali è riportato
in figura

per soli carichi verticali con 5 cerniere plastiche

Immaginiamo che il meccanismo di collasso sia caratterizzato dalla formazione di 4
cerniere plastiche la cui posizione è individuata dalle sezioni di momento massimo
per cui ci riproponiamo di individuare il valore del moltiplicatore minimo dei cari-
chi al quale corrisponde il collasso dell’arco.



Definita una catena cinematica mediante il grado di libertà θ possiamo calcolare il
lavoro compiuto dalle forze esterne ed il lavoro compiuto della forze interne

∑ Pi *θ*Xi + ∑Mi*∆θ + αo*∑ Fi* θ*Yi = 0

Il moltiplicatore di collasso riguarda esclusivamente le forze orizzontali che corri-
spondono alle azioni sismiche .Ottenuto il moltiplicatore di collasso staticamente am-
missibile, la Circolare descrive la procedura per ricondurre quest’ultimo alla capa-
cità in termini di accelerazione orizzontale, da confrontare con l’accelerazione sismi-
ca di progetto

αZ,SLV = q*αZ,SLD

Dove q è il fattore di comportamento che, in assenza di valutazioni più accurate, può
essere assunto pari a 2, αZ,SLD è invece:

αZ,SLD =αo*g/(E*FC)

In cui E è la frazione di massa partecipante, valutata sulla base degli spostamenti
virtuali relativi al cinematismo.
Volendo eseguire un analisi cinematica non lineare dobbiamo aggiungere i termini
del secondo ordine

αo*∑ Pi *sinθ*Xi + ∑Mi*∆θ + αo*∑ Fi* sinθ*Yi +

αo*∑ Pi *(1-cosθ)*Yi + αo*∑ Fi* (1-cosθ)*Xi = 0

ed utilizzare gli sviluppi in serie sinθ= θ ; cosθ=1- θ2/2

da cui il moltiplicatore è una funzione decrescente di θ ovvero diminuisce all’aumen-
tare della rotazione θ. Scegliendo un punto di controllo sull’arco si può costruire
una curva di capacità



Lo spostamento ultimo do corrisponde ad un moltiplicatore ultimo negativo o minimo
ammissibile ; gli spostamenti corrispondenti

d*SLC = 0,6*do ; d*SLV = 0,4*do ;

ai quali corrispondono i due moltiplicatori di collasso αoSLV ; ed αoSLC ;

i periodi equivalenti per i due stati limite

Salvaguardia della vita SLV TSLV = 1,68*π *[d*SLV /αoSLV ]1/2

Collasso SLC TSLC = 1,58*π *[d*SLC /αoSLC ]1/2

La domanda di spostamento

dSLV = SEZ(ξ, z ,TSLV ) *T2
SLV /(4*π2)

dSLC = SEZ(ξ, z ,TSLC ) *T2
SLC /(4*π2)

SEZ(ξ, z ,TSLV ) accelerazione alla quota z



8 -Interventi di rinforzo con FRCM ed FRP

Se dobbiamo eseguire un intervento di consolidamento di un arco si deve avere come
primo obiettivo la eliminazione della spinta orizzontale sulle imposte tramite l’inseri-
mento di una catena metallica , e successivamente si procede al rinforzo a presso-
flessione tramite FRCM o FRP. Dal diagramma dei momenti per un arco sollecitato
esclusivamente da carichi verticali ed orizzontali

si vede che le fibre tese si trovano sia all’intradosso che all’estradosso dell’arco per
cui si interviene attraverso un rinforzo continuo sulle due parti.



Le linee guida sui beni culturali alla voce rinforzo di archi in muratura riportano te-
stualmente :
“6.3.3 Interventi volti a ridurre le spinte di archi e volte ed al loro consolidamento
Gli interventi sulle strutture ad arco o a volta possono essere realizzati con il ricorso
alla tradizionale tecnica delle catene, che compensino le spinte indotte sulle muratu-
re di appoggio e ne impediscano l'allontanamento reciproco. Le catene andranno po-
ste di norma alle reni di archi e volte. Qualora non sia possibile questa disposizione,
si potranno collocare le catene a livelli diversi (ad esempio estradossali) purché ne
sia dimostrata l'efficacia nel contenimento della spinta e siano verificate le sollecita-
zioni taglianti e flessionali che si producono nella parete. Le catene devono essere
poste in opera con un’adeguata presollecitazione, in modo da assorbire parte
dell’azione spingente valutata tramite il calcolo (valori eccessivi del tiro potrebbero
indurre danneggiamenti localizzati). Per assorbire le spinte di volte ed archi deve es-
sere anche considerata la possibilità di realizzare contrafforti o ringrossi murari.
Questi presentano, peraltro, un certo impatto visivo sulla costruzione e la loro effica-
cia è subordinata alla creazione di un buon ammorsamento con la parete esistente,
da eseguirsi tramite connessioni discrete con elementi lapidei o in laterizio, ed alla
possibilità di realizzare una fondazione adeguata. La realizzazione all’estradosso di
controvolte in calcestruzzo, armate o no, è da evitarsi, per la riduzione dello stato di
compressione nella volta in muratura e l’aumento delle masse sismiche, oltre che per
l’impoverimento che induce, in termini di valori culturali e testimoniali, nel manufat-
to storico. E’ possibile il ricorso, sull'estradosso, a tecniche di placcaggio con fasce
di materiale composito, perché più leggere e comunque amovibili. Tuttavia vanno
considerate le seguenti problematiche: diversa traspirabilità tra le zone placcate e
non (specie in presenza di affreschi all’intradosso); durabilità (l’esperienza di com-
portamento nel tempo, sia delle fibre sia delle resine di incollaggio, è ancora limita-
ta); non completa reversibilità (la parte superficiale della muratura resta comunque
impregnata dalla resina). La posizione delle fasce in fibra, specie in presenza di volte
complesse, deve essere definita a seguito di una accurata valutazione strutturale, che
ne dimostri l’efficacia. Il placcaggio all’intradosso con materiali compositi è efficace
se associato alla realizzazione di un sottarco, in muratura o altro materiale (ad esem-
pio legno lamellare), in grado di evitare le spinte a vuoto; queste possono essere
equilibrate anche attraverso ancoraggi puntuali, diffusi lungo l’intradosso (questa
soluzione è tuttavia maggiormente invasiva).Per eliminare le spinte è anche possibile
intervenire riducendo i carichi all’estradosso (riempimenti alleggeriti, frenelli, ecc),
ponendo attenzione al fatto che ciò altera l’originale curva delle pressioni ed un mi-
nor carico permanente rende la volta maggiormente sensibile ai carichi accidentali.
Ovviamente, in presenza di lesioni deve essere prevista una riparazione, mirata a ri-
costituire il contatto tra i conci, tramite semplice iniezione di malta; in casi particola-
ri potranno essere utilizzati cunei (biette) o si dovrà procedere a sostruzione muraria
nelle zone soggette a schiacciamento. Particolari attenzioni dovranno essere poste
nei casi in cui siano evidenti significative perdite di forma dell’arco o della volta; il
loro recupero è spesso problematico, per cui si potrà ricorrere a sottarchi o altre
strutture integrative.”



Le verifiche per il calcolo dei rinforzi in FRP sono :
-pressoflesione
-taglio
-delaminazione

b base ; t spessore o altezza sezione ;si trascura la resistenza a compressione di FRP
Si ipotizza che la rottura avvenga nella muratura compressa per raggiungimento del-
la max deformazione εmu= 0,0035 , per cui la deformazione nel fibrorinforzato FRP

εmu/ 0,0035 = εFRP/(t-x) ; εFRP = (t-x) * εmu/ 0,0035

La risultante degli sforzi di compressione e di trazione

C= 0,8*b*x*0,85*fmd ; T = AFRP*Efrp *(t-x) *εmu/ 0,0035
b larghezza pannello , t spessore
dalla equazione di equilibrio alla traslazione ricaviamo la X

P = C-T = 0,8*b*x*0,85*fmd - AFRP *Efrp * (t-x) * εmu/ 0,0035

Il momento resistente della sezione rinforzata calcolato rispetto al baricentro

MRD = 0,8*x*b*0,85*fmd /2*(t/2-0,4*x) +AFRP * Efrp * (t-x)* εmu/ 0,0035*t/2

-Delaminazione

Il valore ultimo della resistenza del rinforzo prima che subentri la delaminazione a
parità di tutte le altre condizioni dipende dalla lunghezza di ancoraggio ovvero la
lunghezza LB della zona incollata;questo valore cresce fino ad attingere un valore
max LE superato il quale non si hanno incrementi della forza trasmessa .
La lunghezza ottimale di ancoraggio può essere determinata attraverso la formula
proposta dalla normativa

LE = [EF*tF/(2*fmtm)]1/2

EF modulo elastico fibrorinforzato

tF spessore della lamina

fmtm= 0,10* fK resistenza media a trazione della muratura



Con riferimento ad una delaminazione che coinvolga i primi strati di muratura per
lunghezze di ancoraggio maggiori o uguali a quella ottimale la max tensione alla
quale può lavorare il rinforzo nella sezione terminale di ancoraggio

ffdd= 1/(γfd*√γM)*[2*EF*ΓFK/tf]1/2

γfd coefficiente parziale rinforzo

γM coefficiente parziale muratura

ΓFK energia specifica di frattura del legame di aderenza rinforzo muratura

ΓFK = c1*√(fmK*fmtm)
Quando la lunghezza di ancoraggio è minore di quella ottimale la max tensione che
può sopportare il rinforzo va ridotta

ffddrid= ffdd*LB /LE*(2- LB /LE)

LB lunghezza zona incollata; LB <LE



Le verifiche per il calcolo dei rinforzi in FRCM
P = C-T ;

t spessore arco, b base ,
C = 0,85*fmd * b *0,8*X, si è considerato un diagramma degli sforzi di compressione
costante nella muratura con profondità 0,8*X

la deformazione nel rinforzo εR = 0,0035*(t-x)/x

T = tVF *LF*nF *αt * EF*εR /γRD ; tVF *LF*nF = area equivalente rinforzo

Il momento ultimo della sezione rinforzata calcolato rispetto al baricentro geometri-
co dell’elemento piano

Mrd = fmd * b *0,85*x*(t/2 - 0,4*x) +tVF*LF**nF*αt*EF*εR /γRD*t/2 =

≤ Msd =MX

La verifica a taglio
VRD = Vrdm +Vtf

Vrdm =b*t*1,5*τOd/b * [1+P/(A*1,5*τOd)]1/2 ; muratura non rinforzata

Vtf = 1/γRD * tVF *LF*nF *αt * EF*εfd ;

γRD fattore parziale di modello a cui si attribuisce il valore 2

tVF è lo spessore equivalente di uno strato di rete con fibre disposte in direzione pa-
rallela alla forza di taglio;

LF è la dimensione di calcolo del rinforzo misurata ortogonalmente alla forza di ta-
glio, ed in ogni caso non può essere assunta superiore alla dimensione della parete H

nF è il numero totale degli strati di rinforzo disposti sulle facce della parete;

αt tiene conto della ridotta resistenza estensionale delle fibre quando sollecitate a ta-
glio. In mancanza di comprovati risultati sperimentali, ad esso può essere assegnato
il valore 0.80.



9- Conclusioni

Gli archi li troviamo in quasi tutti gli edifici esistenti in muratura sono degli elemen-
ti strutturali di pregio architettonico ed il loro rinforzo o consolidamento si rende
sempre necessario al fine di assicurare la loro stabilità anche in presenza di azioni si-
smiche. Alcune volte per questione estetiche non è possibile eseguire il rinforzo
all’intradosso poiché devono essere ben in vista i mattoni in laterizio o i conci di pie-
tra , però è buona norma eseguire il consolidamento sia all’estradosso che all’intra-
dosso dell’arco. Calcolare un arco è molto semplice lo si può fare con le sole equa-
zioni cardinali della statica o con il poligono funicolare ma una modellazione FEM
dei conci come elementi plate shell con un opportuno grado di discretizzazione ci
consente di vedere se l’arco è tutto compresso e se vi sono delle zone in trazione. Gli
archi in pietra muratura hanno sempre destato notevole interesse non solo architet-
tonico ma anche strutturale se si pensa ai ponti ferroviari in muratura dove la model-
lazione come elementi brick assume un ruolo fondamentale.
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Volte in muratura: calcolo e consolidamento1) La volta a botte2)Tecniche di consolidamento volte a botte3) La volta a crociera4)Tecniche di consolidamento volte a crociera5)  La cupola N.B. Mi scuso a priori delle eventuali imprecisioni o errori , anzi gradirei che mi vengano segna-late e che possano essere apportate delle correzioni.



