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1  Introduzione 

1.1  Considerazioni generali 

 

Il terremoto è un evento dannoso che ha spesso come conseguenze la distruzione o il grave 

danneggiamento di beni materiali e la perdita di vite umane. 

Certamente gli effetti di una catastrofe naturale non dipendono soltanto dal sisma stesso ma anche da 

fattori di rilevanza umana, quali ad esempio le tecniche di costruzione o la qualità delle misure di 

prevenzione adottate nella regione interessata. Per determinare l’impatto che i futuri terremoti 

potrebbero avere sulle costruzioni presenti in una determinata regione si fa riferimento alla 

valutazione del “rischio sismico”, che richiede un’analisi separata delle sue tre componenti di base: la 

“pericolosità”, la “vulnerabilità” e l’ ”esposizione”. 

 

Si definisce rischio, in generale, la probabilità che a causa di un determinato evento un dato sistema 

funzionale (una persona o una comunità, un edificio o un complesso di costruzioni, un insediamento o 

una regione), nel corso di un assegnato periodo temporale (un anno, la vita nominale del sistema, …), 

subisca danni (meccanici, funzionali, …) e da questi derivino perdite per una collettività (coloro che 

occupano il sistema, gli abitanti di una regione o di una nazione, una classe sociale, …) riguardanti 

determinate risorse (vite umane, beni economici, produttività, valori culturali, …). Il rischio sismico è 

definito quindi come la possibile perdita delle caratteristiche meccaniche o della funzionalità di un 

edificio, o di una sua parte in genere, a causa di un evento sismico. 

La sua stima può essere schematizzata in termini quantitativi con la seguente relazione che lega la 

pericolosità, la vulnerabilità e l’esposizione: 

 

R = Pericolosità * Vulnerabilità * Esposizione 

dove: 

- la pericolosità sismica esprime la probabilità che in un certo intervallo di tempo e in un dato 

luogo si verifichi un evento sismico con assegnate caratteristiche; 

- la vulnerabilità valuta la predisposizione degli edifici a subire danni al verificarsi di un evento 

sismico di una determinata intensità; 

- l’esposizione riguarda la quantità e il valore dei beni che sono presenti nell’area soggetta 

all’evento sismico. 

 

Per abbassare il livello di rischio è possibile operare solamente sulle grandezze vulnerabilità ed 

esposizione in quanto senza dubbio la pericolosità, legata alla posizione geografica e alle 

caratteristiche geologiche del luogo, non è modificabile. 

 

Le analisi riportate in questo documento si sono concentrate sulla componente della vulnerabilità 

sismica che, nel caso di un edificio, può essere espressa dall’insieme delle probabilità di raggiungere 

una serie di livelli di danneggiamento fino al collasso, valutate in funzione dell’intensità del sisma e 

condizionate dal suo verificarsi. Di conseguenza la vulnerabilità di un edificio può essere definita da 

una relazione probabilistica tra intensità e livello di danneggiamento. In termini operativi, un’analisi di 
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vulnerabilità deve valutare il danno prodotto da terremoti di varia intensità. A tale scopo possono 

essere utilizzati diversi approcci che configurano un panorama abbastanza vario di metodologie di 

analisi. 

 

In questo contesto si inseriscono le curve di fragilità, le quali forniscono per una classe di edifici la 

probabilità di raggiungere o superare uno specifico livello di danno in funzione dell'intensità di un 

evento sismico. Esse rappresentano dei modelli previsionali accurati, approfonditi e affidabili per la 

stima del danno causato da terremoti di intensità variabile nei confronti di una determinata tipologia 

edilizia.  

Le curve di fragilità sono quindi uno strumento prezioso sulla base del quale è possibile ottenere in 

una fase successiva la stima delle perdite (sociali e/o economiche), mediante appropriate funzioni di 

trasformazione. 

Le curve di fragilità hanno dunque un ruolo fondamentale per tutte le attività riguardanti la previsione, 

la prevenzione e la mitigazione del rischio sismico a scala territoriale. 

Considerando che l'Italia è una nazione con un rischio sismico rilevante e che molte strutture esistenti 

del patrimonio edilizio italiano non sono adeguatamente progettate nei confronti delle azioni sismiche, 

risulta di primaria importanza dotarsi di strumenti affidabili come le curve di fragilità al fine di 

pianificare, programmare e realizzare interventi mirati di riduzione del rischio. 
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1.2  Obiettivo della tesi 

 

L’obiettivo di questa tesi è quello di costruire nuove curve di fragilità per una specifica tipologia edilizia 

esistente in muratura molto diffusa nella zona del Casentino, in Toscana, risalente agli anni ‘60-’70.  

La realizzazione di queste curve di fragilità è basata sui risultati delle analisi numeriche di modelli di 

edifici sia derivati da geometrie reali (in quanto sono disponibili gli elaborati progettuali) sia di modelli 

creati ad hoc a partire da uno studio statistico del patrimonio edilizio della zona di interesse. 

La tipologia edilizia, costituita da strutture esistenti in muratura dotate di cordoli leggeri di piano in 

c.a., è rappresentativa di un’alta percentuale di edifici residenziali presenti in Casentino. L'attenzione 

è stata focalizzata sul comportamento globale della struttura adottando come approccio modellistico 

il metodo FME (Frame by Macro Element), particolarmente efficiente e sufficientemente accurato nel 

rappresentare il comportamento non lineare delle strutture in muratura esaminate. 

Dopo la caratterizzazione geometrica e meccanica di numerosi modelli rappresentativi dell’edificato, 

vengono eseguite analisi statiche non lineari utilizzando il programma di calcolo ‘3MURI’ (S.T.A. DATA 

Srl); a partire dalle curve di capacità ottenute dai modelli, mediante un trattamento statistico delle 

PGAC (accelerazioni di picco al suolo di capacità) vengono create le curve di fragilità analitiche. 

Lo scopo del lavoro è quindi quello di creare uno strumento affidabile ed utile ai fini delle indagini a 

scala territoriale del patrimonio edilizio esistente. Le curve di fragilità create consentono, a partire da 

un numero di parametri limitato e di facile individuazione, di simulare scenari di danno a seguito di un 

terremoto di una data intensità e di effettuare analisi di rischio sugli edifici appartenenti alla tipologia 

edilizia esaminata.  
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2  Vulnerabilità e fragilità: definizioni, stato dell’arte, approcci 

2.1.  Curve di fragilità 

In questo paragrafo, prima di passare a definire in maniera precisa il significato di curva di fragilità, è 

stata fatta un’introduzione alle distribuzioni di probabilità più utilizzate per la costruzione delle curve 

stesse. Queste premesse di tipo probabilistico, tratte in gran parte da Porter (2019), sono fondamentali 

per comprendere esaurientemente su quali basi matematiche si fondano gli studi di fragilità. 

 

2.1.1  Introduzione alle distribuzioni di probabilità 

La probabilità condizionata di un evento A rispetto a un evento B è la probabilità che si verifichi A, 

sapendo che B è verificato. Questa probabilità è indicata con l’espressione 𝑃[𝐴|𝐵]. 

Le variabili casuali vengono quantificate utilizzando distribuzioni di probabilità. Vengono qui discusse 

le funzioni di densità di probabilità e funzioni di distribuzione cumulativa, ponendo l’attenzione sulle 

variabili casuali scalari. In questa trattazione la variabile casuale è indicata con una lettera maiuscola X 

mentre con una x minuscola è indicato un qualsiasi valore particolare che la variabile casuale può 

assumere. 

Le funzioni di densità di probabilità si applicano a quantità che possono assumere un intervallo 

continuo di valori, come ad esempio i drift relativi di interpiano in un edificio. 

La funzione di densità di probabilità per una variabile casuale scalare continua può essere tracciata su 

un grafico x-y, dove l'asse x misura il possibile valore della variabile e l'asse y misura la probabilità per 

unità di x che la variabile assuma proprio quel particolare valore di x. 

Indichiamo una funzione di densità di probabilità di x con 𝑓𝑋(𝑥). La f minuscola indica la funzione di 

densità di probabilità, il pedice X denota che è una funzione di densità di probabilità di variabile casuale 

X e l'argomento (x) indica che la funzione viene valutata in un valore particolare x.  

L'area sotto la funzione di densità di probabilità tra due valori qualsiasi a e b rappresenta la probabilità 

che ha X di assumere un valore compreso tra questi due limiti. Usando la convenzione che il limite 

superiore è incluso nell’intervallo mentre il limite inferiore non lo è, si ha che:  

𝑃[𝑎 < 𝑋 ≤ 𝑏] = ∫ 𝑓𝑋(𝑥)
𝑏

𝑎

𝑑𝑥 

È importante notare che le unità di 𝑓𝑋(𝑥) sono unità inverse di x; da qui deriva il concetto di "densità" 

nel nome della funzione. 𝑃[𝑎 < 𝑋 ≤ 𝑏] è senza unità. 

Integrando la funzione di densità di probabilità di X da −∞ a x, il valore dell'integrale indica la 

probabilità che la variabile casuale assuma un valore minore o uguale a x. Il valore di questo integrale 

in funzione di x è proprio la funzione di distribuzione cumulativa di X, qui indicata come 𝐹𝑋(𝑥): 

𝐹𝑋(𝑥) = 𝑃[𝑋 ≤ 𝑥] = ∫ 𝑓𝑋(𝑧)
𝑥

𝑧=−∞

𝑑𝑧 

https://it.wikipedia.org/wiki/Probabilit%C3%A0


5 
 

Tale equazione utilizza la variabile fittizia z perché il limite superiore x è in questo caso un valore fisso 

e particolare, cioè il valore in corrispondenza del quale viene valutata la funzione di distribuzione 

cumulativa. 

Distribuzioni normale e lognormale  

𝑓𝑋(𝑥) e 𝐹𝑋(𝑥)  spesso vengono approssimate con distribuzioni parametriche. 

 Ci sono molte tipologie di queste distribuzioni; vengono qui di seguito dettagliate solamente le due 

più utilizzate nelle applicazioni di fragilità, vulnerabilità e rischio: la distribuzione normale (chiamata 

anche distribuzione gaussiana) e la distribuzione lognormale. 

 La distribuzione normale presenta le seguenti caratteristiche: 

1. Se una quantità X è normalmente distribuita con valore medio μ e deviazione standard σ, può 

assumere qualsiasi valore scalare in −∞ <X <+∞. Matematicamente, X ∈ {R}, cioè X può assumere un 

qualsiasi valore scalare reale. 

2. Maggiore è μ e maggiore sarà la probabilità che X assuma un valore più alto, a parità di tutto il resto.  

3. La media μ può assumere qualsiasi valore reale. Matematicamente, μ ∈ {R}, cioè μ è un qualsiasi 

valore scalare reale. 

4. Più σ è grande, più X è incerto. σ deve assumere un valore non negativo. σ ha la stessa unità di 

misura di X e μ.  

5. Se σ = 0, significa che X = μ, cioè X è noto esattamente, non è incerto. 

La deviazione standard σ non può assumere un valore negativo, nel senso che più piccola è la σ, tanto 

più è possibile conoscere quali valori può assumere X. 

La funzione di densità di probabilità gaussiana è espressa come indicato nell'equazione seguente; 

spesso è espressa nella forma normalizzata, qui mostrata con la lettera greca minuscola 𝜑: 

𝑓𝑋(𝑥) =
1

𝜎√2𝜋
∙ 𝑒

−
(𝑥−𝜇)2

2𝜎2 = 𝜑 (
𝑥 − 𝜇

𝜎
) 

 

La funzione di distribuzione cumulativa può essere espressa come segue: 

 

𝑃[𝑋 ≤ 𝑥] = 𝐹𝑋(𝑥) = ∫
1

𝜎√2𝜋
∙ 𝑒

−
(𝑧−𝜇)2

2𝜎2
𝑥

−∞

𝑑𝑧 = Φ(
𝑥 − 𝜇

𝜎
) 
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Il simbolo Φ indica la funzione di distribuzione cumulativa normale standard.  

