
      

 

Costruzioni in Zona Sismica 
Progetto di un edificio per civile abitazione 

 

Davide Cicchini 

Matricola 221670 

A.A.  2013/2014 
 

 

 

  

 



Sommario 
Generalità ................................................................................................................................................ 5 

Descrizione dell’opera ......................................................................................................................... 5 

Elaborati grafici ................................................................................................................................. 6 

Normativa di riferimento .................................................................................................................... 6 

Testi consultati .................................................................................................................................... 6 

Valutazione delle azioni ...................................................................................................................... 8 

Azioni permanenti........................................................................................................................... 8 

Pilastri ........................................................................................................................................... 8 

Travi ............................................................................................................................................... 8 

Solai ................................................................................................................................................ 8 

Scale e ballatoi ............................................................................................................................. 9 

Tamponature e tramezzi ......................................................................................................... 10 

Vano Ascensore .......................................................................................................................... 11 

Azioni variabili ............................................................................................................................... 12 

Azioni antropiche ...................................................................................................................... 12 

Azione del vento ........................................................................................................................ 12 

Azione sismica ................................................................................................................................ 15 

Criteri di calcolo e combinazioni di carico ..................................................................................... 17 

Metodo semi-probabilistico ........................................................................................................ 17 

Stato limite ultimo ......................................................................................................................... 17 

Stato limite per sisma ................................................................................................................... 17 

Definizione degli Stati limite per sisma .................................................................................... 18 

Stato Limite di Operatività (SLO) ........................................................................................... 18 

Stato Limite di Danno (SLD) .................................................................................................... 18 

Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV) ...................................................................... 19 

Stato Limite di Prevenzione del Collasso (SLC) ................................................................... 19 

Prescrizioni per lo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV) ........................................ 19 

Prescrizioni per lo Stato Limite di Danno (SLD) ..................................................................... 19 

Modellazione e Analisi della Struttura .................................................................................................. 20 

Modello 1: Telaio con diaframmi ...................................................................................................... 21 

Modello 2: Travi di copertura e solaio di copertura ......................................................................... 23 

Modello 3: Ascensore a pilastro equivalente .................................................................................... 24 

Modello 4: Ascensore ad elementi shell ........................................................................................... 25 

Modello 5: Scale con travi a ginocchio .............................................................................................. 26 

Modello 6: Fondazioni e interazione terreno-struttura .................................................................... 27 

Modello 7: Variazioni finali sulla sezione e l’orientamento dei pilastri ............................................ 29 

Progettazione ........................................................................................................................................ 31 

Principio di gerarchia delle resistenze............................................................................................... 31 

Fattore di struttura ............................................................................................................................ 32 

Verifica della regolarità ..................................................................................................................... 34 



Regolarità in pianta ....................................................................................................................... 34 

Regolarità in altezza ...................................................................................................................... 34 

Eccentricità accidentale ............................................................................................................... 36 

Analisi statica lineare ................................................................................................................... 37 

Spettro di progetto ............................................................................................................................ 38 

Progetto Travi ........................................................................................................................................ 39 

Armatura longitudinale ..................................................................................................................... 39 

Armatura trasversale ......................................................................................................................... 40 

Trave 5 – 14 – 25 primo livello .......................................................................................................... 41 

Trave 5 – 14 – 25 quarto livello ......................................................................................................... 43 

Trave 16 – 14 – 12-10-9 primo livello ................................................................................................ 46 

Armature longitudinali ...................................................................................................................... 48 

Armature trasversali .......................................................................................................................... 49 

Pilastrata in esame ............................................................................................................................ 50 

Nodi Trave – Pilastro ............................................................................................................................. 56 

Nodi esaminati .................................................................................................................................. 57 

Verifiche allo Stato Limite di Danno ...................................................................................................... 58 

 



  



Generalità 

Descrizione dell’opera 

La presente relazione ha come oggetto il dimensionamento e la verifica di un edificio per civile 

abitazione con struttura portante in calcestruzzo armato, da realizzarsi nel comune di L’aquila (Aq), in  ex 

zona sismica 1 e ad un’altitudine di 725 metri sul livello del mare. 

L’edificio si compone di quattro piani fuori terra ed una copertura a due falde con inclinazione di 30 

gradi rispetto all’orizzontale, che interessa solo il nucleo scala.  

La struttura è realizzata in calcestruzzo armato, le cui caratteristiche sono indicate in un successivo capitolo. 

Le travi sono tutte in altezza, con sezione di 30 x 40 cm, 30 x 50 cm e 30 x 60 cm al fine di soddisfare le 

verifiche per lo stato limite di deformazione e garantire una opportuna duttilità d’insieme alla struttura. 

Il corpo scala è composto da travi a ginocchio e gradini a sbalzo e si articola ai lati del nucleo ascensore, 

avente sezione a doppio C. Si riporta di seguito la pianta del progetto architettonico. I solai sono realizzati in 

latero-cemento e hanno altezza di 25 cm (20 + 5). 

La geometria non subisce variazioni nei diversi piani. Si è scelto di dare un dimensionamento quanto più 

regolare possibile dei pilastri disponendoli in modo da dare ugual rigidezza nelle direzioni principali di 

propagazione del sisma. 

La vita nominale della struttura è VN=50 anni (VN è intesa come il numero di anni nei quali la struttura, 

purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve poter essere usata per lo scopo alla quale è destinata), 

appartiene alla classe d'uso II (Costruzioni il cui uso prevede normali affollamenti, senza contenuti pericolosi 

per l'ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali). 

Il periodo di riferimento della struttura (in relazione al quale vengono valutate le azioni sismiche sulla 

struttura), si ricava moltiplicando la vita nominale per il coefficiente d'uso che in questo caso (classe d'uso II) 

vale 1. 

𝑉𝑅 = 𝑉𝑁 × 𝐶𝑈 = 50 𝑎𝑛𝑛𝑖 

Alla normale progettazione della struttura a base fissa, si aggiunge il progetto della stessa struttura 

con isolamento sismico, così da poter effettuare un confronto diretto dei risultati dell’analisi nei due casi. 



Elaborati grafici 

 

Si riportano gli elaborati grafici relativi alle varie elevazioni dell’edificio, nei quali è evidenziata la 

disposizione dei pilastri. 

 

Figura 1: Pianta piano tipo 

Normativa di riferimento 

La normativa cui viene fatto riferimento per la progettazione e la verifica è: 

 D.M. 14 gennaio 2008, “Norme tecniche per le costruzioni”, 

 Circolare esplicativa del 2 Febbraio 2009 n°617. 

Testi consultati 

Per la progettazione si è fatto riferimento ai seguenti testi: 

 Criteri di progettazione antisismica degli edifici (L. Petrini, R. Pinho, G.M. Calvi), 

 Progetto antisismico degli edifici in cemento armato (E. Cosenza, G. Maddaloni, G. Magliulo, 

M. Pecce, R. Ramasco), 



 Edifici antisismici in cemento armato (A Ghersi, P. Lenza), 

 Appunti e slide del corso di Costruzioni in zona sismica, 

 Progetto di edifici con isolamento sismico (M. Dolce, F.C. Ponzo, A. Di Cesare, G. Arleo), 

 Scheda tecnica degli isolatori elastomerici (FIP industriale, Serie SI). 

Materiali 
I materiali utilizzati per la realizzazione dell’opera sono: 

 Calcestruzzo 𝑅𝑐𝑘 = 30 𝑁/𝑚𝑚2, 

 Acciaio B450 C per le armature longitudinali e trasversali, 

 Acciaio B450 A per le reti elettrosaldate della soletta. 

Conglomerato Cementizio: 

 

Resistenza caratteristica cubica                                                                            R ck = 30 N/mm 2  

Resistenza caratteristica cilindrica                   f ck = 0,83 R ck                               f ck = 25 N/mm 2  

Resistenza di calcolo cilindrica                        f cd = αcc f ck / γ c  (*)                      f cd = 14,17 N/mm 2  

Resistenza a trazione media                              f ctm = 0,3 3 2

ckf                             f ctm = 2,56 N/mm 2  

Resistenza caratteristica a trazione                   f ctk = 0,70 f ctm                               f ctk = 1,80 N/mm 2  

Resistenza di calcolo a trazione                        f ctd = f ctk /γ c                                  f ctd = 1,20 N/mm 2  

Acciaio B450C (acciaio laminato a caldo):       

      Tensione caratteristica di snervamento                                                       450
yk

f  N/mm2 

      Tensione caratteristica di calcolo                
s

/
yk

f
yd

f         
15.1s

       391
yd

f  N/mm2 

 

Figura 2: Parametri di progetto dei materiali

MATERIALE 

 

PESO UNITA’ 

Conglomerato cementizio armato 25 KN/m 3  

Intonaco (1,5 cm) 0,3 KN/m 2  

Pignatta in laterizio 8 KN/m 3  

Foratini in laterizio 11 KN/m 3  

Malta bastarda 19 KN/m 3  

Intonaco in malta di calce 18 KN/m 3  

Massetto in malta di cemento 21 KN/m 3  

Pavimentazione ceramica (2 cm) 0,4 KN/m 2  

Rivestimento in marmo (3 cm) 0,8 KN/m 2  

Impermeabilizzante (2 cm) 0,3 KN/m 2  

Lana di vetro 1 KN/m 3  



Valutazione delle azioni 
Come indicato nelle Norme tecniche la progettazione e la verifica degli elementi strutturali viene 

eseguita con il metodo detto degli stati limite. 

I carichi sulle strutture vengono determinati considerando i pesi propri degli elementi strutturali, 

distinti in azioni permanenti e azioni variabili. Le azioni permanenti sono a loro volta suddivise per il calcolo 

agli stati limite in carichi strutturali e non strutturali. 

 

Azioni permanenti 
Pilastri 

In fase di predimensionamento, il peso dei pilastri viene associato ad una sezione di dimensioni 40 x 

60 cm a tutti i livelli. Tale valore sarà poi sostituito da quello riferito alle sezioni derivanti dal calcolo, il quale 

viene calcolato direttamente dal software. 

Carichi puntuali  PILASTRI         

4 Peso pilastro       

PESO STRUTTURALE G1      

4.1 pilastro 40x40    12,40 kN 

4.2 pilastro 40x50    15,50 kN 

4.3 pilastro 40x60    18,60 KN 

4.7 pilastro Ø45       12,33 KN 

 

Travi 

Per le travi si sono ipotizzati tre tipi di sezioni, rispettivamente 30 x 40, 30 x 50 e 30 x 60 cm.  

Carichi lineari TRAVI         

3 Peso travi        

3.1 trave 30x40    3,00 kN/m 

3.2 trave 30x50    3,75 kN/m 

3.3 trave 30x60    4,50 kN/m 

3.4 trave 40x25       3,44 kN/m 

 

Solai 

I solai sono realizzati in latero-cemento gettato in opera, tutti con altezza di 250 mm. L’interasse delle 

nervature è di 500 mm, i travetti hanno base di 120 mm e le pignatte (peso 8 kN/m3) di 380 mm. La soletta 

armata con la funzione di ripartizione dei carichi è alta 50 mm. 

 

 Carichi uniformemente distribuiti SOLAIO        

I solai vengono realizzati in latero-cemento, di dimensioni pari a 25 cm con pignatte alte 20 cm essendo la luce max 5m  l/25=20cm 

e soletta collaborante di 5 cm.          

1   Peso solaio           

PESO STRUTTURALE G1          

peso soletta collaborante (5cm)  1,25 kN/m2      

peso nervature    1,08 kN/m2      

peso pignatte    1,216 kN/m2      



 Peso totale componenti G1  3,546 kN/m2      

            

PESI PERMANENTI PORTATI G2           

massetto     1,5 kN/m2      

pavimento in ceramica 2 cm   0,4 kN/m2      

intonaco inferiore    0,36 kN/m2      

 Peso totale componenti G2  2,26 kN/m2      

            

 

1.  PESO COMPLESSIVO 
SOLAIO 5,806 kN/m2      

 
Carichi uniformemente distribuiti COPERTURE        

Il solaio di copertura presenta uno strato di intonaco di 1,5 cm all’intradosso, e un massetto     

delle pendenze in malta cementizia, di altezza media di  55 mm all’estradosso, sormontato     

da uno strato isolante in polistirene e pavimento in gres ceramico.       

2.1  Peso solaio copertura 16+4         

PESO STRUTTURALE G1          

peso soletta collaborante (5cm)  1,25 kN/m2      

peso nervature    0,96 kN/m2      

peso pignatte    0,9728 kN/m2      

 Peso totale componenti G1  3,1828 kN/m2      

            

PESI PERMANENTI PORTATI G2          

massetto     0,75 kN/m2      

tegole     0,9 kN/m2      

strato impermeabilizzante   0,05 kN/m2      

pannello isolante    0,05 kN/m2      

intonaco inferiore    0,36 kN/m2      

 Peso totale componenti G2  2,11 kN/m2      

             

 2.1 PESO COMPLESSIVO SOLAIO COPERTURA 5,2928 kN/m2      

            

 

Scale e ballatoi 

Le scale sono realizzate mediante travi a ginocchio e gradini a sbalzo. I gradini hanno un’alzata di 17 

cm e una pedata di 30 cm ed hanno una larghezza di 130 cm. 

I pianerottoli sono realizzati in cemento armato e si differenziano in pianerottolo di piano (soletta di 

altezza 24 cm) e pianerottolo intermedio (soletta di altezza 24 cm). Data la piccola differenza di peso per le 

due tipologie, si considera il maggiore trai due. 

 

 

 



Carichi uniformemente distribuiti SCALE    

Scala a sbalzo con trave a ginocchio, gradino con alzata di 16,67 cm e pedata di 30 cm, spessore della soletta 
5cm. 

      

8.1 Rampa       

PESO STRUTTURALE G1      

peso proprio gradino   2,08 kN/m2  

soletta (5cm)    1,25 kN/m2  

 Peso totale componenti G1  3,33 kN/m2 4,17 

PESI PERMANENTI 
PORTATI G2      

rivestimento in marmo   0,80 kN/m2  

intonaco inferiore (1,5 cm)   0,27 kN/m2  

 Peso totale componenti G2  1,07 kN/m2 1,34 

        

 8.1 PESO RAMPA     4,40 kN/m2  

        

8.2 
Pianerottolo       

PESO STRUTTURALE G1      

peso proprio pianerottolo (spessore 23 cm) 5,75 kN/m2 7,19 

PESI PERMANENTI 
PORTATI G2      

rivestimento in marmo   0,8 kN/m2  

intonaco inferiore (1,5 cm)   0,27 kN/m2  

massetto di allettamento per malta di cemento 0,3 kN/m2  

 Peso totale componenti G2  1,37 kN/m2 1,71 

        

 8.2 PESO PIANEROTTOLO   7,12 KN/m2  

 

Tamponature e tramezzi 

La muratura di tamponamento è di tipo a cappotto, realizzata con una coppia di forati da 80 mm e 

all'esterno un pannello isolante da 100 mm. Le pareti sono rifinite con due strati di intonaco di 1,5 cm 

all'interno e 2,5 cm all'esterno; lo spessore totale è di 30 cm. 

