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In questa lavoro vengono presentati i risultati dell’applicazione

delle normative sismiche attualmente vigenti in Italia (Ordinanza del

Presidente del Consiglio dei Ministri n. 3274 del 20 marzo 2003 e sue

modifiche – OPC – e Decreto Ministeriale 16 gennaio 1996 – DM) e di

quelle operanti negli Stati Uniti d’America e Nuova Zelanda (entrambe

omogenee con i principi di progettazione adottati nell’Eurocodice 8 –

EC8) per la progettazione di un nuovo edificio in cemento armato multi-

piano adibito ad uffici aperti al pubblico. La progettazione è stata con-

dotta adottando un valore dell’accelerazione di picco pari a 0.25 g (zona

2 dell’OPC), che corrisponde ad un grado di sismicità pari a 9 del DM,

adottando una progettazione ad alta duttilità degli elementi strutturali. 

Per quanto attiene il DM , la struttura delle sue norme è di una gene-

razione precedente rispetto all’OPC, anche se di impostazione già

moderna. Infatti il DM prevede l’utilizzo di uno spettro di progetto per

la quantificazione dell’azione sismica, la possibilità di svolgere analisi

strutturali sia di tipo statico che dinamico e quella di utilizzare, in alter-

nativa, tutti e due i metodi di verifica strutturale attualmente utilizzati in

sede progettuale: il metodo alle tensioni ammissibili e quello agli stati

limite. La limitazione principale di questa impostazione è quella di uti-

lizzare lo stesso spettro di progetto per qualunque materiale, schema sta-

Finalità e metodologia
del confronto1.
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tico e tipo di terreno; in questo modo non si può tener conto, nella defi-

nizione delle azioni di progetto, del grado di iperstaticità e del diverso

livello di duttilità con cui si possono realizzare le strutture. 

Con l’OPC, che appartiene alla nuova generazione di normative

facente riferimento all’Eurocodice 8, la progettazione viene condotta

dichiarando gli obiettivi prestazionali che l’opera deve conseguire

mediante il controllo della duttilità locale e globale. Questa impostazio-

ne di calcolo viene attuata prescrivendo un insieme di regole costruttive

che consentono di attivare meccanismi di collasso duttili e stabili, capaci

cioè di dissipare buona parte dell’energia sismica trasmessa alla struttu-

ra dal moto del terreno. La garanzia di ottenere i prefissati meccanismi di

collasso viene ottenuta applicando un insieme di regole (metodo della

gerarchia delle resistenze) che consentono di attivare comportamenti dif-

ferenziati dei singoli elementi strutturali (formazione delle cerniere pla-

stiche con esclusione del collasso fragile a taglio prima alle estremità

delle travi, poi alle estremità dei pilastri, cautelandosi comunque contro

il possibile collasso dei nodi non interamente confinati). 

L’OPC si pone due obiettivi fondamentali, ovvero il soddisfacimen-

to del requisito principale della prevenzione del collasso per le azioni

rare e cioè allo Stato Limite Ultimo (SLU) e la limitazione dei danni per

azioni meno intense e quindi più frequenti e cioè allo Stato Limite di

Danno (SLD). La seconda limitazione scaturisce, evidentemente, dalla

necessità di contenere i costi d’intervento necessari a riparare la costru-

zione eventualmente danneggiata dall’evento sismico.

Come parametro per definire il livello di azione sismica l’OPC adot-

ta il valore di picco dell’accelerazione orizzontale del suolo (ag), utiliz-

zando valori caratterizzati da periodi medi di ritorno pari a 475 e 95 anni,

rispettivamente, per le azioni utilizzate per la verifica allo SLU ed allo

SLD; questi periodi di ritorno corrispondono al 10% di probabilità di
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superamento in 50 e 10 anni. Ad ogni valore di accelerazione è associato

un sistema di forze e spostamenti, derivato dai metodi di calcolo previsti

dalla norma. Tali metodi di calcolo comprendono tutti i metodi di tipo

deterministico oggi conosciuti per l’analisi sismica delle costruzioni e

cioè i due metodi lineari, analisi statica e dinamica modale, e quelli non

lineari, analisi statica con il metodo dell’analisi di spinta (o “push-over”)

e analisi dinamica con integrazione diretta delle equazioni di moto.

Per quanto riguarda le raccomandazioni adottate negli Stati Uniti, si

è fatto riferimento alla settima edizione (anno 1999) delle Recommended

Lateral Force Requirements and Commentary, note anche come SEAOC Blue

Book (SEAOC), predisposte dalla Structural Engineers Association of

California per il progetto di strutture in zona sismica. Parallelamente a tali

norme, il Building Seismic Safety Council (BSSC) ha messo a punto le rac-

comandazioni del National Earthquake Hazards Reduction Program

(NEHRP) del 1997 che sono alla base dell’International Building Code (IBC)

del 2000. Come noto le raccomandazioni SEAOC riflettono in gran parte

i contenuti dell’Uniform Building Code”(UBC), riferendosi inoltre alle

disposizioni dell’American Concrete Institute (ACI) ACI 318-02/318 R-02

Building Code Requirements for Structural Concrete and Commentary, utiliz-

zate per il progetto degli edifici in cemento armato non soggetti a rischio

sismico.

Le raccomandazioni statunitensi, come d’altronde l’EC8, hanno

carattere prestazionale; gli obiettivi della progettazione vengono dichia-

rati, ed i metodi utilizzati allo scopo (procedure di analisi e dimensiona-

mento degli elementi strutturali) vengono specificatamente definiti. 

Anche le SEAOC adottano il valore di picco dell’accelerazione oriz-

zontale al suolo (ag) per definire il livello dell’azione sismica, raccoman-

dando di utilizzare valori caratterizzati da periodi di ritorno che corri-

spondono al 10% di probabilità di superamento in 50 anni (quindi iden-
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tici a quelli definiti dall’OPC). Vengono, inoltre, definite quattro “zone

sismiche” all’interno delle quali i valori di ag di ancoraggio dello spettro

di risposta si assumono costanti. 

Anche queste raccomandazioni adottano il metodo della gerarchia

delle resistenze per raggiungere l’obiettivo dichiarato. Tale metodo e le

regole di duttilità sono i punti qualificanti della progettazione che con-

sentono di ottenere livelli di protezione sismica adeguati, attraverso una

visione globale e la possibilità di controllo della risposta in campo non

lineare delle strutture.

In Nuova Zelanda i riferimenti per le costruzioni in zona sismica si

basano su un insieme di disposizioni contenute nei New Zealand

Standards (NZS) 4203 del 1992, che si riferiscono alla definizione dei cari-

chi di progetto, e nei New Zealand Standards 3101 del 1995, dove vengono

definite le procedure di progetto per le strutture in cemento armato. Le

NZS 4203 suddividono il territorio neozelandese in aree caratterizzate da

un diverso valore del zone factor (fattore Z) che definisce il valore di picco

dell’accelerazione al suolo. 

Per valutare il valore dell’accelerazione di picco che si ottiene con un

dato zone factor si può fare riferimento a quanto riportato nel commentario

delle NZS 4203: NZS 4203:1992 Part 2 al punto C4.6.2. In tale documento si

rileva che il 40% del valore di Z rappresenta la stima dell’accelerazione di

picco ag relativa al periodo di ritorno di 450 anni, che risulta essere molto

vicino a quello già previsto dall’EC8 e dall’OPC (475anni). Con riferimento

al valore massimo dell’accelerazione del suolo previsto dall’OPC si ottiene

il valore Z = ag/0.4 = 0.35/0.4 = 0.875; in effetti il valore massimo previsto

dalle NZS 4203 per Z è 1.2 che corrisponderebbe ad una accelerazione di

picco di 1.2˘0.4=0.48. In questo caso quindi la norma neozelandese risulta

essere certamente più severa dell’OPC nella definizione dell’accelerazione

di progetto caratterizzante le zone sismiche a più alta sismicità.
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Va evidenziato, infine, che gli standards neozelandesi sono stati tra

i primi al mondo ad adottare il metodo della gerarchia delle resistenze

ovvero del capacity design come base per il progetto delle strutture.

Le scelte di base sono state effettuate in modo da rendere direttamen-

te confrontabili le progettazioni svolte con le quattro disposizioni analiz-

zate; non è stato possibile fare altrettanto circa le combinazioni di carico

che risultano essere molto diverse da disposizione a disposizione (sono

risultate differenti anche tra OPC e DM). Tali differenze discendono da

orientamenti divergenti circa il livello di sicurezza implicitamente assunto

nelle verifiche che, ai fini del presente lavoro, non sono stati modificati

applicando quanto previsto da ciascuna disposizione analizzata.

Le combinazioni di carico riportate nel seguito, riguardano solo le

verifiche allo SLU perché quelle allo SLD, effettuate controllando essen-

zialmente la deformabilità di interpiano, non hanno comportato alcuna

modifica dei dimensionamenti.

Le scelte di base, possono essere riassunte nei seguenti punti:

- scelta dell’azione sismica di progetto in relazione alla zona sismi-

ca, alle categorie di suolo di fondazione ed all’importanza del-

l’edificio. Per le SEAOC tali parametri sono specificati al capito-

lo 104, mentre per le NZS 4203 sono specificati in base allo zone

factor Z, alle categorie di suolo di fondazione e all’importanza

dell’edificio (risk factor for structure). La scelta dei vari parametri

è stata fatta partendo da azioni sismiche paragonabili in termini

di spettro di risposta elastico;

- l’adozione di un modello meccanico della struttura in grado di

descriverne con accuratezza la risposta sotto azione dinamica,

secondo quanto indicato al punto 4.4 nell’OPC, al paragrafo 106

per le SEAOC e nelle NZS 4203 per le NZS;

- la scelta di un metodo di analisi in relazione alla tipologia della
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struttura, secondo quanto indicato al punto 4.5 dell’OPC. In que-

sto lavoro si è sempre fatto riferimento ad uno dei metodi di ana-

lisi lineare e cioè quello dell’analisi dinamica modale che è pre-

visto da tutte le normative prese in esame;

l’esecuzione con esito positivo delle verifiche di resistenza e di com-

patibilità degli spostamenti;

l’adozione delle regole di dettaglio tali da assicurare caratteristiche

di duttilità agli elementi ed alla struttura nella sua globalità; per quanto

attiene il DM, ciò è stato ottenuto adottando le disposizioni contenute

nella Circolare 65/1997.
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L’Ordinanza n. 3274 del 20/03/03, poi emendata e modificata con la

successiva Ordinanza n. 3316, è intitolata Primi elementi in materia di

criteri generali per la classificazione sismica del territorio nazionale e di

normative tecniche per le costruzioni in zona sismica. Nel seguito ven-

gono riportate le scelte adottate in termini di definizione delle azioni,

caratteristiche dell’edificio, analisi strutturali condotte e progettazione

dei particolari costruttivi. Le verifiche allo stato limite di danno (SLD),

seppure condotte con esito positivo, non sono state riportate per non

appesantire troppo l’esposizione dei risultati.