1- La volta a botte in muraturaLa volta a botte in muratura è un semicilindro cavo la cui direttrice è unasemicirconferenza una semiellisse comunque una curva di R2; la strutturaarcuata poggia su muri laterali ed il suo comportamento è ad arco bidi-mensionale. In realtà le volte a botte se ammorsate efficacemente a timpa-ni trasversali possono avere un comportamento a trave longitudinale  consezione trasversale  arcuata di solito nelle strutture in muratura i timpanisono assenti e la volta in muratura ha un comportamento ad arco . Il cal-colo di un arco per carico distribuito in modo uniforme è immediato :H= Q*L2/(8*f)         R = Q*L/2 azioni sulle imposte considerando una striscia larga 1,00 m .Di seguito riportiamo la modellazione di una volta in muratura eseguitacon un software FEM caricata in modo uniforme con un carico di 650daN/mq. Le imposte laterali e la volta hanno uno spessore di circa 30 cm esono realizzate in mattoni pieni.Spostamenti sisma direzione X



Spostamenti sisma in direzione ySi riportano nelle figure seguenti le sollecitazioni relative ad ogni elemen-to pianoCarichi verticali sisma X e sisma Y



Per ogni elemento piano in muratura sono note le sollecitazioni membra-nali e flessionali di piastra quindi può essere eseguita una verifica pun-tuale tenendo presente la non resistenza a trazione del materiale. Per ele-mento piano si fa riferimento al singolo pannellino di muratura discretiz-zato ovvero quello che deriva dall’analisi FEM



La  singola faccia dell’elemento piano è sollecitata  da uno sforzo normaleSxx un momento flettente Mxx ed uno sforzo di membrama tangenziale SxyLa verifica è puntuale e viene eseguita nel punto più sollecitato del pannel-lo, utilizzando le formule della teoria elastica per materiale omogeneo edisotropo  con lo stesso comportamento a trazione e compressioneσx= Sxx/A + Mxx/Wx  ;  τxx = 1,5 *Sxy/Aσy= Syy/A + Myy/Wy  ;  τyx = 1,5 *Sxy/Autilizzando un criterio di resistenza per uno stato tensionale piano si trat-terebbe di determinare la tensione equivalenteσeq = [σx2 + σy2 +2*τxy]1/2affinchè siano soddisfatte le verifiche è opportuno che le tensioni sianotutte di compressione poichè la muratura è un materiale non reagente atrazione. Esaminando il concio  quindi sempre in fase elastica si possonocalcolare le relative sollecitazioni  :ex = Mxx/Sxx  ; ey = Myy/Syyu = B/2 -e   ; sezione reagente pari a 3uσx= 2/3*Sxx/(t*ux);  σy= 2/3*Syy/(t*uy);la verifica è immediata ed è sempre puntuale con le tensioni di compres-sione ed il  relativo criterio di resistenzapossiamo determinare Mrd ed Vrd nelle due direzioni



Mrdx =Sxx*t/2*[1-Sxx/(αfcd*A)]Mrdy= Syy*t/2*[1-Syy/(αfcd*A)] la tensione fcd andrebbe dimezzata ma  dalla risultante vettoriale deglisforzi la  si può dividere per √2; per il taglioVRDX=b*t*τK*[1+Sxx(1.5*A*τK)]1/2VRDY=b*t*τK*[1+Syy(1.5*A*τK)]1/2Tenendo presente il criterio di resistenza si può utilizzare la seguenteformulazione per la verifica del pannello in muratura(Mrdx/Mxx)2 + (Mrdy/Myy)2 + (Vrdx/Sxy)2  + (Vrdy/Sxy)2 < 1per il pannello va  costruito un dominio di resistenza .Si possono comporre i vettori momento , sforzo normale e taglio edindividuare la sezione resistente del pannello che coincide con quelladiagonale per sforzi uguali ed eseguire la verificasulla sezione diagonale del pannello quadrato :S = Sxx/√2+ Syy/√2+ Sxy*√2Msd =Mxx/√2+ Myy/√2+ Mxy*√2la verifica  è immediata considerando la sezione sulla diagonale delpannelloMrd =S*t/2*[1-S/(αfcd*A)]b = L*√2   con L lato del pannelloA = B*t     t spessore del pannello in muratura



 2- Tecniche di consolidamentoIl consolidamento delle volte a botte in muratura viene eseguito mediantel’applicazione di fibrorinforzati come in figura all’intradosso e all’estra-dosso della volta.  La volta entra in crisi  per trazione ovvero le sollecita-zioni di piastra quali i momenti flettenti determinano delle tensioni di tra-zione :gli sforzi membranali sono di compressione poichè la volta nonstarebbe in piedi. La  funzione dei rinforzi in lamina  di  carbonio è quelladi far fronte agli sforzi di trazione ovverro assorbire le sollecitazioni quin-di vanno disposti nella direzione longitudinale ed in quella dell’arco. Han-no la medesima funzione della armatura metallica , indicando con i l’in-terasse tra le lamine di carbonio si considera un elemento piano con unlato pari all’interasse



La verifica della muratura consolidata  , se consideriamo le sole azioniSxx , Mxximponendo l’equilibrio alla traslazione orizzontale tra gli sforzi di com-pressione nella muratura e nel fibrorinforzato e gli sforzi di trazioneSxx = 0,85*fcd*b*x + σcfrp*AFrp -  σtfrp*AFrpda questa equazione si ottiene la x e quindi il momento  resistente del pan-nello rinforzatoMrd =  0,85*fcd*b*x*(t-x)/2 + σcfrp*AFrp*t/2 +  σtfrp*AFrp*t/2le tensioni  nel fibrorinforzato ritenendo valido il principio di conserva-zione delle sezioni piane ipotizzando che la rottura avvenga nella mura-tura con raggiungimento della deformazione di 0,0035 si ricavano dal dia-gramma lineare delle deformazioni con comportamento elastico linearedel fibrorinforzatoσfrp= εfrp*EfrpVa valutata la resistenza alla delaminazione così come prescritto dallenorme secondo le differenti modalità di rottura quali :- delaminazione di estremità del rinforzo-delaminazione a partire dai giunti di malta o da fessure trasversali dellamuratura.Per la delaminazione di estremità va determinata la lunghezza di ancorag-gio ricavabile dalla seguente formula proposta dalla normativaL = [Ef*tf/(2*fmtm)]



- Ef il modulo di elasticità normale del composito fibrorinforzato nella dir-ezione della forza F;- tf lo spessore del composito fibrorinforzato;- fmtm la resistenza media a trazione della muratura; in mancanza di datidiretti, si può assumerefmtm = 0.10 fmk (in particolare, poiché la coesionetra FRP e muratura è generalmente assicurata all’interfaccia tra i blocchied il rinforzo, il valore di fmtm da considerare nella formula (4.2) è la re-sistenza media a trazione dei blocchi costituenti la muratura).Con riferimento ad una delaminazione che coinvolga i primi strati di mur-atura e per lunghezze di ancoraggio maggiori o uguali a quella ottimale,la tensione di progetto nel rinforzo, ovvero il valore della massima ten-sione alla quale il rinforzo può lavorare nella sezione terminale di ancor-aggio  una volta avvenuto il trasferimento degli sforzi dalla muratura alrinforzo di FRP   vale:ffdd = 0,17/(γfd*√γm)*{Ef*[fmk*fmtm]1/2/tf}1/2γfd, γm   coefficienti parziali3- Volta a crocieraLa volta a crociera è il risultato della intersezione di due volte a botte ; lavolta a crociera è stata modellata agli elementi finiti ipotizzando uno spes-sore di 30 cm anche per i muri verticali incastrata alla base e realizzatacon mattoni pieni sollecitata da un carico verticale di 700 daN/cmq il cuicontributo alla massa sismica è di circa il 50%. Si riportano i risultati intermini di sollecitazioni e spostamento per tre differenti comibinazioni dicarico : SISMA X , SISMA Y, Carico verticale + peso proprio









Sull’elemento plate-shell  vi sono le seguenti sollecitazioniZ X   YFaccia di normale XSxx    sforzo normale  tensione σxSxy    sforzo tangenziale   tensione  τxyMx    momento flettente x  (direzione normale ad y)Mxy  momento torcente     (direzione normale ad x)Tx     taglio faccia normale xSyy    sforzo normale  tensione σySxy    sforzo tangenziale   tensione  τyxMy    momento flettente x  (direzione normale ad x)Mxy  momento torcente     (direzione normale ad y)Ty    taglio  faccia normale yS1 ;    S2 ; sforzi principaliM1 ; M2 ; momenti principali



Le verifiche del’elemento plate-shell  possono essere eseguite con riferi-mento alle sollecitazioni principali individuando le due  sezioni principaliconsiderando due momenti resistenti che non hanno la direzione ortogo-nale al piano della sezione  tgψ ≠-1/tgθè opportuno individuare le due sezioni principali mediante la formulatg2ϑ= Mxy/(Mxx-Myy);            tg2ψ= Sxy/(Sxx-Syy);nella sezione abbiamo uno sforzo normale S1 ortogonale al piano della se-zione ed un momemto M1 che ha due componenti M1x ; M1y ; secondo gliassi indicati in figura quindi la verifica è a pressoflessione deviataM1X M1YM1     x                                  y



ux  = b/2- M1x/S1  ; uy  = t/2- M1y/S1  ;   b base e  t spessore  della sezione resistentelo sforzo normale  S1 = 4*ux*uy*α*fcd   Mrd1X=(b/2-ux)*4*ux*uy*α*fcd= S1*b/2*(1-2*uX/b)=S1*b/2*[1-S1/(2*buy *α*fcd)]Mrd1y = (t/2-uy)*4*ux*uy*α*fcd=S1*t/2*(1-2*uy/t) =S1*t/2*[1-S1/(2*tux *α*fcd)]i momenti resistenti nelle due direzioni sono immediatiMrd1X  ≤ M1X  ;  Mrd1Y  ≤ M1Y  ;le verifiche sono 4 con le seguenti coppie di sforzo normale e momentoflettente(S1 , M1 );(S1 , M2 );(S2 , M1 );(S2 , M2 );4)Tecniche di consolidamento volte a crocieraL’approccio usuale al calcolo delle volte in muratura consiste nel control-lo dello stato tensionale nella individuazione delle zone in trazione con irelativi interventi di consolidamento. Non vengono eseguite le verifiche de-



gli elementi Plate-Shell , ma dalla relazione di calcolo e dallo stato tensio-nali si individuano gli sforzi membranali di trazione che sono poi quelliche pregiudicano la stabilità della volta che avrebbe alcuni elementi ten-soinflessi. Gli sforzi membranali da controllare sono SXx ed  SYY di trazionese indicati con il segno positivo negativi se di compressione come da con-venzione della scienza delle costruzioni.-5 La cupolaE’ stata modellata una cupola semisferica incernierata al bordo  di raggio5 m realizzata con mattoni pieni dello spessore di 30 cm caricata con uncarico verticale semipermanente di 700 daN/mq sollecitata da azioni si-smiche nelle due direzioni considerando la massa dovuta al carico perma-nente agente per il 50%.





Per le cupole si prevedono i seguenti interventi di consolidamento con fi-bre di carbonio secondo i meridiani e i parallelli all’estradosso e al’intra-dosso quando possibile.
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Mi scuso a priori di eventuali errori o imprecisioni che se segnalati contribuiscono al miglioramen-
to degli appunti.



1- Introduzione

La resistenza delle murature è stabilita dalla norme italiane dalle NTC , può essere
determinata attraverso delle prove sperimentali , l’obiettivo  di questi appunti è di
trovare un legame teorico ovvero una formula analitica che ci consenta di determina-
re la resistenza a compressione e a taglio della muratura una volta definiti il tipo di
blocco ovvero i materiali lapidei presenti, un grado di regolarità e la tipologia di
malta presente o da utilizzare da confrontare con i valori delle NTC. La resistenza
della muratura dipende dalla modalità di rottura e quindi se si rompe prima il matto-
ne o la malta per cui nei paragrafi finali modelliamo una parte di muratura con i
blocchi e la malta in modo che si possa risalire allo stato tensionale e quindi vedere
dove si verificano le sollecitazioni di trazione  e le eventuali lesioni , in modo  che in
funzione del carico applicato si possa risalire alla resistenza a compressione e a ta-
glio.

2- Tipologie di murature 

Riportiamo le tipologie di murature esistenti della normativa italiana per le quali so-
no indicati i valori della resistenza , e le murature nuove  realizzate in laterizio o con
elementi in calcestruzzo .

- Murature nuove , in laterizio e cls

Muratura ad 1 teste
Giunto a metà della lunghezza del blocco

Muratura ad 2 teste
A soli diatoni



Muratura ad 2 teste
alla gotica

Muratura ad 2 teste
tipo inglese

Murature esistenti
Muratura in pietrame disordinata
(ciottoli pietre erratiche e irregolari)

Muratura a conci sbozzati con
paramenti di spessore disomogeneo



Muratura in pietre a spacco
con buona tessitura

Muratura irregolare di pietra tenera
(tufo e calcarenite)

Muratura a conci regolari
di pietra tenera (tufo e calcarenite)



Muratura a blocchi lapiedi squadrati

Muratura in mattoni pieni
di malta e calce

Muratura in mattoni semipieni
con malta cementizia



3 - Resistenza della muratura

Per le murature nuove le norme italiane consentono di ricavare la resistenza a com-
pressione  e a taglio della muratura  in funzione della resistenza cartattestica a com-
pressione dell’elemento  e del tipo di malta

La resistenza a compressione fbk  dell’elemento lo si ottiene dal valore medio fbm

fbk  = 0,80 * fbm

La resistenza caratteristica della muratura fk è data dalla seguente tabella delle NTC

La resistenza a compressione della malta

la Tipologia di malta



L’eurocodice 6 per la determinazione della resistenza a compressione di una muratu-
ra fornisce la seguente formula derivante da risultati sperimentali ovvero da prove
eseguite sulle murature

fK = K*fb
α*fm

β

fm  resistenza a compressione della malta N/mmq

fb  resistenza a compresione del blocco  N/mmq

K, α e β  sono delle costanti riportate nelle tabelle seguenti



I diagramma tensioni deformazioni per una muratura in compressione

Sia l’eurocodice che le norme italiane prescrivono di assumere un modulo di elastici-
ta normale

E = 1000*fK

ed un modulo di elasticità tangenziale

G = 0,4*E

la resistenza a taglio  fvK0 è riportata nella tabella seguente dalle NTC e dell’euroco-
dice 6  ,mentre la resistenza a taglio in presenza di compressione e non in regime di
taglio puro

fvK= fvK0 + 0,4*P/A

P sforzo normale

A area della muratura

deriva dalla curva intriseca  τ = c+σ*tgφ



 Per le murature esistenti le norme italiane danno i seguenti valori di parametri mec-
canici

per interventi di consolidamento vanno utilizzati i  fattori correttivi



La resistenza  di calcolo

Xd = Xk/γM

dove per nuove costruzioni   γM

Per costruzioni esistenti 

Xd = K*Xk/(γM*FC)

K coefficiente correttivo in funzione dell’intervento di consolidamento
fc fattore di confidenza funzione del Livello di conoscenza

LC1  rilievo geometrico ed indagini limitate FC = 1,35
LC2 rilievo geometrico esteso ed indagini e prove estese  FC =1,20
LC3 rilievo geometrico in ogni sua parte indagini e porove esaustive FC=1

il coefficiente γM = 2

4- Prove sperimentali

Le murature vengono caratterizzate in base alle seguenti proprietà :

Resistenza
Compressione fK

Trazione fKt

Taglio fυk

Taglio puro fυk0

Modulo di resistenza
Elasticità normale  E
Elasticità tangenziale G

i cui valori possono essere determinati attraverso delle prove sperimentali :



- Prova di comnpressione monoassiale
-Prova di trazione monoassiale
-Prova di compressione diagonale
-Prova di compressione e taglio
-Prove di aderenza

la resistenza sperimentale  viene determinata su provini (muretti) aventi  le seguenti
caratteristiche
-altezza H pari ad almeno 3 corsi di elementi
-larghezza B pari ad almeno quella degli elementi
-spessore s= H
-28 gg di stagionatura

La resistenza caratteristica a compressione di un signolo muretto è data da

fbi = N/A

A = area lorda della sezione normale alla direzione di carico
N = carico di rottura applicato in direzione normale al piano di posa

la resistenza media a compressione  fbm= ( ∑Ni/Ai)/n

n è il numero dei provini

la resistenza caratteristica    fbk= fbm*(1-1,64*δ)

ovvero quel valore della resistenza tale che su 100 provini , 95 hanno una resistenza



a rotttura maggiore di fbk e soltanto 5 provini presentano  una resistenza inferiore

δ  = s/fbm coeffickiente di variazione

s scarto quadratico medio      s= [∑(fbm -fbi )2/(n-1)]1/2

il valore di fbk  non è accettabile se  δ >0,2
il numero minimo di muretti è 6  .

la resistenza caratteristica  a taglio puro  fυk0 = 0,7*  fυm

fυi    resistenza a taglio puro ottenuta attraverso delle prove di compressione diagonale 

fυm= ( ∑fυi  )/n

- Prova di compressione monoassiale

La prova di compressione monoassiale consente di ricavare il diagramma tensione
deformazione e quindi la tensione di rottura corrispondente alla deformazione ultima
ed il relativo modulo di elasticità

La forza verticale è distribuita si generano comunque delle tensioni tangenziali che
alterano il valore della resistenza a rottura a compressione.