In figura 1 vengono mostrati i grafici della funzione di densità di distribuzione normale e la funzione di 
distribuzione cumulativa normale. 

 

Figura 1. Sinistra: funzione di densità di distribuzione normale. Destra: funzione di distribuzione cumulativa 

normale (Porter, 2019) 

Dopo aver introdotto la distribuzione normale, vengono qui di seguito esposte le caratteristiche della 

distribuzione lognormale, che è una delle più utilizzate nelle analisi di fragilità e che sarà anche la 

tipologia di distribuzione utilizzata in questo lavoro di tesi.  

In teoria delle probabilità la distribuzione lognormale è la distribuzione di probabilità di una variabile 

aleatoria X il cui logaritmo naturale segue una distribuzione gaussiana. 

Essa presenta le seguenti caratteristiche: 

1. La variabile X può assumere qualsiasi valore positivo; non può essere uguale a zero e non può 

assumere valori negativi. 

2. Il logaritmo naturale di una variabile casuale distribuita lognormalmente è incerto ed è distribuito 

normalmente. 

3. La distribuzione di X è caratterizzata da due parametri: una misura della tendenza centrale e una 

misura dell'incertezza. In letteratura spesso per questi parametri vengono usate la mediana (qui 

indicata con θ) e la deviazione standard logaritmica (qui indicata con β). 

Per essere rigorosi, però, risulta più corretto assumere l’uguaglianza  𝜃 = exp (𝜇𝑙𝑛𝑋) dove 𝜇 indica 

l’operatore ‘media’; in tal modo si ha che il ln(θ) è la media dei ln(X). Anche se il logaritmo naturale 

della mediana non si discosta molto dalla media dei ln(X), risulterebbe matematicamente scorretto 

porre tale uguaglianza.  

Inoltre vale la pena sottolineare che la media dei ln(X) è diversa dal ln(media(X)). 

β è la deviazione standard logaritmica, cioè è la deviazione standard del logaritmo naturale della 

variabile X.  

https://it.wikipedia.org/wiki/Teoria_delle_probabilit%C3%A0
https://it.wikipedia.org/wiki/Distribuzione_di_probabilit%C3%A0


7 
 

Quindi, riassumendo, si ha: 

𝜃 = exp (𝜇𝑙𝑛𝑋) 

𝛽 = 𝜎𝑙𝑛𝑋 

dove 𝜇 indica l’operatore ‘media’ e 𝜎 indica l’operatore ‘deviazione standard’. 

5. Il parametro θ può assumere qualsiasi valore positivo; non può essere uguale a  zero e non può 

assumere valori negativi. Matematicamente, θ ∈ {R+}. L’unità di misura di θ è la stessa di X.  

6. Il logaritmo naturale di θ può assumere qualsiasi valore reale, positivo o negativo. Un valore negativo 

di ln(θ) è accettabile e significa semplicemente che θ è maggiore di zero e minore di 1. 

7. La deviazione standard logaritmica β può assumere qualsiasi valore positivo. Più piccolo è il valore 

di β e meno è incerto è X. Se β fosse zero significherebbe conoscere X esattamente. 

8. La quantità β è senza unità di misura.  

La funzione di densità di probabilità è data dall'equazione seguente:  

 

𝑓𝑋(𝑥) =
1

𝑥𝛽√2𝜋
∙ 𝑒

−
(ln(

𝑥
𝜃
))
2

2𝛽2 = 𝜑(
ln (

𝑥
𝜃
)

𝛽
) 

 

La funzione di distribuzione cumulativa può essere espressa in diverse forme equivalenti: 

 

𝐹𝑋(𝑥) = 𝑃[𝑋 ≤ 𝑥] = Φ(
𝑙𝑛 𝑥 − ln 𝜃

𝛽
) = Φ(

ln (
𝑥
𝜃
)

𝛽
) = Φ(

𝑙𝑛 𝑥 − 𝜇𝑙𝑛𝑋
𝜎𝑙𝑛𝑋

) 

Il simbolo Φ, come già visto precedentemente, indica la funzione di distribuzione cumulativa normale 

standard.  

In figura 2 vengono mostrati i grafici della funzione di densità di distribuzione lognormale e la funzione 

di distribuzione cumulativa lognormale. 
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Figura 2. Sinistra: funzione di densità di distribuzione lognormale. Destra: funzione di distribuzione cumulativa 

lognormale (Porter, 2019) 

Matematicamente, il parametro θ è la quantità che corrisponde ad un valore di 0.5 della funzione di 

distribuzione cumulativa. In altre parole, ponendosi nell’ottica delle curve di fragilità, θ corrisponde al 

50% di probabilità di superamento del livello di danno al quale la curva di fragilità si riferisce. 

L’utilizzo diffuso della funzione di distribuzione cumulativa lognormale per la costruzione di curve di 

fragilità è dovuto ai seguenti motivi:  

1. Semplicità. Essa ha una forma semplice e parametrica per approssimare una quantità di incertezza 

che deve assumere un valore positivo, utilizzando solo una stima del valore centrale e dell'incertezza; 

2. Precedenza. Essa è stata ampiamente utilizzata per diversi decenni nell'ingegneria sismica e anche 

moltissimi studi recenti confermano questa tendenza;  

3. Adattamento ai dati. Essa spesso si adatta ragionevolmente alle distribuzioni osservate delle 

quantità di interesse relative alle curve di fragilità. 

 

2.1.2 Definizione di curva di fragilità  

In estrema sintesi, una curva di fragilità riferita ad una classe di edifici esprime la probabilità di superare 

specifici livelli di danno in funzione dell’intensità dello scuotimento sismico del terreno.  

A partire da quanto riportato in Masi (2009) e Pitilakis (2014), viene qui descritto in maniera chiara ed 

esauriente il significato di curva di fragilità. 

Def. Le curve di fragilità relative a un sistema strutturale o a una classe di edifici sono funzioni 

matematiche che esprimono la probabilità di raggiungere o superare diversi livelli di danno (DLi) in 

funzione di una misura di intensità sismica (IM) e sono descritte da una funzione di distribuzione 

cumulativa lognormale, come:  

𝑃𝐷𝐿𝑖(𝐼𝑀) = 𝑃[𝑑 ≥ 𝑑𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] = Φ(
1

𝛽𝐷𝐿𝑖
∙ 𝑙𝑛 (

𝐼𝑀

𝜃𝐷𝐿𝑖
)) con  𝑖 ∈ {1,2, … , 𝑛𝐷} 
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d = spostamento rappresentativo del comportamento sismico 

dDLi = soglia di spostamento relativa allo stato di danno i-esimo 

DLi = livello di danno i-esimo di un particolare componente o dell’intero edificio. ‘i’ può assumere un 

valore pari a {1,2,… , 𝑛𝐷}  

𝑛𝐷 = numero di possibili stati di danno considerati 

IM = misura di intensità sismica in corrispondenza della quale si perviene al livello di danno i-esimo 

Φ = funzione di distribuzione cumulativa standard 

𝜃𝐷𝐿𝑖 = valore medio delle misure di intensità sismica IM per le quali l’edificio raggiunge il livello di 

danno DLi 

𝛽𝐷𝐿𝑖 = deviazione standard del logaritmo naturale delle misure di intensità sismica IM per le quali 

l’edificio raggiunge il livello di danno DLi 

 

Dal punto di vista concettuale è quindi possibile scrivere che: 

𝑃𝐷𝐿𝑖(𝐼𝑀) = 𝑃[𝑑 ≥ 𝑑𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] = 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] 

Come indicato da Simões (2019) e da Pitilakis (2014), la curva di fragilità può essere definita come: 

𝑃𝐷𝐿𝑖(𝐼𝑀) = 𝑃[𝑑 ≥ 𝑑𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] = 𝑃[𝐼𝑀 ≥ 𝐼𝑀𝐷𝐿𝑖] 

Secondo queste definizioni, ciascuna curva di fragilità è caratterizzata da due parametri: un indice della 

tendenza media 𝜃𝐷𝐿𝑖 e la deviazione standard del logaritmo naturale βDLi del parametro sismico in 

corrispondenza del quale si perviene ad un certo livello di danno. 

Come anticipato al §2.1.1., 𝜃𝐷𝐿𝑖 non coincide esattamente con la media ma è definito a partire dalla 

media del logaritmo naturale delle misure di intensità sismica IM per le quali l’edificio raggiunge il 

livello di danno DLi secondo la seguente espressione: 

𝜃𝐷𝐿𝑖 = exp (𝜇𝑙𝑛𝐼𝑀) 

Dal punto di vista operativo, nel software Microsoft Office Excel è presente la specifica funzione 

“DISTRIB.LOGNORM” che restituisce la distribuzione cumulativa lognormale di x; quindi ln(x) viene 

normalmente distribuito con i parametri ‘media’ e ‘deviazione standard’.  

Per utilizzare questa funzione i dati devono essere trasformati in logaritmi. 

 

La sintassi della funzione è: =DISTRIB.LOGNORM(x;media;dev_standard) 

‘x’ è il valore in cui si calcola la funzione 

‘media’ è la media dei valori ln(x) 

‘dev_standard’ è la deviazione standard dei valori ln(x). 
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Come indicato in Pitilakis (2014), esiste un modo alternativo ed equivalente per concepire una curva 

di fragilità: “una curva di fragilità rappresenta la funzione di distribuzione cumulativa della capacità di 

un edificio di resistere a uno stato limite o a uno stato di danno indesiderato”.  

La capacità è misurata in termini di grado di eccitazione ambientale in corrispondenza del quale 

l'edificio supera lo stato limite indesiderato. Una curva di fragilità può esprimere quindi il livello incerto 

di scuotimento del terreno (ad esempio in termini di PGA, cioè accelerazione di picco al suolo) che un 

edificio può tollerare prima di raggiungere o superare un determinato livello di danno. Facendo ad 

esempio riferimento al collasso, la probabilità che l’edificio collassi a un dato livello di  eccitazione 

sismica è uguale alla probabilità che la sua capacità sia inferiore a quella richiesta per resistere a quel 

livello di input sismico.  

Le curve di fragilità costruite nell’ambito di questa tesi, come spiegato meglio nei capitoli successivi, si 

baseranno proprio su questi concetti; esse infatti saranno sviluppate a partire dallo studio 

probabilistico delle PGA di capacità ottenute dalle analisi degli edifici considerati. 

La definizione di curva di fragilità illustrata all’inizio di questo paragrafo vale per ogni singola curva 

(cioè per ogni singolo stato di danno), che può essere considerata come indipendente dalle altre. Come 

indicato in Pitilakis (2014), una volta definite tutte le soglie di danno da considerare può essere 

interessante andare a valutare la distribuzione degli stati di danno per una assegnata misura di 

intensità IM. Cioè, oltre a determinare la probabilità di superamento di una soglia di danno assegnata, 

si può calcolare la probabilità di trovarsi in uno specifico stato di danno. Ad esempio può essere utile 

capire qual è la probabilità 𝑝𝐷𝐿2(𝐼𝑀), cioè la probabilità di aver superato la soglia di danno relativa a 

DL2 e allo stesso tempo non aver superato la soglia di danno relativa a DL3. Inoltre è possibile calcolare 

per un assegnato valore di IM la probabilità 𝑝𝐷𝐿0(𝐼𝑀), vale a dire la probabilità di assenza di danno. 