2.1. Individuazione della zona sismica

In conformità alle norme di riferimento, nelle quali il territorio

nazionale è suddiviso in quattro zone sismiche, ciascuna contraddistinta

da un diverso valore del parametro ag (accelerazione orizzontale di

picco), l’edificio oggetto della progettazione strutturale è stato assogget-

tato alle azioni orizzontali di progetto definite a partire da un’accelera-

zione di picco pari a 0.25g (edificio ubicato in zona 2).

La progettazione secondo le
disposizioni dell’Ordinanza
3274/2003

2.
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2.2. Descrizione della struttura e scelta dei materiali

L’edificio oggetto di progettazione è un edificio in cemento armato,

con destinazione d’uso ad uffici aperti al pubblico. Oltre alla normativa

sismica di riferimento, la struttura in esame deve soddisfare le prescri-

zioni contenute nella normativa vigente ed, in particolare, quelle del

D.M. 09/01/96 Norme per il calcolo, l’esecuzione ed il collaudo delle strutture

in cemento armato, normale e precompresso e per le strutture metalliche e del

D.M. 16/01/96 Norme tecniche relative ai “Criteri generali per la verifica di

sicurezza delle costruzioni e dei carichi e sovraccarichi”.

L’edificio oggetto della progettazione (fig. 1) è a pianta rettangola-

re e si sviluppa su quattro livelli (piano terra e tre piani in elevazione).

Il lato lungo ha direzione coincidente con quella dell’asse orizzontale

(asse X) del riferimento globale e il lato corto è diretto come l’asse ver-

ticale (asse Y) di tale riferimento. La struttura delle scale è realizzata con

trave a semplice ginocchio; l’edificio ha un vano ascensore realizzato

con sezione scatolare in cemento armato e sono presenti ulteriori ele-

menti di controvento (setti in cemento armato) sia in direzione X che in

direzione Y. L’edificio, ai fini dell’OPC, non può essere considerato

simmetrico in pianta; l’organizzazione strutturale è comunque a pianta

rettangolare compatta. Su ciascun piano sono stati disposti 21 pilastri

che vanno a definire tre telai paralleli alla direzione X e otto telai paral-

leli alla direzione Y.

I materiali adottati sono quelli oggi più comunemente utilizzati

nella progettazione strutturale: conglomerato Rck=30 N/mm2 ed acciaio

FeB44k, controllato in stabilimento, per le barre d’armatura; sia il conglo-

merato che l’acciaio rispondono ai requisiti di resistenza e duttilità pre-

visti dall’OPC.

Con riferimento al D.M. 9 gennaio 1996, le resistenze di calcolo per
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i materiali sono:

- per il calcestruzzo:

fcd= fck
γc =15.63 MPa

f’cd=0.85 . 15.63=13.28 MPa

Ec=5700 . √Rck = 31220 MPa

- per l’acciaio:

fsd= fyk
γs =374 MPa

Es=210000 MPa

2.3.Determinazione dello spettro di progetto per lo SLU

Ai fini della determinazione dell’azione sismica di progetto,

nell’OPC sono state definite varie categorie di terreno caratterizzate da

diversi profili stratigrafici del suolo di fondazione. Indagini di carattere

geotecnico, condotte sui primi 30 metri di terreno sottostanti il piano

d’imposta delle fondazioni, permettono di stabilire la classificazione del

suolo; nel nostro caso si è assunto un suolo del tipo B (depositi di sabbie e

ghiaie molto addensate, o di argille molto consistenti).

In base alle caratteristiche del suolo sono definiti dalla norma i para-

metri che servono alla definizione dello spettro di risposta elastico (nel

nostro caso si è fatto uso solo dello spettro associato alle sole componenti

orizzontali dell’azione sismica): S=1.25, TB=0.15 s, TC=0.50 s e TD=2.00 s.

Per la scelta del fattore di struttura, che caratterizza il comporta-

mento in campo non lineare della costruzione, le strutture sismo-resi-

stenti in cemento armato previste dalla norma possono essere classifica-

te nelle seguenti tipologie:

- strutture a telaio,

- strutture a pareti,
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- strutture miste telaio-pareti,

- strutture a nucleo.

In funzione della tipologia strutturale, della classe di duttilità, della

regolarità in elevazione e del numero di piani, si determina il valore del

fattore di struttura q:

q=q0
.KD

.KR=4.0.αu
αl

.KD
.KR=4.0.1.2.1.1=4.8;

ove si è assunto un edificio con struttura mista telaio-pareti, regola-

re in altezza, progettato per una classe di duttilità CD “A”.

Si riporta nella figura 2 lo spettro di progetto allo SLU utilizzato.

2.4. Combinazioni di carico ed analisi per carichi verticali

Per le condizioni di carico non sismiche, si considerano diverse pos-

sibili combinazioni in cui i carichi variabili agiscono con valori che ten-

gono conto della effettiva probabilità di presentarsi assieme con le altre

azioni. Ciò si ottiene moltiplicando i valori caratteristici per i coefficienti

Spettro di progetto SLU
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Fig. 2 - Spettro di progetto adottato per la definizione delle azioni
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y. I carichi da considerare sono quelli relativi alla verifica allo stato limite

ultimo (D.M. 16 Gennaio 1996, Norme tecniche relative ai criteri generali per

la verifica di sicurezza delle costruzioni e dei carichi e sovraccarichi e delle rela-

tive istruzioni riportate nella Circolare 4 luglio 1996 n.156):

Fd= γG
.GK

+γP
.PK

+γq
.QlK

+γq
.∑

n

i=2
(ψ0i

.QKi);

ove le azioni variabili sulla struttura vengono definite mediante i

seguenti parametri:

Gk = valore caratteristico delle azioni permanenti

Pk = valore caratteristico della forza di precompressione

Qk1 = valore caratteristico dell’azione variabile di base di ogni com-

binazione

Qki = valori caratteristici delle azioni variabili tra loro indipendenti

ψ0i= coefficiente di combinazione allo stato limite ultimo (0.7)

γg= 1.4 (1.0 se il suo contributo aumenta la sicurezza)

γp= 0.9 (1.2 se il suo contributo diminuisce la sicurezza)

γq= 1.5 (0 se il suo contributo aumenta la sicurezza)

In zona sismica si considerano due combinazioni:

- solo carichi verticali

Fd= γG
.GK

+γq
.QK;

essendo Qk il valore caratteristico delle azioni accidentali ed avendo

assunto γg=1.4 e γq=1.5;

- carichi verticali ed azioni sismiche;

nel caso di stato limite ultimo deve essere effettuata per la seguente

combinazione degli effetti della azione sismica con le altre azioni:

Fd=γl
.E+GK

+ψ2
.QK;

essendo:

γI
.E l’azione sismica per lo stato limite in esame, con γI fattore

di importanza;

Gk il valore caratteristico delle azioni permanenti;
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Qk il valore caratteristico delle azioni accidentali;

ed assumendo:

ψ2=0.60 per la destinazione d’uso uffici aperti al pubblico ai piani

e ψ2=0.20 in copertura;

γI=1.0 per edifici ordinari.

L’altezza del solaio è stata valutata nel rispetto della normativa

vigente (D.M. 9 gennaio 1996) tenendo conto che lo spessore dei solai “a

orditura unidirezionale e che non siano di semplice copertura” non deve esse-

re minore di 1/25 della luce di calcolo e dotato di una soletta di spessore

non inferiore a 4 cm. Nel caso in esame si è assunto Hsolaio = 24 cm.

La determinazione dei carichi che gravano sulla struttura è stata

effettuata facendo riferimento alla superficie unitaria di solaio:

soletta 0,04 . 25= 1.00 kN/m2

travetti+laterizi 2.50 kN/m2

intonaco 0,02 . 20= 0.40 kN/m2

massetto+pavimento (2 cm) 0.70 kN/m2

incidenza tramezzi 1.00 kN/m2

G = 5.60 kN/m2

Nella valutazione dei carichi verticali fissi si tiene, ovviamente,

conto anche del peso dei vari elementi strutturali (travi, pilastri, ecc.)

messo in conto automaticamente dal programma di analisi strutturale

utilizzato.

Il carico accidentale Q è fornito dal D.M. 16 gennaio 1996 nella misu-

ra di 3.00 kN/m2 per “ambienti suscettibili di affollamento (uffici aperti al

pubblico)” e di 1.00 kN/m2 per “coperture con carico da neve”.

Una volta determinati i carichi, si è proceduto, al dimensionamento

di travi e pilastri.
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2.5. Modello di calcolo

Nel caso in esame, per poter effettuare l’analisi dinamica modale con

spettro di risposta, si è messo a punto un modello di calcolo spaziale defini-

to dalla linea d’assi degli elementi strutturali a trave; è stata anche conside-

rata la rigidezza dei nodi mediante l’inserimento di conci rigidi alle estre-

mità degli elementi (end off-set). Il tipo di elementi finiti utilizzati per l’ana-

lisi sono elementi trave (frame) ed elementi bidimensionali (shell); per le

travi di fondazione si è utilizzato un modello di trave su suolo elastico alla

Winkler. Il modello (fig. 3), ammettendo valida l’ipotesi di impalcato infini-

tamente rigido, è caratterizzato da tre gradi di libertà per ciascun impalcato,

Fig. 3 - Modello agli elementi finiti della struttura.
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che ne definiscono compiutamente il comportamento dinamico d’assieme,

costituiti dalle traslazioni orizzontali, nelle due direzioni ortogonali, del

baricentro dell’impalcato e dalla rotazione intorno all’asse verticale.

A ciascuno di questi gradi di libertà va associata una massa o, equi-

valentemente, un peso sismico, che vanno determinati secondo quanto

previsto dalla norma (tab. 1).

L’analisi modale del modello tridimensionale dell’edificio è stata

effettuata considerando un numero di modi di vibrare sufficiente a sod-

disfare la richiesta contenuta al punto 4.5.3 dell’OPC, in modo da garan-

tire che almeno l’85% della massa totale dell’edificio sia messa in conto

nella successiva analisi sismica con lo spettro di progetto.

Per dare giustificazione del buon comportamento dinamico della

struttura analizzata si riportano nelle figure 4, 5 e 6 i primi tre modi di

vibrazione, rappresentati in pianta.

Fig. 4 - 1° modo di vibrare T=0.552s

Tab. 1 - Masse e momenti d’inerzia polari sismici di piano

Piano Massa (t) Inerzia polare (t m2) XG (m) YG (m)

I 243 11819 13.94 4.66

II 243 11819 13.94 4.66

III 243 11819 13.94 4.66

Cop. 182 10401 14.04 4.66
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La combinazione degli effetti, conseguenti all’applicazione delle

forze modali, operata per ottenere le caratteristiche di sollecitazione e gli

spostamenti in condizioni sismiche è stata effettuata attraverso la combi-

nazione quadratica completa (CQC), in quanto non è rispettata la condizio-

ne che il periodo di vibrazione di ciascuno modo differisca di almeno il

10% da tutti gli altri. 