- Prova di trazione monoassiale

Sul provino vengono applicati amnzichè degli sforzi di compresione degli sforzi di
trazione , di solito non vengono utilizzate poichè la resistenza a trazione viene ricava-
ta attraverso prove di compresione diagonale.

- Prova di compressione diagonale e compressione e taglio
Il pannello viene sollecitato a compressione secondo una direzione inclinata a 45° ,



dove per pannelli quadrati di lato B e spessore s la tenzione tangenziale di rottura

τ= N/(√2*B*s)

La prova a compressione diagonale rappresenta una delle procedure più comuni per
stimare sia la resistenza a “taglio” della muratura che la resistenza a trazione per
fessurazione diagonale; il parametro qui calcolato è  la resistenza a trazione per fes-
surazione diagonale ft,

La prova di compressione e taglio consiste nell’applicare una forza orizzontale paral-
lella ai giunti di malta variabile ed una forza costante verticale  misurando  le defor-
mazioni per i valori corrispondenti della forza in modo che si possa ottenere un dia-
gramma V-δ da utilizzare nelle analisi di pushover con la relativa rigidezza

La prova di aderenza
consente di valutare la resistenza allo scorrimento ovvero la forza di attrito nei giunti
di malta conseguente all’applicazione di un carico verticale costante che solewcita a
compressione la parete .



5 - Caratteristiche meccaniche  di una muratura nuova 

La muratura è una struttura molto antica utilizzata dai greci e dagli antichi romani
che ancora oggi nella sua evoluzione sia per quanto riguarda i blocchi in laterizio ed
in cls che per la malta è ampiamente utilizzata in zone a bassa sismicità , mentre in
zone ad alta sismicità si preferisce al fine di ridurre lospessore delle pareti di utilizza-
re la muratura armata. Solitamente la muratura viene modellata come un elemento
plate shell omogeneo ed isotropo , ma visto che si compone di elementi e ricorsi di
malta ha un comportamento anistropo e non omogeneo. L’obiettivo di questo para-
grafo è di definre per una nuova muratura dei paramentri meccanici partendo dalle
carattersistiche meccaniche dei matewriali costitutenti quali blocco in laterizio o cle
e stradi di malta . La muratura può essere modellata in 3 modi

- micro modello dettagliato 

si modellano mattoni e giunti di malta

- micro modello semplificato 

si modellano i  mattoni senza giunti di malta

-macromodello

si modella la muratura come un continuo  omogeneo ed isotropo o ortotropo .
Il problema posto è la determinazione del modulo di elasticità normale e tangenziale
del continuo omogeneo ed isotropo partendo dal modulo elastico del blocco e della
malta nochè i valori della resistenza caratteristica a compressione fk e della resisten-
za caratteristica a taglio puro  fυk0 derivati dai valori della resistenza della malta e
del blocco.



Modulo elastico E

Si  omogeneizza il muretto considerando lo spostamento verticale

δ=(n-1)*t* εm + n*s*εb   ;   H*ε= (n-1)* t*εm +n*s*εb

H = (n-1)*t + n*s

t spessore  del ricorso di malta
s spessore dell’elemento
n-1 numero di strati di malta
n numero di strati di mattoni

H altezza del muro
E modulo elastico equivalente muratura
Em modulo elastico malta
Eb  modulo elastico blocco

ε=  N/(A*E)      deformazione assiale equivalente muratura
εm =N/(A*Em)   deformazione assiale malta
εb =N/(A*Eb)    deformazione assiale blocco

ε = εm +εb

il modulo elastico equivalente è immediato  

H* N/(A*E) = (n-1)* t*N/(A*Em)+n*s* N/(A*Eb)

H/E = (n-1)* t*/Em+n*s/Eb

E = 1/[ (n-1)* t*/Em+n*s/Eb ]  =H* Em*Eb/ [ (n-1)* t*Eb+n*s*Em ]

il modulo di elasticità normale

E  =H* Em*Eb/ [ (n-1)* t*Eb+n*s*Es ]



Modulo elastico tangenziale G 

possiamo fare un discorso analogo anche per il modulo di elasticità tangenziale , ov-
vero si calcola la deformata verticale della parete dovuta al taglio V

δ=  χ*V*H/(G*A) = χ*V*n*s/(Gb*A)+ χ*V*(n-1)*t/(Gm*A)

H/G = n*s/Gb+(n-1)*t/Gm

il modulo di elasticità tangenziale equivalente

G= H*Gb*Gm /[ n*s*Gm+(n-1)*t*Gs]

H altezza del muro
G modulo elastico equivalente muratura
Gm modulo elastico malta
Gb  modulo elastico blocco

χ  = 6/5 fattore di taglio

χ *V/(G*A)  = γ   deformazione equivalente

χ*V/(Gb*A) = γb   deformazione blocco

χ*V/(Gm*A) = γm   deformazione malta

Resistenza a compressione

Noti i diagrammi  tensione deformazione per il blocco e la malta si può ricavare dal-
la formula seguente il diagramma tensione deformazione equivalente della muratura

H*ε= (n-1)* t*εm +n*s*εb

in una trattazione allo stato limite ultimo  il pannello si rompe quando si attinge la
deformazione ultima nella malta o nel blocco , nei quali vi è la stessa tensione verti-
cale ma diversa deformazione, funzione del modulo elastico



L laterizio ; M malta
s potrebbero considerare dei diagrammi bilineari ideali  a compressione  per la mal-
ta ed il laterizio

σb

fkm

si rompe prima la malta del blocco di laterizio

fk = E*[(n-1)*t*fkm /Em+n*s*σb/Eb ]/H

se      εmu *Em ≥ fkb σb= fkb

se      εmu *Em < fkb σb= εmu *Em



Per la resistenza a taglio
fυk0 = G*[(n-1)*t*fυkmom /Gm+n*s*τb/Gb ]/H
Le formule proposte sembrano accettabili poichè fanno dipendere la resistenza della
muratura dallo spessore dei ricorsi di malta , dall’altezza dei blocchi e quindi dai
moduli elastici.
6- Caratteristiche meccaniche di una muratura esistente

Per le murature esistenti la formulazione è analoga a quella vista in precedenza an-
che nel caso di giunti di malta irregolari , va definita un area della parete

A = Ab + Am

somma dell’area della malta Am e dell’area dei blocchi  Ab , dove l’altezza  equivalen-
te di malta t =Am / B ;e l’altezza equivalente dei blocchi   s =Ab / B

B larghezza della parete; lo spostamento verticale

δ=t* εm + s*εb   ;   H*ε=  t*εm +s*εb

il modulo di elasticità normale equivalente  

 E  =H* Em*Eb/ [t*Eb+s*Es ]

il modulo di elasticità tangenziale equivalente

G= H*Gb*Gm /[ s*Gm+t*Gs]

L’area dei giunti di malta Am e degli elementi lapidei Ab  possono essere calcolate at-
traverso una immagine in scala della muratura mediante un software cad.



Il valore della resistenza a rottura a compressione della muratura omogenea

fk = E*[t*fkm /Em+s*σb/Eb ]/H

se      εmu *Em ≥ fkb σb= fkb

se      εmu *Em < fkb σb= εmu *Em

per quanto concerne la resistenza a taglio puro fυk0  dal cerchio di Morh si vede che
coincide con la tensione principale di trazione

Si possono utilizzare i diagrammi tensione deformazione a trazione , la tensione tan-
genziale di rottura a taglio puro

fυk0 = G*[(n-1)*t*fυkmo /Gm+n*s*fυkbo/Gb ]/H



7- Caratteristiche meccaniche di una muratura consolidata

La muratura consolidata presenta un incremento di rigidezza e resistenza , dei quali
la normativa italiana tiene conto attraverso l’utilizzazione di coefficienti di amplifica-
zione delle caratteristiche meccaniche

Se realizziamo sulla parete un intonaco armato , per spessori dell’ordine di 4÷5 cm si
ha un notevole incremento della rigidezza , in particolare del modulo di elasticità
tangenziale e del modulo di elasticità normale. L’ipotesi a base della trattazione è
che vi sia perfetta aderenza tra parete ed intonaco senza scorrimenti relativi , lo spo-
stamento

δ=(n-1)*t* εmc + n*s*εbc   ;   H*ε= (n-1)* t*εmc +n*s*εbc

dove
εbc rappresenta la deformazione del blocco consolidato
εmc rappresenta la deformazione della malta  consolidata

i moduli elastici della sezione omogenea , di blocco e malta

spessore del muro p , spessore delle pareti di cls m

A =  A1+A2           E *A=E1*A1+ E2*A2       E =(E1*A1+ E2*A2 )/ A



possiamo quindi definire un modulo elastico del blocco e della malta consolidfata da
inserire nelle formule predenti e quindi valutare l’incremento di rigidezza

E = 1/[ (n-1)* t*/Emc+n*s/Ebc ]  =H* Emc*Ebc/ [ (n-1)* t*Ebc+n*s*Emc ]

G= H*Gbc*Gmc /[ n*s*Gmc+(n-1)*t*Gbc]

la resistenza da utilizzare è quella omogenea della muratura non consolidata ed ese-
guire una verifica a pressoflessione e taglio di una parete consolidata considerando
il contributo dell’intonaco armato;

La rete metallica è una maglia quadrata di lato 10 cm con ferri del diametro 6mm
per cui si può considerare un area di ferri linearizzata

As= A’s= n/B *π*D2/4 ;

 n = B/d  numero  di ferri   d = 10 cm

La verifica a pressoflessione , trascurando il contributo dell’armatura compressa
ipotizzando diagrammi delle tensioni rettangolari

0,85*fcdm *p *X + 2*0,8*fcd*m -2*As*fyd *(B-X) = N

nota la X si ricava il momento ultimo della sezione rispetto al baricentro geometrico

Mu =0,85*fcdm *t *X*(B/2-X/2) + 2*0,8*fcd*m*(B/2-X/2) +

- 2*As*fyd *(B-X)  *(B/2-B+X)

per la verifica a taglio si considera il contributo della armatura solo in zona com-
pressa

V=  B*t 1,5*τ0/b*[1-N/(A*fcd)]1/2  + 2*As*X *fyd/√3



8- Modellazione FEM

Modelliamo una parete di muratura senza aperture con un micromodello dove si defi-
niscono le dimensioni dei laterizi e dei giunti di malta, successivamente un   macro-
modello con elementi plate shell  ed eseguiamo il confronto dei risultati per le due
modellazioni caricando la parete con forze verticali e forze orizzontali in testa.
Riportiamo le caratteristiche meccaniche delle malte :



e dei  laterizi :

1Mpa = 1000000 N/mq = 1N/mmq

Materiale Tipologia Spessore E G fk fνk0

Malta M10 1 cm 10000 4000 20 3
Laterizio blocco 45x30x19 160000 66000 160 25
Muratura NTC 45 cm 67000 27000 67 2,5
Muratura Eurocodice 6 45 cm 46000 18400 46 2,5
Muratura Omogenea 45 cm 94514 64289 60

fK = K*fb
α*fm

β         ; α= 0,7  ;β= 0,3 ; K = 0,55   (eurocodice 6)

G = E/[2*(1+ν)]

Parete di muratura  larghezza 200 cm, spessore 45 cm altezza 280 cm

Numero di ricorsi di malta  13  spessore giunto 1  cm
Numero di strati di laterizi 14  altezza laterizi 19 cm

E  =H* Em*Eb/ [ (n-1)* t*Eb+n*s*Es ]

fk = E*[(n-1)*t*fkm /Em+n*s*σb/Eb ]/H

si considera per la malta una εum   = 0,009    σb = 90 daN/cmq  < fKb

Per la resistenza a trazione a taglio puro non è nota la deformazione γu



N.B. per la scelta delle caratteristiche meccaniche della malta si è fatto riferimento
ai risultati delle prove sperimentali riportate in tabella per MALTA PREMISCELA-
TA.
    “Il valore calcolato  è un valore intermedio della resistenza  fK tra quello fornito
dalla normativa italiana ed il valore fornito dall’ eurocodice 6  , mentre  i moduli ela-
stici sono leggermenti più alti ; la cosa importante è che si tiene conto degli spessori
e del numero di giunti di malta e delle file orizzontali dei laterizi.”