Nei metodi analitici generalmente vengono definite 4 soglie di danno. Facendo riferimento a questo 

caso è possibile ricavare le seguenti relazioni: 

𝑝𝐷𝐿0(𝐼𝑀) = 1 − 𝑃𝐷𝐿1(𝐼𝑀) = 1 − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿1|𝐼𝑀] 

𝑝𝐷𝐿1(𝐼𝑀) = 𝑃𝐷𝐿1(𝐼𝑀) − 𝑃𝐷𝐿2(𝐼𝑀) = 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿1|𝐼𝑀] − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿2|𝐼𝑀] 

𝑝𝐷𝐿2(𝐼𝑀) = 𝑃𝐷𝐿2(𝐼𝑀) − 𝑃𝐷𝐿3(𝐼𝑀) = 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿2|𝐼𝑀] − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿3|𝐼𝑀] 

𝑝𝐷𝐿3(𝐼𝑀) = 𝑃𝐷𝐿3(𝐼𝑀) − 𝑃𝐷𝐿4(𝐼𝑀) = 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿3|𝐼𝑀] − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿4|𝐼𝑀] 

𝑝𝐷𝐿4(𝐼𝑀) = 𝑃𝐷𝐿4(𝐼𝑀) = 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿4|𝐼𝑀] 

Quindi è possibile generalizzare le formule precedenti per un numero qualsiasi 𝑛𝐷 di stati di danno: 

 

𝑝𝐷𝐿𝑖(𝐼𝑀) =

{
 
 

 
 

1 − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿1|𝐼𝑀]

𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] − 𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿(𝑖 + 1)|𝐼𝑀]

𝑃[𝐷𝐿 ≥ 𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀]

              

𝑖 = 0

1 ≤ 𝑖 < 𝑛𝐷

𝑖 = 𝑛𝐷
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Figura 3. Sopra (a): curve di fragilità. Sotto (b): distribuzione degli stati di danno (Pitilakis, 2014) 

La Figura 3b mostra una tipica distribuzione discreta del danno relativa ai diversi stati di danno, 

ottenuta direttamente dalle funzioni di fragilità della Fig. 3a per un assegnato valore di intensità 

sismica. 

In alcuni casi particolari (ad esempio per il calcolo delle conseguenze di un terremoto in termini di feriti 

e di vittime) può essere utile definire anche un quinto stato di danno DL5; questo è dovuto al fatto che 

molte leggi di correlazione proposte in letteratura si riferiscono proprio a DL5. Nel caso di metodologie 

analitiche solitamente 𝑃𝐷𝐿5(𝐼𝑀) non è ricavato dai risultati dei modelli ma da formule di tipo empirico 

come ad esempio quella indicata in Pitilakis (2014) relativa ad edifici in muratura: 

𝑃𝐷𝐿5(𝐼𝑀) = 0.8 ∙ [1 − (1 − 0.14𝜇𝐷𝐿
1.4)0.35] ∙ 𝑃𝐷𝐿4(𝐼𝑀)  

dove  𝜇𝐷𝐿 = ∑ 𝑃𝐷𝐿𝑘
4
1  

Molto spesso però nello stato di danno DL4 (denominato “danno completo”) sono raggruppati gli stati 

di “quasi collasso” e “collasso” (rispettivamente DL4 e DL5 nel caso in cui essi vengano considerati in 

maniera separata). Come spiegato successivamente, in questo lavoro di tesi verranno considerati 4 

stati di danno: DL1, DL2, DL3 e DL4. 

 

 

 

 



12 
 

2.2  Costruzione di curve di fragilità. I quattro approcci principali 

Dopo aver spiegato il significato di curva di fragilità, in questo paragrafo vengono esposti i principali 

approcci utilizzati per la loro costruzione. Inoltre vengono fatti anche dei cenni a metodi per la stima 

della vulnerabilità dei quali le curve di fragilità rappresentano in un certo senso l’evoluzione storica e 

concettuale.  

Si possono distinguere quattro classi generali di curve di fragilità in base al metodo utilizzato per 

crearle: 

 

1. Empirico. Una funzione di fragilità empirica è quella che viene creata adattando una funzione per 

approssimare i dati osservativi sui danni reali rilevati a seguito di un evento sismico.  

2. Analitico. Una funzione di fragilità analitica è quella che viene creata sulla base dei risultati delle 

analisi di modelli strutturali creati ad hoc per simulare il comportamento sismico degli edifici.  

3. Basato sul giudizio di esperti. Una funzione di fragilità basata sull'opinione degli esperti è quella 

creata in base al giudizio di una o più persone che hanno esperienza con la tipologia edilizia in 

questione.  

4. Ibrido. Una funzione di fragilità ibrida è quella creata mediante una combinazione dei primi tre 

metodi. 

  

In generale non esiste un metodo migliore di altri perché tutti hanno dei vantaggi e degli svantaggi, 

come spiegato in dettaglio nei successivi sottoparagrafi. 

I principali riferimenti bibliografici per questo resoconto sullo stato dell’arte delle varie metodologie 

sono stati Calvi (2006), Maio (2016) e Kassem (2020). 

 

2.2.1 Approcci empirici 

La valutazione della vulnerabilità sismica degli edifici su larga scala geografica è stata effettuata per la 

prima volta all'inizio degli anni '70 attraverso l'utilizzo di metodologie empiriche, basate sul 

trattamento dei dati di osservazione dei danni effettivi post-terremoto. Inizialmente tali metodologie 

furono sviluppate e calibrate in funzione delle intensità macrosismiche. Ciò è dovuto al fatto che 

all'epoca le mappe di pericolosità erano, nella stragrande maggioranza dei casi, definite in termini di 

queste scale di danno discrete (Calvi, 2006). Pertanto, gli approcci empirici hanno costituito per molti 

anni l'unico mezzo ragionevole e possibile per sviluppare analisi del rischio sismico su larga scala di 

valutazione.  

Esistono due tipi principali di metodi empirici per la valutazione della vulnerabilità sismica degli edifici 

che si basano sui danni osservati dopo i terremoti; entrambi possono essere definiti "relazioni danno-

intensità":  

1) matrici di probabilità di danno (DPM), che esprimono in una forma discreta la probabilità 

condizionale di ottenere un determinato livello di danno a seguito di un movimento del suolo di una 

data intensità; 
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2) funzioni di fragilità, cioè funzioni continue che esprimono la probabilità di superare un dato stato di 

danno, in funzione dell'intensità del terremoto.  

Vantaggi 

Gli approcci empirici, basandosi sui dai danni osservati a seguito di un terremoto, producono risultati 

abbastanza affidabili perché sono direttamente correlati all'effettivo comportamento sismico degli 

edifici; in molti casi questi approcci sono utili per la validazione dei metodi analitici e la calibrazione 

delle curve di fragilità ibride.  

Svantaggi 

I principali limiti di questo approccio risiedono nella soggettività di giudizio nell'assegnare ogni edificio 

in uno stato di danneggiamento piuttosto che in un altro. Un altro svantaggio che spesso può 

presentarsi è dato dal numero ridotto di osservazione sui danni (cioè una limitata dimensione del 

campione), nella maggior parte dei casi derivante da un singolo evento sismico. Inoltre, ci sono solo 

poche decine di regioni nel mondo in cui sono stati raccolti dati sui danni post-terremoto e sui costi di 

riparazione. 

I dati disponibili si basano spesso su eventi di bassa magnitudo con danni limitati, portando a curve di 

fragilità che possono essere inaffidabili per eventi di magnitudo maggiore (cioè le porzioni delle curve 

corrispondenti a livelli sismici elevati). 

Inoltre, specialmente nei metodi più datati, viene fatto riferimento all'intensità macrosismica, che non 

è una misura strumentale ma si basa su una valutazione soggettiva. Quindi è spesso necessario 

convertire l'intensità macrosismica in una misura di intensità strumentale, introducendo importanti 

approssimazioni ed enormi incertezze.  

Infine deve essere sempre tenuto presente il presupposto principale nello sviluppo delle curve di 

fragilità empiriche: il danno verificatosi in passato in una particolare tipologia edilizia è rappresentativo 

del danno che potrebbe accadere in futuro ad una tipologia edilizia simile soggetta a un simile 

terremoto. Questo assunto limita l'applicabilità delle curve di fragilità empirica alle valutazioni di luoghi 

ed edifici geograficamente vicini a dove sono stati raccolti i dati empirici per la costruzione delle curve 

stesse (Maio, 2016). Infatti tali approcci sono specifici per particolari siti e condizioni sismogenetiche, 

geologiche e geotecniche e per le specifiche proprietà delle strutture danneggiate. 

Matrici di Probabibilità di Danno (DPM) 

In un certo senso le matrici di probabilità di danno rappresentano le antenate delle curve di fragilità in 

quanto è stabilita, seppur in forma discreta, una correlazione tra intensità del terremoto e la 

probabilità di raggiungere un determinato indice di danno. Whitman et al. (1973) hanno proposto per 

la prima volta l'uso di matrici di probabilità di danno per la previsione probabilistica del danno agli 

edifici dovuto ai terremoti. Il formato della DPM suggerito da Whitman et al. (1973) è presentato nella 

tabella seguente; in essa le percentuali di edifici con un dato livello di danno strutturale e non 

strutturale sono fornite come funzione dell'intensità macrosismica (si noti che il rapporto di danno 

rappresenta in questo caso il rapporto tra costo di riparazione e costo di sostituzione dell’edificio). 
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Il danno è stato individuato su una scala proposta direttamente dall'autore del metodo: questa scala 

è composta da 9 diversi livelli di danno, da "0" (nessun danno), fino a "8" (collasso dell’edificio). Quindi 

la DPM esprime in forma discreta la probabilità di ottenere un certo grado di danno conseguente a un 

terremoto di una certa intensità I. Whitman et al. (1973) compilarono DPM per varie tipologie 

strutturali in base ai danni subiti in oltre 1600 edifici dopo il terremoto di San Fernando del 1971. 

Una delle prime versioni europee di una matrice di probabilità di danno è stata prodotta da Braga et 

al. (1982), basata sui dati sui danni degli edifici italiani dopo il terremoto dell'Irpinia del 1980. 

 

Figura 4. Formato della Matrice di Probabilità di danno proposta da Whitman (1973) 

Gli svantaggi sono quelli tipici dei metodi empirici. Tra questi si possono citare l’incompletezza delle 

matrici (data la mancanza di informazioni per tutti i gradi di danno per un dato livello di intensità) e la 

vaghezza delle stesse (a causa della loro descrizione qualitativa). Un altro svantaggio è dovuto al fatto 

che i terremoti di grande magnitudo si verificano raramente vicino ad aree densamente popolate e 

quindi i dati disponibili tendono a essere raggruppati intorno all'estremità a basso danno-movimento 

del suolo della matrice, limitando così la validità statistica dell'estremità ad alto danno-movimento del 

suolo della matrice. 

Metodo dell'indice di vulnerabilità 

Il “Metodo dell’indice di vulnerabilità”, sviluppato per le strutture in muratura agli inizi degli anni ’80 

e successivamente aggiornato ed esteso anche alle strutture in c.a. (Benedetti e Petrini, 1984; Guagenti 

e Petrini, 1989; GNDT, 1993), è stato ampiamente utilizzato in Italia negli ultimi decenni e si basa su 

una grande quantità di dati di indagine sui danni; questo metodo è "indiretto" perché una relazione 

tra l'azione sismica e la risposta è stabilita attraverso un "indice di vulnerabilità". Il metodo utilizza una 

scheda di rilievo sul campo per raccogliere informazioni sui parametri importanti dell'edificio che 

potrebbero influenzarne la vulnerabilità. 