In aggiunta all’eccentricità effettiva, si è considerata un’eccentricità acci-

dentale, spostando il centro di massa di ogni piano, in ogni direzione consi-

derata, di una distanza pari al 5% della dimensione massima del piano, in

direzione perpendicolare all’azione sismica; le eccentricità considerate sono

pari ±1.38 m in direzione X (Dx = 5% di 27 m) e pari 0.45 m in direzione Y

(Dy = 5% di 9 m). Pertanto sono stati messi a punto quattro modelli, agli ele-

Fig. 5 - 2° modo di vibrare T=0.481s

Fig. 6 - 3° modo di vibrare T=0.365s
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menti finiti, distinti. I valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna delle

due azioni orizzontali applicate separatamente (sollecitazioni) sono combi-

nati sommando ai massimi ottenuti per l’azione applicata in una direzione,

il 30% dei massimi ottenuti per l’azione applicata nell’altra direzione. A que-

sti, vanno poi sommati per ciascuna combinazione, i valori delle sollecita-

zioni per effetto dei carichi verticali secondo quanto prescritto dalla norma.

2.6. Verifiche allo SLU

2.6.1. Progetto della travata 1112-1113-1114-1115-1116-1117-
1118

Negli schemi riportati nelle figure 7 e 8 sono evidenziati gli elemen-

ti strutturali progettati; in questa presentazione si riportano solo i risul-

tati ottenuti e gli schemi costruttivi della travata al P1° del telaio longi-

tudinale e di una pilastrata interna.

1112 1113 1114 1115

215

315

415

1115

1116 1117 1118

B5

Fig. 7 - Telaio longitudinale, travata e pilastrata dimensionate
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In ogni sezione, il momento resistente, calcolato con i coefficienti

parziali di sicurezza γm, normalmente applicati anche per le situazioni

non sismiche, deve risultare superiore o uguale al momento flettente di

calcolo. I momenti flettenti di calcolo, da utilizzare per il dimensiona-

mento delle travi, sono quelli ottenuti dall’analisi globale della struttura,

tenuto conto delle combinazioni di carico di cui al punto 3.3 dell’OPC.

Nella figura 9 si riportano i diagrammi inviluppo dei momenti flet-

tenti di progetto, ottenuti applicando le combinazioni di carico previste

dall’OPC per la travata in esame.

Le analisi sono state condotte con quattro modelli dinamici che tengono

conto delle due direzioni di applicazione dell’azione sismica e dello sposta-

mento del centro di massa per effetto dell’ eccentricità accidentale (Sisma X

sup, Sisma X inf, Sisma Y dx e Sisma Y sx ). I momenti flettenti inviluppo rap-

1
1

5
2
1

5
3

1
5

4
1

5

B5

Fig. 8 - Telaio trasversale, pilastrata dimensionata
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presentano la combinazione delle azioni sismiche previste dalla norma (ossia

±X±30%Y e ±Y±30%X) a cui si aggiungono quelle non sismiche (Gk+0.6 Qk).

Le sollecitazioni di calcolo sono state amplificate, secondo quanto

stabilito dal D.M. 9 gennaio 1996. In particolare l’armatura longitudinale

è stata dimensionata per resistere al momento sollecitante Msdu (V) pari a:

Msdu(V)= Msdu+ Vsdu
.a1;

con Vsdu = taglio di calcolo e a1=0.9.d=0.33 m (armatura a taglio: staf-

fe, d=37 cm).

Al fine di conseguire le desiderate caratteristiche di duttilità locale e

globale, è necessario che vengano rispettate delle condizioni sui dettagli

di armatura degli elementi.

In ogni sezione della trave, il rapporto d’armatura al bordo superiore

e quello al bordo inferiore, devono essere compresi tra i seguenti limiti:
1.4
fyk

< ρ < 7
fyk

ove: ρ è il rapporto geometrico di armatura ρ=As/(b.h) oppure

Ai/(b.h), As e Ai rappresentano l’area dell’armatura longitudinale, rispet-

tivamente superiore e inferiore, mentre fyk è la tensione caratteristica di

snervamento dell’acciaio (in N/mm2).

Nel caso in esame, con una sezione a ‘T’ bsup=40 cm, binf=30 cm,

h1=24 cm, h2=16 cm e acciaio Feb44k, si ricava:

- per l’armatura superiore As,min=3.9 cm2 (2φ16), As,max=19.53 cm2

(10φ16),

- per l’armatura inferiore As,min=5.2 cm2(3φ16), As,max = 26.05 cm2

(13φ16).

Per le strutture in CD “A”, al fine di escludere la formazione di mec-

canismi di rottura fragile a taglio, gli sforzi di taglio di calcolo, si otten-

gono 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 γRd=1.20.
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I momenti resistenti di estremità sono da calcolare sulla base delle

armature flessionali effettivamente disposte e considerando i due valori

dello sforzo di taglio, massimo e minimo, assumendo rispettivamente la

presenza e l’assenza dei carichi variabili e momenti di estremità con i due

possibili segni, da assumere in ogni caso concordi.

Per la verifica a taglio per le strutture in CD “A” il contributo del cal-

cestruzzo alla resistenza al taglio viene considerato nullo, considerando

esclusivamente il contributo dell’acciaio.

Il calcolo di detto valore viene eseguito così come indicato dal D.M.

9 gennaio 1996:

Vwd = Asw
. fywd

. 0.9 . d
s

. (sen(α) + cos(α)).

In tale espressione α è l’inclinazione dell’armatura trasversale

rispetto all’asse della trave, Asw è l’area dell’armatura trasversale posta

ad interasse s e d è l’altezza utile della sezione.

Nel caso in esame α =90° (staffe verticali) mentre s=8 cm in quanto

nelle zone di attacco con i pilastri, per un tratto pari a due volte l’altezza

utile della sezione trasversale, devono essere previste staffe di contenimen-

to ad un passo non maggiore della più piccola delle seguenti grandezze:

- un quarto dell’altezza utile della sezione trasversale (37/4=9.25 cm),

- 15 cm,

- sei volte il diametro minimo delle barre longitudinali considera-

te ai fini delle verifiche (6 ϕ 16=9.6 cm).

2.6.2. Progetto della pilastrata 115-215-315-415

In ogni sezione, il progetto dei pilastri viene eseguito considerando

una sollecitazione di presso-flessione composta in quanto per effetto della

combinazione delle azioni sismiche nelle due direzioni orizzontali X e Y,

in ogni sezione sono sempre presenti sia Mx che My.
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I momenti flettenti di calcolo, sono quelli ottenuti dall’analisi globa-

le della struttura, tenuto conto delle combinazioni di carico di cui al

punto 3.3 dell’OPC.

Si riportano nella figura 10 i valori relativi al momento flettente nella

direzione X e nella direzione Y di calcolo ed i valori dei medesimi ampli-

ficati secondo il metodo della gerarchia delle resistenze, assieme al corri-

spondente valore dello sforzo normale.

Per le strutture in CD “A”, i momenti flettenti di progetto si otten-

gono moltiplicando i momenti derivanti dall’analisi (sollecitazioni di cal-

colo) per il fattore di amplificazione α. Il fattore di amplificazione, il cui

scopo è quello di garantire che i pilastri si possano plasticizzare solo

dopo la completa plasticizzazione delle travi, secondo il criterio della

gerarchia delle resistenze è dato dall’espressione:

α = γRd
.∑MRT ,
∑MP

nella quale:  γRd=1.20; ∑MRT è la somma dei momenti resistenti delle

travi convergenti in un nodo secondo una direzione e aventi verso con-

corde; ∑MP è la somma dei momenti nei pilastri al di sopra e al di sotto

del medesimo nodo, ottenute dall’analisi.

Nel caso in cui i momenti nei pilastri abbiano verso discorde, il solo valo-

re maggiore va posto al denominatore della formula di α, mentre il minore

va sommato ai momenti resistenti delle travi. Il fattore di amplificazione α

deve essere calcolato per entrambi i versi dell’azione sismica, applicando il

fattore di amplificazione ottenuto per ciascun verso dei momenti calcolati nei

pilastri con l’azione agente in una direzione, secondo il medesimo verso.

Non si applicano fattori di amplificazione alle sezioni di sommità

dei pilastri dell’ultimo piano.

Per le sezioni di base dei pilastri del piano terra si applica il mag-

• imp 66 C.N.I sec. parte u.v.  24-05-2005  12:40  Pagina 30



31

5
0

5
0

4 3
3

5
0

1

14

B
5

St. f 8/20 L = 240 cm. St. f 8/20 L = 240 cm.

St. f 8/10 L = 60 cm.

St. f 8/10 L = 60 cm.

360

St. f 8/10 L = 60 cm.

St. f 8/10 L = 60 cm.

360

St. f 8/20 L = 240 cm.

St. f 8/10 L = 60 cm.

St. f 8/10 L = 60 cm.

360

St. f 8/20 L = 252 cm.

St. f 8/10 L = 64 cm.

St. f 8/10 L = 64 cm.

380

40

40

40

4040

T
ag

li 
m

as
si

m
i d

i
ca

lc
ol

o 
(k

N
)

M
om

en
ti 

fle
tte

nt
i (

M
3)

m
as

si
m

i d
i c

al
co

lo
 (k

N
m

)
M

om
en

ti 
fle

tte
nt

i (
M

2)
m

as
si

m
i d

i c
al

co
lo

 (k
N

m
)

S
fo

rz
o 

no
rm

al
e 

di
ca

lc
ol

o 
m

as
si

m
o 

(k
N

)

57
,1

8
57

,2
4

43
,6

8
30

6,
99

54
,8

6
34

7,
27

34
8,

43
18

9,
17

35
2,

35
70

9,
92

52
,0

8
37

9,
08

37
6,

98
19

1,
23

18
8,

59
75

5,
28

11
14

,6
1

10
1,

82
37

3,
64

35
2,

50
19

4,
69

16
5,

16
11

59
,9

7
15

14
,3

2

37
3,

64
19

4,
69

15
88

,2
4

19
0,

94

5
0

2

F
ig

. 
10

 -
 S

o
lle

ci
ta

zi
o

n
e 

d
i 

ca
lc

o
lo

 p
er

 l
a 

p
ila

st
ra

ta

• imp 66 C.N.I sec. parte u.v.  24-05-2005  12:40  Pagina 31



32

giore tra il momento risultante dall’analisi ed il momento amplificato uti-

lizzato per la sezione di sommità del pilastro.

Al valore dei momenti ottenuti applicando la procedura suddetta

deve essere poi associato il corrispettivo valore dello sforzo normale otte-

nuto dall’analisi per ciascuna direzione e verso dell’azione sismica.