Se pensiamo a come vengono realizzati nella pratica i giunti di malta , i valori scelti
per la resistenza a compressione e del modulo elastico  sobno accettabili

fk = 20 daN/cmq   ; E = 10000 daN/cmq

Con l’evoluzione dei software di calcolo la muratura nuova sarà modellata tramite i
suoi componenti ovvero malta e blocchi in laterizi o cls  per cui le verifiche riguarde-
ranno sia per quanto concerne le deformazioni che per le tensioni il materiale costi-
tuente e non si avrà più la necessità di definire per la muratura omogenea  una resi-
stenza o una rigidezza . Ovviamente nella pratica corrente essendo le modellazioni
molto raffinate soprattutto per la muratura esistente si preferisce definire una resi-
stenza della muratura omgenea  che superi ed integri  le attutli normative italiane ed
europee. Riportiamo  di seguito una modellazione a micromodello e a macromodello
omogeno della nostra parete senza aperture avente dimensioni 45x200x280 cm i cui
parametri meccanici sono quelli visti in precedenza.
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1- Introduzione

Gli edifici in muratura armata vengono realizzati con blocchi di laterizio o con bloc-
chi di calcestruzzo alleggerito colorato, il vantaggio rispetto ad un edificio tradizio-
nale in muratura è lo spessore delle pareti che in zona sismica può essere pari anche
a 25 cm , si può avere un numero di piani pari a 4 per edifici semplici . La progetta-
zione di  un edificio in muratura armata prevede la disposizione delle pareti murarie
nelle due direzioni ad interasse regolare <7m  rispetto ad un edificio in cemento ar-
mato viene meno la libertà di pianta ovvero la disposizione dei tramezzi è obbligata e
nel corso della vita della struttura non può subire delle modifiche. La progettazione
di un edificio in muratura armata deve avvenire su pianta modulare di 5x5m
ottenendo delle forme più o meno fantasiose ed irregolari funzione della disposizione
dei moduli. La massa di un edificio in muratura armata è analoga a quella di un edi-
ficio in cemento armato rispetto al quale è  molto più rigido e resistente in virtù delle
dimensioni dei setti con periodi di oscillazione ridotti quindi siamo nel tratto orizzon-
tale dello spettro di risposta. La casa in muratura armata se ben isolata termicamen-
te con impianto fotovoltaico è una casa passiva che rispetta le regole della bioedili-
zia , non danneggia l’ambiente con il quale si integra perfettamente, lo svantaggio è
forse l’architettura ovvero la muratura armata nel rispetto della normativa sismica
privilegia la regolarità strutturale per cui non si possono ottenere forme fantasiose
irregolari con parti a sbalzo. In Italia la muratura armata è poco diffusa si preferisce
utilizzare il cemento armato  le cui  cave le troviamo in ogni comprensorio mentre le
fornaci per la produzione del laterizio per le quali è necessaria l’argilla sono poco
diffuse sul territorio italiano: è più semplice scavare per trovare inerti in prossimità
dei fiumi che rovinare il paesaggio e delle montagne per estrarre dell’argilla. Altera-
re il paesaggio  naturale con cave di argilla crea un grande danno ambientale , i ter-
ritori perdono la loro valenza naturale è più semplice e giustificato reimpiantare al-
beri favorendo l’industria del legno con impiego di lavoratori che  costruire delle
montagne per le quali  la  gente comune non  ne capirebbe neanche il significato. Le
cave di inerti vengono trasformate in oasi naturalistiche  con laghi artificiali riparan-
do il danno creato alla natura dalle cave stesse , il reimpianto di alberi crea nuovi
boschi arricchisce il paesaggio elimina il rischio idrogeologico. In Italia dell’argilla
se ne fa un uso controllato ottenere delle concessioni dallo stato per realizzare delle
cave è molto complesso si dovrebbero interessare porzioni di territorio degradate che
non hanno valore naturalistico o pregio ambientale



2-La verifica della parete muraria

I blocchi vengono assemblati e nei fori vanno inserite delle barre di acciaio verticali
integrate con armatura orizzontale disposta nei ricorsi in modo da ottenere una pare-
te armata. Le verifiche da condurre sono a pressoflessione e a taglio del setto mura-
rio .
Verifica a pressoflessione

εs εc

Il pannello ha dimensioni
B=200 cm ; t= 30 cm ; H = 300 cm
Armatura 2Φ14 /25 cm

Il calcolo viene eseguito allo stato limite ultimo ipotizzando per il calcestruzzo una
deformazione max pari al 0,0035 ed un diagramma delle tensioni di compressione co-
stante pari a 0,85*fcd.
Ipotizziamo che la rottura avvenga nella muratura compressa con deformazione

εc =0,0035  ; dal principio di conservazione delle sezioni piane
εc /x= εsi /(B-n*25-x)     n= 1,2,3.....
n numero di aree di ferro in zona tesa
εc /x= εsi /(x-n*25)     n= 1,2,3.....



n numero di aree di ferro in zona compressa
L’equazione di equilibrio alla traslazione orizzontale:

0,85fcd*x*t+(∑Asi*σsi )c- (∑Asi*σsi)t= P

la tensione nella muratura fcd = fbk/γM , con fbk

il coefficiente parziale  γM

per  l’acciaio si utilizza un diagramma bilatero

σ

ε

εe=fyd/Es   ; εu=0,01 ; fyd=450/1,15= 390 N/mmq
Dall’equazione tramite un software di matematica:



0,85fcd*x*t+(∑Asi*σsi )c- (∑Asi*σsi)t= P

note  le tensioni σsi= Es*εSi  ;σsi= fyd  possiamo calcolare la X e quindi calcolare il
momento resistente della sezione rispetto al baricentro geometrico

Mrd=0,85*fcd* t*x*(b/2-x/2)+∑σi*ASI *di

di  distanza dell’area metallica dal baricentro geometrico.

Ipotizziamo che si rompa prima l’acciaio teso della muratura ovvero nell’area di fer-
ro alla estremità di sinistra della sezione si attinge la deformazione 0,01.  La muratu-
ra potrebbe essere ancora in fase elastica lineare anche per essa consideriamo un
diagramma bilatero

fm

0,0035

il modulo elastico della muratura E = 1000*fk con G = 0,4*E per cui il diagramma
delle tensioni è trapezoidale

la distanza D corrispondente alla deformazione elastica della muratura εe= fcd/E
0,01/(B-x)= εe/D ; D =εe/0,01*(B-x)
la risultante degli sforzi di compressione
C=t*(x-D)*fcd+ D*fcd*t/2



l’equazione di equilibrio alla traslazione diventa:

t*(x-D)*fcd+ D*fcd*t/2+(∑Asi*σsi )c- (∑Asi*σsi)t= P

con  deformazione al lembo compresso   εc/X= 0,01/(B-X-25)
deformazione nell’acciaio  teso     0,01/(B-X-25)=εS/(B -X-n*25)
deformazione acciaio compresso  0,01/(B-X-25)=εsi /(x-n*25)

Calcolata la X possiamo determinare il momento resistente della sezione

Mrd= =t*(x-D)*fcd*(B/2-x/2+D/2)+ D*fcd*t/2*2/3*D+∑σi*ASI *di

La verifica a taglio del pannello considera il contributo della sezione compressa e
della armatura tesa

Vrd= fυd*x*t + n*As*fyd/√3                    Vrd< 0,3*fcd*x*t
fcd resistenza a compressione  muratura
la resistenza a taglio della muratura fυd= fυo+ 0,4*P/A
n numero di aree di ferro  (non è un coefficiente di omogeneizzazione)
I valori della resistenza a taglio della muratura (laterizio o blocchi di cls)

la verifica della sezione la eseguiamo con un software di calcolo Free VEMA che ri-
portiamo di seguito per un pannello con  le seguenti caratteristiche

t= 30 cm
B = 200 cm
H= 300 cm

M =18000 daN
V= 6000  daN
P=30000 daN
MX= 6000 daN*m





3- L’architrave ,  il cordolo

L’apertura  conviene riquadrarla ovvero inserire un telaio rettangolare in cemento
armato , oppure realizzare un architrave con un cordolo in c.a. avente  una  larghez-
za  pari allo spessore della  muratura o ancora accoppiando due profili a doppio T

La dimensione della apertura è pari a 2,50 m con  luce di calcolo LC= 2,70 m base di
appoggio 10 cm;



Analisi dei carichi :

Peso proprio  0,30x0,20x1,00x2500=150 daN/ml
Scarico solaio   1500 daN/ml
Peso proprio muratura  0,30*1,00*1,00*1000=300 daN/ml

Carico Q =1,5*(150+1500+300)= 2925daN/ml

M= 2665 daN*m

V= 2948daN

Verifica della sezione rettangolare in cemento armato





Verifica delle  pressioni di contatto

Il carico P= 2950   daN , ipotizzando un diagramma     delle  tensioni triangolare con
valore max della tensione σ= 2/3*N /(t*u) co n  u  = d/3=3,33 cm

σ=19,68daN/cmq<fcd=26,90daN/cmq
in alternativa si poteva considerare  un diagramma rettangolare con σ= N /(t*2*u)

σ=14,76daN/cmq<fcd=26,90 daN/cmq



Cordolo

Il cordolo come  le architravi vanno inseriti  nella modellazione della struttura , per
cui le armatura sono già determinate, è comunque importante eseguire delle verifiche
separate  per averne  la conferma. La normativa (NTC 2018) per i cordoli  degli edi-
fici in muratura prescrive  un armatura longitudinale  di almeno 8cmq corrisponden-
te a 4Φ16  (6Φ14)   e staffe Φ8 ogni 25 cm.  I ferri  verticali presenti  nella  parete
vanno ancorati  nel cordolo la cui funzione  è quella di collegare  il solaio alla parete
e quindi evitare l’apertura della scatola muraria  consentendo la ripartizione delle
azioni orizzontali.

Il dimensionamento del cordolo può essere eseguito a trazione ipotizzando il ribalta-
mento  in opposizione  di  fase delle pareti ortogonali considerate come delle  travi
continue appoggiate sui cordoli



Si calcolano le reazioni vincolari  dallo schema di trave continua sollecitata da azio-
ni sismiche orizzontali e si dimensionano  le armature dei cordoli
da  normativa

Vrd= 8*3900=31200 daN < Vsd

4- Rigidezza della parete ,verifica nel piano ortogonale

Per il calcolo della rigidezza si considera sia il contributo della rigidezza tagliante
che flessionale per i due comportamenti limite di mensola e telaio shear-type.

Lo spostamento δ=  F*H3 / (β*EI) +χ*F*H/ (G*A)

K =  1/δ=  1 /[ H3 / (β*EI) +χ*H/ (G*A)]

β=  3      mensola
β= 12 shear- type

per comportamenti intermedi come quello a telaio         3< β<12 



per tener conto della fessurazione   la rigidezza della parete in  muratura armata  va
dimezzata; la normativa prescrive  che il drift ovvero lo spostamento  alla sommità
del pannello δ<0,8%*H=  2,4 cm .
Possiamo calcolare  la rigidezza tenendo conto della fessurazione e quindi della va-
riabilità del  momento di inerzia della sezione reagente in funzione del momento flet-
tente
La rotazione φ(z)=∫M/(EI)dz ; Lo spostamento v(z)=∫φ(z)dz
il momento flettente     M=V*(H/2-z)

  Z

Y

Discretizziamo la parete in 10 conci  da  30 cm e per  ogni sezione determiniamo la
posizione dell’asse  neutro  x quindi calcoliamo il momento di inerzia corrisponden-
te;  tramite un foglio elettronico calcoliamo lo spostamento in sommità e quindi la ri-
gidezza del pannello.

σ

ε



Per la muratura armata gli  spostamenti corrispondenti ai differenti stati limite coin-
cidono con i valori massimi.

-Verifica  nel piano ortogonale

Per la  verifica  nel piano ortogonale  ipotizziamo che  il  pannello di muratura sia
appoggiato agli estremi e caricato dalle azioni sismiche ortogonali calcolate come
per gli elementi non strutturali e dallo sforzo normale verticale.

qa=Fa= (Sa*Wa)/Qa

il periodo fondamentale di vibrazione per una trave app. app.

T = 2/π*L2 *√(μ/EI)

Wa peso sismico della parete

α*S*(1+Z/H )*ap/[(1+(ap-1)*(1-Ta/(a*T1))2] ≥α*S per Ta>a*T1

S α*S *(1+Z/H )*ap                                    a*T1<Ta< b*T1

α*S*(1+Z/H )*ap/[(1+(ap-1)*(1-Ta/(a*T1))2] ≥α*S per Ta>b*T1

La verifica di instabilità viene eseguita per pressoflessione deviata , maggioran-
do lo sforzo normale P di un coefficiente k come per  le  normali verifiche di instabili-
tà;
ovvero ridurre la tensione fcd/k
Per muratura non armata
MXRD =P*b/2*[1-k*P/(2*buZ *α*fcd)]
MYRD =P*t/2*[1-k*P/(2*tuX *α*fcd)]
con
uX = [A*(b/t-δ) +A- b2/δ]/[2b*(1-δ)] ; uZ = [A-δ*t2 - A*(t*δ/b -1)]/ [2t*(δ-1)]
La normativa italiana prescrive che gli effetti del II ordine  possono essere controllati
mediante una snellezza convenzionale della parete
λ= LO/t   , LO  lunghezza libera di inflessione pari a 300 cm altezza di interpiano
La snellezza non deve essere superiore a 20, corrispondente ad uno spessore di 15 cm
Il coefficiente k deriva da una analisi del secondo ordine

M = MO+ΔM, con  ΔM   momento del  secondo ordine  k = (1+ΔM /P)



Il momento  del secondo ordine in mezzeria del pannello M =  q*L2/8+P*V(L/2)
V(L/2)spostamento in mezzeria calcolato con l’equazione della  linea elastica della
trave app.-app.