Ci sono in totale undici parametri, a ciascuno dei quali deve essere attribuito un punteggio in accordo 

con le condizioni di qualità, da A (ottimale) a D (sfavorevole). I punteggi sono poi ponderati per tener 
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conto della loro importanza relativa. L'indice di vulnerabilità globale di ogni edificio viene quindi 

valutato utilizzando la seguente formula: 

𝐼𝑣 =∑𝐾𝑖 ∙ 𝑊𝑖

11

𝑖=1

 

dove 𝐾𝑖  rappresenta il punteggio e 𝑊𝑖  il peso dell’i-esimo parametro. 

I parametri, per quanto riguarda le strutture in muratura, sono: 

1. Tipo ed organizzazione del sistema resistente 

2. Qualità del sistema resistente 

3. Resistenza convenzionale 

4. Posizione edificio e fondazioni 

5. Orizzontamenti 

6. Configurazione planimetrica 

7. Configurazione in elevazione 

8. Distanza massima murature 

9. Copertura 

10. Elementi non strutturali 

11. Stato di fatto 

L'indice di vulnerabilità varia da 0 a 382.5 ma viene generalmente normalizzato al range [0%-100%], 

dove IV = 0 rappresenta gli edifici meno vulnerabili e IV = 100 rappresenta gli edifici più vulnerabili.  

I dati dei terremoti passati vengono poi utilizzati per calibrare le funzioni di vulnerabilità; grazie ad 

esse, una volta stimato l’indice IV, è possibile individuare la relazione che intercorre tra l’intensità del 

terremoto e un Indice di danno globale per edifici di una determinata tipologia. L’indice di danno è 

compreso tra 0 e 1 e definisce, così come nelle DPM, il rapporto tra costo di riparazione e costo di 

sostituzione dell’edificio. L’indice di danno è considerato trascurabile per valori di intensità sismica 

inferiori a una determinata soglia e aumenta linearmente fino al valore di collasso, dove assume un 

valore unitario. 

 

Figura 5: Edifici in muratura. Relazione tra IV, indice di danno e accelerazione (Guagenti e Petrini, 1989) 
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I punti rossi riportati in figura rappresentano i valori di accelerazione di collasso per ogni valore 

dell'Indice di Vulnerabilità (IV = 100%, 90%, 80% ...), poiché sono relativi ad un indice di danno unitario. 

L’approccio GNDT (2000), partendo dai metodi precedenti (Benedetti e Petrini, 1984; Guagenti e 

Petrini, 1989; GNDT, 1993), utilizza un metodo dell'indice di vulnerabilità adattato per la valutazione 

del rischio di edifici in muratura e cemento armato. Sono state applicate alcune modifiche alla 

procedura originale in quanto è stato utilizzato un approccio di screening rapido per definire i punteggi 

di vulnerabilità degli edifici.  

Anche questa metodologia precede a livello temporale le attuali curve di fragilità. Osservando il grafico 

in figura 5 è possibile notare che c’è comunque affinità tra queste curve trilineari e le moderne curve 

di fragilità. In entrambi i casi in ascissa è presente una misura di intensità del terremoto, in ordinata 

un indice con variabilità [0;1]. Questo indice che nel caso di curve di vulnerabilità rappresenta un indice 

del livello di danno raggiunto, nel caso di curve di fragilità indica la probabilità di superamento di un 

determinato livello di danno. Nonostante queste affinità si può facilmente notare che i grafici derivanti 

dal metodo dell’indice di vulnerabilità sono delle funzioni lineari a tratti (con derivata discontinua) 

mentre i grafici tipici delle curve di fragilità sono caratterizzati da continuità anche a livello di derivata. 

Curve di fragilità empiriche continue 

Sempre nell’ambito dei metodi empirici, le curve di fragilità continua basate direttamente sui danni 

degli edifici post terremoto sono state introdotte leggermente più tardi rispetto alle matrici di 

probabilità di danno e ai modelli di vulnerabilità derivanti dal metodo dell’indice di vulnerabilità; un 

ostacolo alla loro derivazione è stato il fatto che l'intensità macrosismica non è una variabile continua. 

Questo problema è stato risolto da Spence (1992) attraverso l'uso della Scala di Intensità 

‘Parameterless’ (PSI) per derivare funzioni di fragilità basate sul danno osservato degli edifici 

utilizzando la scala di danno MSK. 

 

Figura 6: Esempio di curve di fragilità per cinque livelli di danno ottenute da Spence (1992) 
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2.2.2  Approcci analitici 

Gli approcci analitici sono sempre più utilizzati nella costruzione di curve di fragilità per il modo in cui 

affrontano il problema della vulnerabilità sismica in termini di ingegneria strutturale, definendo una 

relazione diretta tra caratteristiche costruttive, la risposta strutturale all'azione sismica e gli effetti del 

danno (Rossetto, 2013).  

Le curve di fragilità analitiche devono il loro sviluppo sia al progresso informatico degli ultimi decenni 

sia alla derivazione di mappe di pericolosità sismica in termini di ordinate spettrali, in contrapposizione 

alle precendenti scale di intensità macrosismica (Calvi et al. 2006).  

Vantaggi  

Le metodologie analitiche prevedono l'uso di modelli numerici o meccanici per valutare le prestazioni 

strutturali degli edifici, consentendo di tenere conto di molte caratteristiche del patrimonio edilizio in 

modo chiaro e diretto. L'uso di modelli di perdita così dettagliati e trasparenti consente di 

intraprendere raffinati studi di sensibilità, dai quali è possibile dedurre una preziosa visione di quanto 

i risultati dipendano dai modelli, dai dati, dalle incertezze e dalle ipotesi utilizzate. Per tali metodologie 

inoltre è anche possibile tener conto esplicitamente delle incertezze implicate nella procedura di 

valutazione. 

Quindi l’approccio analitico per la costruzione di curve di fragilità è molto versatile poiché presenta i 

seguenti vantaggi: a) è possibile utilizzare pienamente tutti i risultati dell'analisi probabilistica del 

rischio sismico (misure di intensità sismica strumentali, input sismico in forma spettrale); b) si può 

tenere esplicitamente conto dei vari parametri che determinano la risposta strutturale; c) c’è la 

possibilità di valutare accuratamente la propagazione dell'incertezza. 

 

Svantaggi  

Le metodologie analitiche, rispetto alle metodologie empiriche, richiedono ovviamente una maggiore 

quantità di dati di input dettagliati e un maggiore sforzo computazionale. Quindi deve essere raggiunto 

un compromesso tra l’accuratezza della rappresentazione del comportamento non lineare e la 

maggiore quantità di risorse necessarie per tali modelli (Maio, 2016). 

Tuttavia, come sottolineato da Donà (2020), i metodi analitici possono fare sempre più affidamento su 

tecnologie di rilevamento innovative (ad esempio l’aerofotogrammetria, servizi geografici web come 

Google Maps, i droni, il telerilevamento ecc.), consentendo la raccolta di numerosi dati da remoto con 

notevole risparmio a livello di tempistiche. Inoltre possono essere di supporto alcuni metodi innovativi 

di inferenza statistica, che consentono di derivare tutti i parametri necessari per definire i modelli 

strutturali sulla base di alcune principali caratteristiche misurate. 

Per comprendere la procedura che sta alla base della costruzione delle curve di fragilità analitiche può 

essere utile fare riferimento allo schema seguente, tra l’altro valido anche per gli altri tipi di approccio. 
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Figura 7: Metodologie e fasi per lo sviluppo di curve di fragilità (Nazari, 2018) 

 

La prima fase per uno studio basato su approcci analitici è la definizione del campione o della 

popolazione di edifici che rappresenterà la curva di fragilità che si intende costruire. 

Una volta definiti gli “edifici indice” (detti anche “edifici “prototipo”), si passa alla creazione di tutti i  

modelli di interesse (il numero di modelli da creare deriva dalla scelta della variabilità dei parametri 

ritenuti più influenti ai fini della risposta sismica).  

Deve essere quindi scelta la tipologia di analisi da effettuare, tipicamente analisi statica non lineare 

oppure analisi dinamica non lineare. 

Vengono poi individuate le grandezze in grado di rappresentare in maniera appropriata il potenziale 

distruttivo dell’evento sismico (la misura di intensità, IM) e il danneggiamento strutturale (il parametro 

ingegneristico di domanda, EDP). 
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Una fase fondamentale riguarda la definizione degli stati di danno con le relative soglie di danno dei 

parametri ingegneristici di domanda (EDP).  

Una volta ottenute le curve di capacità relative alle analisi di tutti i modelli (nel caso di Analisi Statica 

Non Lineare), esse devono essere trattate al fine di ottenere i dati necessari alla costruzione delle curve 

di fragilità (nello specifico di questa tesi, le PGA di capacità). 

Riassumendo, le fasi fondamentali sono le seguenti: 

1) definizione degli “edifici indice”; 

2) selezione del tipo di modello; 

3) creazione dei modelli; 

4) scelta della tipologia di analisi; 

5) scelta di EPD e di IM; 

6) definizione degli stati di danno e dei relativi valori di soglia; 

7) analisi dei modelli; 

8) trattamento delle curve di capacità (nel caso di Analisi Statiche Non Lineari); 

9) costruzione delle curve di fragilità. 

 

Qui di seguito vengono brevemente esposti alcuni aspetti sulle fasi sopra elencate. Per i dettagli relativi 

ai punti 1, 3, 7, 8 e 9 si rimanda ai capitoli successivi. Il punto 6 è invece sviluppato nel paragrafo 2.3. 

La selezione del tipo di modello  

Secondo la letteratura scientifica internazionale, per l'analisi della fragilità vengono utilizzati tre tipi di 

modelli. In ordine decrescente di complessità, sono: 

1)  Modello Multi-Degree-of-Freedom (MDoF); 

2)  Modello MDoF ridotto (ad esempio modelli bidimensionali); 

3)  Modello Single-Degree-of-Freedom (SDoF). 

 

Un modello MDoF a più gradi di libertà di una struttura è un modello tridimensionale dettagliato che 

include elementi come pilastri, travi, muri, ecc. Per ciascun elemento strutturale modellato deve 

essere definito un modello di comportamento.  

In alcuni casi, specialmente nell’ambito delle analisi dinamiche non lineari, può risultare utile avvalersi 

di modelli bidimensionali (planari) per ridurre lo sforzo computazionale. Ciò può essere accettabile per 

edifici con geometrie regolari in cui la risposta in ciascuna direzione ortogonale è indipendente e la 

risposta torsionale non è significativa. 

Infine, un modello SDoF a un grado di libertà è un semplice elemento unidimensionale (lineare o non 

lineare) che rappresenta la rigidezza, la massa, lo smorzamento e la duttilità della struttura. Questa 

rappresentazione è in generale semplicistica e presuppone che i modi di vibrare più alti non siano 

rilevanti per la risposta sismica della struttura. 

In questo lavoro di tesi sono stati utilizzati modelli MDoF. 
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Scelta della tipologia di analisi 

La scelta della tipologia di analisi dipende dal livello di complessità desiderato per condurre la 

valutazione della fragilità. Escludendo in questo ambito le analisi di tipo lineare, sono due le principali 

procedure possibili per la valutazione strutturale: 

1)  Analisi dinamica non lineare (ADNL), nella quale l’input sismico necessario per eseguire 

l'analisi della risposta dinamica del modello matematico è rappresentato da una serie di storie 

temporali del movimento del terreno; 

2) Analisi statica non lineare (ASNL), nella quale l’input sismico è rappresentato da uno spettro di 

risposta. Questa tipologia di analisi è basata sull'uso degli schemi di carico indicati in normativa 

(NTC 2018) al fine di eseguire un'analisi pushover della struttura e quindi adattare la curva di 

capacità risultante con un modello di risposta appropriato, ad esempio elastico-plastico, 

elastico-plastico con resistenza residua, quadrilineare, ecc .. 