Al fine di conseguire le desiderate caratteristiche di duttilità locale e glo-

bale, è necessario che vengano rispettate alcune condizioni sui dettagli di

armatura degli elementi strutturali. Nella sezione corrente del pilastro la per-

centuale di armatura longitudinale deve essere compresa tra i seguenti limiti:

1%<A/Ac<4%,

con A area totale dell’armatura longitudinale e Ac area della sezione

lorda del pilastro. Nel caso in esame, con una sezione 50 x 40 si ricava:

As,min=20 cm2 (7φ20),

As,max=80 cm2 (25φ20).

Per le strutture in CD “A”, al fine di escludere la formazione di mec-

canismi fragili di rottura a taglio, gli sforzi di taglio nei pilastri, da utilizza-

re per le verifiche e per il dimensionamento delle armature, si ottengono

dalla condizione di equilibrio del pilastro soggetto all’azione dei momenti

resistenti nelle sezioni di estremità superiore (MsRp) ed inferiore (MiRp).

Alle due estremità del pilastro si devono disporre staffe di contenimento

e legature per una lunghezza pari al lato maggiore della sezione trasversale (50

cm) e ad un passo non maggiore della più piccola delle seguenti grandezze:

- un quarto del lato minore della sezione trasversale ( 40/4=10 cm);

- 15 cm;

- sei volte il diametro minimo delle barre longitudinali che colle-

gano (6ϕ20=12 cm);

Tenendo presente anche le limitazioni fornite dal D.M. 9 gennaio

1996, si riporta nella figura 11 lo schema delle armature longitudinali e

trasversali della pilastrata.
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Il precedente riferimento normativo per le costruzioni in zona sismi-

ca in Italia, Decreto Ministeriale del Ministero dei Lavori Pubblici 16

gennaio 1996 (DM), è tuttora applicabile in alternativa alle nuove dispo-

sizioni dell’Ordinanza 3274/2003. Come noto il DM non contiene un

esplicito riferimento alla duttilità strutturale; tale riferimento è invece

contenuto nella Circolare ministeriale n. 65 del 10/04/97, la quale forni-

sce indicazioni circa la disposizione delle armature negli elementi strut-

turali in accordo sostanziale con le indicazioni contenute nell’Eurocodice

8. Anche se tale Circolare non è stata ritenuta vincolante per i progettisti,

si è deciso di applicare al caso studiato le prescrizioni in essa contenute

per rendere confrontabile la progettazioni svolta con quelle definite attra-

verso le altre disposizioni analizzate. 

3.1. Individuazione della zona sismica

La norma divide il territorio nazionale in tre zone con diverso grado

di sismicità S . Nel caso in esame si è assunta la zona sismica con grado

di sismicità pari a 9 (ex II Categoria).

La progettazione secondo le
disposizioni del Decreto
Ministeriale 16 gennaio 1996

3.
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3.2. Descrizione della struttura e scelta dei materiali

Oltre alla normativa sismica di riferimento, la struttura in esame è

stata dimensionata seguendo le prescrizioni contenute nella normativa

vigente ed, in particolare, nel D.M. 09/01/96 Norme per il calcolo, l’esecu-

zione ed il collaudo delle strutture in cemento armato, normale e precompresso e

per le strutture metalliche e nel D.M. 16/01/96 Norme tecniche relative ai

“Criteri generali per la verifica di sicurezza delle costruzioni e dei carichi e

sovraccarichi”.

La progettazione è stata condotta per lo stesso edificio ed utilizzan-

do gli stessi materiali adottati per la progettazione con l’Ordinanza

3274/2003 (vedi punto 2.2).

3.3. Determinazione dello spettro per lo SLU

Si è fatto uso del metodo dell’analisi modale adottando per lo spet-

tro di risposta, in termini di accelerazione, l’espressione:

a/g = C · I · R;

dove:

a è l’accelerazione spettrale;

g è l’accelerazione di gravità;

I è il coefficiente di protezione sismica (I=1);

R è funzione del periodo di vibrazione del modo di vibrare conside-

rato ed ha espressione

per T > 0,8 secondi; R = 0,862/T2/3

per T < 0,8 secondi; R = 1,0.
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3.4. Combinazioni di carico ed analisi per carichi verticali

Le sollecitazioni, per la verifica allo stato limite ultimo, devono esse-

re valutate con la formula di combinazione:

α’p ± γE α,

in cui a sono le sollecitazioni dovute al sisma convenzionale, gE è

pari a 1,5, mentre a’p si valuta con riferimento alla seguente combinazio-

ne, espressa in forma convenzionale:

α’p = γG
. GK + γP

. PK + γq
. Q1k + ∑

n

i=2
. (ϕ0i

. QiK);

Gk è il valore caratteristico delle azioni permanenti;

Pk è il valore caratteristico della forza di precompressione;

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

Q1k sono i valori caratteristici delle azioni variabili fra loro indipen-

denti;

ψ0i è un coefficiente di combinazione allo stato limite ultimo.

Per quanto riguarda l’analisi dei carichi verticali si rimanda a quan-

to già riportato al punto 2.4.
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n
e
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/s
e

c
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2
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Fig. 12 - Spettro di progetto adottato per la definizione delle azioni
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3.5. Modello di calcolo

Anche in questo caso per poter effettuare l’analisi dinamica modale

con spettro di risposta è stato messo a punto un modello di calcolo spa-

ziale, in modo analogo a quanto descritto al punto 2.5.

A ciascuno dei gradi di libertà associati ai movimenti di piano, viene

associato un peso sismico (e quindi la corrispondente massa) che, secon-

do quanto previsto dalla norma viene definito come segue:

Wi = Gi + s . Qi

dove Gi è il peso permanente dell’i-esimo piano,

Qi è il sovraccarico accidentale del piano i-esimo,

s è il coefficiente riduttivo (nel caso in esame s = 0.5).

L’analisi modale associata allo spettro di progetto è da considerarsi il

metodo normale per la definizione delle sollecitazioni di progetto ed è

stata applicata al modello tridimensionale dell’edificio. Le indicazioni

contenute nel DM circa il numero di modi da considerare nell’analisi è

praticamente coincidente con quella contenuta nell’OPC. Nelle figure 13,

14 e 15 sono riportati i primi tre modi di vibrare, rappresentati in pianta.

La combinazione degli effetti, conseguenti all’applicazione delle

forze modali, operata per ottenere le caratteristiche di sollecitazione e gli

spostamenti in condizioni sismiche, è stata effettuata attraverso la combi-

nazione quadratica (SRSS), mettendo in conto un numero di modi suffi-

Tab. 2 - Masse e momenti d’inerzia polari sismici di piano

Piano Massa (t) Inerzia polare (t m2) XG (m) YG (m)

I 245 11920 13.93 4.66
II 245 11920 13.93 4.66
III 245 11920 13.93 4.66
Cop. 176 9949 14.02 4.66
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ciente ad eccitare più dell’85% della massa totale della struttura.

Nel caso di analisi dinamica non è previsto di considerare eccentri-

cità aggiuntive e i valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna delle

Fig. 13 - 1° modo di vibrare T=0.589s

Fig. 14 - 2° modo di vibrare T=0.572s

Fig. 15 - 3° modo di vibrare T=0.389s
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due azioni orizzontali applicate separatamente (sollecitazioni) non sono

combinati tra di loro ma solo ai valori delle sollecitazioni ottenute per

effetto dei carichi verticali secondo quanto prescritto nella norma.

3.6. Verifiche allo SLU

3.6.1. Progetto della travata 1112-1113-1114-1115-1116-1117-1118

Si sono progettati gli stessi elementi strutturali presi in esame con

l’OPC, gli schemi a cui far riferimento sono quindi quelli riportati nelle

figure 7 e 8.

3.6.2. Progetto della pilastrata 115-215-315-415

In ogni sezione, il progetto dei pilastri è eseguito considerando una

sollecitazione di presso-flessione composta, perché pur non essendo previ-

sta la combinazione delle azioni sismiche nelle due direzioni orizzontali

X e Y, le sollecitazioni indotte dal comportamento a telaio comportano

che in ciascuna sezione siano sempre presenti sia Mx che My.

I momenti flettenti di calcolo sono quelli ottenuti dall’analisi globa-

le della struttura, tenuto conto delle combinazioni di carico di cui al

punto 3.4.

Si riportano nella figura 17 i valori relativi al momento flettente nella

direzione X e nella direzione Y di calcolo assieme al corrispondente valo-

re dello sforzo normale.

Tenendo conto delle prescrizioni contenute nella Circolare

n.65/1997 sono state disegnate le armature longitudinali e trasversali

della travata (fig. 18).
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Fig. 17 - Sollecitazione di calcolo per la pilastrata
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3.7. Ordinanza 3274/2003 e D.M. 16 gennaio 1996:
un confronto

Il confronto degli spettri mette in evidenza come l’azione sismica defi-

nita con l’OPC sia notevolmente più alta di quella definita dal DM; natu-

ralmente per confrontare i due spettri si è provveduto ad amplificare di 1.5

lo spettro del DM, in modo da poterlo confrontare con l’analisi allo SLU.

In particolare confrontando la zona piatta dello spettro si mette in

evidenza come l’accelerazione spettrale dell’Ordinanza 3274 per una CD

‘B’ valga 2.281 m/s2 e quella prodotta con una CD ‘A’ sia 1.597 m/s2 ,

mentre con il D.M. del 1996 vale 1.030 m/s2.

Questo confronto potrebbe portare alla considerazione che la nuova

norma, in particolare nella classe di duttilità bassa, porti a delle condi-

zioni di progetto molto severe rispetto sia alla classe di duttilità alta (1.43

volte il valore di accelerazione spettrale) sia all’azione prevista dal DM

(2.21 volte il valore di accelerazione spettrale). Questo risultato è, in
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parte, da rivalutare alla luce delle diverse combinazioni di carico con le

quali si combinano le condizioni di carico verticali e quelle orizzontali

secondo le due normative: 

D.M. 1996:  Fd = γE
. E + γG

. GK + γP
. PK + γq

. Q1K + ∑
n

i=2
γq

. (ϕ0i
. QiK);

Ordinanza 3274: Fd = γI
. E + GK + ϕ2

. QK.

Esse sono molto diverse tra loro; in particolare, nelle combinazioni di

carico agli SLU previste nell’Ordinanza 3274, si sommano i contributi dei

carichi permanenti per intero e dei variabili per una frazione, in relazione

all’utilizzo dell’edificio, con l’azione sismica proveniente dallo spettro di

progetto (amplificato del coefficienti d’importanza); nella combinazione

agli SLU prevista dal DM, i carichi verticali permanenti devono invece

essere amplificati del fattore 1.4 ed i sovraccarichi variabili del fattore 1.5

(dell’amplificazione dell’azione sismica del fattore 1.5, derivante dalla

scelta del criterio di verifica agli stati limite, se ne è già tenuto conto per

poter rendere confrontabili gli spettri di progetto sopra riportati).