EIV IV + N*V=q(z)

V IV +  (P/EI)*V=q/EI

Per tener conto della fessurazione della muratura si potrebbe far riferimento al mo-
mento di inerzia della sezione reagente , ma in modo molto più semplice è preferibile
dimezzare la rigidezza.

V IV +  (2*P/EI)*V=2*q/EI

I è il momento di inerzia B*t3/12

Per la muratura armata la  verifica di instabilità può essere eseguita con il software
VEMA maggiorando il momento flettente M= MO+P*(V*L/2) , determinando tramite
un software di analisi matematica la funzione  V(z) e quindi la freccia V(l/2)

5-Il solaio   

In sintonia con le tecniche costruttive della bioedilizia per il solaio utilizziamo una
struttura mista con travi tavolato in legno e soletta di cls collegati con connettori ver-
ticali .

Trave 10x17 cm
Tavolato 3 cm
Soletta cls 5 cm
Interasse travetti  60 cm
Per questa tipologia di solai è importante la verifica allo stato limite di oscillazione
ovvero il calcolo della frequenza fondamentale di vibrazione  che  per  un solaio in



legno deve essere f  > 8Hz; la trattazione in analogia alle sezioni in legno viene ese-
guita nella ipotesi di elasticità lineare  individuando la posizione dell’asse neutro che
ipotizziamo nel tavolato in legno

5*120*(X-2,5) - n*2*10*17*(H-X-7.5)+n*120*x2/2-n*120*(3-x)2/2 = 0

il coefficiente di omogeneizzazione  legno-cls   n= EL/Ec= 0,4

x deve essere   5<x<8.     , se tale  condizione  non è soddisfatta la sua posizione va
nuovamente calcolata.

Noto X possiamo determinare il momento di inerzia I le tensioni al lembo compresso
e teso nonché la freccia in mezzeria;

σL= n*M /I*(h-x); σc= M /I*x;

f = 5/384*Q*L4/(EI)

ed il diametro e passo dei connettori

La tensione tangenziale

τ= V/I*Sx/b   ; lo scorrimento S =2*τ*b*ΔZ

i connettori vanno dimensionati a tranciamento

V rd=n*π*D2/4*fyd /√3   n=ΔZ /i ; i interasse tra i  connettori

la frequenza fondamentale di vibrazione

 f = 1/T ;           T= L^2*/π*(m/EI)1/2

Riportiamo la verifica di un solaio legno calcestruzzo eseguita con il software wood
express versione demo  per le seguenti condizioni di carico

peso proprio  170 daN/mq
Carichi permanenti   170 daN/mq
Controsoffitto  30 daN/mq
Carichi accidentali  200daN/mq







6- Dimensionamento semplificato

La normativa al punto 7.8.1.9 definisce gli edifici semplici per i quali è possibile
omettere  il calcolo strutturale a condizione che siano rispettate le seguenti indicazio-
ni :
- la costruzione è regolare sia in altezza che in  pianta;
- in ciascuna delle due direzioni sono previste almeno due sistemi di parete n elle due
direzioni  di lunghezza complessiva  al netto delle aperture non inferiore al 50% della
lunghezza dell’edificio;
-l’interasse tra le pareti resistenti  non deve essere superiore a 9 m;
-per ciascun piano il rapporto tra l’area della sezione resistente delle pareti e l’area
del piano non sia  inferiore ai seguenti valori;

Per tutti i setti murari deve essere verificata la seguente condizione

σ= P /A<0,25*fcd/γM

P carico verticale dovuto ai carichi permanenti e variabili con coefficienti parziali
unitari.



7-Modellazione FEM di un edificio in muratura armata
E’ stato modellato un edificio in  muratura armata a 2 piani con spessore delle pareti
35 cm tramite il software Iperspace Personal Edition ,del quale riportiamo la defor-
mata dell’edificio; per far in  modo che siano  soddisfatte le verifiche nel piano orto-
gonale sono stati utilizzati dei solai a doppia orditura (grigliati legno-cls o solai in
c.a, bidirezionali ortosap)in modo che il carico verticale sia uniformemente ripartito
su tutti i solai garantendo nell’esiguo spessore una adeguata sezione reagente com-

pressa.



8- Le prescrizioni delle NTC2018

Per quanto concerne gli edifici in  muratura  armata riportiamo di  seguito le
prescrizioni delle  NCT  2018

9-Conclusioni 

Nella redazione di questi appunti si  è manifestato un decadimento intellettivo
dell’autore con perdita della complessità lontano da schematizzazioni quali analisi
dinamica e  statica non lineare per cui gli appunti sono improntati sulla semplicità
più assoluta utili per chi deve progettare strutture in muratura armata  e adatta  a
studenti  degli istituti tecnici per geometri. Costruire  in  muratura armata  in zona si-
smica è conveniente fino a quando lo spessore dei muri è ridotto; le verifiche delle
pareti sono soddisfatte  se  la   muratura è adeguatamente compressa    quindi non
conviene ridurre le masse strutturali ma realizzare edifici con più piani ed utilizzare
solai  a doppia  orditura. 
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Gli edifici  in muratura baraccata1-Introduzione2- La parete in legno e muratura3- La parete in legno e acciaio4- La parete in legno e alluminio5- Gli edifici in muratura  imbrigliata6- Le tamponature



1- Introduzione Prima dell’avvento del cemento armato e dell’acciaio tutti gli edifici in ogni luogodella terra erano realizzati in muratura o legno, tipiche sono le costruzioni degli an-tichi romani o dei greci che utilizzavano l’arco o il trilite , o ancora le palafitte cost-ruzioni  utilizzate prima della muratura. Il legno è un materiale con bassa densità  lesollecitazioni derivanti da un terremoto sono di  modesta entità poichè sono delleforze inerziali , la stabilità di una costruzione in occasione di eventi sismici era de-mandata ai collegamenti tra gli elementi in  legno per i quali ancora non si utilizzaval’acciaio. La muratura conferiva alla costruzione la caratteristica della nonprecarietà ovvero della stabilità nel tempo la maggior parte delle antichè città eranotutte in muratura  che venivano sempre distrutte in occasioni di eventi sismici. Permigliorare la resistenza delle murature alle azioni sismiche all’interno di esse veniva-no inseriti dei telai in legno   la cosiddetta “MURATURA BARACCATA”  sistemacostruttivo utilizzato in antichi edifici nell’area mediterranea ;in India, Pakistan, Ne-pal  viene utilizzato  un sistema costruttivo   quale muratura e legno che potrebberappresentare una evoluzione del sistema costruttivo balloon-frame  invece se osser-viamo più attentamente una parete in muratura e legno si vede che la struttura inlegno individua un meccanismo resistente tipico delle pareti in c.a. sollecitate daazioni taglianti quindi con elevata resistenza  alle azioni sismiche. Questo sistemacostruttivo può essere modificato utilizzando anzichè il legno l’acciaio ovvero realiz-zando una struttura intelaiata in acciaio, modulare  nelle cui maglie vengono inseritii blocchi di cls aventi forma triangolare .Il telaio in acciaio  può essere sostituito daun  telaio in alluminio e realizzare una struttura con maggiore sostenibilità poichèl’alluminio è un materiale riciclabile . Questa tecnica  costruttiva può essere applica-ta alle tamponature inserite nelle maglie di telaio in cemento armato in modo da evi-tarne la rottura in occasione di eventi sismici.Sistema costruttivo antisismico Borbonico : La casa Baraccata



2- La parete in legno e muraturaConsideriamo un pannello murario sollecitato da una forza orizzontale ,osservia-mone la conseguente deformazione e quindi la lesione dovuta alle tensioni di trazioneche la muratura nei suoi giunti di malta e negli stessi mattoni non è in grado di so-portare .La rigidezza della parete dimezzata per tener conto della fessurazioneF = K *δ     per forza unitaria   K = 1/δlo spostamento in sommità della parete se considerata come una mensolaδ =  F*L3 /(3EI)  + F*χ*L/(G*A)K =  1/[L3 /(3EI)+χ*L/(G*A)]se consideriamo una modellazione SHEAR-TYPEK =  1/[L3 /(12EI)+χ*L/(G*A)]Inseriamo all’interno del pannello di muratura due diagonali in  legno una compres-sa e l’altra tesa



Gli sforzi normali  nelle due diagonaliNc =δ*cosα* EA/LNt = δ*cosβ* EA/Lδ*cosα componente dello spostamento orizzontale secondo la diagonale compressaδ*cosβ componente dello spostamento orizzontale secondo la diagonale tesaper l’equilibrio alla traslazione orizzontaleF = Fp + Fc+ Ftla forza orizzontale è somma di tre aliquote la prima relativa al pannello di muraturale altre due relative alle diagonali in legno . Ciò che ci riproponiamo di fare è il cal-colo della rigidezza del pannello di muratura imbrigliato.F = K*δ               K =  F/δ =  (Fp + Fc+ Ft )/δFp = δ/[L3 /(12EI)+χ*L/(G*A)]Fc  = δ   *EA/L*cos2 α  ;  Ft  = δ *EA/L*cos2 β ;la rigidezza K del pannello  è pari aK = 1/ [L3 /(12EI)+χ*L/(G*A)] +EA/L*cos2 α +EA/L*cos2 βConsideriamo un pannello legno muraturaArea diagonali  100 cmq    10x10 cmModulo elastico legno  110000 daN/cmqDimensioni pannello  150x250cmMuraturaSpessore 24 cmModulo di elasticità normale        E =1000*fk  = 45000 daN/cmqModulo di elasticità tangenziale   G =0,4*E = 18000 daN/cmqfk= 45daN/cmqtgα=tgβ = 150/250  ;  α=β= 30,96°I moduli elastici li consideriamo dimezzati



lo spostamento in sommità per una forza di 20000 daN :Rigidezza diagonaleKd = 110000*100/292 *cos(30,96)2 = 27701 daN/cmRigidezza pannelloI = 24* 1503/12= 6750000 cm4Kp = 56076 daN/cmla rigidezza complessiva   K = 111478 daN/cmlo spostamento    δ = 20000/111478 = 0,179 cmla forza nella diagonale e nel pannelloFc = Ft = 4969 daN                Nc = δ*cosα* EA/L = 6743 daNFp = 10037 daN                      Nt= δ*cosα* EA/L=  6743daNLa stabilità delle diagonali compresse è garantita dalla muratura poichè il travetto dilegno è ammorsato nella muratura. Le verifiche da eseguire sono le usualiNc/A < fcyd*Kmod/γM            resistenza di calcolo del legno a compressioneNt/A< ftyd*Kmod/γM                resistenza di calcolo del legno a trazioneper la muratura noto lo sforzo normale P ed il momento flettente  Msd = Fp*L/2Mrd = P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] > MsdNella verifica a taglio va considerato soltanto lo sforzo tagliante che compete al pan-nello di muratura che è pari  Fp = 10037 daNVrd = fυ*A  > Fp con A area reagente del pannello  fυ resistenza a taglio della muratura



Consideriamo una parete imbrigliata con moduli differenti   di  50,  60, 70 cm quindilunghezza pari a70; 140;210;280;350;420; 490                                      e altezza  pari a 280 cm60;120;180;240;300;360;420;480                                         altezza 300 cm50;100;150;200;250;300;350;400;450; 500                         altezza 250-300 cmcosì come indicata in figura La rigidezza della parete  considerando il sistema intelaiato isostatico con cernierenei nodiF = K*δ          δ spostamento in  sommitàδ = δ1  +  δ2 + δ3 + δ4δ1  = ∑(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα) la sommatoria è estesa a tutte le diagonali del piano 1in modo analogoδ2  = ∑(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα)δ3  = ∑(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα)δ4  = ∑(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα)lo spostamento  δ



δ =∑1(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα) +  ∑2(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα) +∑3(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα) +  ∑4(Nc*L/AE*cosα+ NtL/AE*cosα)gli sforzi normali nelle diagonali tese e compresse se sono tutte ugualiNc= Nt =  δ*cosα  *EA/L   , la forza orizzontale di pianoF = 3*Nc*cosα + 3*Nt*cosαF =3* δi*(cosα)2 *(EA/L + EA/L)tale forza è costante per ogni piano ; la rigidezza di piano3(cosα)2 *(EA/L + EA/L)la rigidezza complessiva 2*h*k*(cosα)2 *EA/L  nella ipotesi di diagonali con sezioni costantih numero di maglie verticalik numero di maglie orizzontaliE modulo di elasticità normaleA area della diagonaleL lunghezzaSe nel telaio introduciamo la muratura , la rigidezza complessivaK = 1/[L3 /(12EI)+χ*L/(G*A)]m  + 2*h*k*(cosα)2 *EA/Lil pedice m indica la muratura globale conL altezza della pareteI momento di inerzia complessivoE modulo elasticoG modulo di elasticità tangenzialeA area della sezione .il calcolo degli sforzi è immediato una volta noto lo spostamento δ= F/K e gli sposta-menti di interpiano  δ1 = δ/4Riportiamo di seguito una modellazione di una parete mista legno - muratura  conmoduli di 70 cm dimensioni delle diagonali e dei montanti verticali ed  orizzontali7x7 cm  e spessore della muratura di 24 cm , con le relative sollecitazioni  Con unaforza applicata in sommità di 20000 daN



Spostamento max 2,11 mm  in testa alla parete ; la struttura lignea è stata considera-ta con nodi cerniera ,Sforzo normale max di trazione e compressione circa 3800 daN come indicato in fig-ura .La verifica degli elementi in muratura considerando la parete nella sua globalità lacui sezione ha dimensioni 24x210 cm va eseguita la base



Con le note formuleMrd = P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] > Msd = F*LVrd = fυ*t*X  > Vsd = F    X    profondità della zona compressadove F rappresenta l’aliquota di forza orizzontale sopportata dalla parete.Se consideriamo la parete discretizzata sono note le sollecitazioni  in ogni pannello ,il sistema di riferimento è nel  centro del pannelloSe consideriamo i tre pannelli alla base per ciascuno di essi il software fornisce le se-guenti sollecitazioniSxx ; Syy; Sxy ; Mxx; Myy;Mxy



le prime in daN/cmq  le seconde in daN*m/m  . Il sistema di riferimento è nel centrodel pannellola dimensione del pannello è 70 cm , il pannello è quadrato sono note i tre sforzimembranali  quindi lo sforzo normale ed il taglio alla base del pannelloP =( Syy*0,7*t)1 + ( Syy*0,7*t)2  + ( Syy*0,7*t)3V = ( Sxy*0,7*t)1 + ( Sxy*0,7*t)2  + ( Sxy*0,7*t)3Le sollecitazioni   Syy  ed Sxy sono le tensioni normali e tangenziali alla base delpannello che vanno confrontate con la tensione ammissibile della muratura ;Syy < αfcd  ;  Sxy < τamLe formule valide sono esclusivamente per tensioni di compressione la muratura è unmateriale non reagente a trazione di conseguenza va valutata l’eccentricità dellosforzo normale   determinando  Msd = P*ela verifica è quella usualeMrd = P*b/2*[1-P/(αfcd*A)] > MsdVrd = fυ*t*X  > Vsd = F    X    profondità della zona compressaIl pannello nel suo piano  è sollecitato da sollecitazioni flettenti di piastra ridottiMxx; Myy;Mxy; che non  sono vettori diretti secondo z .