Tra le ADNL un approccio comune utilizzato per la costruzione delle curve di fragilità è l'analisi dinamica 

incrementale (IDA), in cui una serie di accelerogrammi di input vengono gradualmente incrementati 

per trovare il livello IM al quale ogni movimento del suolo provoca il collasso. L’IDA è spesso percepita 

come l'equivalente dinamica di un'analisi pushover. L'analisi viene eseguita fino a quando non si 

verifica un'instabilità dinamica globale o numerica. L'output principale delle analisi IDA è una curva che 

traccia l’andamento di un EPD (ad esempio, lo spostamento di un nodo di controllo posto in sommità 

all’edificio) rispetto ad una misura di intensità. Il punto di capacità di collasso delle curve IDA è definito 

dal punto dal quale la curva inizia a diventare costante (Maio, 2016). 

 

Figura 8: Esempio di curva IDA ed identificazione dei punti di snervamento e di collasso (Kirçil e Polat, 2006) 

L'analisi statica non lineare (ASNL), o semplicemente analisi pushover, è diventata uno strumento di 

analisi molto utilizzato per la valutazione delle prestazioni sismiche di strutture sia esistenti che nuove. 

In questo tipo di analisi devono essere considerati sia i carichi verticali permanenti sia degli schemi di 

carico laterali gradualmente crescenti che rappresentano le forze indotte dal terremoto.  

La curva di capacità è l'output dell'ASNL e rappresenta l’andamento del taglio totale della base rispetto 

allo spostamento di un nodo di controllo posto in sommità all’edificio. 

La procedura dell’ASNL, utilizzata nel presente lavoro di tesi, è spiegata in dettaglio al paragrafo 3.3. 
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Scelta del parametro ingegneristico di domanda (EPD) e della misura di intensità sismica (IM) 

Quando si utilizzano modelli numerici dettagliati dell'edificio, il danno in ogni elemento strutturale è 

ottenuto tramite analisi statica o dinamica non lineare e l'attribuzione dello stato di danno potrebbe 

essere fatta in funzione, ad esempio, della sua capacità di spostamento quando sottoposto ad 

eccitazione orizzontale (Pitilakis, 2014).  

Ai fini della definizione di accurate relazioni tra intensità sismica e danno atteso è necessario 

innanzitutto individuare le grandezze in grado di rappresentare in maniera appropriata da un lato il 

potenziale distruttivo di un evento sismico, dall’altro il danneggiamento strutturale (Masi, 2009). 

I parametri ingegneristici di domanda sono misure della risposta strutturale che può essere ottenuta 

dai risultati delle analisi. Le scelte tipiche per le ADNL sono il drift di interpiano, il drift globale o l'indice 

di danno di Park e Ang. Per le ASNL il parametro ingegneristico di domanda più comunemente utilizzato 

è lo spostamento di un nodo di controllo posto in sommità all’edificio.  

Le misure di intensità dell’azione sismica (IM) più ricorrenti negli studi sulla fragilità degli ultimi decenni 

sono quelle di tipo strumentale.  

Per quanto riguarda le analisi di fragilità su strutture in muratura portante governate da un 

comportamento globale, il parametro più utilizzato è la PGA (accelerazione di picco al suolo).  

La PGA, pur non essendo in grado di rappresentare l’intero contenuto del segnale sismico, ha le 

seguenti caratteristiche: 

- correla adeguatamente il movimento del suolo con il danno degli edifici; 

- risulta essere un parametro abbastanza efficace nel caso di edifici in muratura a causa del loro 

periodo naturale relativamente breve. 

In questo lavoro di tesi, tenendo conto della modalità di analisi (ASNL) e riferendosi anche ad altri studi 

scientifici di fragilità eseguiti su edifici in muratura, sono stati considerati: 

- lo spostamento di un nodo di controllo posto in sommità all’edificio come parametro di 

risposta e di danno (EPD); 

- la PGA come parametro di misura di intensità del terremoto. 

La correlazione tra questi due parametri, alla luce dei risultati ottenuti e che sono presentati nei al 

paragrafo 5.2, risulta essere buona. 
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2.2.3  Approcci basati sul giudizio di esperti  

 

Il ricorso al giudizio di esperti diventa spesso inevitabile in regioni dove non ci sono dati empirici o dove 

gli edifici sono difficili da modellare numericamente o analiticamente. Una caratteristica comune 

inerente a questo tipo di approccio è la selezione di un gruppo di esperti, che vengono convocati e 

formati sul caso di studio particolare che deve essere affrontato.  

Tale approccio consiste nel valutare alcuni parametri di vulnerabilità sulla base di una diagnostica visiva 

di un gruppo di edifici. Si possono osservare diverse caratteristiche: materiali, meccanismi resistenti, 

tipi di solaio, altezze degli edifici, qualità della costruzione, irregolarità, elementi non strutturali, età 

degli edifici, ecc.. 

In termini generali, questi approcci possono essere raggruppati in due categorie principali: 

metodologie matematiche e metodologie comportamentali.  

Nelle metodologie matematiche, ogni esperto fornisce una personale stima della vulnerabilità degli 

edifici senza interagire con gli altri. Le stime fornite da ciascun esperto vengono poi combinate in 

maniera matematica, utilizzando una tecnica per pesare le stime di ciascun esperto in base al suo livello 

di esperienza oppure mediante l'uso della statistica bayesiana.  

Le metodologie comportamentali invece mirano a produrre un certo tipo di consenso di gruppo tra gli 

esperti, che sono tipicamente incoraggiati a interagire tra loro e condividere le loro valutazioni.  

In ogni caso, l’affidabilità di queste curve è discutibile in quanto esse si basano esclusivamente 

sull’esperienza individuale degli esperti consultati. Inoltre, uno dei principali punti deboli è la difficoltà 

di estrapolare i loro risultati in altri paesi con diverse pratiche costruttive.  

2.2.4  Approcci ibridi 

 

L’approccio ibrido combina diverse fonti di dati analitici, empirici e basati sul giudizio di esperti. Le 

matrici di probabilità di danno ibrido e le curve di fragilità ibride combinano solitamente statistiche di 

danno post terremoto (dati empirici) con statistiche di danno provenienti da modelli meccanici della 

tipologia di edificio in esame (dati analitici) (Calvi, 2006). Gli approcci ibridi possono essere 

particolarmente interessanti sia quando mancano dati sui danni a determinati livelli di intensità sismica 

per l'area geografica in esame, sia quando è necessario effettuare la calibrazione dei modelli analitici. 

In particolare, le curve di fragilità analitica possono essere modificate e migliorate integrandole 

successivamente con le osservazioni post-sismiche. Le curve di fragilità empiriche possono essere rese 

più affidabili in caso di scarsità di dati ad alti livelli sismici andando a integrare i dati empirici con i dati 

derivanti da modelli analitici. 

Un’altra possibilità riguarda l'uso di dati osservativi al fine di ridurre lo sforzo computazionale che 

sarebbe richiesto per produrre un set completo di curve di fragilità analitiche. 
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2.3  Definizione degli stati di danno e scelta delle relative soglie di danno 

 

L’individuazione degli stati di danno e delle relative soglie di danno è un aspetto fondamentale 

nell’ambito della costruzione di nuove curve di fragilità. Il concetto di stato di danno è infatti presente 

nella definizione stessa di curva di fragilità, come spiegato al §2.1.2. 

In letteratura le modalità con cui è possibile definire le soglie di danno sono numerose e spesso non 

direttamente correlabili tra loro. 

Negli studi più recenti spesso viene fatto riferimento alla scala macrosismica europea EMS-98 

(Grunthal, 1998) nella quale sono presenti 5 livelli crescenti di danno che vanno dal DL1 (nessun danno 

strutturale, lieve danno non strutturale) al DL5 (collasso totale, distruzione) oltre al danno nullo, 

chiamato DL0. In realtà, rispetto ai livelli di danno definiti dalla scala EMS-98, spesso viene considerato 

un unico livello di danno rappresentativo del collasso parziale o totale, che ingloba quindi i livelli 4 e 5. 

 

 

Figura 9: Scala EMS-98. Gradi di danno per gli edifici in muratura (Lagomarsino, 2015) 
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Questo metodo si basa sulla valutazione qualitativa del livello di danno; il problema che sorge è dovuto 

al fatto che non vengono menzionate quantità oggettive, misurabili e verificabili. 

Come afferma Porter (2019), il primo requisito che dovrebbero avere gli stati di danno è invece quello 

di essere ben definiti, affinché non ci siano dubbi nella loro interpretazione. Nasce quindi l’esigenza di 

rendere il più oggettiva possibile la scelta degli stati di danno e delle relative soglie di danno, le quali 

devono essere dei valori limite ben definiti al fine di non creare incertezze. 

Nel presente lavoro di tesi sono stati analizzati diversi riferimenti di letteratura per avere un quadro 

generale sull’argomento; infine sono state fatte delle scelte per questo specifico studio di fragilità. 

Dato che per gli edifici qui analizzati è stato considerato un comportamento di tipo globale, le ricerche 

si sono concentrate su studi che abbiano definito le soglie di danno direttamente sulla curva pushover. 

Prima di passare ad individuare gli stati di danno, è importante capire come si collocano i livelli di 

performance (cioè, gli Stati Limite) sulla pushover stessa. Su scala globale (quindi, sulla curva bilineare 

equivalente ottenuta a partire dalla curva di capacità) è possibile definire 4 livelli di performance, che 

di fatto corrispondono con i 4 Stati Limite indicati nell’attuale normativa italiana: 

- SLC (Stato Limite di Collasso), definito sulla pushover in termini di capacità di spostamento massima 

del nodo di controllo. La capacità di spostamento ultima è considerata come lo spostamento del nodo 

di controllo in corrispondenza del quale la resistenza laterale totale (cioè il taglio alla base) è scesa al 

di sotto dell'80% della resistenza laterale massima della struttura; 

- SLV (Stato Limite di Salvaguardia della Vita), il cui spostamento associato è assunto in corrispondenza 

dei ¾ dello spostamento ultimo definito per SLC; 

- SLD (Stato Limite di Danno), il cui spostamento associato è assunto in corrispondenza del limite 

elastico della curva bilineare equivalente; 

- SLO (Stato Limite di Operatività), il cui spostamento associato è assunto in corrispondenza dei ⅔ dello 

spostamento relativo a SLD. 

Viene adottato dunque un approccio basato sullo spostamento in quanto le strutture in muratura, 

tipicamente rigide, si possono danneggiare anche in caso di terremoti di bassa intensità e possono 

superare quelli più gravi solo se hanno una capacità di spostamento sufficiente. 

Nel documento “DELIVERABLE D17 - Correlation of perfomance levels and damage states for types of 

buildings” (Lagomarsino e Cattari, 2012), sebbene sia riferito alla precedente normativa NTC08, sono 

presenti importanti concetti che riguardano gli aspetti sopra menzionati. In particolare, il documento 

citato fornisce una guida dal punto di vista concettuale per relazionare i livelli di perfomance con gli 

stati di danno. 

I livelli di performance si possono considerare sia da un punto di vista strutturale sia da un punto di 

vista operativo e legato alla salvaguardia della vita umana. La seguente figura, tratta dal documento 

“DELIVERABLE D17”, ipotizza di fatto la corrispondenza diretta tra i 4 Stati Limite e i primi 4 stati di 

danno della scala EMS-98. L'ipotesi di base è quindi quella di assumere le soglie relative agli stati di 
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danno della scala EMS-98 coincidenti con le soglie di accettabilità degli Stati Limite definiti dalle Norme 

Tecniche sulle Costruzioni (NTC 2018). 