I tramezzi sono invece realizzati con forati da 8 cm. Come consentito dalla normativa, il peso delle 

tramezzature viene convertito in unità di superficie, per tenere in conto eventuali variazioni nella 

disposizione delle stesse all’interno dell’edificio. 

 

 

 



 

 

Carichi lineari TAMPONATURA 
     

 

 
 

 

6 Peso 
tamponatura          

PESI PERMANENTI PORTATI G2        

peso forati (16 cm)    1,28 kN/m2    

pannello isolante    0,1 kN/m2    

intonaco (1,5+2,5)cm   0,72 kN/m2    

 Peso totale componenti G2  2,1 kN/m2 6,51   

          

 6.1 PESO TAMPONATURA (con h=2,40m) 5,04 kN/m 1,89 4,37  

 6.2 PESO TAMPONATURA (con h=2,77m) 5,82 kN/m    

 
Carichi uniformemente ripartiti TRAMEZZI     

Le tramezzature interne sono realizzate in laterizi forati di spessore 80 mm, rivestiti da ambo   

i lati da uno strato di intonaco di spessore 15 mm.      

5 Peso tramezzatura        

PESI PERMANENTI PORTATI 
G2        

muratura di forati (8 cm)   0,88 kN/m2   

2 intonaci da 1,5 cm    0,6 kN/m2   

 Peso totale componenti G2  1,48 kN/m2   

         

 5.1 PESO TRAMEZZO (con h=2,40m) 3,55 kN/m   

 5.2 PESO TRAMEZZO (con h=2,77m) 4,1 kN/m   

         

         

Il peso proprio di elementi divisori interni potrà essere ragguagliato ad un carico permanente   

portato uniformemente distribuito g2k, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad   

assicurare una adeguata ripartizione del carico.     

         

 5.1 Carico uniformemente distribuito  1,6 kN/m2   

 5.2 Carico uniformemente distribuito 2 kN/m2   

 
 
 

Vano Ascensore 

 

 VANO ASCENSORE            

Il blocco ascensore è realizzato mediante pareti rettangolari di spessore 20 cm, 25 cm, 30 cm  in       

calcestruzzo armato, di dimensioni come in figura. 
          



 
 
 

7 Peso paretina in c.a.            

PESO STRUTTURALE G1            

              

 A-F    12,40 kN        

 B-G    14,34 kN        

 C-E    71,61 kN        

 D    47,90 kN        

 7.1 PESO ASCENSORE   146,24 kN per ogni piano       

 

Azioni variabili 
Azioni antropiche 

Tra le azioni antropiche si tiene conto dei sovraccarichi variabili, che comprendono la classe dei carichi 

legati alle destinazioni d’uso dell’opera. 

Si suppone un carico nominale di intensità pari a 2 kN/m2 per tutti gli ambienti abitabili (Categoria A), 

di 4 kN/m2 le scale, pianerottoli e  balconi (Categoria C2), e di 0,5 kN/m2 per la copertura, non accessibile, ed 

il sottotetto, accessibile per la sola manutenzione(Categoria H). Per quanto riguarda i balconi e la copertura, 

è necessario tenere presente anche l’azione della neve. 

Carichi variabili qk     

9.1 Carico folla      

9.1.1  Ambienti residenziali, copertura piana praticabile 2 kN/m2 

9.1.2  Balconi, scale, ballatoi   4 kN/m2 

9.1.3  Copertura  non praticabile   0,5 kN/m2 

 

Azione del vento 

L’edificio, alto 12.4 metri, si trova nella zona 3 (Abruzzo), ad una quota di 725 metri e in un’area con 

ostacoli diffusi, per cui la classe di rugosità del terreno è C. A causa della distanza dalla costa, il sito può essere 

considerato nella categoria di esposizione IV. Di seguito sono riportati i parametri forniti dalla normativa per 

il calcolo della pressione del vento 



 

CALCOLO DELL'AZIONE DEL VENTO

Zona vb,0 [m/s] a0 [m] ka [1/s]

3 27 500 0,02

740

31,8

Pressione cinetica di riferimento Coefficiente di forma Coefficiente dinamico

qb = 1/2∙r∙vb
2 (r = 1,25 kg/mc)

qb [N/mq] 632,03

Coefficiente di esposizione

Classe di rugosità del terreno

Categoria di esposizione

z altezza edif .[m] Zona as [m]

21,7 3 740

Cat. Esposiz. kr z0 [m] zmin [m] ct

IV 0,22 0,3 8 1

ce 2,34

La pressione del vento a meno del coefficiente di forma vale: 1477,45 N/mq (1,4774 kN/mq)

ce(z) = ce(zmin)                                       per z < zmin

Classe di rugosità

C

vb = vb,0      per as ≤ a0

vb = vb,0 + ka (as - a0)     per a0 < as ≤ 1500 m

E' il coefficiente di forma (o coefficiente 

aerodinamico), funzione della tipo logia e 

della geometria della costruzione e del 

suo orientamento rispetto  alla direzione 

del vento. Il suo valore può essere 

ricavato da dati suffragati da opportuna 

documentazione o da prove sperimentali 

in galleria del vento.                                                                 

Esso può essere assunto 

autelativamente pari ad 1 nelle costruzioni 

di tipo logia ricorrente, quali gli edifici di 

forma regolare non eccedenti 80 m di 

altezza ed i capannoni industriali, oppure 

può essere determinato mediante analisi 

specifiche o facendo riferimento a dati di 

comprovata affidabilità.

p (pressione del vento [N/mq]) = qb∙ce∙cp∙cd

qb (pressione cinetica di riferimento [N/mq])

ce (coefficiente di esposizione)

cp (coefficiente di forma)

cd (coefficiente dinamico)

3) Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo, Molise, Puglia, Campania, Basilicata, Calabria (esclusa la provincia di Reggio Calabria)

as (altitudine sul livello del mare [m])

vb (velocità di riferimento [m/s])

C) Aree con ostacoli diffusi (alberi, case, muri, recinzioni,....); aree con rugosità non riconducibile alle classi A, B, D

ce(z) = kr
2∙ct∙ln(z/z0) [7+ct∙ln(z/z0)]    per z ≥ zmin



Azione della neve 

Il fabbricato è posto in zona III (L’Aquila), ad altitudine as di 725 metri sul livello del mare. Di seguito 

sono riportati i parametri ottenuti dal capitolo 3 delle NTC in base all’ubicazione dell’edificio, per il calcolo 

del carico neve: 

 

 

  

Valore carratteristicio della neve al suolo

740 4

1,72

Coefficiente termico

Coefficiente di esposizione

Topografia CE

Normale 1

Valore del carico della neve al suolo

1,72

Coefficiente di forma (copertura ad una falda)

0 1,37 kN/mq

m 0,8

Coefficiente di forma (copertura a due falde)

0

0 (Caso I) 1,37 kN/mq 1,37 kN/mq

m (a1) 0,8

(Caso II) 1,37 kN/mq

m (a2) 0,8

(Caso III) 0,5 m (a2)

m (a1)
m (a2)

0,5 m (a1)

Il coeff iciente termico può essere utilizzato per tener conto della 

riduzione del carico neve a causa dello scioglimento della stessa, 

causata dalla perdita di calore della costruzione. Tale coeff iciente

tiene conto delle proprietà di isolamento termico del materiale utilizzato 

in copertura. In assenza di uno specif ico e documentato studio, deve 

essere utilizzato Ct = 1.

m (a2)

m (a1)

a (inclinazione falda [°])

a1 (inclinazione falda [°])

a2 (inclinazione falda [°])

0,69 kN/mq

0,69 kN/mq

m

1,37 kN/mq

qsk (val. caratt. della neve al suolo [kN/mq])

qs (carico neve sulla copertura [N/mq]) = mi∙qsk∙CE∙Ct

mi (coefficiente di forma)

as (altitudine sul livello del mare [m])

qs (carico della neve al suolo [kN/mq])

Aree in cui non è presente una signif icativa rimozione di neve sulla costruzione prodotta dal vento, a causa del terreno, altre 

costruzioni o alberi.

Descrizione

qsk (valore caratteristico della neve al suolo [kN/mq])

CE (coefficiente di esposizione)

Ct (coefficiente termico)

a

a1 a2



Carico neve       

Il sito sul quale viene realizzato l'edificio si trova a 740 m s.l.m., nella zona III.  

Il carico provocato dalla neve sulla copertura viene valutato mediante la seguente espressione: 

qs = μi×qsk ×CE ×Ct        

dove:        

qs è il carico neve sulla copertura;     

μi è il coefficiente di forma della copertura, poichè abbiamo una copertura piana, esso è pari 

a 0,8 (0° ≤ α ≤ 30°) α1=30° α2=30°     

qsk è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [kN/m2], dipende  

dalle condizioni locali di clima e di esposizione pari a qsk = 1,72 kN/m2   

CE è il coefficiente di esposizione, pari ad 1    

Ct è il coefficiente termico, pari ad 1     

Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale.    

9.2 carico neve sulla copertura qs   1,37 kN/m2  

 

Azione sismica 
L’azione sismica sulle costruzioni è generata dal moto del terreno di sedime per effetto della 

propagazione delle onde sismiche. Ai fini della determinazione dell’azione sismica di progetto allo stato limite 

ultimo deve essere valutata l’influenza delle condizioni litologiche e morfologiche del luogo ove sorge la 

costruzione. Si ipotizza la categoria di suolo di fondazione C; inoltre la zona su cui insiste l’opera è classificata 

come zona 2.  

Mediante l’uso del foglio di calcolo Excel “SPETTRI-NTC” si sono ricavati tutti i parametri necessari alla 

valutazione dell’azione sismica. 

I vari parametri sono trattati in dettaglio in un successivo capitolo. 

 



 

  



Criteri di calcolo e combinazioni di carico 
Metodo semi-probabilistico 

Il metodo semi-probabilistico è detto tale perché prende in considerazione, tramite i coefficienti delle 

combinazioni di carico, la probabilità che le massime sollecitazioni si verifichino contemporaneamente. Per 

la situazione permanente e transitoria si verifica che l'azione sollecitante di calcolo Sd sia inferiore alla 

resistenza ultima di calcolo Rd. 

Le sollecitazioni di calcolo vanno calcolate secondo la seguente formulazione: 

G1G1 + G2G2 + Q1Qk1 + Q202Qk2 + Q303Qk3 + … 

 

con: 

 G1 peso proprio di tutti gli elementi strutturali; 

 G2 peso proprio di tutti gli elementi non strutturali; 

 E azione sismica; 

 Qk valore caratteristico di un’azione variabile in cui Qk1 azione variabile dominante e Qk2, 

 Qk3  azioni variabili che possono agire contemporaneamente a quella dominante. 

I coefficienti di calcolo per le azioni, variano a seconda dello stato limite considerato. Nel presente 

progetto si è considerato il solo stato limite ultimo e quello per sisma, in quanto gli stati limite di esercizio 

erano già stati verificati in un precedente elaborato, riguardante lo stesso edificio. 

Stato limite ultimo 
Per lo stato limite ultimo sono state considerate cinque combinazioni di carico, organizzate in modo 

da considerare ogni azione variabile come predominante. 

I risultati delle suddette combinazioni sono stati poi ulteriormente inglobati in una combinazione di 

inviluppo ed utilizzati per il calcolo delle sole travi a momento flettente, in quanto per il resto del calcolo è 

più stringente la condizione sismica ed il rispetto della gerarchia delle resistenze. 

In Figura 3 si riportano i coefficienti di combinazione e le combinazioni considerate: 

 

Figura 3: Combinazioni SLU e coefficienti parziali 

 

Stato limite per sisma 
In condizioni sismiche è necessario considerare l’effetto della propagazione del sisma in direzione x e 

y, e nelle direzioni in cui si sviluppa l’edificio con verso positivo e negativo. 



Oltre a questo, bisogna introdurre un’eccentricità accidentale per i centri di massa ai vari piani della struttura. 

Tale esigenza è legata alla difficoltà nel valutare l’effettiva posizione di questi ultimi, soprattutto per quello 

che riguarda la reale presenza e disposizione dei carichi variabili. 

Per quanto detto, le combinazioni da considerare sono trentadue, le quali sono riportate in tabella:  

 

Figura 4: Combinazioni sismiche 

Dove, in particolare: 

 Ey è l’azione orizzontale del sisma in direzione y, valutata con analisi modale, 

 Ex è l’azione orizzontale del sisma in direzione x, valutata con analisi modale, 

 Mx momento dovuto all’eccentricità accidentale della forza in direzione x, 

 My momento dovuto all’eccentricità accidentale della forza in direzione y. 

Le quattro azioni appena elencate, sono state calcolate per lo stato limite di salvaguardia della vita 

(SLV) ed utilizzate per il dimensionamento dei vari elementi strutturali. 

Si definiscono 32 combinazioni per ogni direzione principale del sisma. 

 

Definizione degli Stati limite per sisma 
Nei confronti delle azioni sismiche, gli stati limite sia di esercizio che ultimi, sono 

individuati riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi 

strutturali, quelli non strutturali e gli impianti. 

Gli stati limite di esercizio sono: 

Stato Limite di Operatività (SLO) 

A seguito del terremoto la costruzione, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le 

apparecchiature rilevanti alla sua funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'uso significativi. 

Stato Limite di Danno (SLD) 

A seguito del terremoto la costruzione, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le 

apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non 



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

ed orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur nell'interruzione d'uso di parte delle 

apparecchiature. 

Gli stati limite ultimi sono: 

Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV) 

A seguito del terremoto la costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed 

impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali cui si associa una perdita significativa di rigidezza 

nei confronti delle azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per 

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

Stato Limite di Prevenzione del Collasso (SLC) 

A seguito del terremoto la costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed 

impiantistici e danni molto gravi dei componenti strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di 

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

 

Prescrizioni per lo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV) 
Per tutti gli elementi strutturali, inclusi nodi e connessioni tra elementi, deve essere verificato che il 

valore di progetto di ciascuna sollecitazione (Ed), calcolato in generale comprendendo gli effetti delle non 

linearità geometriche e le regole di gerarchia delle resistenze indicate per le diverse tecniche costruttive, sia 

inferiore al corrispondente valore della resistenza di progetto (Rd). In particolare gli orizzontamenti devono 

essere in grado di trasmettere le forze ottenute dall'analisi aumentate del trenta per cento. 