3- La parete in muratura ed acciaioLa struttura in legno può essere sostituita con un telaio in acciaio incassato nellamuratura utilizzando dei blocchi di cls allegerito colorato così come indicato infigura .Se consideriamo il riquadro di muratura avente lato pari al moduloLa rottura si presenta in corrispondenza dei giunti di malta , con lo scorrimento deiconci triangolari; sulle diagonali va effettuata una verifica a taglio che tenga contodell’attrito . La resistenza a taglio della malta e dal blocco di calcestruzzo in assenzadi tensioni normali possiamo assume un valore pari a 2daN/cmq , la lunghezza dellasemidiagonale è circa 50 cm per cui con uno spessore della muratura di circa 24 cmVrd = 2*50*24 = 2400 daN   < Fp/√2  = [F/√2 - Nc ]Nc  sforzo di compressione nella diagonale in acciaioF    forza orizzontale spettante al singolo riquadroFp  forza orizzontale nel pannellino modularePer la intelaiatura in acciaio si possono utilizzare dei profili tubolari quadri o rettan-golari saldati in corrispondenza dei nodi le cui dimensioni vanno adeguate alle esi-genze del calcolo statico e dinamico della parete. Nel calcolo riportato nella pagina



seguente si utilizza un tubo quadro di lato 3 cm con spessore di 2 mm.Con una forza applicata in sommità di 20000 daN lo spostamento in testa alla pareteè circa 2,1 mm concidente all’incirca con la parete legno muratura dove sono statiutilizzati travicelli quadrati aventi lato circa 7 cm di peso  3 kg/ml, mentre il profilodi acciaio ha un peso a ml pari a 1,7 kg .I blocchi di cls  possono essere realizzati molto facilmente in  stabilimento con appo-siti casseri utilizzando  del calcestruzzo leggero; La normativa stabilisce che i calces-truzzi leggeri strutturali devono avere un peso specifico di circa 1800 kg/mc ed unaresistenza Rck  non inferiore a 200 daN/cmq valore non richiesto per la muraturarealizzata con elementi pieni che deve avere un valore di circa 30-45 daN/cmq , pos-sono essere utilizzati calcestruzzi speciali allegeriti con polistirolo aventi un pesospecifico di circa 800 kg/mc per cui il bloccco pieno avrebbe un peso funzione delmodulo , 50 cm , 60 cm, 70 cmpari a :



0,70*0,35/2*0,24*500 =13,5  kg0,60*0,30/2*0,24*500=17,3 kg0,50*0,25/2*0,24*500= 12 kgLa conducibilità termica è pari a 0,13W/m*°C  una parete di spessore 24 cm avrebbeuna trasmittanza di 0,54 W/mq*°C , le normative italiane impongono per gli elementiopachi un valore della trasmittanza termica in funzione della zona climatica il cui va-lore più basso è di circa 0,3 W/mq*°C che può essere ottenuto tramite un isolamentotermico di modesto spessore a cappotto esterno da applicare alla parete che ha anchela funzione di rivestimento esterno della parete in  muratura.In alternativa impiegando calcestruzzo strutturale si può realizzare un blocco di clsforato con geometria , dimensioni e % di foratura da definire nel rispetto delle normetecniche vigenti , calcestruzzo alleggerito con argilla espansa avente una Rck di 380daN/cmq  ed un peso specifico di 1700 kg/mccon una percentuale di foratura pari al 50% i differenti  blocchi hanno un pesomodulo 70 cm  25 kgmodulo 60 cm  18,36 kgmodulo 50 cm  12,75 kgal di sotto del valore di 30 kg definito dalle norme di sicurezza per la movimentazionemanuale dei carichi. La resistenza a compressione  del blocco e della muratura sonoda valutare attraverso prove sperimentali .



4- La parete in alluminio e muraturaAnzichè utilizzare il calcestruzzo alleggerito con polistirolo o con sughero che dannodei valori della resistenza a compressione compresi tra 20 e 30 daN/cmq, ed un pesospecifico compreso tre 400 e 800 kg/mc  si possono utilizzare i materiali tipici dellabioedilizia che arrecano un minor danno ambientale introducendo all’interno dellaparete un telaio in alluminio che rispetto all’acciaio è più deformabile più leggero ri-ciclabile (anche l’acciaio viene riciclato) .La parete vista nel paragrafo precedente èstata calcolata utilizzando lo stesso telaio con  medesimi profili ma in alluminio ma-teriale caratterizzato dai seguenti parametri- Modulo Elastico: E=70000 N/mm2;- Modulo di elasticità tangenziale: G=27000 N/mm2;- Coefficiente di Poisson: ν=0.3;- Coefficiente di dilatazione termica α=23×10-6 °C-1;- Peso specifico: ρ=2700 kg/m3.Confrontando il telaio di alluminio con il telaio di acciaio la differenza dei modulielastici non altera la rigidezza della parete lo spostamento in sommità è par a 2,3mm contro i 2,1 mm del telaio in acciaio ,non variano neanche gli sforzi normali i cuivalori massimi restano pressochè uguali circa 700 daN. Nel telaio in legno gli sforzinormali erano pari a 3000 daN conseguenza della maggiore rigidezza assiale delleasteEA/L ovvero a parità di lunghezza funzione di EA, e della muratura.



Legno             110000 *49             = 5390000 daNAcciaio           2100000*0,448      =  940800  daNAlluminio       700000 * 0,448       =  313600  daNLa scelta del tipo di materiale da utilizzare e le sezioni degli elementi costituenti iltelaio dipendono dalla quantità di sollecitazione che si vuol  fare assorbire alla mur-atura e quindi lo spessore che si vuol assegnare alla parete. Le azioni sismiche essen-do forze di inerzia  dipendono dalle masse in gioco che sono tanto più grandi quantomaggiore è il peso dell’edificio , quindi conviene avere degli spessori ridotti ancheper garantire una maggiore libertà  nella progettazione della pianta dell’edificio. Ledimensioni dei profili (quadri, rettangolari, tondi) non devono essere eccessivepoichè essi devono essere ammorsati nel giunto di malta disposto nell’incavo deiblocchi di calcestruzzo leggero non devono essere maggiori di 5 cm, (dell’ordine di1,5 ÷3,5 cm).5- Gli edifici in muratura imbrigliataNella figura è riportato il modello di un edificio legno muratura durante la sua fasedi costruzione ; la struttura è progettata utilizzando un modulo di 70 cm ottenendotelai regolari di lunghezza 2,10 m ai cui estremi sono posizionati pilastri di maggioridimensioni collegati al grigliato di travi per il solaio realizzato con pannelli X-LAM .Se l’edificio viene realizzato con un telaio in acciaio o alluminio sulla muratura puòesssre realizzato un cordolo di cemento armato al quale collegare il solaio di inter-piano ; sul solaio è disposta una rete metallica costituita dai profili che incatenanotutta la struttura conferendo ad essa un comportamento scatolare come richiesto agliedifici in muratura. Il solaio può essere prefabbricato realizzato con delle predallesin cui possono essere inseriti dei blocchi di poistirolo aventi una funzione di allegeri-mento e la maglia quadrata di profilati aventi una dimensione ridotta  . La copertura



può essere realizzata con capriata lignea , in alluminio o in  acciaio sollevata e pog-giata sull’edificio direttamente con una gru o tramite un autocarro munito di braccioelevatore.Il collegamento con la fondazione può essere realizzato tramite ferri verticali posti adinterasse modulare  del diametro di 16 mm  inseriti nei tubi verticali di acciaio o dialluminio in modo che il collegamento non sia affidato soltanto all’attrito ma ad ar-mature che lavorano a taglio e tranciamento .



- 6 Le tamponatureDurante eventi sismici i danni maggiori si verificano alle tamponature in laterizio  adoppia fodera  che interagendo con la struttura vengono espulse dalle maglie di tel-aio per problemi di instabilità o per rottura a taglio e compressione della tampona-tura. La normativa italiana prescrive che la tamponatura  debba essere armata indirezione orizzontale e verticale per evitarne la rottura in occasione di terremoti eche le aperture vengano riquadrate con apposito telaio in c.a.; la tamponatura a dop-pia fodera viene quindi realizzata in muratura armata . La tamponatura imbrigliatarealizzata con un telaio con diagonali in acciaioutilizzando un modulo di 50 cm che con una trave di bordo avente altezza 60 cm conun interpiano di circa 310 cm in modo da avere altezze di solaio pari a 24 cm e quin-di travi a spessore adeguatamente resistenti. Le diagonali in acciaio non devonoavere delle dimensioni eccessive si possono utilizzare profili quadrati cavi di latopari ad 2 cm collegati alla struttura in cemento armato tramite ferri di armatura chefuoriescono dalla maglia di telaio posti ad interasse regolare di 50 cm in direzioneverticale ed orizzontale in modo da evitare l’espulsione laterale della tamponatura.Se studiamo il meccanismo della diagonale con lo sforzo normale  dovuto alla azionesismica trasmessa dall’interazione con la maglia di telaio e la azione sismica oriz-zontale sulla parete, meccanismo che provoca l’espulsione per instabilità della tam-ponatura la verifica da condurre è a pressoflessione nel centro del pannello tramite ilmomento del secondo ordine associato alla instabilità che può essere calcolato tra-mite lo studio di una catena cinematica con un concio ad elasticità concentrata  nellamezzeria .Il telaio in acciaio se efficacemente ammorsato alla maglia di telaio tra-mite tasselli e viti contrasta efficacemente l’espulsione della tamponatura basti pen-sare ad una rete metallica sollecitata in direzione perpendicolare comunque contienela tamponatura tramite la deformazione assiale dei singoli profili.





Interventi di adeguamento strutturale

1- Introduzione

2-  Irrigidimento mediante tamponature

3- Gli esoscheletri

4 - Interventi  su edifici in muratura

5 -L’isolamento termico e la progettazione architettonica delle facciate

6- Il Superbonus 110%  

7- Conclusioni

N.B. Mi scuso a priori di eventuali imprecisioni o errori che se segnalati contribuiscono al miglio-
ramento degli appunti



1- Introduzione

Gli interventi di adeguamento sismico degli edifici esistenti di solito non vengono
eseguiti poiché obbligano gli occupanti a sgombrare l’edificio con i relativi disagi
non potendo svolgere all’interno delle abitazioni le normali attività che si svolgono
in edifici residenziali. Lo scopo di questi appunti è quello di fornire delle indicazioni
per l’adeguamento eseguito dall’esterno di edifici con struttura in cemento armato e
muratura isolando anche termicamente l’edificio migliorando l’aspetto estetico delle
facciate in modo che per questi lavori si possa usufruire degli incentivi fiscali quali
superbonus 110%, sisma bonus . ecobonus e bonus facciate. La normativa italiana
quali le NTC 2018 al paragrafo 8.4  definiscono sulle costruzioni esistenti tre tipolo-
gie di interventi :

- Intervento locale
-Intervento di miglioramento sismico
-Intervento di adeguamento

-Intervento locale   
Gli interventi di questo tipo riguarderanno singole parti e/o elementi della struttura.
Essi non debbono cambiare significativamente il comportamento globale della co-
struzione e sono volti a conseguire una o più delle seguenti finalità:
– ripristinare, rispetto alla configurazione precedente al danno, le caratteristiche ini-
ziali di elementi o parti danneggiate;
– migliorare le caratteristiche di resistenza e/o di duttilità di elementi o parti, anche
non danneggiati;
– impedire meccanismi di collasso locale;
– modificare un elemento o una porzione limitata della struttura.

-Intervento di miglioramento sismico
La valutazione della sicurezza e il progetto di intervento dovranno essere estesi a tut-
te le parti della struttura potenzialmente interessate da modifiche di comportamento,
nonché alla struttura nel suo insieme.

-Intervento di adeguamento

L’intervento di adeguamento della costruzione è obbligatorio quando si intenda:
a) sopraelevare la costruzione;
b) ampliare la costruzione mediante opere ad essa strutturalmente connesse e tali da
alterarne significativamente la risposta;
c) apportare variazioni di destinazione d’uso che comportino incrementi dei carichi
globali verticali in fondazione superiori al 10%,
d) effettuare interventi strutturali volti a trasformare la costruzione mediante un in-
sieme sistematico di opere che portino ad un sistema strutturale diverso dal prece-



dente; nel caso degli edifici, effettuare interventi strutturali che trasformano il siste-
ma strutturale mediante l’impiego di nuovi elementi verticali portanti su cui grava al-
meno il 50% dei carichi gravitazionali complessivi riferiti ai singoli piani.
e) apportare modifiche di classe d’uso che conducano a costruzioni di classe III ad
uso scolastico o di classe IV.

Ci occuperemo esclusivamente di interventi di adeguamento sismico degli edifici  che
ci consentono di eseguire una corretta coibentazione termica dell’edificio e quindi
avere miglioramenti sia della classe energetica che della classe sismica dell’edificio
nonché del suo aspetto estetico : condizione necessaria  per l’esecuzione di detti la-
vori è che l’edificio non faccia parte di un aggregato ovvero che abbia i 4 lati liberi.