Il raffronto tra i valori da considerare per le masse con il metodo pre-

visto nell’OPC e quello nel DM non comporta variazioni di rilievo in

quanto il coefficiente da associare ai sovraccarichi vale 0.50 nel DM e

0.60˘0.80=0.48 per l’OPC (destinazione: uffici aperti al pubblico).

Le considerazioni sulle combinazioni di carico modificano in modo

sostanziale l’influenza dell’azione sismica orizzontale rispetto alle azioni

verticali nel progetto finale degli elementi. A sostegno di ciò, si riportano

nella figura 20, gli inviluppi del diagramma del momento flettente di

progetto della travata di spina del telaio longitudinale al 1° piano.

Come si vede dall’inviluppo dei momenti flettenti, i valori di pro-

getto del metodo secondo il DM si collocano generalmente a metà strada

tra i valori di progetto dell’OPC in classe di duttilità bassa e quelli in clas-

se di duttilità alta. Inoltre si può constatare come la distanza tra i vari

valori dei momenti flettenti di progetto non sia così accentuata da neces-
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sitare un cambio di sezione di calcestruzzo, ma necessita solamente una

variazione di quantitativo di armatura da disporsi nelle travi.

Nel progetto dei pilastri secondo le due diverse normative di riferi-

mento (OPC e DM) si riscontrano differenze significative dovute al fatto

che con il nuovo metodo di progetto (OPC) ci si affida al criterio della

gerarchia delle resistenze, il quale mira ad evitare la formazione delle

cerniere plastiche in corrispondenza degli elementi strutturali verticali.

La verifica della sezione viene quindi messa a punto sulla base di

momenti flettenti amplificati secondo un fattore “a“ ottenuto imponendo

un equilibrio al nodo nel quale alle estremità delle travi si considerano

applicati i momento resistenti delle stesse (con il DM si va invece a pro-

gettare il pilastro direttamente con i valori del momento flettente che

derivano dall’analisi). 

Con riferimento alla pilastrata analizzata nel presente lavoro, la

sezione trasversale che deriva dall’applicazione dell’OPC è più “robu-

sta” (40x50 ad ogni livello) rispetto a quello che deriva dall’applicazione

del DM (40x40 al primo livello, 30x30 ai livelli superiori). In particolare

si osserva che il rispetto della gerarchia delle resistenze non consente la

rastremazione della sezione verso l’alto, in quanto non varia in maniera

sensibile il momento resistente delle travi in corrispondenza dei vari

impalcati. Per quanto riguarda invece l’armatura a taglio, nel caso in

esame, pur avendo progettato la pilastrata tenendo presente che si deve

evitare la rottura per taglio, sono risultati determinanti i quantitativi

minimi d’armatura imposti dall’OPC. Pertanto in tal senso non si riscon-

trano differenze fra i due progetti se si applica il DM con relativa

Circolare n. 65 del 1997. 
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Per quanto riguarda le raccomandazioni adottate negli Stati Uniti, si

è fatto riferimento alla settima edizione (anno 1999) delle Recommended

Lateral Force Requirements and Commentary, note anche come SEAOC Blue

Book (SEAOC), predisposte dalla Structural Engineers Association of

California per il progetto di strutture in zona sismica. Parallelamente a tali

norme, il Building Seismic Safety Council (BSSC) ha messo a punto le rac-

comandazioni del National Earthquake Hazards Reduction Program

(NEHRP) del 1997 che sono alla base dell’International Building Code (IBC)

del 2000. Come noto le raccomandazioni SEAOC riflettono in gran parte

i contenuti dell’Uniform Building Code”(UBC), riferendosi inoltre alle

disposizioni dell’American Concrete Institute (ACI) ACI 318-02/318 R-02

Building Code Requirements for Structural Concrete and Commentary, utiliz-

zate per il progetto degli edifici in cemento armato non soggetti a rischio

sismico.

Il progetto dell’edificio è stato condotto secondo le raccomandazio-

ni della Structural Engineers Association of California (SEAOC)

Recommended Lateral Force Requirements and Commentary e le dispo-

sizioni dell’American Concrete Institute (ACI) Building Code

Requirements for Structural Concrete (ACI 318-02) and Commentary

(ACI 318R-02). 

La progettazione secondo le
raccomandazioni statunitensi
(Recommended Lateral Force Requirements
and Commentary, 1999, SEAOC)

4.
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4.1. Individuazione della zona sismica

Per definire lo spettro elastico si è ipotizzato che la struttura sia

situata in zona 3 (seismic zone factor Z =0.30). Le SEAOC definiscono 5

zone come di seguito illustrato:

La scelta della zona sismica di progetto è stata effettuata in modo

tale da avere uno spettro elastico analogo a quello usato per il progetto

in conformità con l’OPC.

4.2. Descrizione della struttura e scelta dei materiali

Oltre alla normativa sismica di riferimento, la struttura in esame è

stata dimensionata seguendo le prescrizioni contenute nelle disposizioni

ACI citate; naturalmente la progettazione è stata condotta per lo stesso

edificio ed utilizzando gli stessi materiali adottati per la progettazione

precedente (vedi punto 2.2.).

4.3. Determinazione dello spettro di progetto allo SLU

Le raccomandazioni SEAOC prevedono essenzialmente due tipi di

analisi: un’analisi statica equivalente, attraverso la quale si determina il

valore del taglio alla base Vstatic ,ed un’analisi dinamica lineare con

spettro elastico (fig. 21).

Il valore di progetto Vd del taglio alla base dinamico (dynamic design base

shear) viene determinato utilizzando il fattore R (response modification coefficient):

Zona 1 2A 2B 3 4

Z 0.075 0.15 0.20 0.30 0.40
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Vd = Ve/R

dove R è il prodotto di Rd (coefficiente rappresentativo della duttili-

tà globale tipica del sistema) ed Ro (coefficiente di sovraresistenza). 

Il valore di questi due coefficienti dipende dai seguenti fattori: 

a) caratteristiche della riposta dinamica; 

b) resistenza alle azioni laterali; 

c) sovra resistenza (strain hardening o softening); 

d) capacità di dissipare energia; 

e) duttilità del sistema costruttivo; 

f) ridondanza strutturale.

Se dall’analisi risulta Vd < Vstatic si deve tenere presente che in ogni

caso non è possibile assumere Vd < 0.9Vstatic nel caso in cui si faccia uso

dello spettro di cui sopra.

Per le strutture irregolari addirittura è previsto che Vd non possa

essere minore di Vstatic.

Spettro Elastico

a
 (

m
/s

e
c

^
2

)
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Fig. 21 - Confronto degli spettri elastici OPC e SEAOC
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Per quanto riguarda il fattore R è stato assunto pari ad 8.5, ovvero:

R = Rd Ro =3.4 . 2.5 =8.5

Dall’analisi dinamica modale risulta però che Vd<0.9 Vstatic, pertanto è

stato assunto in definitiva R = 5.8, in corrispondenza del quale Vd = 0.9 Vstatic. 

Pertanto il coefficiente di duttilità R che deriva dalle SEAOC risulta

maggiore rispetto al coefficiente dell’OPC (q = 4.80).

Questa stretta relazione fra analisi statica equivalente e analisi dina-

mica modale non trova alcuna corrispondenza nelle altre normative

prese a riferimento. 

4.4. Combinazioni di carico ed analisi per carichi verticali

Le combinazioni da utilizzare per i carichi verticali (permanenti e variabi-

li) e per quelli orizzontali (accidentali di tipo sismico) sono di seguito riportate:

- solo carichi verticali:

Fd = 1.2D + 1.6L + 0.5S;

- carichi verticali ed azioni sismiche:

Fd = E + 1.2D + f1L + f2S;

dove D è il peso proprio, L è il carico accidentale (live load) e S è il

carico della neve. f1 può assumere essenzialmente due valori: 1 per loca-

li pubblici affollati, 0.5 negli altri casi. Le SEAOC prevedono quindi una

formula di combinazione abbastanza simile a quella proposta dall’OPC:

1.2 anziché 1 per i carichi permanenti, e 0.5 anziché 0.6 per i carichi acci-

dentali. La combinazione prevista per il DM è invece molto diversa, visto

che i carichi verticali permanenti ed accidentali devono essere amplifica-

ti rispettivamente con coefficienti pari a 1.4 e 1.5; anche l’azione sismica

deve essere amplificata con coefficiente pari ad 1.5, nel caso in cui le veri-

fiche vengano condotte con il metodo agli stati limite.
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Per quanto riguarda l’analisi dei carichi verticali si rimanda a quan-

to già riportato al punto 2.4.

4.5. Modello di calcolo

Nella valutazione dei pesi sismici è previsto di considerare almeno

il 25% delle masse relative agli accidentali, mentre è consentito di trascu-

rare il sovraccarico della neve quando questo è inferiore a 1,44 kN/m2. 

L’analisi modale associata è stata applicata al modello tridimensio-

nale dell’edificio. Nelle figure 22, 23 e 24 sono riportati i primi tre modi

di vibrare, rappresentati in pianta.

La combinazione degli effetti, conseguenti all’applicazione delle

Tab. 3 - Masse e momenti d’inerzia polari sismici di piano

Piano Massa (t) Inerzia polare (t m2) XG (m) YG (m)

I 228 10664 13.90 4.66

II 228 10664 13.90 4.66

III 228 10664 13.90 4.66

Cop. 169 9396 14.01 4.66

Fig. 22 - 1° modo di vibrare T=0.539s
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forze modali, operata per ottenere le caratteristiche di sollecitazione e gli

spostamenti in condizioni sismiche, è stata effettuata attraverso la combi-

nazione quadratica completa (CQC), mettendo in conto un numero di

modi sufficiente ad eccitare più del 90% della massa totale della struttura.

Nel caso di analisi dinamica è previsto di considerare eccentricità

aggiuntive (5%) e i valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna

delle due azioni orizzontali applicate separatamente (sollecitazioni) non

sono combinati tra di loro ma solo ai valori delle sollecitazioni ottenute

per effetto dei carichi verticali, secondo quanto prescritto nelle racco-

mandazioni. Il taglio alla base ottenuto dall’analisi dinamica modale è

risultato inferiore al 90% di quello statico; quindi l’analisi strutturale è

stata condotta con le azioni sismiche dedotte dal metodo statico.

Fig. 23 - 2° modo di vibrare T=0.470s

Fig. 24 - 3° modo di vibrare T=0.355s
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4.6. Verifiche allo SLU

4.6.1. Progetto della travata 1112-1113-1114-1115-1116-1117-1118

Si sono progettati gli stessi elementi strutturali presi in esame con

l’OPC; gli schemi a cui far riferimento sono quindi quelli riportati nelle

figure 7 e 8.