Le azioni sollecitanti di calcolo vanno tenute in conto secondo la seguente formulazione: 

𝐸 + 𝐺1 + 𝐺2 + 𝑃 + 𝜓21 ∙ 𝑄𝑘1 + 𝜓22 ∙ 𝑄𝑘2 + ⋯ 

In cui i coefficienti di combinazione sono elencati in Figura 3. 

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti carichi 

gravitazionali: 

𝐺1 + 𝐺2 + ∑ 𝜓2𝑗 ∙ 𝑄𝑘𝑗
𝑗

 

Allo stato limite di salvaguarda della vita deve essere verificato che i singoli elementi strutturali e la 

struttura nel suo complesso possiedano una duttilità coerente con il fattore di struttura q adottato. Questa 

condizione si può ritenere soddisfatta applicando le regole di progetto specifiche e di gerarchia delle 

resistenze indicate per le varie tipologie costruttive. 

Prescrizioni per lo Stato Limite di Danno (SLD) 
Nello stato limite di danno l'azione sismica viene introdotta considerando uno spettro di progetto 

elastico che viene ridotto con un fattore pari a 2,5. 

Le masse sismiche vengono calcolate utilizzando la medesima relazione vista per lo SLV ma prendendo 

in considerazione la colonna dei coefficienti di combinazione 𝜓0𝑗. 

La verifica principale da effettuare nello SLD è quella relativa al contenimento del danno degli elementi 

non strutturali. Nel caso di costruzioni civili ed industriali, qualora la temporanea inagibilità sia dovuta a 

spostamenti eccessivi di interpiano, questa condizione si può ritenere soddisfatta quando gli spostamenti di 

interpiano ottenuti dall'analisi in presenza dell'azione sismica di progetto relativa allo stato limite di danno 

siano inferiori ai limiti indicati nel seguito; relativamente alla configurazione della struttura in esame: 

 per tamponamenti collegati rigidamente alla struttura che interferiscono con la deformabilità 

della stessa 

𝑑𝑟 < 0,005 ∙ ℎ 

dove dr è lo spostamento di interpiano, ovvero la differenza tra gli spostamenti al solaio superiore ed 

inferiore e h è l'altezza di piano. 



Modellazione e Analisi della Struttura 

La modellazione della struttura è stata condotta mediante l'ausilio del programma di calcolo agli 

elementi finiti SAP2000 v.15. 

L'organizzazione del lavoro è stata strutturata a modelli, in ognuno dei quali si è andato ad aggiungere 

un elemento della struttura a partire dal primo modello in cui si è modellato solo il telaio. 

Il modello tiene conto della distribuzione delle masse e non considera rigidezze aggiuntive costituite da 

elementi non strutturali. la struttura è schematizzata con elementi resistenti a telaio orditi nelle due direzioni 

principali connessi dai solai che fungono da diaframmi orizzontali. Gli elementi diaframma sono considerati 

infinitamente rigidi nel proprio piano e quindi si considerano solo 3 gdl per ogni piano, globalmente quindi la 

struttura presenta 15 gdl, considerando anche la copertura. 

Di seguito si mostreranno le differenze riscontrate nei vari modelli realizzati, in termini di analisi modale 

(dinamica libera) e quindi in termini di periodi e forme modali proprie della struttura. 

  



Modello 1: Telaio con diaframmi 

Nel primo modello, come si può notare in Figura 5, sono stati modellati solo gli elementi strutturali 

(travi e pilastri), che costituiscono l'ossatura portante dell'edificio. Questi ultimi sono stati modellati come 

elementi frame definendo vincoli di continuità tra i singoli elementi. 

Al piede dei pilastri del piano terra non sono state modellate le fondazioni, ma sono stati inseriti dei 

vincoli di incastro che vogliono schematizzare, il comportamento delle fondazioni. 

L'effetto irrigidente dei solai in questo primo modello è stato modellato con dei vincoli di diaframma, 

come consentito dalla normativa. 

Al fine di riprodurre le condizioni di carico reali, sono state caricate solo le travi, escludendo solo i pesi 

propri degli elementi strutturali, che vengono automaticamente applicati dal programma una volta inserito 

il peso per unità di volume del materiale. 

Per effettuare l'analisi modale si sono calcolate le masse come previsto dalla normativa in caso di 

progettazione in zona sismica, ovvero applicando ai carichi variabili il coefficiente di partecipazione 𝜓2𝑖. 

Andando ad analizzare le prime tre forme modali, come si può vedere in Figura 5, si nota che il primo modo 

di vibrare è traslazionale in direzione y, il secondo ed il terzo invece sono rotazionali intorno ad un asse 

parallelo a z e passante per l’asse di simmetria della struttura (parallelo all’asse y). 

I periodi dei vari modi e le masse partecipanti del modello sono riportati nella tabella di Figura 6. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Figura 5: Modello 1A, Deformate modali 

MODELLO 1A               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,504 0,000 0,845 0,000 0,845 0,000 0,000 

Mode 2 0,495 0,861 0,000 0,861 0,845 0,000 0,000 

Mode 3 0,463 0,000 0,000 0,861 0,845 0,863 0,863 

Mode 4 0,166 0,000 0,102 0,861 0,948 0,000 0,863 

Mode 5 0,164 0,098 0,000 0,959 0,948 0,000 0,863 



Mode 6 0,155 0,000 0,000 0,959 0,948 0,097 0,960 

Mode 7 0,094 0,031 0,000 0,990 0,948 0,000 0,960 

Mode 8 0,093 0,000 0,033 0,990 0,981 0,000 0,960 

Mode 9 0,091 0,000 0,000 0,990 0,981 0,000 0,960 

Mode 10 0,089 0,000 0,000 0,990 0,981 0,031 0,991 

Mode 11 0,085 0,000 0,000 0,990 0,981 0,000 0,991 

Mode 12 0,083 0,000 0,000 0,990 0,981 0,000 0,991 
 

Si è effettuata la stessa analisi modellando il solaio con una piastra omogenea a spessore equivalente 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura6: Modello 1B, Deformate modali 

 

MODELLO 1B               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,503 6,242E-10 0,84518 6,242E-10 0,84518 0,0002 0,0002 

Mode 2 0,495 0,86101 1,131E-09 0,86101 0,84518 2,517E-07 0,0002 

Mode 3 0,462 2,027E-07 0,00028 0,86101 0,84547 0,86263 0,86283 

Mode 4 0,165 1,987E-08 0,10219 0,86101 0,94766 0,00003576 0,86287 

Mode 5 0,164 0,09797 2,178E-08 0,95898 0,94766 3,116E-08 0,86287 

Mode 6 0,154 2,635E-08 0,00004517 0,95898 0,9477 0,09701 0,95988 

Mode 7 0,094 0,03135 2,962E-07 0,99033 0,9477 1,484E-08 0,95988 

Mode 8 0,093 3,249E-07 0,03315 0,99033 0,98086 0,00002896 0,95991 

Mode 9 0,091 3,202E-07 0,00008736 0,99033 0,98094 6,456E-07 0,95991 

Mode 10 0,089 9,283E-09 0,00003941 0,99033 0,98098 0,03106 0,99097 

Mode 11 0,085 2,061E-08 0,000003463 0,99033 0,98099 4,185E-09 0,99097 

Mode 12 0,083 9,897E-08 0,00002147 0,99033 0,98101 5,26E-09 0,99097 
 



Modello 2: Travi di copertura e solaio di copertura 

Nel secondo modello si è inserita l’intelaiatura della copertura dell'edificio e la copertura. 

Il tetto si realizza a due falde, con pendenza perpendicolare all’asse x; esso è costituito da travi inclinate sulle 

quali poggia un solaio in laterocemento. 

Questa prima modellazione del tetto viene eseguita caricando le travi portanti con i rispettivi carichi 

provenienti dai solai incidenti su di esse. In questo caso viene omessa la modellazione della rigidezza dei solai, 

allo scopo di poter effettuare un confronto con il modello successivo. 

A seguito dell'inserimento del tetto ci si aspetta che il periodo di oscillazione aumenti, perché aumenta 

l’altezza dell’edificio. Nel caso in esame siccome la copertura interessa solo il nucleo scala si dovrà avere solo 

una leggera variazione. Si ricorda che la massa complessiva dell’edificio è sempre tenuta in conto in ogni 

modello. Quindi i modi di vibrare, non avendo modificato in maniera significativa la distribuzione delle masse 

e delle rigidezze rimangono qualitativamente come nel modello precedente. 

 

 

Figura7: Modello 7, Deformate modali 

MODELLO 2               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,522 0,000 0,825 0,000 0,825 0,000 0,000 

Mode 2 0,510 0,849 0,000 0,849 0,825 0,000 0,000 

Mode 3 0,466 0,000 0,000 0,849 0,825 0,859 0,859 

Mode 4 0,234 0,000 0,051 0,849 0,876 0,000 0,859 

Mode 5 0,205 0,056 0,000 0,905 0,876 0,000 0,859 

Mode 6 0,189 0,000 0,000 0,905 0,876 0,023 0,882 

Mode 7 0,154 0,000 0,075 0,905 0,951 0,000 0,882 

Mode 8 0,150 0,000 0,000 0,905 0,952 0,079 0,961 

Mode 9 0,147 0,059 0,000 0,964 0,952 0,000 0,961 

Mode 10 0,092 0,000 0,030 0,964 0,982 0,000 0,961 

Mode 11 0,092 0,027 0,000 0,991 0,982 0,000 0,961 

Mode 12 0,089 0,000 0,000 0,991 0,982 0,000 0,961 



Modello 3: Ascensore a pilastro equivalente 

In questo modello e nel successivo si procede alla modellazione dell’ascensore, rispettivamente con 

elementi frame e shell. Lo scopo che ci si pone è quello effettuare un confronto sulla validità delle due 

modellazioni e sull’effetto che le stesse hanno sui parametri modali. 

Entrando nel dettaglio del presente modello, si procede alla realizzazione di una sezione a doppio C, 

attraverso l’opzione section designer. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Il vano ascensore viene disposto e collegato con dei bracci rigidi alla struttura 

Per quanto riguarda le deformate modali (8), si nota una sostanziale variazione rispetto ai precedenti 

modelli. La causa è da ricercarsi nell’aumento della rigidezza globale della struttura. Il secondo e terzo modo 

risultano quasi completamente traslazionali, rispettivamente in direzione x e y. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Figura8: Modello 3, Deformate modali 

MODELLO 3               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,466 0,000 0,000 0,000 0,000 0,859 0,859 

Mode 2 0,410 0,781 0,000 0,781 0,000 0,000 0,859 

Mode 3 0,350 0,000 0,718 0,781 0,718 0,000 0,859 

Mode 4 0,213 0,000 0,081 0,781 0,799 0,000 0,859 

Mode 5 0,189 0,000 0,000 0,781 0,799 0,023 0,882 

Mode 6 0,187 0,045 0,000 0,826 0,799 0,000 0,882 

Mode 7 0,150 0,000 0,000 0,826 0,799 0,079 0,961 

Mode 8 0,117 0,132 0,000 0,958 0,799 0,000 0,961 

Mode 9 0,101 0,000 0,149 0,958 0,948 0,000 0,961 

Mode 10 0,089 0,000 0,000 0,958 0,948 0,030 0,992 

Mode 11 0,068 0,032 0,000 0,990 0,948 0,000 0,992 

Mode 12 0,065 0,000 0,022 0,990 0,970 0,000 0,992 
 

Modello 4: Ascensore ad elementi shell 

Per confrontare due diverse tipologie di modellazione, si procede alla schematizzazione dell’ascensore 

con elementi di tipo shell, con comportamento a piastra spessa (piastra di Mindlin). Il calcestruzzo 

considerato ha le medesime proprietà di quello del resto della struttura. L’ascensore è solidarizzato alla 

struttura con delle travi di collegamento 30 x 40 su cui poggiano i solai. 

Si può cogliere la quasi coincidenza dei risultati del presente modello con quello a pilastro equivalente. 

Nel seguito si utilizzerà solo il modello a shell, poiché permette di controllare gli sforzi all’interno delle pareti 

dell’ascensore e di dimensionare in maniera migliore le fondazioni. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura8: Modello 4, Deformate modali 



MODELLO 4               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,461 0,000 0,000 0,000 0,000 0,856 0,856 

Mode 2 0,397 0,788 0,000 0,788 0,000 0,000 0,856 

Mode 3 0,337 0,000 0,701 0,788 0,701 0,000 0,856 

Mode 4 0,212 0,000 0,094 0,788 0,795 0,000 0,856 

Mode 5 0,189 0,000 0,000 0,788 0,795 0,022 0,878 

Mode 6 0,187 0,046 0,000 0,834 0,795 0,000 0,878 

Mode 7 0,148 0,000 0,000 0,834 0,795 0,083 0,961 

Mode 8 0,117 0,125 0,000 0,958 0,795 0,000 0,961 

Mode 9 0,098 0,000 0,149 0,958 0,944 0,000 0,961 

Mode 10 0,088 0,000 0,000 0,958 0,944 0,031 0,991 

Mode 11 0,071 0,031 0,000 0,989 0,944 0,000 0,991 

Mode 12 0,065 0,000 0,012 0,989 0,957 0,000 0,991 
 

Si ricorda che UX e UY sono i rapporti delle masse partecipante per il modo n corrispondenti ai carichi di 

accelerazione nelle direzioni globali X, Y. 

Modello 5: Scale con travi a ginocchio 

La modellazione della scala viene effettuata con elementi frame, di sezione 30 x 50 cm, in quanto la 

stessa è composta da travi a ginocchio e gradini a sbalzo.  

La riduzione di luce dei pilastri collegati con le travi a ginocchio, induce ad ipotizzare un ulteriore 

aumento di rigidezza globale, con conseguente riduzione dei periodi (Figura 9). 

Per quanto riguarda le deformate modali (Figura 10), non si nota una sostanziale variazione rispetto ai 

precedenti modelli. Il secondo e terzo modo risultano quasi completamente traslazionali, rispettivamente in 

direzione x e y, ad indicare una diminuzione della rigidezza nella prima direzione, rispetto alla seconda. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura9: Particolare 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  

 
 
Figura10: Modello 5, Deformate modali 

MODELLO 5               

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,440 0,000 0,000 0,000 0,000 0,852 0,852 

Mode 2 0,372 0,784 0,000 0,784 0,000 0,000 0,852 

Mode 3 0,330 0,000 0,691 0,784 0,691 0,000 0,852 

Mode 4 0,211 0,000 0,102 0,784 0,794 0,000 0,852 

Mode 5 0,187 0,000 0,000 0,784 0,794 0,020 0,872 

Mode 6 0,185 0,049 0,000 0,834 0,794 0,000 0,872 

Mode 7 0,141 0,000 0,000 0,834 0,794 0,089 0,960 

Mode 8 0,111 0,122 0,000 0,955 0,794 0,000 0,960 

Mode 9 0,095 0,000 0,148 0,955 0,942 0,000 0,960 

Mode 10 0,083 0,000 0,000 0,955 0,942 0,030 0,990 

Mode 11 0,068 0,029 0,000 0,985 0,942 0,000 0,990 

Mode 12 0,067 0,000 0,000 0,985 0,942 0,000 0,990 
 

Modello 6: Fondazioni e interazione terreno-struttura 

Per eseguire una modellazione completa è necessario considerare anche l'interazione tra terreno e 

struttura. 