2- Irrigidimento mediante tamponature

Le tamponature esterne di solito sono costituite da una doppia fodera  di laterizio
avente spessore rispettivamente 8cm la fodera interna , 12 cm la fodera esterna ,  ca-
mera d’aria 10 cm dove è  situato l’isolante termico. L’intervento prevede la sostitu-
zione della sola fodera esterna in modo da non condizionare la vita familiare all’in-
terno delle singole abitazioni, il riquadramento con telai in cemento armato delle
aperture , sostituzione degli infissi  e la realizzazione del cappotto termico esterno.

Gli spessori

- Intonaco interno 1,5 cm
- Fodera interna 8 cm
-Intercapedine con isolante  2 cm
- Fodera esterna 20 cm
- Isolante termico 10 cm
- Rivestimento finitura 1,5 cm

Spessore totale parete con cappotto termico esterno  43 cm



La nuova fodera esterna può essere realizzata tramite :

- blocchi forati di calcestruzzo  leggero
- blocchi forati di laterizio portante
- blocchi forati di calcestruzzo ad alta resistenza
- paretine di calcestruzzo armato

Materiale Dimensioni Peso kg fck daN/cmq λ W/mq*°K

Laterizio 20x30x19 9,7 129 0,20

Cls leggero 20x25x50 18 30 0,61

Cls 20x20x40 15 115 2,64

C.a. 20 cm 500 kg/mc 350 2,30

La trasmittanza della parete con fodera esterna in laterizio:

U = 0,214 W/mq*°K< 0,26               la struttura non forma condensa

Conforme a quanto prescritto dalla normativa sui componenti opachi per strutture
verticali  zona E nel comune di Castel di Sangro .
Se analizziamo un portale in cemento armato  con pilastri 30x40 cm , l’incremento di
rigidezza nella modellazione shear- type

I = 30x403/12=160000 cm4

K = 12*E*I/H3  =2133300 daN/m  dimezzata per tener conto della fessurazione

E = 300.000 daN/cmq

La rigidezza della parete considerando la rigidezza a taglio



K = 1/[H3/(12*E*I) + 6/5*H/(G*A)] = 55.610.800 daN/m
K/2=27800900 daN/m
La resistenza a compressione della parete utilizzando una malta M10 è pari a

fk = 120 daN/cmq;  E = 120.000 daN/cmq  ; G = 48000 daN/cmq

L’inerzia   I = 20*4003/12 = 106.666.666 cm4            A = 80000 cmq

La nuova tamponatura è perfettamente aderente alla struttura interagisce con essa
ed assorbe le azioni orizzontali trasmesse dall’impalcato e sostiene la trave superiore
La ripartizione degli sforzi di taglio

Vm = V*Km/Kt ;           Kt =Km+Kp= daN/m       Km =29934200daN/m

VP = V*Kp/Kt                              Kp = 2133300 daN/m

per una forza orizzontale pari a 10000 daN , la forza che compete al portale è pari a

VP =712 daN ;

la forza che spetta alla tamponatura  Vm =9287 daN

si intuisce che l’intervento di adeguamento sismico è estremamente efficace poiché
minimizza le sollecitazioni flettenti e taglianti sui pilastri e sulle travi .
La buona riuscita di questo intervento di adeguamento dipende dal numero e dalla
quantità di aperture presenti sulle pareti di tamponamento che molto spesso si esten-
dono su tutta la parete , alcune volte per la presenza di vetrine e negozi  al piano ter-
ra la superficie finestrata è molto ampia ed occupa l’intero telaio con problemi di
piano soffice per cui è impossibile sostituire e portare in conto il contributo della in-
tera tamponatura.
La riquadratura di una apertura prevede il dimensionamento di un telaio in cemento
armato che non alteri la rigidezza complessiva della parete

K = 1/[H3/(12*E*I) + 6/5*H/(G*A)]



La rigidezza della parete forata senza la riquadratura la possiamo considerare pari
alla somma delle rigidezze delle parti verticali piene

K =1/[H3/(12*E*I1) + 6/5*H/(G*A1)] +  1/[H3/(12*E*I2) + 6/5*H/(G*A2)]

per una parete lunga 4 m ed apertura simmetrica di 2 m

I1=I2 = 1.666.666 cm4 ; A1=A2 = 2000  cm2 ;

K = 10378300 daN/m

La rigidezza globale della parete era Km=27800900 daN/m;

La parete con la riquadratura deve avere un comportamento monolitico ovvero la ri-
gidezza  della apertura deve eguagliare la rigidezza del riquadro

1/[H3/(12*E*I) + 6/5*H/(G*A)] = 2*12EI /H3

A= 20*200= 4000 cmq ;  I =13.333.333 cm4

 608316*1203 /(24*350000)= I  B = 42 cm

occorre realizzare due pilastri eventi una base  b di 42 cm e spessore 20 cm  .Model-
liamo la nostra parete con un software FEM per differenti valori della base b dei
montanti

Sez.Telaio in c.a. Spostamento Rigidezza daN/m
20x20 cm 0,455 mm 21978021
25x20 cm 0,431mm 23201856
30x20 cm 0,392 mm 25510204
35x20 cm 0,363 mm 27548209
40x20 cm 0,337 mm 29673590
45x20 cm 0,313mm 31948881
50x20 cm 0,293 34129692
55x20 cm 0,275 36363636
parete senza apertura 250x400 cm

0,195 51282051

sollecitata da una forza orizzontale di 10000 daN in sommità



Si può confrontare la rigidezza della parete monolitica con telaio per b = 20 cm K=
21978021e la rigidezza della parete con apertura senza telaio K = 10378300 daN/m
praticamente raddoppiata .
Modellazione FEM

Si intuisce viste le rigidezze dei pilastri del telaio nel quale è inserita la parete e la re-
lativa ripartizione delle forze orizzontali che è  preferibile utilizzare una larghezza
b = 20 ÷25 cm  Nella modellazione di un edificio in cemento armato per l’analisi
pushover conviene inserire le tamponature modellandole agli elementi finiti plate-
shell con la relativa riquadratura in cemento armato ed eseguire un analisi statica
non lineare che tenga conto della progressiva eliminazione dei pannelli di tampona-
tura fino alla formazione delle cerniere plastiche nelle travi e nei pilastri analizzando
di volta in volta degli schemi variati costruendo la curva  forza -spostamento.
La tamponatura va realizzata in muratura armata con ferri verticali ed orizzontali
collegati alla maglia di telaio in modo da far fronte alle sollecitazioni di trazione che
si hanno nel pannello ; riportiamo di seguito lo stato tensionale nella tamponatura
alla quale va applicato anche il carico orizzontale sismico per la verifica fuori del
piano.



Le verifiche da condurre sulla tamponatura che in virtù della riquadratura della
apertura non può essere modellata come una diagonale  equivalente sono puntuali
con uno stato tensionale piano  σX ;   σY ;   τXY ; si individuano  le tensioni principali
e quindi le direzioni principali di trazione e compressione

σξ = (σX+σY)/2+[ (σX-σY)2/4 + τXY
  2]1/2

ση=(σX+σY)/2-[ (σX-σY)2/4 + τXY
  2]1/2

si effettua una verifica a compressione dell’elemento piano
σξ*s*d = Crd <Csd = fcd*s*d            ση *s*d =T

As= T/fyd *cosθ  ;  θ inclinazione della lesione    armatura verticale
As= T/fyd *sinθ  ;  θ inclinazione della lesione    armatura orizzontale

Le tamponature vengono consolidate mediante l’apposizione di un intonaco armato
rete metallica o FRCM , se non è possibile collegare le armature metalliche alla ma-
glia strutturale trave e pilastro poiché con la foratura rischiamo di indebolire la
struttura intelaiata , una volta realizzata la nuova fodera esterna su questa disponia-
mo un intonaco armato per far fronte agli sforzi di trazione in essa presenti. La sosti-
tuzione delle tamponature deve essere sempre accompagnata da un intervento di con-
solidamento di nodi non confinati in corrispondenza degli angoli e dei lati utilizzan-
do le tecniche di intervento usuali quali incamiciatura in acciaio, materiali compositi
o tramite il sistema gordiano.
Il vantaggio di questo adeguamento sismico consiste nella possibilità di usufruire dei
vantaggi dell’ecobonus attraverso il cappotto termico esterno (si possono realizzare



delle facciate ventilate) e del bonus facciata poiché miglioriamo  l’aspetto estetico
dell’edificio e quindi in generale del superbonus 110%  . L’edificio incrementa la sua
rigidezza  si fa fronte allo stato limite di danno poiché si pone attenzione sulle tampo-
nature che sono gli elementi strutturali che più si danneggiano durante un evento si-
smico ed è possibile non solo fare un salto di classe ma adeguare la struttura in ce-
mento armato costruita negli anni 70-80  alla normativa tecnica attuale NTC2018
per quanto concerne le azioni sismiche. L’intervento di adeguamento può rivelarsi
ancora più efficace se sostituiamo porzioni di fodera esterna con pareti da taglio in
cls che si estendono per tutta l’altezza dell’edificio ed in corrispondenza del vano
scala alle quali viene affidato l’assorbimento della intera azione sismica orizzontale
che sollecita la nostra struttura.

3- Gli Esoscheletri

Rappresentano delle soluzioni alternative per l’adeguamento di edifici in cemento ar-
mato esistenti che consistono in interventi esterni in modo che l’attività che si svolge
all’interno del nostro fabbricato sia essa residenziale o pubblica non venga interrot-
ta; si realizza un involucro esterno al nostro edificio che può essere in acciaio calce-
struzzo o anche legno lamellare in grado di assorbire le azioni derivanti dal terremo-
to, come indicato in figura:

L’equazione del moto dinamico del sistema

m1*Y”1 + (K11 + K11E)*Y1 +(K12 + K12E)*Y2 +(K13 + K13E)*Y3 = m1*Sd(T1)
m2*Y”2 + (K21 + K21E)*Y1 +(K22 + K22E)*Y2 +(K23 + K23E)*Y3 = m2*Sd(T2)
m3*Y”3 + (K31 + K31E)*Y1 +(K32 + K32E)*Y2 +(K33 + K33E)*Y3 = m3*Sd(T3)

sono delle molle in parallelo con collegamento rigido in sommità , l’esoscheletro può
essere un setto in cemento armato , un pannello X-lam , una struttura reticolare  in
acciaio o ancora una struttura reticolare in legno lamellare. Il vantaggio nell’utilizzo



del legno consiste nell’ottenere una struttura ecosostenibile che si integra perfetta-
mente nell’ambiente urbano; in alternativa si può realizzare anche un nuovo telaio in
cemento armato aderente al telaio esistente. L’esoscheletro è quindi un involucro
esterno la cui funzione precipua oltre a garantire la sicurezza sismica dell’edificio è
quella è di migliorare la prestazione energetica tramite un opportuno isolamento ter-
mico e attraverso la creazione di serre solari , nonché di migliorare la qualità archi-
tettonica  di edifici in cemento armato obsoleti che rappresentano  il più delle volte
degli ecomostri. Le fondazioni sono indipendenti non si hanno problematiche di cedi-
menti differenziali visto il vincolo che è quello di un pendolo inestensibile dimensio-
nato in funzione della forza  orizzontale trasmesso ad ogni impalcato al setto di tra-
zione o compressione dipendente dal moto di oscillazione del sistema composto.
In una ripartizione delle forze orizzontali se ci riferiamo ad un portale shear type

La forza che compete al portale ed al setto

Fp= F*Kp/(Ks+Kp);           Fs= F*Ks/(Ks+Kp);

il setto deve essere di adeguata rigidezza

Materiale Dimensioni E G I K daN/m
Cls 20x100 350000 145000 1666666 5998800
Legno 20x100 130000 80000 1666666 2290600

la rigidezza K

K =1/[H3/(3*E*I) + 6/5*H/(G*A)]

Si può realizzare una struttura reticolare in acciaio o in legno tenendo presente che
l’esoscheletro è un involucro che avvolge il nostro edificio  che di solito ha una forma
rettangolare rispetta criteri di progettazione antisismica e quindi ha telai ortogonali
nelle due direzioni , per cui ogni telaio è collegato in corrispondenza degli impalcati
sui entrambi i lati all’esoscheletro .



In un analisi statica non lineare di pushover si riportano i diagrammi forza-sposta-
mento per la struttura  intelaiata  , l’esoscheletro e la struttura adeguata

                             F

δ

struttura  adeguata

struttura esistente

  esoscheletro

All’esoscheletro si richiede una maggiore rigidezza  e duttilità rispetto alla struttura
intelaiata esistente. Possiamo eseguire due analisi statiche non lineari  separate la
prima per la struttura esistente la seconda per l’esoscheletro ricavando le curve for-
za spostamento come indicato in figura  , sommando i due effetti si ottiene il diagram-
ma forza spostamento per l’edificio adeguato



Yp Ye
Mp Me

F

Kp , Cp Ke ,Ce

Se il collegamento tra le due strutture è rigido ovvero non si hanno deformazioni as-
siali del pendolo di collegamento  EA/L  = ∞   L ≈0 le equazioni del moto sono quelle
viste in precedenza con la massa totale M ad ogni impalcato  M = Mp+Me
Se teniamo conto delle deformazioni assiali dell’elementi di collegamento

Mp*Yp”  + Cp*Y’p + Kp*Yp  +(Yp-Ye)*EA/L = Mp*Sd(t)

Me*Y”e + Ce*Y’e + Ke*Ye- (Yp-Ye)*EA/L= Me*Sd(t)

(Yp-Ye)=(F*L/EA)        F = (Yp-Ye)*EA/L  forza di interscambio

é un sistema di equazioni differenziali in due incognite di semplice integrazione

Mp*Yp”  + Cp*Y’p + (Kp+EA/L)*Yp  -EA/L*Ye = Mp*Sd(t)

Me*Y”e + Ce*Y’e   -EA/L*Yp+ (Ke+EA/L)*Ye= Me*Sd(t)

Nella modellazione con un software FEM va rimossa l’ipotesi di impalcato rigido
con masse e quindi  forze sismiche concentrate nei nodi della struttura , assumendo
come gradi di libertà gli spostamenti orizzontali dei nodi.
Volendo eseguire la ripartizione di una forza sismica globale corrispondente ad una
massa  complessiva M
F= Fp+Fe       Fp= X*F ;   Fe = (1-X)*F             X= Fp/F

Fp + (Kp+EA/L)*Yp  -EA/L*Ye =0
Fe    -EA/L*Yp+ (Ke+EA/L)*Ye= 0     si ottengono tre equazioni

X*F + (Kp+EA/L)*Yp  -EA/L*Ye =0
(1-X)*F    -EA/L*Yp+ EA/L*Ye= 0

X= Kp*Yp/F                   Fp= Kp*Yp ; Fe= Ke*Ye ;   Fs = EA/L*(Yp-Ye)



Ye =Yp *[(2*Kp+EA/L)]/(EA/L)

Yp= F/[Kp/F+2EA/L+2*Kp ]
Ye = F/*[Kp/F+2EA/L+2*Kp ]*[(2*Kp+EA/L)]/(EA/L)

Spetta poi alla creatività progettuale disegnare dei setti o delle strutture reticolari
anche a profilo variabile in grado di conferire all’esoscheletro  quella sua connota-
zione architettonica che ne giustifichi la utilizzazione progettando un involucro ester-
no ecosostenibile e migliorativo della architettura dell’edificio esistente e dell’am-
biente urbano.