Il progetto delle travi a flessione è stato condotto con ridistribuzio-

ne dei momenti flettenti in corrispondenza della seguente combinazioni

dei carichi (verticali + sismici):

Fd = E + 1.2 . D + f1
. L + f2

. S

Tenendo conto che tale operazione deve essere fatta per entrambi i

versi dell’azione sismica, la ridistribuzione è stata condotta attraverso la

riduzione dei momenti negativi alle estremità delle travi. Tali momenti

sono stati ridotti, quando possibile e dove conveniente, del 30%. È stato

garantito inoltre che il momento positivo all’estremità delle travi non sia

inferiore al 50% del momento negativo ottenuto dalla ridistribuzione.

L’obiettivo delle SEAOC è quello di rendere simili i valori di calcolo dei

momenti positivi e dei momenti negativi.

Nella figura 25 viene indicato, in maniera schematica, il tipo di ridi-

stribuzione dei momenti nella travata esaminata ed in corrispondenza di

un verso dell’azione sismica.

La ridistribuzione deve essere fatta nel rispetto delle condizioni di

equilibrio, ovvero deve risultare costante la somma dei momenti relativi

alla travata in esame:

∑i Mci = cos t

Con riferimento alla figura 26 seguente deve risultare:

M12 + (M21 + M23) + M32 = cost

Le percentuali minime d’armatura a flessione sono (ACI 318-02):
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Diagramma del momento flettente sotto
l'azione dei carichi verticali

Diagramma del momento flettente sotto
l'azione sismica

Diagramma del momento flettente per la
combinazione

Diagramma del momento flettente dopo la
ridistribuzione

Fig. 25 - Schema della ridistribuzione dei momenti flettenti in una travata

M12

M21

M23

M32

Vj

Vi

Fig. 26 - Schema per la verifica della condizione di equilibrio della ridistribuzione
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ρmax = 0.025

ove ρ = As—bd
ovvero ρ’ = As’—

bd
Il progetto a taglio viene impostato in maniera analoga a quello

dell’Ordinanza 3274; i valori di progetto vengono ottenuti in modo da evitare

la rottura fragile, con la determinazione della lunghezza critica (ACI 318-02):

L0 = 2d 

dove d è l’altezza della sezione.

In L0 si devono rispettare le seguenti limitazioni sul passo delle staf-

fe, ovvero si deve assumere un passo non superiore alla più piccola delle

seguenti quantità (ACI 318-02):

- h/4;

- 8 volte diametro minimo delle barre di armatura longitudinali;

- 24 volte il diametro dell’armatura trasversale;

- 300 mm.

Nella figura 27 è riportato il diagramma delle caratteristiche di sol-

lecitazione, le armature longitudinali e trasversali per la travata presa in

esame ed il diagramma dei momenti resistenti.

Si osserva che rispetto al progetto condotto con l’OPC, è stata opera-

ta una riduzione della sezione trasversale della trave (B=30 cm e H=35 cm).

Per quanto riguarda l’armatura longitudinale, sono state utilizzate

barre φ14 anziché barre φ16. 

Questi sostanziali ridimensionamenti sono permessi soprattutto dall’o-

perazione di ridistribuzione dei momenti sulle travate, che consente una ridu-

zione del 30% circa dei momenti negativi in corrispondenza dei nodi del telaio.

Si può rilevare che tale possibilità non risulta, attualmente, possibi-

le con l’OPC.

Nella figura 28 si riporta l’andamento del momento flettente sulla

travata prima e dopo la ridistribuzione; per confronto si riportano anche

i diagrammi inviluppo ottenuti con l’OPC e con il DM.
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4.6.2. Progetto della pilastrata 115-215-315-415

In ogni sezione, il progetto dei pilastri è eseguito considerando una

sollecitazione di presso-flessione composta, perché pur non essendo previ-

sta la combinazione delle azioni sismiche nelle due direzioni orizzontali

X e Y, le sollecitazioni indotte dal comportamento a telaio comportano

che in ciascuna sezione siano sempre presenti sia Mx che My.

I momenti flettenti di calcolo, sono quelli ottenuti dall’analisi globale

della struttura, tenuto conto delle combinazioni di carico di cui al punto 4.4.

La resistenza a flessione delle colonne deve soddisfare la seguente

disuguaglianza:

∑Mc ≥ 6–5
∑Mg

dove ∑Mc è la somma dei momenti resistenti delle colonne che con-

corrono nel nodo e 

∑Mg è la somma dei momenti resistenti delle travi che concorrono

nel nodo.

Le percentuali minime d’armatura da rispettare (ACI 318-02) sono:

0.01 < ρ <0.06                   dove ρ = As—bd.

Anche in questo caso per prevenire il collasso fragile a taglio si

incrementano le armature a taglio nella lunghezza critica L0 (ACI 318-02)

determinata come la più grande delle seguenti quantità:

- un sesto della luce netta,

- larghezza dell’elemento strutturale,

- 500 mm.

In L0 si devono rispettare le seguenti limitazioni sul passo delle staf-

fe, ovvero si deve assumere un passo non superiore alla più piccola delle

seguenti quantità (ACI 318-02):

- un quarto della dimensione minore della sezione trasversale,

- 6 volte il diametro più piccolo delle barre longitudinali,
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- 100 + ( 300 - hx
3 ).

Si riportano nella figura 29 i valori relativi al momento flettente nella

direzione X e nella direzione Y di calcolo assieme al corrispondente valo-

re dello sforzo normale.

Tenendo conto delle prescrizioni sopra riportate sono state disegna-

te le armature longitudinali e trasversali della travata (fig. 30).
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Fig. 30 - Schema armature della pilastrata
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Il Progetto è stato sviluppato seguendo disposizioni contenute nei New

Zealand Standards NZS 4203:1992, relativa ai carichi, NZS 3101: Part 1:1995, dove

vengono definite le procedure di progetto per le strutture in cemento armato.

5.1. Individuazione della zona sismica

In conformità alle norme di riferimento, nelle quali il territorio neo-

zelandese è suddiviso in zone sismiche contraddistinte dallo zone factor

Z, si è scelto di procedere assumendo uno spettro di risposta elastico il

più possibile simile a quello utilizzato per la progettazione dell’edificio

con l’OPC, in modo da condurre la progettazione a parità dell’azione

sismica di partenza; si è poi ricavato lo spettro di progetto agli SLU vali-

do per la definizione delle azioni orizzontali secondo le NZS 4203:1992.

5.2. Descrizione della struttura e scelta dei materiali

Oltre alla normativa sismica di riferimento, la struttura in esame è

stata dimensionata seguendo le prescrizioni sui carichi contenute NZS

La progettazione secondo gli
standards neozelandesi
(NZS 4203: 1992 e NZS 3101: Part. 1: 1995)

5.
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4203 citate; naturalmente la progettazione è stata condotta per lo stesso

edificio ed utilizzando gli stessi materiali adottati per le progettazioni

precedenti (vedi punto 2.2.).

5.3. Determinazione dello spettro di progetto per lo SLU

Ai fini della determinazione dell’azione sismica di progetto, sono

state prese in esame varie categorie di profilo stratigrafico del suolo di

fondazione; confrontando gli spettri (fig. 31) si è scelto il suolo tipo B

(suoli intermedi) che rende questo spettro simile a quello già adottato

con le altre disposizioni di tipo prestazionale (OPC e SEAOC).

In funzione della tipologia strutturale, si determina il fattore di strut-

tura q: il valore minimo previsto dagli standards NZS per strutture di tipo

duttili e in calcestruzzo armato è 6.

Si riportano nella figura 32 gli spettri allo SLU utilizzati per il pro-

getto con le disposizioni italiane e neozelandesi, oltre allo spettro

dell’OPC ottenuto per la classe di duttilità bassa (CD ‘B’).

Il confronto degli spettri mette in evidenza come l’azione sismica

Spettri elastici
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Fig. 31 - Confronto spettri elastici OPC e NZS
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definita con l’OPC sia notevolmente più alta di quella definita dalle

norme NZS 4203.

Si osserva, anche, che le azioni sismiche di progetto del DM sono

invece paragonabili a quelle delle NZS.

Per giungere alla definizione dello spettro di progetto elastico degli

standards neozelandesi si è ricorsi ad imporre l’uguaglianza dei corri-

spondenti valori dello spettro elastico dell’OPC. Mediante l’applicazione

del coefficiente di struttura q e dello structural performance factor Sp si

ottiene lo spettro di progetto plastico secondo il metodo del fattore di

duttilità, definito dalle relazioni contenute nella tabella 4.

Dove T1 è il periodo fondamentale della struttura, Sm è il massimo fra

Sm1 (dipendente da T1 e µ) e Sm2 (=KmC Wt/ Vbase(1), dove Km vale 0.8 per

strutture elastiche e 1 altrimenti e C= Ch(T1,m)SpRZLu), R è il risk factor

dipendente dalla categoria dell’edificio, LU è uguale ad 1 per la verifica
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Fig. 32 - Confronto spettri allo SLU DM, OPC (CD ‘A’ e ‘B’) e NZS
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allo stato limite ultimo.

Complessivamente lo spettro elastico risulta scalato di un fattore che

tiene conto di tutti i coefficienti elencati pari a 8.044 (tab. 4).

Le differenze principali che si hanno fra lo spettro relativo all’OPC

CD’A’ e quello degli standards neozelandesi sono dovuti a due fattori, il

primo è lo structural performance factor Sp ed il secondo è il valore del fatto-

re di struttura (o coefficiente di duttilità µ come viene chiamato nelle NZS).

Il fattore riduttivo Sp trova la sua giustificazione essenzialmente nella

considerazione che le forze sismiche, conseguenti al picco della risposta,

sono di breve durata e quindi tali da non dar luogo a danni strutturali,

dato che questi si manifestano in genere solo dopo alcuni cicli di risposta. 

Gli altri motivi che giustificano, secondo l’impostazione degli stan-

Tab. 4 - Spettro di progetto allo SLU

T1(s) 0,6 Suolo tipo B
6 T C(T,1) C(T) C(T,1)/C(T)

Ch(T1 0,13 0,00 0,42 0,052 8,044
Ch(T1,1) 0,71 0,10 0,80 0,099 8,044

0,20 0,80 0,099 8,044
R 1,2 apicco(40%Z) 0,45 0,80 0,099 8,044
Z 0,8138 0,33 0,50 0,77 0,096 8,044
Lu 1 0,60 0,71 0,088 8,044
Sp 0,67 0,70 0,65 0,081 8,044

0,80 0,60 0,075 8,044
Sm1(T1 0,19 0,90 0,55 0,068 8,044

1,00 0,50 0,062 8,044
Km 1 1,50 0,33 0,041 8,044
C 0,09 2,00 0,25 0,031 8,044
Wt (tonn) 902 2,50 0,20 0,025 8,044
Vbase(1) 4110,62 3,00 0,17 0,021 8,044
(tonn*m/s2)

Sm2 0,02 4,00 0,13 0,016 8,044
Sm 0,19   C(T)=C(T,1)

*(Sm*Sp*R*
Z*Lu)

Sm*Sp*R*
Z*Lu 0,1243               
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dards NZS, l’adozione del fattore riduttivo Sp derivano dall’osservazio-

ne del comportamento delle strutture sotto le azioni sismiche. Si è, infat-

ti, potuto osservare che queste ultime si comportano meglio di quanto

poteva essere previsto attraverso analisi semplificate. I motivi possono

essere di varia natura, quelli elencati dagli standards NZS sono:

- maggiore ridondanza strutturale, per la collaborazione, ad

esempio, anche di elementi che in fase di progetto sono stati con-

siderati come non strutturali; 

- incremento dello smorzamento e del periodo dopo i primi danni; 

- dissipazione dovuta ad elementi non considerati in fase progettuale; 

- maggiore resistenza dei singoli elementi strutturali rispetto alle

previsioni fatte (maggiore resistenza dei materiali, incrudimento). 