In questo modello si inserisce una fondazione di tipo diretto, con sezione a T rovescia di dimensioni 

150 x 130 cm, altezza dell’ala e larghezza dell’anima di 50 cm. Al di sotto dell’ascensore si inserisce invece 

una platea con spessore di  50 cm (Figura 11)  

Per modellare l’interazione si utilizza il metodo di Winkler per le travi su suolo elastico. Una volta 

definita la rigidezza delle molle per unità di lunghezza K = 30000 KN/m2 (come se si definesse il modulo 

edometrico del terreno, essendo la costante di sottofondo circa uguale al modulo edometrico diviso la 

larghezza della fondazione) si procede assegnando alle travi delle molle distribuite sulla lunghezza.  

Sui nodi della fondazione si vincolano gli spostamenti U1, U2 e la rotazione R3, lasciando liberi tutti gli 

altri gradi di libertà. 



Confrontando il presente modello con quello precedente, si nota come i periodi tendano ad 

aumentare, soprattutto per il secondo modo; le deformate sono invece qualitativamente uguali (Figura 12). 

L’aumento del periodo è attribuibile alla maggiore deformabilità garantita dal vincolo elastico del terreno alla 

Winkler (ovvero si è eliminato il vincolo di incastro). 

Per evitare il comportamento a mensola delle braccia dell’edificio si è estesa la fondazione creando un 

collegamento. 

 

 

Figura11: sezione fondazione 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura12: Modello 6, Deformate modali 

 

 

 

 

 

 



MODELLO 6                 

StepType StepNum Period UX UY SumUX SumUY RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,485 0,797 0,003 0,797 0,003 0,000 0,000 

Mode 2 0,470 0,003 0,781 0,800 0,783 0,000 0,000 

Mode 3 0,464 0,000 0,000 0,800 0,783 0,823 0,823 

Mode 4 0,218 0,000 0,033 0,800 0,817 0,000 0,823 

Mode 5 0,187 0,034 0,000 0,833 0,817 0,000 0,823 

Mode 6 0,186 0,000 0,000 0,833 0,817 0,018 0,840 

Mode 7 0,158 0,000 0,000 0,833 0,817 0,000 0,840 

Mode 8 0,144 0,005 0,000 0,838 0,817 0,000 0,840 

Mode 9 0,142 0,000 0,002 0,838 0,819 0,002 0,842 

Mode 10 0,142 0,000 0,005 0,838 0,824 0,001 0,843 

Mode 11 0,142 0,000 0,000 0,838 0,824 0,000 0,843 

Mode 12 0,137 0,000 0,000 0,838 0,824 0,101 0,944 
 

Modello 7: Variazioni finali sulla sezione e l’orientamento dei pilastri 

Dall’analisi dei modelli precedenti, si è potuta notare una modifica anche sostanziale nella risposta 

della struttura, soprattutto dopo l’aggiunta delle scale e dell’ascensore. Il comportamento del modello 6, 

deve essere tarato in quanto dal 6° modo la struttura subisce l’eccitazione secondo la direzione z, e nei 

restanti modi analizzati dal software di calcolo non raggiunge l’85% della massa partecipante (Figura 13). 

Questo tipo di struttura non soffre particolarmente il modo torsionale perché la doppia simmetria 

garantisce la coincidenza del baricentro delle masse e del baricentro delle rigidezze. Per queste ragioni si 

inseriscono due setti da 35 cm al posto dei pilastri 25-28-33 e 26-31-34, così facendo si eliminano i pilastri 

tozzi, poiché interrotti dalla trave a ginocchio, che portano al non soddisfacimento della gerarchia delle 

resistenze 

Si è inoltre estesa la platea di fondazione a tutto il nucleo centrale, abbracciando le scale e il vano 

ascensore. 
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Figura12: Modello 6, Deformate modali 

 

MODELLO 7                   

StepType StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ RZ SumRZ 

Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

Mode 1 0,421 0,761 0,000 0,000 0,761 0,000 0,000 0,000 0,000 

Mode 2 0,403 0,000 0,000 0,000 0,761 0,000 0,000 0,772 0,772 

Mode 3 0,396 0,000 0,747 0,000 0,762 0,747 0,000 0,000 0,772 

Mode 4 0,140 0,084 0,000 0,000 0,846 0,747 0,000 0,000 0,772 

Mode 5 0,129 0,000 0,000 0,869 0,846 0,747 0,869 0,000 0,772 

Mode 6 0,128 0,005 0,000 0,000 0,851 0,747 0,869 0,000 0,772 

Mode 7 0,127 0,000 0,000 0,001 0,851 0,747 0,870 0,004 0,776 

Mode 8 0,126 0,000 0,000 0,001 0,851 0,747 0,871 0,000 0,776 

Mode 9 0,125 0,000 0,000 0,000 0,851 0,747 0,871 0,126 0,903 

Mode 10 0,119 0,000 0,000 0,096 0,851 0,747 0,967 0,000 0,903 

Mode 11 0,115 0,000 0,108 0,000 0,851 0,855 0,967 0,000 0,903 

Mode 12 0,111 0,000 0,000 0,000 0,851 0,855 0,967 0,000 0,903 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Progettazione 

La concezione di un edificio è di grande importanza in campo sismico: concepire un edificio dove le 

forze laterali possono essere facilmente trasferite a terra senza eccessive deformazioni e con 

comportamento duttile ne assicura il buon funzionamento sotto l'azione sismica. Questo obiettivo può essere 

raggiunto se nella scelta dello schema strutturale si seguono alcuni principi guida, per esempio: 

 Iperstaticità: assicura una ridondanza di elementi e quindi una più favorevole e più ampia 

ridistribuzione degli effetti dell'azione sismica e dissipazione di energia, 

 Regolarità in pianta e in altezza: assicura una distribuzione bilanciata e adeguata degli 

elementi strutturali in pianta ed in altezza inducendo la struttura ad avere una risposta globale 

uniforme e quindi riduce i rischi legati alla presenza di eccentricità tra centro di massa e centro 

di rigidezza, le zone di concentrazioni di sforzi e di elevata richiesta di duttilità, 

 Resistenza e rigidezza flessionali secondo due direzioni ortogonali: assicurano un buon 

comportamento della struttura qualunque sia la direzione del moto sismico, 

 Resistenza e rigidezza torsionali: assicurano limitati effetti torsionali nella struttura e quindi 

riducono il rischio che spostamenti differenziati, dovuti a tali effetti nei diversi elementi 

strutturali, inducano sollecitazioni non uniformi, 

 Resistenza e rigidezza dei solai nel piano: assicurano capacità di ridistribuzione delle forze 

indotte dal sisma sul sistema proporzionale alle rigidezze e resistenze degli elementi resistenti 

e un comportamento globale uniforme, 

 Fondazioni adeguate: l'utilizzo di un unico sistema fondale per una data struttura in elevazione 

dotato di elevata rigidezza estensionale nel piano orizzontale e di adeguata rigidezza 

flessionale assicura che l'intero edificio sia soggetto ad una uniforme eccitazione sismica, 

riducendo eventuali spostamenti dovuti a input non sincrono. 

Inoltre per raggiungere l'obbiettivo di cui sopra si applica il principio della gerarchia delle resistenze. 

Principio di gerarchia delle resistenze 

Tale principio ha come obbiettivo quello di fare in modo che le modalità di danno e collasso dotate di 

duttilità, capacità deformative e capacità dissipative precedano sempre modalità di collasso fragili, 

impedendone il verificarsi; questo scopo viene perseguito facendo si che i modi fragili siano dimensionati in 

funzione della capacità dei modi duttili, anziché in funzione delle azioni di progetto. 

Progettare secondo tale filosofia consiste, dunque nel disporre le zone dissipative nell'intero sistema 

in modo tale che siano responsabili dell'attivazione del modo di rottura voluto, scelto per rendere massima 

la capacità dell'intera struttura di deformarsi e dissipare energia prima di arrivare al collasso. Tutte le altre 

zone vengono invece progettate per mantenersi in campo elastico sotto l'azione di forze pari alla resistenza 

delle zone duttili, tenuto conto della loro eventuale sovraresistenza. Tale sovraresistenza si calcola 

moltiplicando la resistenza nominale per il fattore di sovraresistenza 𝛾𝑅𝑑. 

Nel caso di strutture in cemento armato, si richiede normalmente che non si possano verificare in alcun 

elemento rotture per taglio, che i nodi trave-pilastro rimangano integri, che le cerniere plastiche flessionali 

possano prodursi unicamente alle estremità della trave e alla base delle colonne, che non si verifichino danni 

in fondazione. Risulta quindi evidente come siano fondamentali sia un'adeguata conoscenza strutturale 

dell'intera struttura così come una attenta progettazione e realizzazione dei dettagli strutturali. Le norme 



distinguono, in base all'entità delle plasticizzazioni che si considerano in fase di progettazione, due livelli di 

capacità dissipativa o Classi di Duttilità (CD): 

 Classe di duttilità Alta (CDA), 

 Classe di duttilità bassa (CDB). 

Dal punto di vista operativo, questo comporta l'utilizzo di due diversi coefficienti di sovraresistenza, 

𝛾𝑅𝑑 = 1,3 per CD”A” e 𝛾𝑅𝑑 = 1,1 per CD”B”, alcune differenze nelle modalità e nei parametri di 

dimensionamento e verifica degli elementi, valori diversi del fattore di struttura. 

La capacità dissipativa anelastica della struttura viene infatti tenuta in conto ai fini del progetto e della verifica 

introducendo un fattore riduttivo delle forze elastiche, il fattore di struttura q, che nella definizione 

dell'azione sismica permette di passare dallo spettro di risposta elastico a quello di progetto. 

Fattore di struttura 

Il fattore di struttura rappresenta uno dei concetti chiave della nuova normativa. In particolare, 

facendo propri i risultati di ingegneria sismica consolidati nel tempo, la norma accetta che una struttura, 

adeguatamente progettata e che conseguentemente ha la capacità di andare in campo non lineare, 

dissipando plasticamente energia, può resistere ad accelerazioni sismiche ben maggiori di quelle relative alla 

prima plasticizzazione. 

Da un punto di vista progettuale, si può ridurre l'accelerazione che la struttura subirebbe in campo 

indefinitamente elastico, mediante l'introduzione del fattore di struttura e pervenendo così alle accelerazioni 

di progetto di una struttura, che nella realtà ha comportamento non lineare dissipativo. Le sollecitazioni sulla 

struttura si possono calcolare ancora in campo elastico, con gli usuali metodi dell'analisi strutturale, ma si 

deve poi seguire un insieme coordinato di regole sulle proprietà dei materiali e sulla progettazione delle 

sezioni e degli elementi strutturali (travi, pilastri, nodi) per garantire che la struttura abbia la capacità di 

dissipazione in campo non lineare che è implicita nell'adozione del fattore di struttura di progetto. 

In sostanza il fattore di struttura viene utilizzato nei metodi di analisi lineari, dove l'azione sismica viene 

rappresentata utilizzando lo spettro di risposta elastico ridotto tramite il fattore di struttura appunto, con ciò 

si riassume in modo forfettario il comportamento non lineare della struttura. 

Il valore del fattore q da utilizzare per ciascuna direzione del sisma, dipende dalla tipologia strutturale, 

dal suo grado di iperstaticità e dai criteri di progettazione adottati e prende in conto le non linearità del 

materiale. Esso può essere calcolato tramite la seguente espressione: 

𝑞 = 𝑞0 ∙ 𝐾𝑅 

Dove: 

 q0 è il valore massimo del fattore di struttura che dipende dal livello di duttilità attesa, dalla 

tipologia strutturale e dal rapporto 𝛼𝑢/𝛼1 (fattore di sovraresistenza, dato dal valore 

dell'azione sismica per il quale si verifica la formazione di un numero di cerniere plastiche tali 

da rendere la struttura labile diviso il valore dell'azione sismica per il quale il primo elemento 

strutturale raggiunge la plasticizzazione a flessione, 

 KR è un fattore riduttivo che dipende dalle caratteristiche di regolarità in altezza della 

costruzione, con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0,8 per costruzioni 

non regolari in altezza. 

I massimi valore di q0 relativi alle diverse tipologie costruttive ed alle due classi di duttilità considerate 

(CDA e CDB) sono contenuti nella tabella 7.4.1 delle NTC, riportata nella: 



 

Per edifici non regolari in elevazione, i valori di q0 dati in tabella vanno ridotti del 20% tramite 

l'assunzione del fattore riduttivo KR = 0,8. 

Il fattore di sovraresistenza 𝛼𝑢/𝛼1 può valutarsi numericamente mediante l'analisi statica non lineare 

(pushover), non potendosi comunque adottare nel calcolo un valore superiore a 1,5; per semplicità la norma 

suggerisce direttamente stime del fattore di sovraresistenza per strutture regolari in pianta, riportate in  

 

 

Per edifici non regolari in pianta va assunto un fattore di sovraresistenza pari alla media fra 𝛼𝑢/𝛼1  

tabellato e 1. 

Nel caso in esame, la struttura è regolare in pianta e non regolare  in altezza (come illustrato in seguito). 

Effettuando un’analisi sulla ripartizione delle forze di taglio alla base si definisce la rigidezza complessiva dei 

pilastri in rapporto a quella dei setti, nel caso in esame si è ottenuta la seguende ripartizione delle forze: 

 

TIPO DI STRUTTURA    

F_x F_y    

F_setti F_pil. F_tot F_setti F_pil. F_tot    

1867,63 567,82 2435,45 2551,01 213,23 2764,23    

% setti % pilastri   % setti % pilastri      

76,69% 23,31%   92,29% 7,71%      

STRUTTURE A PARETI STRUTTURE A PARETI 
 CAP 7.4.3.1 NTC08 

   

         

         

αu/α1 kw q0 αu/α1 kw q0  kR  

1,1 0,687 4,805825 1,1 0,687 4,81  0,8  

 q= 3,84  q= 3,84 

 

  

 

Il fattore kw si stabilisce dal rapporto della somma delle altezze e della somma di tutte le basi della totalità 

delle pareti di taglio. 