 

Figura 10: Corrispondenza tra livelli di performance e stati di danno (Lagomarsino e Cattari, 2012) 

In Pitilakis (2014) è presente una ulteriore ipotesi sulle soglie di danno suggerita da Lagomarsino e 

Cattari; questa ipotesi è stata proposta nell’ambito di un criterio multiscala nel quale lo stato di danno 

viene controllato a 3 livelli distinti: a) singolo elemento; b) macroelemento; c) edificio nella sua 

globalità. La proposta, per quanto riguarda il comportamento globale, individua le soglie di danno in 

base a delle formule parametriche che dipendono da due coefficienti. Con riferimento alla figura 11, 

si ha: 

𝐿𝑆1: 𝐷1 = 0.7𝐷𝑦 

𝐿𝑆2: 𝐷2 = 𝑐2𝐷𝑦 

𝐿𝑆3:  𝐷3 = 𝑐3𝐷2 + (1 − 𝑐3)𝐷4 

𝐿𝑆4: 𝐷4 = 𝐷𝑢 

La posizione di D2 dipende dalla complessità e dall'irregolarità dell'edificio; il coefficiente 𝑐2 può variare 

tra 1.2 e 2, essendo inferiore per edifici semplici e regolari. Per edifici semplici e regolari si ha inoltre 

che il coefficiente 𝑐3 ha la seguente variabilità: 0.3 <𝑐3 <0.5. 
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Figura 11: Definizione delle soglie di danno sulla curva pushover (Pitilakis, 2014) 

Sono stati inoltre presi come riferimento anche documenti molto recenti per capire le tendenze degli 

ultimi anni della comunità scientifica riguardo alla scelta delle soglie di danno per edifici in muratura 

con comportamento globale. 

Milosevic (2019), nell’ambito della costruzione di curve di fragilità per edifici in muratura dotate di 

cordoli di piano in c.a. (quindi, uno studio di edifici molto simili a quelli analizzati nel presente lavoro), 

assume la piena corrispondenza tra livelli di danno e stati limite.  

 Chieffo (2019), in uno studio di fragilità per edifici in muratura ubicati nel comune di Muccia (MC), 

sceglie le seguenti soglie di danno: 

 

Figura 12: Stati di danno e spostamenti sulla pushover relativi alle soglie di danno (Chieffo, 2019) 

In base a quanto sopra esposto, la scelta fatta per il presente lavoro di tesi è stata la seguente: le soglie 

di danno sono assunte coincidenti con gli spostamenti associati agli Stati Limite definiti dalle vigenti 

NTC18. In particolare: 

 

Figura 13: Soglie di danno assunte in questo lavoro di tesi 
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La scelta è in linea sia con i concetti del “DELIVERABLE D17” sia con i recenti lavori di Milosevic (2019) 

e Chieffo (2019).  

L’unica leggera discrepanza riguarda il valore relativo al DL3. Su questo sono state fatte alcune prove 

andando a sostituire nelle formule parametriche di Lagomarsino e Cattari di pag. 25 il valore 𝐷𝑦 =

[0.2 ÷ 0.25]𝐷𝑢 (valore medio ottenuto dalle analisi effettuate per i modelli creati nel lavoro di tesi) e 

prendendo come valore per i coefficienti 𝑐2 e 𝑐3 quelli relativi a edifici regolari. Il risultato così ottenuto 

per il valore della soglia relativa a DL3 risulta essere prossimo a 3/4𝐷𝑢  e quindi la scelta effettuata può 

essere ritenuta plausibile.  
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3  Metodologie di analisi 

3.1  Cenni sulle strutture in muratura e ipotesi adottate 

3.1.1  Analisi locale e analisi globale  

In generale, una parete in muratura funziona in due modi differenti a seconda della direzione nella 

quale viene sollecitata. La parete può essere investita dall’azione sismica: 

- in direzione fuori piano, che rappresenta la direzione più debole per la parete, poiché la sezione più 

resistente non è orientata lungo la direzione di sollecitazione (1 ° caso di Figura 14); 

- in direzione del piano, che rappresenta la direzione più forte per la parete, in quanto la sezione più 

resistente (cioè, quella di massima inerzia) è orientata lungo la direzione di sollecitazione (2 ° caso di 

Figura 14). 

 

Figura 14. A sinistra: comportamento fuori piano di una parete muraria. A destra: comportamento nel piano 

(Touliatos, 1996) 

La muratura, possedendo una buona resistenza a compressione ma una ridotta o nulla resistenza a 

trazione, denota una scarsa resistenza alle azioni perpendicolari al proprio piano, quando la parete è 

isolata; è necessario quindi collegare efficacemente tali pareti alle pareti ortogonali in modo da 

trasferire a quest’ultime le azioni indotte dal sisma, garantendo così un comportamento “globale” o 

“scatolare”. Per un corretto funzionamento scatolare il problema della resistenza della singola parete 

ad azioni fuori dal proprio piano deve “spostarsi” sul problema della resistenza alle azioni agenti nel 

piano delle pareti ortogonali. 

È possibile quindi individuare le modalità di collasso per un pannello murario, che dipendono in gran 

parte dal livello di connessione tra i vari muri e dal livello di connessione tra muri e solai: 

- la prima modalità di collasso è causata dall’innescarsi di meccanismi fuori piano. Ogni parete non è 

ben collegata con le altre parti della struttura e la sollecitazione orizzontale può causare meccanismi 

di ribaltamento semplice di parete monolitica, ribaltamento composto, flessione orizzontale o verticale 

di parete ecc.. 

Sono chiamati “meccanismi locali”, per sottolineare il comportamento locale di una parte della 

struttura, indipendentemente dalle parti restanti: questo tipo di comportamento può essere causato 

da molti aspetti, come la mancanza di connessioni tra pareti perpendicolari, scarsa connessioni tra 

solai o tetti e pareti ecc.. 
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I meccanismi locali non permettono alla struttura di assumere del tutto il cosiddetto “comportamento 

globale”, aspetto fondamentale per una buona risposta sismica delle strutture in muratura; 

- la seconda modalità di collasso riguarda i "meccanismi in piano" delle pareti, che possono verificarsi 

solo quando la struttura ha un comportamento scatolare (vedi figura 15) assicurato da collegamenti 

efficaci sia tra solai e pareti sia tra muri ortogonali tra loro. 

La struttura si comporta globalmente e ogni singola parete può contribuire alla resistenza dell'edificio: 

in particolare, le pareti possono lavorare nel loro piano, avendo una rigidezza e  una resistenza 

maggiore rispetto al caso precedente. La capacità di resistere alle azioni orizzontali è affidata ad un 

sistema tridimensionale di pareti verticali disposte nelle due direzioni principali della pianta 

dell’edificio. 

 

Figura 15. Rappresentazione del comportamento scatolare di una struttura in muratura (Touliatos, 1996) 

I parametri principali che influenzano il comportamento scatolare di un edificio in muratura sono: 

- l'efficacia dei collegamenti tra pareti verticali e la distanza massima tra pareti di controvento;  

- l'efficacia dei collegamenti tra pareti verticali e orizzontamenti;  

- il comportamento a diaframma dei solai;  

- la natura spingente o meno delle coperture;  

- il sistema costruttivo delle murature e la resistenza meccanica dei materiali;  

- la regolarità in pianta e in elevazione dell'edificio. 

 

Un punto fondamentale al fine di garantire il comportamento globale dell’edificio in muratura è la 

presenza di un collegamento efficace tra pareti ed orizzontamenti, in grado anche di produrre 

un’azione di “cerchiatura” delle varie pareti murarie. Ciò può essere realizzato tramite elementi 

continui di collegamento sviluppati lungo tutto il perimetro del solaio quali cordoli in c.a., profilati 

d'acciaio, reti risvoltate sulle pareti verticali e opportunamente ammorsate, ecc.  

Un cordolo continuo in cemento armato, collegando i vari muri di controvento, consente la 

ridistribuzione delle azioni orizzontali tra essi e conferisce maggiore iperstaticità e stabilità al sistema 

resistente complessivo. 
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Nei casi di studio di questa tesi, come sarà spiegato in dettaglio nel successivo capitolo, sono sempre 

presenti cordoli perimetrali di piano in c.a. ed è stato considerato il solo comportamento globale degli 

edifici. 

3.1.2  Modalità di rottura dei pannelli murari nel proprio piano 

Le modalità di rottura dei pannelli murari nel proprio piano sono tre: rottura per pressoflessione, 

rottura a taglio per scorrimento e rottura a taglio per fessurazione diagonale; queste modalità di 

collasso dipendono dalla geometria, dalle condizioni di vincolo, dall’entità dei carichi applicati e dalle 

proprietà del materiale della muratura. In alcuni casi la rottura si verifica come combinazione delle 

varie modalità e si parla quindi di “modalità di rottura miste”. 

 

Figura 16. Meccanismi di rottura dei pannelli murari nel piano: (a) rottura per pressoflessione, (b) rottura a taglio 

con fessurazione diagonale, (c) rottura a taglio per scorrimento (Betti, Galano, Petracchi e Vignoli, 2012) 

Senza entrare nel dettaglio, vengono qui riportate le formule tratte dalla vigente normativa NTC 2018 

e dalla Circolare esplicativa relative ai tre citati meccanismi di rottura. Queste formule sono utilizzate 

dal software 3Muri (impiegato nel presente lavoro di tesi) durante le analisi relative alla creazione delle 

curve di capacità, come spiegato meglio in seguito. 

Pressoflessione nel piano 

 

𝑀𝑢 = (𝑙2 ∙ 𝑡 ∙
𝜎0
2
) (1 −

𝜎0
0.85𝑓𝑑

) 

dove: 

𝑀𝑢 è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione; 

𝑙 è la lunghezza complessiva della parete (comprensiva della zona tesa); 

𝑡 è lo spessore della zona compressa di parete; 

𝜎0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione; 

𝑓𝑑  è la resistenza a compressione di progetto della muratura. 
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Taglio con fessurazione diagonale 

 

𝑉𝑡 = 𝑙 ∙ 𝑡 ∙
1.5𝜏0𝑑
𝑏

∙ √1 +
𝜎0

1.5𝜏0𝑑
= 𝑙 ∙ 𝑡 ∙

𝑓𝑡𝑑
𝑏
∙ √1 +

𝜎0
𝑓𝑡𝑑

 

dove: 

𝑉𝑡 è la resistenza a taglio di calcolo; 

𝑙 è la lunghezza del pannello; 

𝑡 è lo spessore del pannello; 

𝜎0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione; 

𝑓𝑡𝑑 e 𝜏0𝑑 sono, rispettivamente, i valori di calcolo della resistenza a trazione per fessurazione diagonale 

e della corrispondente resistenza a taglio di riferimento della muratura ( 𝑓𝑡 = 1.5𝜏0 ); 

𝑏 è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla sezione, dipendente dalla 

snellezza della parete. 