4 - Interventi  su edifici in muratura

L’adeguamento sismico di un edificio in murature oltre che con le normali tecniche di
consolidamento quali intonaco armato rifacimento delle coperture inserimento di
cordoli e catene può essere eseguito tramite un esoscheletro in cemento armato anco-
rato all’edificio in muratura ovvero si realizza una struttura esterna intelaiata in ce-
mento armato che cerchia il nostro edificio fino alla copertura.



La nuova struttura intelaiata deve essere collegata all’edificio in muratura tramite
chiodature ed ancoraggi evita l’apertura a carciofo dell’edificio e consente di realiz-
zare un involucro esterno di rivestimento con isolante termico quali facciate ventilate
rivestite in pietra , vetro , laterizio ; l’esoscheletro può essere incassato nella muratu-
ra ma per evitare che la demolizione di porzioni di pareti turbi la statica della mura-
tura è opportuno predisporlo all’esterno efficacemente ammorsato  ad essa. La mo-
dellazione strutturale prevede oltre le pareti plate-shell anche questa struttura inte-
laiata in cemento armato avendo cura di valutare le sollecitazioni trasmesse dalla
parete al telaio e viceversa e quindi di dimensionare gli elementi di collegamento.
L’intervento va integrato con l’inserimento di catene  riquadratura delle aperture ed
intonaco armato sulle pareti .Il vantaggio di questa tecnica di adeguamento è nella
estetica delle facciate poiché tramite pareti termoventilate moderne  o in pietra in la-
terizio   (l’esoscheletro non può essere lasciato in vista) l’inserimento nei centri stori-
ci diventa caratteristico : è chiaro che l’edificio non deve far parte di un aggregato
ma deve avere una sua struttura indipendente pressoché regolare.
Le pareti vincolate in corrispondenza dei solai dalla trave che fa parte integrante del-
la fascia di piano sono ben tutelate nei confronti di eventuali meccanismi che ne pre-
vedano il ribaltamento, anche per quanto concerne il cantonale la cerchiatura in ce-
mento armato fa in modo che la scatola muraria si comporti in modo monolitico e
che non si apra. L’esoscheletro può essere realizzato anche in acciaio mediante dei
profilati che definiscono un sistema intelaiato , ma gioca un ruolo importante la rigi-
dezza nella ripartizione delle azioni sismiche tra struttura esistente ed esoscheletro
per cui è consigliabile realizzarlo in cemento armato. Si può intervenire con veri e
propri setti o travi reticolari che fungono da barbacane che si inseriscono in un con-
testo progettuale architettonico non avendo la esclusiva funzione della messa in sicu-
rezza ma di assorbimento delle azioni sismiche e quindi di adeguamento strutturale
dell’edificio esistente. L’esoscheletro può essere ancora realizzato in legno o  in ac-
ciaio  imbrigliando la muratura come nelle tecniche costruttive del sud est asiatico o
delle antiche costruzioni napoletane baraccate, tramite una struttura reticolare incas-
sata  o aderente alla parete di muratura le cui diagonali sono in grado di far fronte
alle sollecitazioni di compressione e di trazione nel setto murario.



5 - L’isolamento termico e la progettazione architettonica delle facciate

La tamponatura va coibentata con un isolante termico realizzando un cappotto termi-
co esterno che ci tutela anche nei confronti di eventuali ponti termici in corrispon-
denza delle travi e dei pilastri ; si può determinare  lo spessore dell’isolante tenendo
presente che la trasmittanza

U = 1/R= 1/[RSI +SI/λI +ΣSN/λN +RN +RA +RSE]

RSI resistenza laminare della superficie interna
SI   spessore isolante termico in m
SN   spessore delle pareti omogenee in  m
RN    resistenza termica di strati non omogenei
RA    resistenza termica di intercapedini
RSE    resistenza laminare della superficie esterna

La trasmittanza U per il comune di Castel di Sangro in zona E deve essere <0,26

U*[RSI +SI/λI +ΣSN/λN +RN +RA +RSE]= 1

U*[RSI +ΣSN/λN +RN +RA +RSE]- 1 = U*SI/λ

SI = [U*(RSI +ΣSN/λN +RN +RA +RSE)- 1]* λI /U

si può quindi valutare lo spessore dell’isolante termico . Va eseguita anche la sostitu-
zione degli infissi poiché le maggiori dispersioni termiche le abbiamo in corrispon-
denza della aperture e con i ricambi d’aria anzi ricorrendo alla domotica  la finestra
dovrebbe aprirsi da sola in funzione del benessere termoigrometrico delle stanze ed
eseguire il ricambio d’aria senza sostanziali variazioni di  temperatura

Sul cappotto termico esterno vanno applicati dei rivestimenti delle finiture che posso-
no essere le più svariate , vetro , laterizio , pietra , legno ect Si possono utilizzare dei
pannelli che vanno posti in opera direttamente sulla parete sui quali non è necessario
realizzare la finitura poiché già presente o delle pareti  termoventilate riuscendo a
modificare l’architettura e l’aspetto estetico della facciata :





6- Il Superbonus 110%

Gli interventi di adeguamento sismico , di risparmio energetico e di abbellimento del-
le facciate  usufruiscono  rispettivamente del

- sisma bonus
- ecobonus
- bonus facciate

che consistono in detrazioni fiscali cessione del credito di imposta e sconto in fattura
; in particolare

Sisma bonus 
Riguardano tutti gli interventi su edifici situati in zona sismica 1-2-3 con detrazioni
pari ad una percentuale dell’importo dei lavori

75% per la riduzione di una classe di rischio sismico
85% per la riduzione di due classi di rischio sismico

Ecobonus
-riqualificazione energetica dell’intero immobile, fino ad un massimo detraibile di
100.000 euro;
-interventi sull’involucro degli edifici, fino ad un massimo detraibile di 60000 euro
-installazione di pannelli solari per la produzione di acqua calda, fino ad un massi-
mo detraibile di 60.000 euro;
-acquisto e posa di schermature solari, fino ad un massimo detraibile di 60.000 euro;
− sostituzione d’impianti di climatizzazione invernale, fino ad un massimo detraibile
fino a 30.000 euro;
-acquisto, installazione e posa dei dispositivi multimediali a distanza degli impianti
di riscaldamento, produzione di acqua calda o climatizzazione di unità abitative, per
un massimo detraibile del 65% delle spese sostenute.

Bonus facciate
Sono agevolabili i lavori realizzati per il rinnovamento e il consolidamento della
facciata esterna, inclusa la semplice pulitura e tinteggiatura, e gli interventi su balco-
ni, ornamenti e fregi. Beneficiano della detrazione anche i lavori sulle grondaie e i
pluviali, su parapetti e cornici. Sono comprese nella nuova agevolazione fiscale an-
che le spese correlate: dall’installazione dei ponteggi allo smaltimento dei materiali,
dall’Iva all’imposta di bollo, dai diritti pagati per la richiesta di titoli abitativi edilizi
alla tassa per l’occupazione del suolo pubblico.
Gli edifici che usufruiscono del bonus facciate sono esclusivamente quelli situati nel-
le zone A e B , non si ha la possibilità di cedere il credito o dello sconto in fattura.



Superbonus 110%

Gli interventi interessati sono :
-recupero del patrimonio edilizio, in base all’articolo 16-bis del TUIR inclusi quelli
di riduzione del rischio sismico (cd. sismabonus) attualmente disciplinato dall’artico-
lo 16 del decreto legge n. 63 del 2013;

-riqualificazione energetica degli edifici (cd. ecobonus), in base all’articolo 14 del
decreto legge n. 63 del 2013. Per questi interventi, attualmente sono riconosciute de-
trazioni più elevate quando si interviene sulle parti comuni dell’involucro opaco per
più del 25% della superficie disperdente o quando con questi interventi si consegue
la classe media dell’involucro nel comportamento invernale ed estivo, ovvero quando
gli interventi sono realizzati sulle parti comuni di edifici ubicati nelle zone sismiche
1, 2 o 3 e sono finalizzati congiuntamente alla riqualificazione energetica e alla ridu-
zione del rischio sismico

Altra importante novità, introdotta dal Decreto Rilancio, è la possibilità generalizza-
ta di optare, in luogo della fruizione diretta della detrazione, per un contributo anti-
cipato sotto forma di sconto dai fornitori dei beni o servizi (cd. sconto in fattura) o,
in alternativa, per la cessione del credito corrispondente alla detrazione spettante.
Tale possibilità, infatti, riguarda non solo gli interventi ai quali si applica il cd. Su-
perbonus ma anche quelli:

-di recupero del patrimonio edilizio;
-di recupero o restauro della facciata degli edifici esistenti (cd. bonus facciate);
-per l’installazione di colonnine per la ricarica dei veicoli elettrici .

In particolare, ai sensi dell’articolo 119 del Decreto Rilancio, le detrazioni più eleva-
te sono riconosciute per le spese documentate e rimaste a carico del contribuente, so-
stenute dal 1° luglio 2020 al 31 dicembre 2021, per le seguenti tipologie di interventi
(cd. “trainanti”) di:
-isolamento termico delle superfici opache verticali, orizzontali e inclinate che inte-
ressano l'involucro degli edifici, compresi quelli unifamiliari, con un'incidenza supe-
riore al 25% della superficie disperdente lorda dell'edificio medesimo o dell’unità
immobiliare sita all'interno di edifici plurifamiliari che sia funzionalmente indipen-
dente e disponga di uno o più accessi autonomi dall’esterno;
-sostituzione degli impianti di climatizzazione invernale esistenti con impianti centra-
lizzati per il riscaldamento, e/o il raffrescamento e/o la fornitura di acqua calda sani-
taria sulle parti comuni degli edifici, o con impianti per il riscaldamento, e/o il raffre-
scamento e/o la fornitura di acqua calda sanitaria sugli edifici unifamiliari o sulle
unità immobiliari site all'interno di edifici plurifamiliari che siano funzionalmente in-
dipendenti e dispongano di uno o più accessi autonomi dall’esterno;
-interventi antisismici di cui ai commi da 1-bis a 1-septies dell'articolo 16 del decre-
to-legge n.63 del 2013 (cd. sismabonus).



Se eseguiamo degli interventi  che beneficiano del superbonus 110% ad esempio per
un importo lavori pari a 100000 euro abbiamo diritto ad una detrazione di 110000
euro ovvero possiamo cedere ad un istituto bancario il credito di imposta che antici-
pa il denaro per eseguire i lavori ad esempio 100000 euro guadagnando 10000 euro
. Il credito di imposta ceduto  viene acquistato da fornitori che possono essere azien-
de privati industrie anche con uno sconto  con l’istituto di credito  che fa da interme-
diario .

7- Conclusioni

Gli interventi di adeguamento ed efficientamento energetico del patrimonio edilizio
esistente finanziati con il bonus 110% rappresentano delle occasioni di rilancio di un
settore quale quello edilizio che è fondamentale per l’economia italiana, inoltre si ha
la possibilità di mettere in sicurezza gli edifici visti gli eventi sismici che hanno inte-
ressato la penisola italiana nel primo ventennio di questo secolo. Per l’esecuzione
dei lavori i proprietari degli edifici non spendono nulla sono lavori eseguiti gratis
dallo stato italiano attraverso dei semplici meccanismi fiscali. Le tecniche di inter-
vento si ripropongono altre che di migliorare la classe sismica ed energetica degli
edifici anche di rigenerare il tessuto urbano migliorando la qualità architettonica del
patrimonio edilizio esistente. Purtroppo in questi anni in Italia si vive una profonda
crisi economica che con il COVID ha delle conseguenze sociali, rigenerare il tessuto
urbano tramite l’architettura non è semplice poiché si vive in condizioni di disagio
sociale e degrado urbano non imputabile  agli edifici ma funzione dei comportamenti
sociali collettivi ed individuali, Siamo in un periodo di transizione con modifica del
sistema lavoro riduzione al minimo degli spostamenti decongestionamento delle città
informatizzazione totale delle professioni della scuola delle industrie della pubblica
amministrazione ect, oggi per svolgere lavori che non siano manuali  è necessario il
solo computer per cui si può anche restare a casa. Le città i nuclei urbani sono vuoti
deserti il valore del patrimonio edilizio dipende dal contesto sociale nel quale è inse-
rito (al degrado sociale corrisponde il degrado urbanistico) ovvero nella stima degli
immobili oltre a richiedere la certificazione energetica la classe di rischio sismico
sarebbe opportuno valutare  l’ambiente sociale per quantificare la domanda di nuove
abitazioni e quindi il prezzo  per cui molto spesso non si è propensi ad eseguire dei
lavori anche se hanno come obiettivo la riduzione delle spese per il riscaldamento  o
la sicurezza in occasione di eventi calamitosi.
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