La struttura studiata appartiene alle strutture a pareti con più piani e più campate, progettando in 

CD”B”, si ricava: 

𝑞 = 𝑞0 ∙ 𝐾𝑅 = 4,805 ∗ 1,1 ∗ 0,8 = 3,84 

Verifica della regolarità 

Regolarità in pianta 

Per quanto riguarda gli edifici, una costruzione è regolare in pianta se tutte le seguenti condizioni sono 

rispettate: 

1. la configurazione in pianta è compatta e approssimativamente simmetrica rispetto a due 

direzioni ortogonali, in relazione alla distribuzione di masse e rigidezze, 

2. il rapporto tra i lati di un rettangolo in cui la costruzione risulta iscritta è inferiore a 4, 

3. nessuna dimensione di eventuali rientri o sporgenze supera il 25% della dimensione totale 

della costruzione nella corrispondente direzione, 

4. gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano rispetto agli 

elementi verticali e sufficientemente resistenti. 

Basta quindi che una delle condizioni precedenti non sia soddisfatta che la struttura risulta essere 

irregolare in pianta. 

Le prescrizioni del punto 1 sono rispettate in quanto la struttura presenta un asse di simmetria 

parallelo ad y; nella direzione opposta si conserva comunque la regolarità di rigidezza, poiché l’eccentricità 

del vano ascensore è compensata da quella del telaio centrale. 

Per quanto riguarda il punto due, esso non determina irregolarità in pianta poiché il lato maggiore del nostro 

edificio risulta essere lungo 30,4 m ed il lato minore 9 m, il loro rapporto è di 3,4. 

Anche il punto tre non determina irregolarità in pianta non essendoci sporgenze di dimensione maggiore al 

25% della corrispondente direzione. 

Essendo gli orizzontamenti considerabili infinitamente rigidi, anche il punto quattro non determina 

irregolarità. 

Da quanto sopra, la struttura è regolare in pianta. 

Regolarità in altezza 

Una costruzione è regolare in altezza se tutte le seguenti condizioni sono rispettate: 

1. Tutti i sistemi resistenti verticali (quali telai e pareti) si estendono per tutta l'altezza della 

costruzione, 

2. massa e rigidezza rimangono costanti o variano gradualmente, senza bruschi cambiamenti, 

dalla base alla sommità della costruzione (le variazioni di massa da un orizzontamento 

all'altro non superano il 25%, la rigidezza non si riduce da un orizzontamento a quello 

sovrastante più del 30% e non aumenta più del 10%); ai fini della rigidezza si possono 

considerare regolari in altezza strutture dotate di pareti o nuclei di cemento armato o pareti 

e nuclei in muratura di sezione costante sull'altezza o di telai controventati in acciaio, ai quali 

sia affidato almeno il 50% dell'azione sismica alla base, 

3. nelle strutture intelaiate progettate in CDB il rapporto tra resistenza effettiva (la resistenza 

effettiva è la somma dei tagli nelle colonne e nelle pareti compatibili con la resistenza a 

pressoflessione e a taglio dei medesimi elementi) e resistenza richiesta dal calcolo non è 

significativamente diverso per orizzontamenti diversi (il rapporto fra la resistenza effettiva e 

quella richiesta, calcolata ad un generico orizzontamento, non deve differire più del 20% 



dall'analogo rapporto determinato per un altro orizzontamento); può fare eccezione l'ultimo 

orizzontamento di strutture intelaiate di almeno tre orizzontamenti, 

4. eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengano in modo 

graduale da un orizzontamento al successivo, rispetto i seguenti limiti: ad ogni 

orizzontamento il rientro non supera il 30% della dimensione corrispondente al primo 

orizzontamento, né il 20% della dimensione corrispondente all'orizzontamento 

immediatamente sottostante. Fa eccezione l'ultimo orizzontamento di costruzioni di almeno 

quattro piani per il quale non sono previste limitazioni di restringimento. 

Nella struttura che si vuole progettare tutti i sistemi resistenti verticali si estendono per tutta l'altezza 

dell'edificio, quindi il primo punto non comporta irregolarità in altezza. 

Volendo progettare la struttura in CDA, non bisogna considerare il terzo punto.  

Non avendo restringimenti della sezione orizzontale della costruzione il quarto punto non da irregolarità. Per 

quanto riguarda il secondo punto, si devono determinare le masse e le rigidezza di ogni elevazione per 

determinare la loro variazione in altezza. 

Per quanto concerne la verifica in termini di rigidezza, ci si è basati sulla nota relazione del metodo 

degli spostamenti o metodo delle rigidezze che prescrive: 

𝐹 = 𝑘 ∙ 𝛿 

La rigidezza viene calcolata come il rapporto tra il taglio complessivamente agente al piano (taglio di 

piano) e lo spostamento relativo di piano dr. 

La valutazione delle rigidezze può essere ovviamente effettuata per un valore arbitrario dell'azione 

sismica orizzontale complessiva; considerando che per trovare gli spostamenti di piano si effettua un'analisi 

statica lineare, che per definizione lega gli spostamenti e le forzanti che li determinano con una legge lineare, 

analizzando le differenze degli spostamenti in termini percentuali, il valore numerico della forzante è 

ininfluente sul risultato finale. 

Prima di determinare le forzanti di piano è necessario determinare i baricentri di ogni impalcato dove 

esse devono essere applicate. 

La pianta dell'edificio presenta doppia simmetria geometrica e dei carichi quindi l’edificio ha il baricentro 

delle masse coincidente con il baricentro delle rigidezze. 

Nella tabella si può osservare la verifica di regolarità in altezza 

 

  PESI TOTALI EDIFICIO [KN] 
COMBINAZIONE 
SISMICA    

LIVELLO G Q Qn Wi RIDUZIONE %   

TETTO 455,19 24,25 66,45 475,75    

4 2975,28 515,80 203,17 3170,66 -84,70   

3 2975,28 515,80   3130,02 0,00   

2 3001,85 515,80   3156,59 -0,89   

1 3001,85 515,80   3156,59 0,00   

      Wtot 13089,62 [kN] 1334 tonnellate 

        

La struttura è regolare in altezza se l'incremento tra un piano e l'altro non supera il 
25%   

STRUTTURA NON REGOLARE  

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

La struttura è regolare in pianta ma non è regolare in altezza, la verifica più vincolante è sulle rigidezze che 

rileva il terzo e il quarto livello una notevole variazione di rigidezza, questo è sicuramente dovuto alla 

diminuzione di sezione di tutti i pilastri di piano che passano da 40x50 a 40x40. La variazione di massa e 

rigidezza tra il quarto e il quinto livello potrebbe essere trascurata in quanto derivano dalla copertura della 

zona comune che è di modesta estensione, si potrebbe per semplicità considerarla solo come un carico in 

testa ai pilastri. Questa ipotesi è giustificata anche dall’analisi modale che produce piccole variazioni sul 

periodo quando si introduce la copertura. È importante ricordare che le masse totali del fabbricato sono 

conteggiate in ogni modello, infatti in assenza dell’elemento strutturale sono inserite come forze 

concentrate rappresentando di fatto la reazione vincolare prodotta dall’elemento mancante. 

 

Eccentricità accidentale 
Come specificato nel punto 7.2.6 delle NTC, per tener conto della variabilità spaziale del moto sismico, 

nonché di eventuali incertezze della localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una 

eccentricità accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. 

Per i soli edifici ed in assenza di più accurate determinazioni l'eccentricità accidentale in ogni direzione 

non può essere considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell'edificio misurata perpendicolarmente 

alla direzione di applicazione dell'azione sismica. Detta eccentricità è assunta costante, per entità e direzione 

su tutti gli orizzontamenti. 

All’interno del modello si considerano dei momenti torcenti derivanti dal prodotto delle forze sismiche 

calcolate con l’analisi statica lineare, per l'eccentricità accidentale considerata. 

Per la struttura in esame, le eccentricità lungo x e y sono rispettivamente pari a 1,75 e 1,42 metri. Nel 

seguito sono anche riportati i momenti dovuti a tali eccentricità. 

 

Lx Ly ex ey 

34,97 28,37 1,7485 1,4185 

 

La doppia simmetria dei baricentri di massa accidentali produce delle combinazioni che causano sollecitazioni 

ridondanti, per questo motivo si studiano solo 8 combinazioni, solo nei versi positivi, per ogni direzione 

principale. 

Per la struttura in esame si considera lo spettro di risposta nella direzione: 

1- x, y per 8 combinazioni 

2- 72°, 162° per 8 combinazioni 

3- 108°, 198° per 8 combinazioni 

 

 

 

 

[KN] [KN] [KN] [m] [m] [KN/m] [%] [m] [m] [KN/m] [%]

1°livello 1000 93,06 1000,00 0,0006 0,0006 1666666,667 0,0005 0,0005 2000000

2°livello 1000 186,11 906,94 0,0014 0,0008 1133679,385 -31,98% 0,0011 0,0006 1511572,514 -24,42%

3°livello 1000 276,82 720,83 0,0021 0,0007 1029757,892 -9,17% 0,0017 0,0006 1201384,208 -20,52%

4°livello 1000 373,88 444,01 0,0026 0,0005 888021,7136 -13,76% 0,0025 0,0008 555013,571 -53,80%

livello TETTO 1000 70,13 70,13 0,0031 0,0005 140252,7482 -84,21% 0,0028 0,0003 233754,5804 -57,88%

La struttura è regolare in altezza se l'incremento tra un piano e l'altro non supera il 30% 

STRUTTURA NON REGOLARE

riduzion

e_Y [%]
drift_Y

spostamento 

di piano_X

rigidezza di 

piano_X
drift_X

riduzione

_X [%]

spostamento 

di piano_Y

rigidezza di 

piano_Y
Vb,max Fi Vi



Si ottengono in totale 24 combinazioni sismiche strutturate come segue: 

 

COMBO Spettro ecc. 

1 

Ex+0,3Ey 

+Mtx 

2 -Mtx 

3 +Mty 

4 -Mty 

5 

Ex-0,3Ey 

+Mtx 

6 -Mtx 

7 +Mty 

8 -Mty 

 

Analisi statica lineare 
L'analisi lineare statica consiste nell'applicazione di forze di inerzia indotte dall'azione del sisma. Può 

essere effettuata a condizione che il periodo del modo di vibrazione principale nella direzione in esame (T1) 

non superi 2,5 TC o TD e che la costruzione sia regolare in altezza; anche in caso di irregolarità è un buon 

metodo di controllo ed è necessario per la valutazione delle eccentricità. 

Per costruzioni civili o industriali che non superino i 40 m di altezza e la cui massa sia 

approssimativamente uniformemente distribuita lungo l'altezza, T1 può essere stimato, in assenza di calcoli 

più dettagliati, utilizzando la formula seguente: 

𝑇1 = 𝐶1 ∙ 𝐻3/4 

Dove: 

 H: Altezza della costruzione dal piano di posa, 

 C1: Coefficiente che vale 0,085 per strutture a telaio in acciaio, 0,075 per strutture a talaio in 

calcestruzzo armato, 0,05 per altri tipi di strutture. 

L'entità delle forze si ottiene dall'ordinata dello spettro di progetto corrispondente al periodo T1 e la 

loro distribuzione sulla struttura segue la forma del modo di vibrare principale nella direzione in esame, 

valutata in modo approssimato. 

La forza da applicare a ciascuna massa della costruzione è data dalla formula seguente: 

𝐹𝑖 = 𝐹ℎ ∙ 𝑧𝑖 ∗
𝑊𝑖

∑ 𝑧𝑗 ∙ 𝑊𝑗𝑗
 

Dove: 

 Fh=Sd(T1)*W*/g 

o Sd(T1) è l’ordinata spettrale per la strategia di progettazione considerata, 

o  è pari a 0,85 se la struttura ha più di tre orizzontamenti e se T1<2*TC, pari a 1 in tutti 

gli altri casi, 

 Zi,j sono le quote delle masse ai vari piani, 

 Wi,j sono le masse ai vari piani. 

Nella tabella di Errore. L'origine riferimento non è stata trovata. si riportano i vari parametri appena 

indicati ed i risultati dell’analisi statica. Le caratteristiche dello spettro sono dedotte dal file “Spettri 

NTC”; si notino inoltre i momenti calcolati per le due eccentricità accidentali: 

 



T1=C1*H3/4 W Sd(T1) TC λ ∑Wj·zj Fh 

0,586 13089,62 0,253 0,51617 0,85 105155,9 287,12 

 

  zi Wi Fi Mtx Mty 

livello 1 3,1 3156,593 26,72 46,72 37,90 

livello 2 6,2 3156,593 53,44 93,43 75,80 

livello 3 9,3 3130,023 79,48 138,97 112,74 

livello 4 12,4 3170,657 107,35 187,70 152,28 

livello 
TETTO 

15,5 475,7549 20,13 35,21 28,56 

 

Spettro di progetto 

Riprendendo quanto indicato illustrato nel capitolo “Azione sismica”, considerando un suolo di 

tipo C e una categoria topografica T1, si ricava lo spettro di progetto per l’analisi, opportunamente scalato 

per il fattore di struttura q. Tale spettro è riportato in  

Figura. 

 

  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura: Spettro SLV, per q=3,84 

Tale spettro sarà utilizzato sia per l’analisi statica lineare che per l’analisi modale, per la quale è 

considerato identico per le due direzioni x, y e per le direzioni principali della struttura ossia 72°,462° e 

108°,198°. 



Progetto Travi 

Armatura longitudinale 

Dato che le travi in esame non sono soggette a sforzo normale rilevante, si procede effettuando una 

progettazione a flessione semplice retta. 

Per la determinazione delle sollecitazioni, si considera l'inviluppo tra tutte le combinazioni (sismiche e 

SLU), in maniera tale da cogliere il massimo momento flettente a cui le travi sono soggette. Una volta noto il 

momento sollecitante, l'area di armatura necessaria è ricavata dalla schematizzazione e dalle equazioni 

seguenti: 

 

𝜈 = 𝛽1𝜉 + 𝜔′𝑘′ − 𝜔𝑘 = 0 

𝜇 = 𝛽1𝜉 (
1 + 𝛿

2
− 𝛽2𝜉) +

(𝜔′𝑘′ + 𝜔𝑘)(1 − 𝛿)

2
 

Dove  e m sono rispettivamente lo sforzo normale (nullo per le travi) e il momento flettente 

adimensionalizzati. 

Noto il momento flettente, questo viene adimensionalizzato e poi da apposite tabelle, formulate per i 

vari tipi di sezione, si ricava  (rapporto meccanico di armatura),  (coefficiente di posizione dell’asse neutro) 

ed infine l’armatura di progetto in zona tesa. Ovviamente, invertendo le relazioni precedenti, è possibile 

calcolare il momento resistente per la sezione. 