 

Taglio per scorrimento 

 

𝑉𝑡 = 𝑙′ ∙ 𝑡 ∙ 𝑓𝑣𝑑  

dove: 

𝑉𝑡 è la resistenza a taglio di calcolo; 

𝑙′ è la lunghezza della parte compressa del pannello ottenuta sulla base di un diagramma lineare delle 

compressioni e in assenza di resistenza a trazione; 

𝑡 è lo spessore del pannello; 

𝑓𝑣𝑑 è il valore di calcolo della tensione tangenziale resistente della muratura in presenza di 

compressione. 
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3.2  Tipi di analisi globale: scelta della metodologia 

Per la valutazione del livello di sicurezza di una struttura in muratura è possibile utilizzare diverse 

metodologie di analisi; l'attuale normativa italiana prevede quattro differenti tipologie di analisi, due 

lineari e due non lineari, qui di seguito elencate e sinteticamente descritte in ordine crescente di 

complessità: 

- analisi statica lineare (ASL), basata sul calcolo delle forze orizzontali statiche equivalenti relative alla 

prima forma modale della struttura nella direzione considerata. L'analisi è lineare e il comportamento 

non lineare della struttura è considerato mediante l'adozione di un fattore di comportamento che va 

a ridurre la domanda (spettro di progetto). I carichi vengono applicati in modo statico; 

- analisi dinamica lineare (ADL), basata sulla valutazione degli effetti di un numero sufficiente di modi 

di vibrare della struttura, tale da attivare l'85% della massa globale (considerando in ogni caso modi di 

vibrare aggiuntivi che abbiano una massa partecipante superiore al 5%). Gli effetti di ciascun modo di 

vibrare vengono quindi combinati con un metodo statistico. Come per l'analisi precedente, il 

comportamento non lineare è considerato mediante l'adozione del fattore di comportamento; 

- analisi statica non lineare (ASNL), nella quale oltre ai carichi gravitazionali costanti vengono applicati 

carichi orizzontali crescenti monotonicamente. Questa analisi consiste nel tracciare la relazione "taglio 

totale alla base - spostamento del punto di controllo" (tale curva prende il nome di curva di capacità). 

La procedura di verifica viene eseguita utilizzando un sistema a singolo grado di libertà equivalente 

(SDOF), necessario per rilevare la domanda (in termini di spostamento, ottenuta dallo spettro elastico 

di spostamento), punto in cui devono essere condotte le verifiche strutturali. I materiali e gli elementi 

strutturali resistenti hanno un comportamento non lineare (caratterizzato da una fase elastica iniziale, 

una successiva plastica fino al cedimento dell'elemento considerato) e i carichi laterali vengono 

applicati staticamente; 

- analisi dinamica non lineare (ADNL), ottenuta attraverso l'integrazione numerica diretta delle 

equazioni differenziali del moto; il moto del suolo è rappresentato mediante l’utilizzo di 

accelerogrammi, ai materiali e agli elementi strutturali sono attribuiti modelli di comportamento non 

lineari. 

Al fine di costruire le nuove curve di fragilità oggetto di questa tesi è stata scelta l'analisi statica non 

lineare: questa scelta è stata adottata perché le analisi lineari su strutture in muratura sono metodi 

abbastanza semplicistici per la valutazione del livello globale di sicurezza in tali tipo di strutture; in 

particolare, le analisi lineari tengono conto di tutti gli aspetti relativi alla non linearità mediante un 

fattore di comportamento che è correlato solamente alla tipologia di struttura (in base alla quale la 

normativa fornisce alcuni valori consigliati) ma non possono dare esatti informazioni sulla risposta in 

campo plastico. D'altra parte, le analisi dinamiche non lineari rappresentano la tipologia di analisi più 

accurata ma anche la più onerosa dal punto di vista computazionale. 
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3.3  Analisi statica non lineare (ASNL) 

L'analisi statica non lineare statica consiste nell'applicare alla struttura i carichi gravitazionali in 

combinazione sismica e, per la direzione considerata dell'azione sismica, un sistema di forze orizzontali 

distribuite, ad ogni livello della costruzione, proporzionali alle forze d'inerzia ed aventi risultante Fb 

(taglio totale alla base).  

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

e fino al raggiungimento delle condizioni di collasso globale, lo spostamento orizzontale dc di un punto 

di controllo coincidente generalmente con il centro di massa dell'ultimo livello della costruzione. 

Il profilo di carico laterale da applicare alla struttura deve rappresentare la distribuzione delle forze 

inerziali prodotte dall'oscillazione sismica. All'inizio la struttura tenderà a comportarsi come un sistema 

elastico, con una distribuzione delle forze orizzontali che segue la prima forma modale o una 

distribuzione proporzionale alle forze statiche equivalenti (determinate dall’analisi statica lineare 

come indicato al §7.3.3.2 delle NTC2018); successivamente, man mano che il danno aumenta, il 

comportamento dinamico della struttura cambia, fino alla condizione limite in cui la struttura segue 

una distribuzione di carico laterale proporzionale alle masse. Per riprodurre questo fenomeno naturale 

è necessario quindi considerare due diverse tipologie di carico laterale (vedi figura 17). Nelle analisi 

effettuate con il software 3Muri sono state applicate: 

- una distribuzione laterale del carico proporzionale alle forze statiche equivalenti, appartenente al 

gruppo delle “distribuzioni principali” (Gruppo 1); 

- una distribuzione laterale di forze desunta da un andamento uniforme di accelerazioni lungo l’altezza 

dell’edificio, cioè una distribuzione proporzionale alle masse di ogni piano; questa distribuzione 

appartiene al gruppo delle “distribuzioni secondarie” (Gruppo 2). 

 

 

 

 

Figura 17. Esempio qualitativo di distribuzione dei carichi laterali: distribuzione “proporzionale alle forze 

statiche” (a sinistra) e distribuzione “uniforme” (a destra) 

Creazione della curva di capacità 

La curva di capacità, come accennato precedentemente, è la rappresentazione della relazione tra taglio 

totale alla base della struttura e spostamento del punto di controllo; è quindi necessario scegliere un 

punto di controllo che possa essere considerato rappresentativo per l'analisi. Questo aspetto influenza 

il tracciamento della curva di capacità perché, per ogni punto, c'è una diversa risposta di spostamento 

durante l'analisi. Solitamente, il punto di controllo deve essere scelto tra i nodi del solaio di copertura, 

possibilmente vicino al baricentro dello stesso; in ogni caso deve appartenere all'ultimo livello 

"significativo" della struttura, escludendo ad esempio eventuali torrini. 
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Il software, dopo un'analisi gravitazionale iniziale su ogni elemento della struttura, esegue un'analisi 

modale al fine di ottenere i fattori di partecipazione modale. 

Quindi, aumentando il profilo di carico laterale, viene tracciato l’andamento del taglio totale alla base 

in funzione dello spostamento del punto di controllo; inizialmente la maggior parte degli elementi 

reagisce con il proprio comportamento elastico, poi alcuni di essi iniziano ad entrare nel loro range 

plastico, mostrando una diminuzione della rigidezza. Con l'aumentare del moltiplicatore del carico 

laterale, alcuni elementi possono raggiungere la loro deformazione ultima accettabile: da quel 

momento non vengono più considerati nell’analisi (da questo punto in poi essi sono in grado di 

sostenere solamente i carichi gravitazionali), conducendo a una diminuzione più rapida della rigidezza. 

Quando la curva mostra un decadimento globale (riferendosi al massimo valore di taglio alla base 

registrato) maggiore del 20%, l'analisi si interrompe. Questo valore convenzionale di decadimento è 

adottato come soglia di riduzione della resistenza al taglio in accordo con le indicazioni del Codice 

Italiano (NTC2018). 

Da MDoF a SDoF: la bilinearizzazione della curva  

Una volta tracciata la curva di capacità per il sistema MDoF (multi degree of freedom), è necessario 

convertirla in un sistema SDoF equivalente (single degree of freedom) utilizzando il fattore di 

partecipazione modale relativo al primo modo di vibrare della struttura Γ =
ΦtMτ

ΦtMΦ
 ; esso misura la 

quantità di masse attivate con l'autovettore considerato. Φ è il vettore relativo al primo modo di 

vibrare della struttura normalizzato ponendo dc unitario, M è la matrice delle masse della struttura, τ 

è il vettore di trascinamento che indica le masse coinvolte nella direzione analizzata. 

La conversione da curva MDoF a SDoF viene eseguita dividendo entrambi i valori Fb e dc della curva con 

il fattore di partecipazione modale. 

𝐹∗ =
𝐹𝑏

Γ
       𝑑∗ =

𝑑𝑐

Γ
 

 

Figura 18. Sistema equivalente e curva bilineare equivalente 

Il secondo passo è il calcolo della curva bilineare equivalente della curva SDoF, avente un primo tratto 

elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico; essa è identificata dalla rigidezza della fase 
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lineare iniziale, dal taglio di resistenza massimo (dove termina la fase elastica) e spostamento massimo 

(al termine della fase plastica).  

Detta Fbu la resistenza massima del sistema strutturale reale ed Fbu* = Fbu/ Γ la resistenza massima del 

sistema equivalente, il tratto elastico della bilineare si individua imponendone il passaggio per il punto 

0.7Fbu* della curva di capacità del sistema SDoF; la forza di plasticizzazione Fy* si individua imponendo 

l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva di capacità avente spostamento 

massimo du* (in corrispondenza di una riduzione di resistenza ≤ 0.2 Fbu*).  

L’area sottesa alla curva di capacità può essere calcolata con la regola dei trapezi o con altre tecniche 

di integrazione mentre l’area (energia) sottesa alla curva bilineare è pari a:  

𝐸𝑚
∗ =

1

2
∙ 𝐹𝑦

∗ ∙ 𝑑𝑦
∗ + 𝐹𝑦

∗ ∙ (𝑑𝑢
∗ − 𝑑𝑦

∗ ) 

 

Risolvendo l’uguaglianza si ricava dy*:  

𝑑𝑦
∗ = 𝑑𝑢

∗ ±√𝑑𝑢
∗ 2 − 2 ∙

𝐸𝑚
∗

𝐾∗
 

 

dove Em* rappresenta l’area sottesa alla curva di capacità, e K* vale:  

𝐾∗ =
0.7 ∙ 𝐹𝑏𝑢

∗

𝑑0.7
∗  

Quindi è  possibile calcolare la forza di snervamento, la massa e il periodo del sistema equivalente: 

𝐹𝑦
∗ = 𝐾∗ ∙ 𝑑𝑦

∗  

𝑚∗ =∑𝑚𝑖 ∙ 𝜑1𝑖 

𝑇∗ = 2𝜋√
𝑚∗

𝐾∗
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3.4  Calcolo della PGAC a partire dalla curva di capacità 

Quando è richiesta la verifica di una struttura in muratura attraverso un'analisi statica non lineare, è 

necessario calcolare la "richiesta di spostamento" utilizzando il periodo del sistema SDoF e lo spettro 

elastico di spostamento del sito di costruzione dell'edificio considerato. Moltiplicando il valore della 

richiesta di spostamento per il fattore di partecipazione modale, è possibile ottenere la reale domanda 

di spostamento per lo stato limite analizzato relativo al sistema MDoF.  

Nell’ambito di questo lavoro di tesi, però, non è importante andare a valutare quali sono gli edifici che 

soddisfano le verifiche previste dalle norme vigenti; l'obiettivo principale è quello di costruire nuove 

curve di fragilità utilizzando un approccio analitico dettagliato. Per questo motivo è fondamentale 

concentrare l’attenzione sulla capacità degli edifici analizzati invece che sulle loro verifiche.  

Prima di entrare nel dettaglio della trattazione analitica della curva di capacità, è utile fare alcune 

considerazioni sui parametri che permettono la comprensione del comportamento delle strutture in 

muratura e del loro livello di capacità. 

Le caratteristiche degli edifici (rigidezza, duttilità e resistenza) influenzano il tracciamento della curva 

di capacità; osservando tale curva (e la relativa schematizzazione bilineare), è possibile analizzare 

alcuni aspetti che aiutano nella decisione dei parametri da considerare per la costruzione delle curve 

di fragilità. 

Lo spostamento ultimo della curva (in corrispondenza del decadimento del 20% del taglio di resistenza) 

rappresenta, in accordo con le NTC2018, la soglia relativa allo Stato Limite di Collasso della struttura. 