Con il fattore Sp, gli standards neozelandesi vogliono tener conto di

tutti questi fattori. È stato dimostrato che per la maggior parte dei mate-

riali costruttivi il valore prescritto pari a 0.67 è adeguato per considerare

gli effetti sopra riportati; tale valore è stimato essere a favore di sicurez-

za nella maggior parte dei casi. Nel nostro caso si è assunto questo valo-

re, ma si potrebbero adottare anche valori inferiori.

Il fattore Sp viene preso pari a 0.67 per le strutture duttili. Nel caso in cui

q=1.25, ovvero per strutture non duttili, si adotta un valore pari a 1 per tener

conto della bassa performance strutturale delle strutture di tipo non duttile.

Inoltre, lo spettro relativo alle NZS è definito a partire da un coefficiente di

duttilità pari a 6 (che è il più basso definibile per quella categoria di materiale e

sistema costruttivo) mentre con l’OPC si è ottenuto un coefficiente pari a 4.8.

Confrontando la zona piatta dello spettro si mette in evidenza come

l’accelerazione spettrale dell’OPC per una CD ‘B’ valga 2.281 m/s2 men-

tre quella prodotta con una CD ‘A’ sia 1.597 m/s2; nel DM vale 1,030 m/s2

mentre per gli standards NZS 0.976 m/s2.

L’effetto sulle caratteristiche di sollecitazione da assumere in pro-
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getto risente però, come già visto per le altre disposizioni, dei coefficien-

ti utilizzati nelle combinazioni dei carichi verticali e quelli orizzontali.

5.4 Combinazione di carico ed analisi per carichi verticali

Le combinazioni di carico previste dagli standards NZS per i carichi

verticali (permanenti e variabili) e per quelli orizzontali (accidentali di

tipo sismico) sono di seguito riportate.

Si definiscono diversi valori dei carichi variabili in funzione del tipo

di verifica:

Qu= ψu 
. Q = ψu

. ψa
. Qb

dove,  ψu fattore di combinazione fissato in funzione della destina-

zione d’uso,

ψa fattore riduttivo di area (tiene in conto della possibilità che non

tutta l’area dell’impalcato sia caricata contemporaneamente),

Qb sovraccarico di base definito in funzione della destinazione d’uso.

Si devono verificare le seguenti combinazioni dei carichi:

Fd = 1.4 . G

Fd = 1.2 . G + 1.6 . Q

Fd = 1.2vG + Qu + Wu

Fd = 0.9 . G + Wu

Fd =1.2 . G + Qu + 1.2 . Su

Fd =G + Qu + Eu

ove i simboli indicano:

- azioni permanenti G (ad es. peso proprio e carichi permanenti),

- azioni variabili (ad es. sovraccarico Q, neve S, vento W),

- azioni accidentali E (sisma).
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5.5. Modello di calcolo

Anche in questo caso si è adottato un modello di calcolo spaziale

definito dalla linea d’assi degli elementi, considerando i nodi rigidi ed

introducendo le zone infinitamente rigide alle estremità degli elementi

tipo trave. I setti ed il nucleo ascensore è stato modellato con elementi

bidimensionali (shell), per le travi di fondazione si è utilizzato un model-

lo di trave su suolo elastico alla Winkler.

Si riportano di seguito i primi tre modi di vibrazione con vista dal-

l’alto (figg. 33,34,35):

La combinazione dei modi, al fine del calcolo di sollecitazioni e spo-

stamenti è stata effettuata attraverso una combinazione quadratica completa

Tab. 3 - Masse e momenti d’inerzia polari sismici di piano

Piano Massa (t) Inerzia polare (t m2) XG (m) YG (m)

I 237 11416 13.93 4.66

II 237 11416 13.93 4.66

III 237 11416 13.93 4.66

Cop. 191 11071 14.05 4.66

Fig. 33 - 1° modo di vibrare T=0.593s
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(CQC), in modo da attivare almeno il 90% delle masse sismiche.

In aggiunta all’eccentricità effettiva, si è considerata un’eccentricità

accidentale, spostando il centro massa di ogni piano, in ogni direzione

considerata, di una distanza pari al 10% della dimensione massima del

piano in direzione perpendicolare all’azione sismica: ∆x = 10% di 27m =

± 2.7 m, ∆y = 10% di 9 m = ± 0.9 m.

Fig. 34 - 2° modo di vibrare T=0.576s

Fig. 35 - 3° modo di vibrare T=0.393s
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5.6. Verifiche allo SLU

5.6.1. Progetto della travata 1112-1113-1114-1115-1116-1117-1118

La travata e la pilastrata analizzate sono quelle riportate nelle figu-

re 7 e 8, i momenti flettenti di progetto, da utilizzare per il dimensiona-

mento delle travi, sono quelli ottenuti dall’analisi globale della struttura,

tenuto conto delle combinazioni di carico previste dalla NZS (fig. 36).

Nel progetto delle travi si è proceduto utilizzando i momenti ridistri-

buiti, rispettando i limiti di snellezza imposti dalle seguenti espressioni: 

lb—
bw

≤ 25, 
ln . h

b2
w

≤ 100

dove ln è l’interasse fra i supporti, bw la larghezza della trave e h la

sua altezza. 

Per quanto riguarda i massimi e minimi di armatura nella zona di

formazione delle cerniere plastiche si è considerato:

pmax =
(fc +10)

6fy
, As ≥ As e pmin =  

(f’c)0.5

4fy

Al fine di escludere la formazione di meccanismi di rotture fragile

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.

I momenti resistenti di estremità sono da calcolare sulla base delle

armature flessionali effettivamente disposte.

Nelle zone di attacco con i pilastri, per un tratto pari a due volte l’altez-

za utile della sezione trasversale devono essere previste staffe di conteni-

mento ad un passo non maggiore della più piccola delle seguenti grandezze:

- un quarto dell’altezza utile della sezione trasversale (37/4=9.25 cm),

- sei volte il diametro minimo delle barre longitudinali considera-
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te ai fini delle verifiche (6 ϕ 16=9.6 cm).

Nella figura 36 è riportato, assieme ai diagrammi inviluppo dei

momenti flettenti e dei momenti resistenti, lo schema d’armatura della

travata analizzata.

5.6.2. Progetto della pilastrata 115-215-315-415

In ogni sezione, il progetto dei pilastri è eseguito considerando una

sollecitazione di presso-flessione composta in quanto per effetto della com-

binazione delle azioni sismiche nelle due direzioni orizzontali X e Y, sus-

siste in ogni sezione sia Mx che My.

I momenti flettenti di calcolo sono quelli ottenuti dall’analisi globale

della struttura, tenuto conto delle combinazioni di carico di cui al punto 5.4.

Si riportano nella figura 37 i valori relativi al momento flettente nella

direzione X e nella direzione Y di calcolo ed i valori dei medesimi ampli-

ficati secondo il metodo della gerarchia delle resistenze, assieme al corri-

spondente valore dello sforzo normale.

I momenti flettenti di progetto si ottengono moltiplicando i momenti

derivanti dall’analisi (sollecitazioni di calcolo) per il fattore di amplificazio-

ne ?. Il fattore di amplificazione, il cui scopo è quello di proteggere i pilastri

dalla plasticizzazione (criterio della gerarchia delle resistenze), è il risultato del

prodotto di due fattori: il fattore di sovraresistenza f0 delle travi che si con-

nettono al pilastro e il fattore di amplificazione dinamica  w (tab. 6)

Al fine di conseguire le desiderate caratteristiche di duttilità locale e

globale, è necessario che vengano rispettate alcune condizioni sui detta-

gli di armatura degli elementi strutturali. Nella sezione corrente del pila-

stro la percentuale di armatura longitudinale deve essere compresa tra i

seguenti limiti:
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As = 0.008Ag

As ≤ 18 
Ag—
fy

Dove Ag è l’area lorda della sezione.

Alle due estremità del pilastro si devono disporre staffe di conteni-

mento e legature ad un passo non maggiore della più piccola delle

seguenti quantità:

- un quarto del lato minore della sezione trasversale;

- sei volte il diametro minimo delle barre longitudinali che collegano.

Fuori dalle zone dove si possono formare le cerniere plastiche si

devono disporre staffe di contenimento e legature ad un passo non mag-

giore della più piccola delle seguenti quantità:

- un terzo del lato minore della sezione trasversale;

- dieci volte il diametro minimo delle barre longitudinali che col-

legano.

Nella figura 38 è riportato lo schema d’armatura della pilastrata.

Tab. 6 - Fattori di amplificazione dei momenti flettenti della pilastrata

Colonna φ ω Mcalc (kNm) Mprog (kNm)

1 Sez.1 1,20 1,1 125,7 166

1 Sez.2 1,97 1,5 90,8 269

2 Sez.1 1,97 1,5 28,9 86

2 Sez.2 1,97 1,5 32,38 96

3 Sez.1 1,97 1,5 37,87 112

3 Sez.2 1,97 1,5 38,2 113

4 Sez.1 1,97 1,5 38,67 115

4 Sez.2 1,97 1,1 40,8 90
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calcolo massimo (kN)

19,85 40,8 16,31 223,44
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54,18 28,9490,8 9,3616,19 793,77 1016,4

125,7 19,91 1080,36

Fig. 37 - Sollecitazioni di calcolo sulla pilastrata
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Fig. 38 - Schema armature della pilastrata
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5.7. Ordinanza 3274/2003, D.M. 16 gennaio 1996 e NZS
4203: 1992: un confronto

Le combinazioni di carico sismiche previste dalle disposizioni prese

in esame sono:

D.M. 1996:  Fd = γE
. E + γG

. GK + γP
. PK + γq

. Q1K + ∑
n

i=2
γq

. (ϕ0i
. QiK);

Ordinanza 3274: Fd = γI
. E + GK + ϕ2

. QK.

NZS:    Fd= E + GK + ψa
. QK.

Le combinazioni sono molto diverse tra loro; in particolare, nelle

combinazioni di carico agli SLU previste nell’OPC e per le NZS, si som-

mano i contributi dei carichi permanenti per intero e dei variabili per una

frazione, in relazione all’utilizzo dell’edificio, con l’azione sismica prove-

niente dallo spettro sopra riportato; nella combinazione agli SLU che si

deve eseguire con il DM, invece, i carichi verticali permanenti devono

essere amplificati del fattore 1.4, ed i sovraccarichi variabili del fattore 1.5.