Nello spirito della progettazione allo stato limite ultimo, bisognerà verificare che: 

𝑀𝑅𝑑 ≥ 𝑀𝑆𝑑 

Vanno inoltre rispettate le seguenti prescrizioni del capitolo 4 delle NTC e quelle ancora più restrittive 

del capitolo 7, riguardante le costruzioni in zona sismica: 

 L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a: 

𝐴𝑆,𝑚𝑖𝑛 = 0,26 ∙
𝑓𝑐𝑡𝑚

𝑓𝑦𝑘
∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑 

e comunque non inferiore a 0,0013 ∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑 

 Al di fuori delle zone di sovrapposizione, l’area di armatura tesa o compressa, non deve 

superare individualmente 𝐴𝑆,𝑚𝑎𝑥 = 0,04 ∙ 𝐴𝑐 dove Ac è l’area della sezione in calcestruzzo, 



 Per tutta la lunghezza della trave, devono essere presenti almeno due barre di diametro pari 

a 14 mm, sia superiormente che inferiormente, 

 In ogni sezione della trave, sia che l’armatura tesa sia quella inferiore che quella superiore, il 

rapporto geometrico r, relativo a tale armatura, deve essere compreso trai seguenti limiti: 

1,4

𝑓𝑦𝑘
< 𝜌 < 𝜌𝑐𝑜𝑚𝑝 +

3,5

𝑓𝑦𝑘
 

Armatura trasversale 

Il punto 4.1.2.1.3.2 delle NTC2008 precisa che la resistenza a taglio VRd di elementi strutturali dotati 

di specifica armatura a taglio deve essere valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio, 

con il metodo del puntone a inclinazione variabile. 

Gli elementi resistenti dell'ideale traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il 

corrente compresso di calcestruzzo e i puntoni d'anima inclinati. 

L'inclinazione  dei puntoni di calcestruzzo rispetto all'asse della trave deve rispettare i limiti seguenti: 

1 ≤ cot 𝜃 ≤ 2,5 

La verifica di resistenza SLU è: 

𝑉𝑅𝑑 ≥ 𝑉𝑆𝑑 

Con riferimento all'armatura trasversale, la resistenza di calcolo a taglio trazione si calcola con: 

𝑉𝑅𝑆𝑑 = 0,9 ∙ 𝑑 ∙
𝐴𝑠𝑤

𝑠
∙ 𝑓𝑦𝑑 ∙ (cot 𝛼 + cot 𝜃) ∙ sin 𝛼 

Con riferimento al calcestruzzo d'anima, la resistenza di calcolo a taglio compressione si calcola con: 

𝑉𝑅𝐶𝑑 = 0,9 ∙ 𝑑 ∙ 𝑏𝑤 ∙ 𝛼𝑐 ∙ 𝑓′𝑐𝑑 ∙
(cot 𝛼 + cot 𝜃)

1 + cot 𝜃2
 

La resistenza a taglio della trave è la minore delle due appena enunciate. 

Il taglio di calcolo si ottiene applicando il principio della gerarchia delle resistenze. Per escludere la 

formazione di meccanismi di rottura fragili, dovuti al taglio, gli sforzi di taglio di calcolo si ottengono 

sommando il contributo dovuto ai carichi gravitazionali agenti sulla trave, allo sforzo di taglio prodotto dai 

momenti resistenti delle sezioni di estremità, amplificati per il fattore di sovraresistenza Rd che nel caso di 

costruzioni con CDA vale 1,2. 

Nella progettazione in CDB si procede al calcolo dell’armatura trasversale considerando direttamente 

le sollecitazioni derivanti dall’inviluppo. 

La normativa, ai capitoli 4 e 7, impone le seguenti prescrizioni: 

 Per le travi deve essere prevista un’armatura trasversale costituita da staffe, per la cui sezione 

complessiva deve risultare 𝐴𝑠𝑡 ≥ 1,5 ∙ 𝑏 𝑚𝑚2 𝑚⁄ , essendo b lo spessore minimo dell’anima 

della sezione, con un minimo di tre staffe al metro e passo comunque non superiore 0,8 volte 

l’altezza utile della sezione, 

 Nelle zone critiche (pari a 1 e 1,5 volte l’altezza della sezione, rispettivamente per CDB e CDA) 

la prima staffa non deve distare più di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le staffe successive 

vanno disposte ad un passo pari al minore dei seguenti: 

o Un quarto dell’altezza utile della sezione, 

o 175 mm e 225 mm, rispettivamente per CDB e CDA, 

o 6 e 8 volte il diametro delle barre longitudinali, per CDA e CDB rispettivamente, 

o 24 volte il diametro delle armature trasversali. 



Per staffa di contenimento si intende una staffa rettangolare, circolare o a spirale, di diametro minimo 

di 6 mm, con ganci a 135° prolungati per almeno 10 diametri alle due estremità. I ganci devono essere 

assicurati alle barre longitudinali. 

Trave 5 – 14 – 25 primo livello 

La travata in esame è composta da due campate, con travi di sezione 30X60, tutte portanti i solai 

adiacenti. 

Nella figura seguente, è riportato il diagramma di inviluppo dei momenti sollecitanti. Si nota che a 

causa della forzante sismica, l'inviluppo dei momenti flettenti presenta anche agli appoggi delle sollecitazioni 

importanti, derivanti dal diagramma a farfalla dei momenti per azioni orizzontali. 

Applicando la strategia di calcolo illustrata nel capitolo precedente, si ricavano le armature 

rappresentate nelle carpenterie. I diametri dei tondini considerati partono da un minimo di 14 mm, con 

incrementi di 2 mm; 

Gli ancoraggi e le sovrapposizioni sono effettuati al di fuori dei nodi, così da non generare sovra resistenze 

nelle zone critiche e dannose congestioni di armatura. 
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Progetto a flessione 

elemento zona di calcolo 
Sezione trave 

b[mm] h[mm] d[mm] 

T
1

.1
 3

0
 X

 6
0
 

appoggio sx. 
inf 

300 600 560 

sup 

campata   

appoggio dx 
inf 

sup 
T

1
.2

 3
0

 X
 6

0
 

appoggio sx. 
inf 

300 600 560 
sup 

campata   

appoggio dx 
inf 

sup 

 

 

MSd  As Ferri As Mrd 
Verifica 

kNm mm^2 n° ф n° ф n° ф mm^2 kNm 

67,62 342,87 3 16        603,19 118,96 OK 

-204,42 1036,54 2 16 4 16    1206,37 237,92 OK 

232,50 1178,90 3 16 3 18    1366,59 269,52 OK 

21,06 106,77 3 16        603,19 118,96 OK 

-225,91 1145,49 2 16 4 16     1206,37 237,92 OK 

89,48 453,72 3 16         603,19 118,96 OK 

-211,53 1072,58 2 16 4 16    1206,37 237,92 OK 

215,50 1092,70 2 16 3 18    1165,53 229,86 OK 

103,92 526,93 3 16 1 16    804,25 158,61 OK 

-213,11 1080,57 2 16 4 16     1206,37 237,92 OK 

 

 

ρ ρcomp ρcomp + 3,5/fyk verifica_i verifica_s 

0,00335 0,006702 0,01448 OK OK 

0,00759 0,006702 0,01448 OK OK 

0,00335 0,006702 0,01448 OK OK 

0,00335 0,006702 0,01448 OK OK 

0,00648 0,006702 0,01448 OK OK 

0,00447 0,006702 0,01448 OK OK 

 

Controllata la compatibilità delle armature inserite con i limiti di normativa, si è proceduto al calcolo 

delle armature trasversali. 

Il taglio di calcolo, nel rispetto della gerarchia delle resistenze, si ricava sommando il contributo dovuto 

ai carichi gravitazionali allo sforzo di taglio prodotto dai momenti resistenti delle sezioni di estremità della 

trave, amplificati per il fattore di sovraresistenza. 



Al fine di ottimizzare la resistenza del traliccio, si impone dapprima la rottura bilanciata tra acciaio e 

calcestruzzo, uguagliandone le resistenze e si calcola l’inclinazione dei puntoni. Se essa non rientra nei limiti 

di normativa, viene posta uguale al limite più vicino. 

Per il progetto in CDA, è necessario rispettare le prescrizioni del 7.4.4.1.2.2 NTC, quindi la cot 𝜃 per le zone 

critiche va posta pari a 1 e bisogna inoltre verificare la possibilità di disporre, oltre alle staffe, delle armature 

inclinate a 45°, a cui affidare il 50 % del taglio; per le travate analizzate sono sufficienti solo staffe. 

Decidendo un diametro per le staffe pari a 8 mm, si ricava un passo delle staffe da inserire nelle zone 

critiche pari a 10 cm, derivante dalle limitazioni di normativa. Fuori dalle zone critiche, con lo stesso metodo 

di calcolo, il passo risulta pari a 15 cm. 

 

PASSO DELLA STAFFA IN ZONA 
CRITICA 

φ 8 passo 100 [mm] 

φ 8 passo 100 [mm] 

 

Trave 5 – 14 – 25 quarto livello 

La trave presenta le stesse caratteristiche geometriche della precedente. A livello statico supporta anche il 

carico neve derivante dal solaio di copertura. Lo scopo è di valutare e progettare la trave in base alla 

differente azione sismica che si manifesta all’ultimo livello. 
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PASSO DELLA STAFFA  

φ 8 passo 150 [mm] 

φ 8 passo 150 [mm] 



 
 

È evidente come la sollecitazione sia minore, nonostante sia applicato il carico neve. 

Per confronto si espone anche l’andamento del momento flettente calcolata per la combinazione 

fondamentale allo stato limite ultime considerando la trave continua su appoggi fissi. 

 

 
 

Il momento resistente in campata per entrambe le travi è stato dimensionato sulla base di questo 

andamento. Si è fatta l’ipotesi che a seguito del manifestarsi della cerniera plastica il momento in campata 

dovuto ai carichi statici aumentasse. Questa particolare attenzione è stata rivolta alle travi medesime in 

quanto su di esse scarica il peso del solaio di piano. 
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Progetto a flessione 
 

 

elemento zona di calcolo 
Sezione trave 

b[mm] h[mm] d[mm] 

T
4

.1
 3

0
 X

 6
0
 

appoggio sx. 
inf 

300 600 560 

sup 

campata   

appoggio dx 
inf 

sup 

T
4

.2
 3

0
 X

 6
0
 

appoggio sx. 
inf 

300 600 560 
sup 

campata   

appoggio dx 
inf 

sup 

 

MSd  As Ferri As Mrd 
Verifica 

kNm mm^2 n° ф n° ф n° ф mm^2 kNm 

17,90 90,74 3 16        603,19 118,96 OK 

-135,47 686,89 2 16 2 16    804,25 158,61 OK 

232,50 1178,90 3 16 3 18    1366,59 269,52 OK 

-43,75 221,83 3 16        603,19 118,96 OK 

-168,29 853,32 2 16 3 16     1005,31 198,26 OK 

46,28 234,65 3 16         603,19 118,96 OK 

-176,72 896,06 2 16 3 16    1005,31 198,26 OK 

215,50 1092,70 2 16 3 18    1165,53 229,86 OK 

101,62 515,29 3 16 1 16    804,25 158,61 OK 

-214,14 1085,83 2 16 4 16     1206,37 237,92 OK 

 

ρ ρcomp ρcomp + 3,5/fyk verifica_i verifica_s 

0,00335 0,004468 0,012246 OK OK 

0,00759 0,004468 0,012246 OK OK 

0,00335 0,005585 0,013363 OK OK 

0,00335 0,005585 0,013363 OK OK 

0,00648 0,005585 0,013363 OK OK 

0,00447 0,006702 0,01448 OK OK 

 

Nel paragrafo 7.4.6.2.1 della Ntc 2008 il rapporto geometrico d'armatura deve essere compreso tra due 

valori . Per "i" si intende la verifica inferiore della disuguaglianza e con "s" quella superiore. 

Decidendo un diametro per le staffe pari a 8 mm, si ricava un passo delle staffe da inserire nelle zone 

critiche pari a 10 cm, derivante dalle limitazioni di normativa. Fuori dalle zone critiche, con lo stesso metodo 

di calcolo, il passo risulta pari a 15 cm. 

 



PASSO DELLA STAFFA IN ZONA 
CRITICA 

φ 8 passo 100 [mm] 

φ 8 passo 100 [mm] 

 

Trave 16 – 14 – 12-10-9 primo livello 

Per questa trave si hanno delle sezioni 30x40 cm, derivate soprattutto da esigenze deformative, in 

quanto le varie travi che la compongono non portano solai. Per ragioni di simmetria le travi studiate fin ora 

offrono carpenterie che si possono applicare alle corrispettive travi delle altre ali dell’edificio. 

L’applicazione del sisma da sinistra e da destra su una trave sostanzialmente caricata solo dal peso 

proprio e da un piccola porzione di solaio produce un momento flettente di inviluppo simmetrico. Questo è 

possibile perché le sollecitazioni sismiche sono predominanti rispetto a quelle statiche. 
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PASSO DELLA STAFFA  

φ 8 passo 150 [mm] 

φ 8 passo 150 [mm] 



Progetto a flessione 
 

elemento zona di calcolo 
Sezione trave 

b[mm] h[mm] d[mm] 
T

1
.1

 3
0

 X
 

4
0
 appoggio sx. 

inf 

300 400 360 
sup 

appoggio dx 
inf 

sup 

T
1

.2
 3

0
 X

 

4
0
 appoggio sx. 

inf 

300 400 360 
sup 

appoggio dx 
inf 

sup 

T
1

.3
 3

0
 X

 

4
0
 appoggio sx. 

inf 

300 400 360 
sup 

appoggio dx 
inf 

sup 

T
1
.4

 3
0

 X
 

4
0

 appoggio sx. 
inf 

300 400 360 
sup 

appoggio dx 
inf 

sup 

 

MSd  As Ferri As Mrd 
Verifica 

kNm mm^2 n° ф n° ф n° ф mm^2 kNm 

221,73 1748,93 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

-219,17 1728,70 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

201,93 1592,70 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

-215,33 1698,41 4 18 3 20     1960,35 248,54 OK 

231,88 1828,97 4 18 3 20     1960,35 248,54 OK 

-230,10 1814,89 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

223,92 1766,15 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

-248,42 1959,41 4 18 3 20     1960,35 248,54 OK 

104,73 826,09 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

-98,59 777,61 4 18 3 20    1960,35 248,54 OK 

96,93 764,54 4 18        1017,88 129,05 OK 

-116,86 921,75 4 18         1017,88 129,05 OK 

124,21 979,74 4 18         1017,88 129,05 OK 

-122,06 962,74 4 18        1017,88 129,05 OK 

101,90 803,75 4 18        1017,88 129,05 OK 

-141,64 1117,20 4 18 1 18     1272,35 161,31 OK 

  CORRENTI INTEGRAZIONI      

 

ρ ρcomp ρcomp + 3,5/fyk verifica_i verifica_s 

0,01634 0,016336 0,02411406 OK OK 

0,01634 0,016336 0,02411406 OK OK 

0,01634 0,016336 0,02411406 OK OK 

0,01634 0,016336 0,02411406 OK OK 



0,01634 0,016336 0,02411406 OK OK 

0,00848 0,008482 0,01626008 OK OK 

0,00848 0,008482 0,01626008 OK OK 

0,00848 0,010603 0,01838065 OK OK 

 

Nel paragrafo 7.4.6.2.1 della Ntc 2008 il rapporto geometrico d'armatura deve essere compreso tra due 

valori . Per "i" si intende la verifica inferiore della disuguaglianza e con "s" quella superiore. 

Decidendo un diametro per le staffe pari a 8 mm, si ricava un passo delle staffe da inserire nelle zone 

critiche pari a 80 cm, derivante dalle limitazioni di normativa. Fuori dalle zone critiche, con lo stesso metodo 

di calcolo, il passo risulta pari a 15 cm. 

 

 

PASSO DELLA STAFFA IN ZONA 
CRITICA 

φ 8 passo 80 [mm] 

φ 8 passo 80 [mm] 

 

Pilastrata 14-15-44-45 

Armature longitudinali 

Essendo i pilastri elementi sottoposti a prevalente sforzo normale, le barre parallele all'asse devono 

avere diametro maggiore od uguale a 12 mm e non potranno avere interassi maggiori di 300 mm. Inoltre, la 

loro area non deve essere inferiore a: 

𝐴𝑆,𝑚𝑖𝑛 = 10 ∙ 𝑁𝐸𝑑 ∙ 𝑓𝑦𝑑 

e comunque non minore di 0,003 Ac. 

Le armature trasversali, ricordano sempre le NTC2008 al punto 4.1.6.1.2, devono essere disposte ad 

un interasse non maggiore di 12 volte il diametro minimo delle barre impiegate per l'armatura longitudinale, 

con un massimo di 250 mm. 

Per ciascuna direzione delle azioni sismiche, come si definisce al punto 7.4.4.2.1 delle norme, si devono 

proteggere i pilastri dalla plasticizzazione prematura adottando opportuni momenti flettenti di calcolo. Tale 

condizione si consegue qualora, per ogni nodo trave pilastro ed ogni direzione e verso dell'azione sismica, la 

resistenza complessiva dei pilastri sia maggiore della resistenza complessiva delle travi amplificata del 

coefficiente Rd, in accordo con la formula: 

∑ 𝑀𝐶,𝑅𝑑 ≥ 𝛾𝑅𝑑 ∙ ∑ 𝑀𝑏,𝑅𝑑 

dove: 

 𝛾𝑅𝑑 è pari a 1,3 e 1,1 rispettivamente per CDA e CDB, 

 𝑀𝐶,𝑅𝑑 è il momento resistente dei pilastri convergenti nel nodo, 

PASSO DELLA STAFFA  

φ 8 passo 150 [mm] 

φ 8 passo 150 [mm] 



 𝑀𝑏,𝑅𝑑 è il momento resistente della generica trave convergente nel nodo, 

Nella precedente, si assume il nodo in equilibrio ed i momenti, sia nelle travi che nei pilastri, tra loro 

concordi. Nel caso in cui i momenti del pilastro al di sopra e al di sotto del nodo siano tra loro discordi, il 

valore minore va sommato al momento di plasticizzazione delle travi: 

𝑀𝐶,𝑅𝑑𝑀𝐴𝑋 ≥ 𝛾𝑅𝑑 ∙ ∑ 𝑀𝑏,𝑅𝑑 + 𝑀𝐶,𝑅𝑑𝑀𝐼𝑁 

Per la sezione di base dei pilastri del piano terra, si adotta come momento di calcolo il maggiore tra il 

momento risultante dall'analisi ed il momento MC,Rd della sezione di sommità del pilastro. Il suddetto criterio 

di gerarchia delle resistenze non si applica alle sezioni di sommità dei pilastri dell'ultimo piano. 

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione può essere posta nella forma: 

(
𝑀𝐸𝑦𝑑

𝑀𝑅𝑦𝑑

)

𝛼

+ (
𝑀𝐸𝑧𝑑

𝑀𝑅𝑧𝑑

)

𝛼

≤ 1 

In cui i momenti da considerare sono quelli di calcolo e resistenti per le due direzioni del sisma 

considerate. L’esponente a può essere calcolato in base alla geometria della sezione; la normativa consiglia 

di porlo pari a 1, a favore di sicurezza. In questo caso si sceglie un valore di 1,5, come derivato da studi di 

Ghersi e Lenza. 

Al punto 7.4.4.2.2.1 delle NTC2008 si specifica che per strutture in CDB ed in CDA, la sollecitazione di 

compressione non deve eccedere rispettivamente il 65% ed il 55% della resistenza massima a compressione 

della sezione di solo calcestruzzo. Inoltre, la verifica a pressoflessione deviata può essere condotta in maniera 

semplificata effettuando, per ciascuna direzione di applicazione del sisma, una verifica a pressoflessione retta 

considerando la resistenza della sezione ridotta del 30%. 

Comunque (punto 7.4.6.2.2) per tutta la lunghezza del pilastro, l'interasse tra le barre non deve essere 

superiore a 25 cm. 

Nella sezione corrente del pilastro, la percentuale geometrica di armatura longitudinale, con rapporto 

tra l'area dell'armatura longitudinale e l'area della sezione del pilastro, deve essere compresa entro i seguenti 

limiti: 

1% ≤ 𝜌 ≤ 4% 

Se sotto l'azione del sisma la forza assiale di un pilastro è di trazione, la lunghezza di ancoraggio delle 

barre longitudinali deve essere incrementata del 50%. 

Armature trasversali 

Il punto 4.1.6.1.2 della NTC2008, impone che il diametro delle staffe non deve essere minore di 6 mm 

e di 1/4 del diametro massimo delle barre longitudinali. 

Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio (punto 7.4.4.2.1) le 

sollecitazioni di taglio da utilizzare per le verifiche e il dimensionamento delle armature si ottengono dalla 

condizione di equilibrio del pilastro soggetto all'azione dei momenti resistenti nelle sezioni di estremità 

superiore ed inferiore secondo l'espressione: 

𝑉𝐸𝑑 = 𝛾𝑅𝑑 ∙
𝑀𝐶,𝑅𝑑

𝑠 + 𝑀𝐶,𝑅𝑑
𝑖

𝑙𝑝
 

In cui lp è la lunghezza del pilastro. 

La zona critica per i pilastri, è pari al massimo tra: 

 L’altezza della sezione, 

 1/6 dell’altezza libera del pilastro, 

 45 cm, 



 L’altezza libera del pilastro, se questa è inferiore a 3 volte l’altezza della sezione. 

Nelle zone critiche (punto7.4.6.2.2) devono essere rispettate le condizioni seguenti: 

 Le barre disposte agli angoli della sezione devono essere contenute da staffe, 

 Almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui lati, deve essere trattenuta da staffe o 

legature, 

 Le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 e 20 cm da una barra fissata, rispettivamente 

per CDA e CDB, 

Il diametro delle staffe di contenimento e legature devono essere non inferiori a 6mm ed il loro passo 

deve essere non superiore alla più piccola delle quantità seguenti: 

 1/3 e ½ del lato minore della sezione trasversale, rispettivamente per CDA e CDB, 

 125 mm e 175 mm, rispettivamente per CDA e CDB, 

 6 e 8 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano, rispettivamente per CDA e CDB, 

Si devono disporre staffe in quantità almeno pari a: 

𝐴𝑆𝑡

𝑠
≥ 0,08 ∙

𝑓𝑐𝑑 ∙ 𝑏𝑠𝑡

𝑓𝑦𝑑
 

Per CDA al di fuori della zona critica e per CDB, 

𝐴𝑆𝑡

𝑠
≥ 0,12 ∙

𝑓𝑐𝑑 ∙ 𝑏𝑠𝑡

𝑓𝑦𝑑
 

Per  CDA in zona critica. 

Nelle precedenti, Ast  l'area complessiva dei bracci delle staffe, bst è la distanza tra i bracci più esterni 

delle staffe ed s è il passo delle staffe. 

Pilastrata in esame 

La pilastrata presa in considerazione è quella per la quale passano ambedue le travate progettate 

precedentemente, essa ha una sezione di 40x60 a piano terra 40x50 al secondo e terzo livello e 40x40 al 

quarto. 

Per prima cosa, si è verificato che i momenti del pilastro inferiore e quelli del pilastro superiore al nodo, 

nelle due direzioni di provenienza del sisma siano concordi come richiede l'applicazione della formula di 

normativa. Per il nodo dell’ultima elevazione, è stato necessario applicare la formula per i momenti discordi 

dei pilastri. 

A questo punto è sorto il problema di come suddividere in maniera opportuna tra il pilastro superiore 

e quello inferiore il momento resistente dovuto alle travi. Si è scelto di suddividere tale momento in base alla 

proporzione tra i momenti sollecitanti derivanti dal calcolo, considerando gli effetti delle forze statiche 

calcolate con analisi statica lineare. 

Una volta ottenuti i momenti sollecitanti da applicare in testa e al piede dei vari pilastri, per le due direzioni 

x ed y e per i due versi di propagazione del sisma (destra e sinistra), si è proceduto ad armare le sezioni a 

pressoflessione semplice. 

Per quanto riguarda il pilastro del piano terra si è considerata l'armatura maggiore tra quella calcolata 

in testa con i momenti sollecitanti provenienti dalla gerarchia delle resistenze e quella calcolata al piede 

considerando il momento sollecitante proveniente dal calcolo. 



Si è verificato il rapporto geometrico su tutte le sezioni che in questo caso non risulta mai superiore al 

4% ed inferiore all' 1%. 

Si è inoltre verificato che le sollecitazioni di compressione non risultassero maggiori del 65% (essendo 

in CDB) della resistenza massima a compressione della sezione di solo calcestruzzo. Infine si è verificata la 

sezione a pressoflessione deviata, dove i momenti resistenti al denominatore sono stati calcolati 

considerando i minimi tra i momenti calcolati utilizzando sia lo sforzo normale massimo che quello minimo 

derivanti dall'inviluppo. Il coefficiente a è stato considerato pari a 1,5 come suggeriscono Ghersi e Lenza. 

Verificate le sezioni si è passati al calcolo delle armature trasversali. Calcolato il taglio da utilizzare, nel 

rispetto della GDR, volendo utilizzare staffe con diametro di 10 mm, dal calcolo derivano interassi di 8 cm, 

per le zone critiche nel pilastro della prima elevazione e 10 cm negli altri. Nelle altre zone il passo è quello di 

calcolo, pari a 20 cm per tutti i pilastri. 

 
Copriferro Dimesioni Pilastro Luce di 

Taglio 

45 mm 
dim 1 dim 2 

  
mm mm m 

1° elevazione 400 600 2,7 

2° elevazione 400 500 2,8 

3° elevazione 400 500 2,8 

4° elevazione 400 500 2,8 

 

Momenti resitenti della travi sul nodo in corrispondenza del pilastro 

X 30x60 
   

Y 30x40 
  

M+
b,Rd,sx M-

b,Rd,sx M+
b,Rd,dx M-

b,Rd,dx  
M+

b,Rd,sx M-
b,Rd,sx M+

b,Rd,dx M-
b,Rd,dx 

(kNm) (kNm) (kNm) (kNm)  (kNm) (kNm) (kNm) (kNm) 

248,54 248,54 248,54 248,54 
 

118,96 237,92 118,96 237,92 

 

 

Momenti sollecitanti della trave sul nodo in corrispondenza del pilastro 
 30x60    30x40  

X MSd,inf Travi x MSd,sup Travi x  Y MSd,inf Travi x MSd,sup Travi x 

liv. (kNm) (kNm)  liv. (kNm) (kNm) 

1 89,48 225,91  1 231,88 215,33 

2 105,30 213,53  2 230,38 212,03 

3 121,73 214,91  3 195,96 154,95 

4 111,58 211,65  4 98,82 50,22 

 

La verifica a presso flessione retta è stata condotta in modo rigoroso sfruttando un legame costitutivo del 

calcestruzzo tipo parabola rettangolo e per l’acciaio tipo elastico perfettamente plastico. 



Per ogni combinazione sismica sfruttando lo sforzo normale sollecitante si è entrati sul dominio per ricavare 

il momento resistente, una volta definito un quantitativo di armatura. Il quantitativo di acciaio è stato 

ottimizzato al massimo. 

Per la verifica della gerarchia delle resistenze si sono definiti i momenti resistenti delle travi, ossia quelli 

calcolati nel progetto di queste a flessione, considerando la sezione semplicemente armata.   

Nelle verifiche della GDR si fa riferimento solo ai valori minimi dei momenti resistenti del pilastro, ottenuti 

con il minimo valore dello sforzo normale dedotto dalla combinazione inviluppo, in questo modo si calcola 

la resistenza minima assoluta del pilastro. Lo scopo è quello di garantire che il minimo valore resistente del 

pilastro sia comunque superiore al massimo momento resistente della trave. Questo tipo di progettazione 

permetterà sempre che venga prima superato il momento plastico della trave, innescando così la 

formazione delle cerniere plastiche nelle zone critiche.  

La verifica a taglio è condotta nella condizione più svantaggiosa ossia considerando un inclinazione delle 

bielle compresse di 45°; infatti la resistenza a taglio delle armature aumenta con il ridursi dell'inclinazione 

della biella compressa e raggiungendo il suo valore massimo a 22° (limite di normativa). Per semplicità di 

calcolo si è adottato quale braccio della coppia interna il valore 0,9*d, dove d è l'altezza utile della sezione. 

La semplificazione è assolutamente accettabile.  

I valori dei momenti resistenti dei pilastri sono i valori massimi dedotti considerando il massimo sforzo 

normale, di ogni pilastro a ogni elevazione, dalla combinazione inviluppo; quindi si ottiene il massimo 

valore di resistenza a cui può attingere il pilastro, Il taglio sollecitante è stato calcolato, in accordo con la 

gerarchia delle resistente, sommando i momenti resistenti alla base e in testa e dividendo per la luce di 

taglio del pilastro (luce libera).  

Per questo motivo si otterrà per i pilastri tozzi tagli sollecitanti molto grandi. Si ricorda infatti che lo scopo è 

quello di proteggere il pilastro da una rottura a taglio (rottura fragile). 