Gli standards neozelandesi propongono una formulazione molto

simile a quella dell’OPC, eccetto che per il valore del coefficiente molti-

plicativo delle azioni variabili, pari a 0.4 mentre per l’OPC è 0.6 (destina-

zione uffici aperti al pubblico).

Per quanto attiene i valori da considerare per le masse, il confronto

fra il metodo previsto nell’OPC, nelle NZS e nel DM non comporta varia-

zioni di rilievo.

Le considerazioni sulle combinazioni di carico rendono meno

impattante l’influenza del livello dell’azione sismica orizzontale rispetto

alle azioni verticali nel progetto degli elementi strutturali. A sostegno di

ciò, si riporta nella figura 39 l’inviluppo del diagramma del momento

flettente del progetto della travata di spina del telaio longitudinale al 1°

piano.

Come si vede dall’inviluppo dei momenti flettenti, i valori di pro-
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getto del metodo secondo il DM si collocano generalmente a metà fra i

valori di progetto dell’OPC in classe di duttilità bassa e quelli in classe di

duttilità alta. 

Inoltre, si può constatare come la distanza fra i vari valori di pro-

getto non sia così accentuata da necessitare un cambio di sezione di cal-

cestruzzo, ma necessita solamente una variazione del quantitativo di

armatura da disporsi nelle varie travi. Diversamente accade per gli stan-

dards NZS che hanno valori di progetto del momento flettente negativo

molto bassi in valore assoluto, anche a causa della ridistribuzione dei

momenti flettenti consentita, anche da queste disposizioni, fino ad un

valore massimo di riduzione, rispetto ai valori di calcolo, pari al 30%. Tali

valori consentono una progettazione più snella della travata sia dal

punto di vista delle armature che dal punto di vista della sezione resi-

stente di calcestruzzo, che può essere abbassata notevolmente. Per quan-

to riguarda i momenti positivi, a causa della ridistribuzione operata con

gli standards neozelandesi che decrementando il valore assoluto dei

momenti flettenti negativi produce, corrispondentemente, l’incremento

di quelli positivi, essi hanno, in genere, valori più grandi di quelli previ-

sti dalle altre disposizioni.
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Azione sismica – L’accelerazione di picco utilizzata per l’ancoraggio

dello spettro di progetto elastico è stata assunta la stessa per tutte le ana-

lisi svolte, al fine di rendere confrontabili le progettazioni predisposte

secondo le quattro disposizioni considerate. Lo spettro di progetto, inve-

ce, è stato ottenuto attraverso il fattore di struttura previsto da ciascuna

disposizione (con la sola esclusione del DM che non lo prevede) in fun-

zione delle caratteristiche di duttilità e dello schema statico; per l’edificio

analizzato è risultato:

OPC q = 4.8 (per edifici progettati con classe di duttilità alta “A” e

regolari in altezza);

SEAOC q = 5.8 (anziché 8.5, perché prevale in questo caso la condizione

di limitazione sul taglio di progetto alla base);

NZS q = 6.0 (valore minimo per il materiale e schema statico adottato).

L’azione sismica di progetto ottenuta con l’OPC è dunque decisa-

mente più alta rispetto a quella derivante dall’applicazione delle dispo-

sizioni neozelandesi e statunitensi. Nella figura 40 vengono messi a con-

fronto i quattro spettri di progetto adottati; per rendere confrontabile lo

spettro adottato dal DM con gli altri si è proceduto ad amplificarlo del

valore 1.5, che tiene conto del metodo di verifica allo SLU adottato.

Confrontando la zona piatta dello spettro si evidenzia come l’acce-

Conclusioni6.
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lerazione spettrale dell’OPC per la classe di duttilità (CD) ‘A’ sia pari a

1.597 m/s2 (2.281 m/sec2 per la classe “B”), 1.030 m/s2 con il DM, 1.393

m/s2 con le SEAOC mentre si attesta a 0.976 m/s2 con gli standards neo-

zelandesi NZS.

Combinazioni – Le combinazioni utilizzate dalle normative analiz-

zate sono le seguenti:

D.M. 1996:  Fd = γE
. E + γG

. GK + γP
. PK + γq

. Q1K + ∑
n

i=2
γq

. (ϕ0i
. QiK);

Ordinanza 3274: Fd = γI
. E + GK + ϕ2

. QK.

SEAOC: Fd = E + 1.2Gk + f1Q1k + f2Q2k
NZS:    Fd= E + GK + ψa

. QK.

Le combinazioni sono molto diverse tra loro; nelle combinazioni di

carico agli SLU previste nell’OPC, nelle SEAOC e nelle NZS si sommano

i contributi dei carichi permanenti per intero e dei variabili per una fra-
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Fig. 40 - Spettri di progetto utilizzati per l’analisi sismica
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zione, in relazione all’utilizzo dell’edificio, con l’azione sismica prove-

niente dallo spettro sopra riportato mentre, nella combinazione agli SLU

secondo il DM, i carichi verticali permanenti devono essere amplificati

del fattore 1.4 ed i sovraccarichi variabili del fattore 1.5.

Le disposizioni statunitensi e neozelandesi propongono una formu-

lazione molto simile a quella dell’OPC ed il valore del coefficiente molti-

plicativo delle azioni variabili risulta praticamente coincidente (è pari a

0.5 per le SEAOC, a 0.4 nelle NZS, a 0.6 per l’OPC e a 0,5 per il DM).

Travate - I valori di progetto dei momenti flettenti del DM si collo-

cano generalmente a metà tra i valori di progetto dell’Ordinanza 3274 in

classe di duttilità bassa e quelli in classe di duttilità alta. Si può constata-

re, inoltre, come la distanza fra i vari valori di progetto non sia così accen-

tuata da necessitare un cambio di sezione di calcestruzzo, comportando

solo una variazione di quantitativo di armatura da disporsi nelle travi.

Diversamente accade per le disposizioni SEAOC e NZS che hanno

valori di progetto del momento flettente negativo molto bassi in valore

assoluto, rispetto a quelli dell’OPC. La differenza è dovuta alla ridistri-

buzione dei momenti flettenti sulle travate che è ammessa dalle racco-

mandazioni statunitensi e dagli standards neozelandesi ma non

dall’OPC; l’abbattimento dei momenti negativi alle estremità delle travi

è consentito dalle suddette disposizioni fino al 30%. Tale operazione

comporta un ulteriore abbassamento dei valori massimi dei momenti

negativi, ed in fase di verifica della travata in esame, ha consentito una

riduzione delle dimensioni della sezione trasversale e dei quantitativi

d’armatura richiesti. 

Per quanto riguarda la verifica a taglio della trave, vi è perfetta ana-

logia fra le varie disposizioni analizzate, tenendo conto che la progettazio-

ne dell’edificio secondo il DM è stata condotta rispettando le prescrizioni

contenute nella Circolare 65/1997; anche i minimi di armatura previsti
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(soprattutto in corrispondenza delle estremità delle travi) sono simili.

Pilastri - Il progetto dei pilastri è stato condotto seguendo il princi-

pio della gerarchia delle resistenze; il dimensionamento della sezione tra-

sversale viene effettuato in modo tale da evitare la formazione delle cer-

niere plastiche in corrispondenza delle porzioni terminali dei pilastri

stessi. In un progetto di questo tipo entrano in gioco i momenti resisten-

ti delle travi che concorrono in un nodo. Solo il progetto agli stati limite

secondo il DM, non ne tiene conto.

Per quanto detto, è ovvio che la riduzione della sezione delle travi

nell’ambito del progetto con le SEAOC e le NZS ha portato anche ad avere

pilastri più snelli: in particolare si osserva che l’OPC non ha consentito

nessuna rastremazione della pilastrata dal basso verso l’alto (sezione

costante 50x40) mentre le NZS ed il DM hanno portato ad avere un pila-

stro di base con sezione 40x40 ed i restanti con sezione 30x30; le SEAOC

hanno dato risultati analoghi a quelli delle NZS e del DM con una sezio-

ne 40x40 al primo livello ed una sezione 35x35 ai livelli superiori. 

Osservazioni sull’OPC – Il confronto presentato è stato svolto cer-

cando di utilizzare tutte le possibilità offerte da questa norma per otte-

nere dimensionamenti ottimali; se si varia la classe di duttilità da alta (A)

a bassa (B) vi è subito un incremento delle azioni pari al 43%; se poi l’e-

dificio non risultasse regolare in altezza si avrebbe un incremento delle

azioni di progetto pari al 79%. Certamente l’Ordinanza 3274 vuole pre-

miare le costruzioni regolari e di ciò il progettista dovrà tenere conto; in

ogni caso l’adozione della classe di duttilità alta non risulterà sempre

possibile perché essa comporta un aggravio dei particolari costruttivi,

specie in termini di staffe in prossimità dei nodi ed al loro interno, per i

nodi non interamente confinati, che è molto lontano dagli standard ope-

rativi comunemente adottati nel nostro paese. 

Valutazioni economiche – L’incidenza del dimensionamento delle

• imp 66 C.N.I sec. parte u.v.  24-05-2005  12:40  Pagina 84



85

strutture sul costo della realizzazione delle stesse, seppure limitato a

travi e pilastri, può essere stimata comparativamente prendendo a base

il dimensionamento ottenuto con il DM. 

Nell’ambito della travata analizzata, il costo derivante dall’applica-

zione dell’OPC e del DM è pressoché equivalente, mentre l’applicazione

delle raccomandazioni SEAOC e degli standards NZS fa conseguire,

rispettivamente, un risparmio del 34 e 32%.

Per la pilastrata dimensionata, l’applicazione dell’OPC conduce ad un

forte incremento dei costi (+131%) rispetto al DM; l’OPC presenta infatti

l’azione sismica di progetto più elevata mentre il DM, unica fra le disposi-

zioni analizzate a non prevedere il rispetto della gerarchia delle resistenze,

porta ad un dimensionamento in cui l’incidenza dell’acciaio è bassa. La

progettazione con le SEAOC e le NZS conduce invece a dimensionamenti

più contenuti rispetto a quelli dell’OPC (in virtù di un’azione sismica di

progetto più bassa) ma comunque superiori a quelli del DM, con un incre-

mento dei costi rispetto ad esso, rispettivamente, del 53 e 44%.

L’incidenza dei pilastri si fa sentire in modo più contenuto se esten-

diamo l’analisi a tutto il telaio e cioè alle tre travate principali ed alle 21

pilastrate; in questo caso l’OPC porta ad un incremento dei costi, rispet-

to a quanto ottenuto dall’applicazione del DM, del 54%, le SEAOC un

incremento del 6% mentre i costi derivanti dall’applicazione delle NZS

risultano sostanzialmente equivalenti a quelli ottenuti con il DM (-1%).
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