Per questa ragione sono stati sostituiti i pilastri divisi dalla trave a ginocchio con una parete dallo spessore 

di 35 cm. 

Si riportano di seguito le armature adottate per ogni pilastro e le verifiche: 

 

1° elevazione 

Armatura n°  n°  
As x 

(mm2) 

As x 6 20     1884,96 

Armatura n°  n°  
As y 

(mm2) 

As y 5 20     1570,80 

2° elevazione 

Armatura n°  n°  
As x 

(mm2) 

As x 5 20     1570,80 

Armatura n°  n°  
As y 

(mm2) 

As y 5 20     1570,80 



3° elevazione 

Armatura n°  n°  
As x 

(mm2) 

As x 5 20     1570,80 

Armatura n°  n°  
As y 

(mm2) 

As y 5 20   22 1570,80 

4° elevazione 

Armatura n°  n°  
As x 

(mm2) 

As x 4 20     1256,64 

Armatura n°  n°  
As y 

(mm2) 

As y 6 20     1884,96 

 

Verifica quantitativi di armatura §4.1.6.1.2 e §7.4.6.2.2     

Elevazione As,TOT As,min 0,003 Ac 
As 

>(As,min;0,3%Ac) 
As,max As <As,max r 1%≤r≤4% 

I 
(mm2) (mm2) (mm2)   (mm2)    (%)   

3455,75 2400,00 720,00 verificato 9600,00 verificato 1,44 verificato 

          

Verifica quantitativi di armatura §4.1.6.1.2 e §7.4.6.2.2     

Elevazione As,TOT As,min 0,003 Ac 
As 

>(As,min;0,3%Ac) 
As,max As <As,max r 1%≤r≤4% 

II 
(mm2) (mm2) (mm2)   (mm2)    (%)   

3141,59 2000,00 600,00 verificato 8000,00 verificato 1,31 verificato 

          

Verifica quantitativi di armatura §4.1.6.1.2 e §7.4.6.2.2     

Elevazione As,TOT As,min 0,003 Ac 
As 

>(As,min;0,3%Ac) 
As,max As <As,max r 1%≤r≤4% 

III 
(mm2) (mm2) (mm2)   (mm2)    (%)   

3141,59 2000,00 600,00 verificato 8000,00 verificato 1,31 verificato 

 
 
          



Verifica quantitativi di armatura §4.1.6.1.2 e §7.4.6.2.2     

Elevazione As,TOT As,min 0,003 Ac 
As 

>(As,min;0,3%Ac) 
As,max As <As,max r 1%≤r≤4% 

IV 
(mm2) (mm2) (mm2)   (mm2)    (%)   

3141,59 2000,00 600,00 verificato 8000,00 verificato 1,31 verificato 

 

1° elevazione 

ν ≤ 0,65 0,31 SI 

LUNGO x ROTTURA BILANCIATA   

LUNGO y ROTTURA BILANCIATA   

FERRI DI ARMATURA   
18 

2° elevazione   

ν ≤ 0,65 0,27 SI 

LUNGO x ROTTURA BILANCIATA   

LUNGO y ROTTURA BILANCIATA   

FERRI DI ARMATURA   
16 

3° elevazione   

ν ≤ 0,65 0,18 SI 

LUNGO x ROTTURA BILANCIATA   

LUNGO y     

FERRI DI ARMATURA   
16 

4° elevazione   

ν ≤ 0,65 0,10 SI 

LUNGO x     

LUNGO y     

FERRI DI ARMATURA   
16 

 

Quando la rottura è bilanciata vuol dire che entrambe le armature sono snervate quando viene attinto il 

momento resistente, in caso contrario il momento resistente viene raggiunto quando l’armatura non 

ancora raggiunge il limite elastico. Questo non rappresenta un problema perché il calcolo è stato condotto 

in modo rigoroso e si tiene conto del reale contributo al momento resistente offerto dall’armatura, sia essa 

in campo elastico oppure in campo plastico. La verifica dello sforzo normale è ampiamente soddisfatta . 



Si riportano di seguito i domini di interazione relativi ad ogni elevazione per la sezione studiata in direzione 

x in direzione y. Si conduce pertanto una verifica a livello grafico constatando che tutte le coppie N-M 

sollecitanti derivanti dalle 24 combinazioni di calcolo siano effettivamente contenute all’interno dei domini. 

Sarà possibile visualizzare solo tre curve in quanto due sono coincidenti, per l’esattezza i domini relativi alla 

seconda e terza elevazione. 

Dominio di interazione N-Mx 

 

Dominio di interazione N-My 

 
La verifica di normativa limita molto la resistenza del pilastro, si nota infatti come tutte le coppie di punti, 

compresi quelli più gravosi relativi alla base dell’edificio, sono contenuti all’interno del domino di 

interazione relativo al pilastro del quarto piano. 
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Nodi Trave – Pilastro 

Nel punto 7.4.4.3 delle NTC2008, si definisce nodo la zona del pilastro che si incrocia con le travi ad 

esso concorrenti. 

La resistenza del nodo deve essere tale da assicurare che non pervenga alla rottura prima delle zone 

della trave e del pilastro ad esso adiacenti. Sono da evitare per quanto possibile, eccentricità dell'asse della 

trave e l'asse del pilastro concorrenti in un nodo. 

Si distinguono due tipi di nodi: 

 Nodi interamente confinati: così definiti quando in ognuna delle quattro facce verticali si 

innesta una trave. Il confinamento si considera realizzato quando, su ogni faccia del nodo, la 

sezione della trave copre per almeno i 3/4 la larghezza del pilastro e, su entrambe le coppie di 

facce opposte del nodo, le sezioni delle travi si ricoprono per almeno i 3/4 dell'altezza, 

 Nodi non interamente confinati: tutti i nodi che non appartengono alla categoria precedente. 

Il taglio agente in direzione orizzontale in un nodo, deve essere calcolato tenendo conto delle 

sollecitazioni più gravose che, per effetto dell'azione sismica, si possono verificare negli elementi che vi 

confluiscono. In assenza di più accurate valutazioni, la forza di taglio agente nel nucleo di calcestruzzo del 

nodo può essere calcolata, per ciascuna direzione dell'azione sismica, come: 

𝑉𝑗𝑏𝑑 = 𝛾𝑅𝑑 ∙ (𝐴𝑠1 + 𝐴𝑠2) ∙ 𝑓𝑦𝑑 − 𝑉𝑐  

Per nodi interni, 

𝑉𝑗𝑏𝑑 = 𝛾𝑅𝑑 ∙ 𝐴𝑠1 ∙ 𝑓𝑦𝑑 − 𝑉𝑐 

Per nodi esterni. 

In cui Rd = 1,2, As1 e As2 sono rispettivamente l'area dell'armatura superiore ed inferiore della trave 

e Vc è la forza di taglio del pilastro al di sopra del nodo, derivante dall'analisi in condizioni sismiche. 

Il punto 7.4.4.3.1 delle NTC specifica che la verifica di resistenza del nodo deve essere effettuata per 

le sole strutture in CDA. 

La compressione diagonale indotta dal meccanismo a traliccio non deve eccedere la resistenza a 

compressione del calcestruzzo. In assenza di modelli più accurati, il requisito può ritenersi soddisfatto se: 

𝑉𝑗𝑏𝑑 ≤ 𝜂 ∙ 𝑓𝑐𝑑 ∙ 𝑏𝑗 ∙ ℎ𝑗𝑐 ∙ √1 −
𝜈𝑑

𝜂
 

In cui: 

𝜂 = 𝛼𝑗 ∙ (1 −
𝑓𝑐𝑘

250
) 

con fck espresso in MPa ed aj è un coefficiente che vale 0,6 per nodi confinati e 0,48 per nodi esterni, 

d è la forza assiale nel pilastro al di sopra del nodo normalizzata rispetto alla resistenza a compressione della 

sezione di solo calcestruzzo, hjc è la distanza tra le giaciture più esterne di armature del pilastro,bj è la 

larghezza effettiva del nodo. Quest'ultima è assunta pari alla minore tra: 

 La maggiore tra la larghezza della sezione del pilastro e della trave, 

 La minore tra le larghezze della sezione del pilastro e della trave, ambedue aumentate della 

metà dell’altezza della sezione del pilastro. 



Per evitare che la massima trazione diagonale del calcestruzzo ecceda la fctd deve essere previsto un 

adeguato confinamento. In assenza di modelli più accurati, si possono disporre nel nodo staffe orizzontali di 

diametro non inferiore a 6 mm, in modo che: 

𝐴𝑠ℎ ∙ 𝑓𝑦𝑤𝑑

𝑏𝑗 ∙ ℎ𝑗𝑤
≥

[𝑉𝑗𝑤𝑑/(𝑏𝑗 ∙ ℎ𝑗𝑐)]
2

𝑓𝑐𝑡𝑑 + 𝜐𝑑 ∙ 𝑓𝑐𝑑
− 𝑓𝑐𝑡𝑑 

in cui Ash è l'area totale della sezione delle staffe e hjw è la distanza tra le giaciture di armature superiori 

e inferiori della trave. 

Indipendentemente da quanto richiesto al punto 7.4.4.3.1, il punto 7.4.6.2.3 delle NTC 2008 specifica 

che lungo le armature longitudinali del pilastro che attraversano i nodi non confinati, devono essere disposte 

staffe di contenimento in quantità almeno pari alla maggiore prevista nelle zone del pilastro superiore ed 

inferiore adiacenti al nodo. Questa regola può non essere osservata nel caso di nodi interamente confinati. 

Per i nodi non confinati, appartenenti a strutture sia in CDA che in CDB, le staffe orizzontali presenti 

lungo l'altezza del nodo devono verificare la seguente condizione: 

𝑛𝑠𝑡 ∙ 𝐴𝑠𝑡

𝑖 ∙ 𝑏𝑗
≥ 0,05 ∙

𝑓𝑐𝑘

𝑓𝑦𝑘
 

nella quale nst ed Ast sono rispettivamente il numero di bracci e l'area della sezione trasversale della 

barra della singola barra orizzontale, i è l'interasse delle staffe, e bj è la larghezza utile del nodo. 

Nodi esaminati 

Nel caso in esame, tutti i nodi risultano essere del tipo interno confinato. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Verifiche allo Stato Limite di Danno 

Lo spettro di progetto allo stato limite di danno, essendo uno stato limite di esercizio, è lo spettro 

elastico riferito alla probabilità di superamento nel periodo di riferimento considerato. 

Quando si progetta la struttura allo stato limite di danno, la struttura deve essere in grado di rimanere 

in campo elastico, ovvero avere un comportamento non dissipativo, cui necessariamente corrisponde un 

fattore di struttura unitario: lo spettro elastico e quello di progetto coincidono. 

Per quanto riguarda le combinazioni di carico allo stato limite di esercizio, si sono prese quelle più 

cautelative, ovvero quelle relative alla combinazione RARA e sono state inviluppate con quelle sismiche. Per 

quanto riguarda la verifica, per l'azione sismica di progetto dovrà essere verificato che gli spostamenti 

strutturali non producano danni tali da rendere temporaneamente inagibile l'edificio. 

Questa condizione si potrà ottenere quando gli spostamenti di interpiano (dr) ottenuti dall'analisi siano 

inferiori ai limiti indicati da normativa. 

Nello specifico gli spostamenti di interpiano sono stati valutati in due punti opposti della pianta della 

struttura. Nel caso in esame, per edifici con tamponamenti collegati rigidamente alla struttura e che 

interferiscono con la deformabilità della stessa, deve risultare: 

𝑑𝑟 ≤ 0,005 ∙ ℎ 

Con h altezza di interpiano. 

Anche in questo caso la verifica deve essere effettuata in entrambe le direzioni principali x e y. 

Si riporta di seguito lo spettro elastico utilizzato nel Sap2000 per lanciare l’analisi modale a spettro di 

risposta. Si ricorda che Le equazioni di equilibrio dinamico associate con la risposta di una struttura al moto 

del suolo sono date da: 

dove K è la matrice di rigidezza, C è la matrice dello smorzamento proporzionale, M è la matrice della masse 

diagonale, u, u˙ e u¨ sono gli spostamenti, le velocità e le accelerazioni relativi al suolo, mx, my e mz sono i 

carichi di accelerazione unitari e ¨ugx, ¨ugy e ¨ugz sono le componenti dell'accelerazione del suolo uniforme. 

L'analisi a spettro di risposta cerca la risposta più probabile a queste equazioni piuttosto che 

l'accelerogramma completo. L'accelerazione del suolo dovuta ad un terremoto in ogni direzione viene 

espressa come una curva di spettro di risposta della pseudo accelerazione spettrale in funzione del periodo 

della struttura. Anche se le accelerazioni possono essere specificate in tre direzioni, viene prodotto un unico 

risultato positivo per ciascuna quantità in risposta. Le quantità in risposta comprendono spostamenti, forze 

e tensioni. Ciascun risultato calcolato rappresenta una misura statistica della grandezza più probabile di 

quella particolare quantità in risposta. E' da attendersi che la vera risposta sia compresa in un intervallo che 

va dal valore positivo a quello negativo del risultato trovato. 

Non è prevista una corrispondenza fra due diverse quantità in risposta. Non sono disponibili informazioni su 

quando si verifica il valore estremo durante l'applicazione del carico sismico o su quali sono i valori delle altre 

quantità in risposta in quel momento. 

L'analisi a spettro di risposta viene eseguita usando la sovrapposizione dei modi (Wilson e Button, 1982). I 

modi possono essere ricavati usando l'analisi ad autovettori o l'analisi a vettori di Ritz. Si raccomanda l'uso 

dei vettori di Ritz in quanto essi danno risultati più accurati a parità di numero di modi. 



 
Questi sono i massimi spostamenti assoluti e interpiano dovuti alla combinazione inviluppo, si osserva che 

la verifica è soddisfatta. 

PILASTRO 14-15-44-45 

Livello altezza d,x [mm] d,y  [mm] dr,x  [mm] dr,y  [mm] 5h [mm] Verifica,x Verifica,y 

I 3,1 4,54 3,10 4,54 3,10 15,5 SI SI 

II 3,1 11,78 7,88 7,24 4,77 15,5 SI SI 

III 3,1 18,66 12,73 6,88 4,85 15,5 SI SI 

IV 3,1 24,76 17,41 6,10 4,67 15,5 SI SI 

 

È importante analizzare gli spostamenti interpiano combinazione per combinazione perché non si sa a 

priori quale situazione sia la più svantaggiosa. 

Ai fini della verifica allo stato limite di danno è stato studiato anche un pilastro perimetrale, il massimo 

spostamento interpiano che esso subisce è di 7,3 mm lungo x e 4,9 lungo y, per cui la verifica è ampiamente 

superata. 

 

 