Un aspetto fondamentale è capire quanto velocemente la struttura, partendo da un comportamento 

elastico, raggiunge lo spostamento finale. Per questo è utile fare riferimento al concetto di duttilità: 

nella progettazione sismica per duttilità si intende la capacità di una struttura di raggiungere 

deformazioni di ampiezza elevata in campo plastico senza subire una sostanziale riduzione della 

resistenza. Le strutture duttili possono dissipare quantità rilevanti di energia durante la deformazione 

per fenomeni di attrito e di isteresi. La duttilità di spostamento può essere misurata attraverso il 

fattore di duttilità 𝜇, che è il rapporto tra lo spostamento massimo du e lo spostamento a snervamento 

dy. 

Nel range di duttilità (cioè nel tratto che va da dy a du), la struttura dissipa energia mediante la sua 

deformazione plastica; questo aspetto garantisce un livello di sicurezza più elevato rispetto ad un 

edificio che mostra la stessa resistenza al taglio con un livello di duttilità minore, consentendo ad 

esempio l'evacuazione delle persone all'interno della struttura senza meccanismi fragili di collasso 

istantaneo. 

Riflettendo su questi aspetti, è possibile affermare che lo spostamento di snervamento della curva 

bilineare può essere considerato un parametro importante che descrive il comportamento della 

struttura: la rigidezza del sistema cambia notevolmente perché molti elementi strutturali entrano nel 

loro campo plastico. Per gli edifici in muratura, come già anticipato al paragrafo 2.3, lo spostamento di 

snervamento della curva bilineare è associato allo Stato Limite di Danno. 
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Al fine di confrontare il comportamento di diverse strutture in relazione ad un determinato stato di 

danno, è necessario prendere in considerazione un parametro che sia indipendente dalle 

caratteristiche geometrico-strutturali degli edifici stessi. Ad esempio, lo spostamento del nodo di 

controllo in sommità all’edificio non è un parametro adatto: non è possibile confrontare i risultati 

assoluti di un edificio in muratura di tre piani (ad esempio 9 metri di altezza) con quelli di un edificio a 

un solo piano (ad esempio 3 metri di altezza); lo spostamento finale del primo edificio sarà 

probabilmente maggiore di quello del secondo edificio, ma questo non significa che sia più sicuro o più 

duttile.  

Una possibilità è offerta dal calcolo delle accelerazioni che producono lo spostamento considerato: in 

questo modo la scala di riferimento diventa unica e sono consentiti confronti. Infatti, come di seguito 

descritto, il calcolo dell'accelerazione utilizza le caratteristiche degli edifici, in termini di massa e 

rigidezza, portando ad un sistema di riferimento comune. Riprendendo i dati analizzati in precedenza 

nella procedura di bilinearizzazione, gli elementi disponibili per ogni analisi pushover sono: 

- la curva di capacità MDoF; 

- il fattore di partecipazione modale; 

- la curva di capacità SDoF (andando semplicemente a scalare quella MDoF con il fattore di 

partecipazione modale), che termina con lo spostamento ultimo du*; 

- la massa del sistema SDoF equivalente m*; 

- la curva bilineare del sistema SDoF, descritta da k*, Fy* e dy* (rigidezza al 70% del taglio massimo, 

valore massimo della parte elastica e spostamento del sistema SDOF corrispondente al punto di 

snervamento); 

- il periodo del sistema bilineare SDoF T*. 

Per calcolare l'accelerazione che produce un certo spostamento della curva di capacità è necessario 

riferire il procedimento analitico ad un sistema elastico equivalente a quello bilineare: in questo modo 

è possibile utilizzare lo spettro elastico in termini di spostamento e accelerazione. 

Per trovare l'equivalenza tra un sistema elastico e uno bilineare, è necessario tenere in conto della 

rigidezza: le strutture flessibili presentano solitamente deformazioni pari a sistemi elastici con la stessa 

rigidezza, mentre le strutture rigide possono subire deformazioni più elevate degli equivalenti sistemi 

elastici. 

Questo aspetto è considerato nel trattamento analitico della curva pushover: il periodo della struttura 

è confrontato con un periodo di riferimento: nell'attuale Codice italiano (NTC18), il confronto è 

effettuato con il periodo 𝑇𝐶, corrispondente alla fine del plateau nello spettro di accelerazione. In 

particolare: 

- se 𝑇∗ ≥ 𝑇𝐶  la struttura è considerata "flessibile"; 

- se 𝑇∗ < 𝑇𝐶  la struttura è considerata "rigida". 

Nella Figura 18 è mostrata la differenza qualitativa tra sistemi flessibili e rigidi. L'asse orizzontale riporta 

lo spostamento del punto di controllo, l’asse verticale è relativo al taglio totale alla base.  
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Figura 18. Sinistra: sistema elastico equivalente per strutture flessibili (T*>TC). Destra: sistema elastico 

equivalente per strutture rigide (T*≤TC) (NTC2018) 

Per i sistemi flessibili è possibile considerare un sistema elastico equivalente che mostri lo stesso 

spostamento massimo del sistema reale (vale il cosiddetto “metodo del fattore di duttilità”) mentre 

per i sistemi rigidi è necessario calcolare lo spostamento massimo del sistema elastico equivalente 

attraverso un bilancio energetico tra i due sistemi (vale il cosiddetto “metodo di Newmark-Hall”). 

La figura 18 mostra il significato di duttilità (rapporto tra spostamento ultimo e spostamento di 

snervamento) e del fattore di comportamento (rapporto tra forza elastica massima e forza di 

snervamento). 

Il fattore di comportamento SDoF è quindi il rapporto tra la massima forza di risposta elastica e quella 

di snervamento: 

𝑞∗ =
𝑆𝑒(𝑇

∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

Nel caso di strutture flessibili la duttilità e il fattore di comportamento hanno lo stesso valore, mentre 

per strutture rigide lo spostamento ultimo del sistema elasto-plastico è maggiore di quello elastico. Le 

relazioni tra le quantità sono:  

- se 𝑇∗ ≥ 𝑇𝐶  , 𝜇𝑑 = 𝑞
∗ 

- se 𝑇∗ < 𝑇𝐶  , 𝜇𝑑 = 1 + (𝑞
∗ − 1) ∙

𝑇𝐶

𝑇∗
 

Analogamente, è possibile ricavare q* a partire dalla duttilità: 

- se 𝑇∗ ≥ 𝑇𝐶  , 𝑞∗ = 𝜇𝑑 

- se 𝑇∗ < 𝑇𝐶  , 𝑞∗ = 1 + (𝜇𝑑 − 1) ∙
𝑇∗

𝑇𝐶
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L’attuale normativa italiana (in particolare al §C7.8.1.6 della Circolare 21 Gennaio 2019, n. 7), ai fini 

delle verifiche, prevede delle soglie limite per q*: 

- q∗ ≤ 3 nel caso di verifica relativa a SLV; 

- q∗ ≤ 4 nel caso di verifica relativa a SLC. 

 

Questo perché un livello di dissipazione eccessivo può essere associato ad un'analisi non del tutto 

attendibile che potrebbe causare una sovrastima della capacità della struttura. Quindi, nel caso di 

verifiche, se il valore calcolato supera la relativa soglia limite si deve tenere conto di una limitazione 

all'accelerazione di capacità (come meglio descritto in seguito). Non sono previste limitazioni su q* nel 

caso di SLO e SLD in quanto il valore di q* è sempre minore o uguale a 1. 

Sono quindi possibili quattro diverse situazioni per la valutazione dell'accelerazione sia nel caso di SLV 

sia nel caso di SLC: 

SLV 

Strutture flessibili:  T∗ ≥ TC  e  q∗ < 3  T∗ ≥ TC  e  q∗ ≥ 3 

Strutture rigide:  T∗ < TC  e  q∗ < 3  T∗ < TC  e  q∗ ≥ 3 

SLC 

Strutture flessibili:  T∗ ≥ TC  e  q∗ < 4  T∗ ≥ TC  e  q∗ ≥ 4 

Strutture rigide:  T∗ < TC  e  q∗ < 4  T∗ < TC  e  q∗ ≥ 4 

Nel testo seguente vengono spiegate le procedure per il calcolo dell'accelerazione che produce un 

qualsiasi spostamento sulla curva pushover per i quattro casi appena citati. È possibile ottenere come 

risultati le accelerazioni spettrali legate alla capacità di spostamento della struttura; per fare confronti 

tra diverse strutture e per costruire le curve di fragilità, queste accelerazioni non sono però 

direttamente utilizzabili, in quanto associate a diversi sistemi dinamici (in termini di massa e rigidezza). 

È possibile evitare questo problema calcolando l’accelerazione di picco al suolo di capacità (PGAC) 

associata all'accelerazione spettrale di capacità della struttura considerata: in questo modo, la 

dipendenza dalle proprietà dinamiche del sistema considerato viene eliminata. La PGAC diventa un 

parametro univoco che descrive la massima accelerazione che la struttura può subire, evitando i 

problemi legati alle diverse caratteristiche dei sistemi dinamici: la definizione dell'accelerazione 

massima ora è indipendente dal periodo della struttura considerata. 

La procedura qui di seguito descritta per il calcolo delle PGAC ha come riferimento bibliografico il libro 

“Analisi sismica delle strutture murarie” (Galasco e Frumento, 2011). 

Secondo l'attuale Codice italiano (NTC18) lo spettro di accelerazione è definito attraverso tre 

parametri: 

- ag , cioè l’accelerazione orizzontale massima prevista su terreno di tipo A (roccia); 

- F0 , cioè il valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro di accelerazione orizzontale; 

- TC *, cioè il valore di riferimento per la determinazione del periodo di inizio del tratto a velocità 

costante dello spettro in accelerazione orizzontale. 
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Ogni spettro relativo ad un determinato stato limite è definito in ragione di una probabilità di 

superamento, ovvero di un periodo di ritorno. Aumentare o diminuire l’accelerazione comporta la 

variazione di TR e dunque di F0, Tc* e ag. In generale non è possibile valutare in maniera diretta 

l’accelerazione associata ad un determinato spostamento in forma chiusa ma è necessario un 

procedimento iterativo.  

È possibile utilizzare uno dei due metodi di base: 

- calcolo della PGAC con forma dello spettro fissata; 

- calcolo della PGAC e del periodo di ritorno TR dell'evento variando la forma dello spettro. 

L'obiettivo di entrambi i metodi è definire uno spettro che, per il periodo del sistema SDoF equivalente, 

fornisca la stessa accelerazione spettrale calcolata nell'analisi di capacità. La differenza tra i due metodi 

consiste nella definizione dello spettro che identifica la capacità della struttura: nel primo caso la forma 

dello spettro è fissata (secondo i parametri relativi a ad un determinato stato limite), nel secondo caso 

è necessario un procedimento iterativo in quanto i parametri caratteristici dello spettro non 

rimangono fissi ma variano ad ogni iterazione. 

Nel metodo "con forma di spettro fissata" (che è quello utilizzato nel presente lavoro di tesi) lo spettro 

relativo ad un determinato stato limite assume come definiti i parametri F0 e TC*, facendo riferimento 

alla scelta iniziale dello spettro di riferimento. Invece il parametro ag può variare (e conseguentemente 

anche la PGA = ag ∙ S in quanto, come sarà spiegato successivamente, le condizioni geotecniche sono 

assunte costanti in questo lavoro). Preso un qualsiasi spostamento sulla curva di capacità, è possibile 

ricavare la PGA di capacità relativa equivalente. 

Il metodo sopra descritto è diretto e consente il calcolo della PGAC semplicemente invertendo le 

equazioni dello spettro di accelerazione. 

Nell'immagine successiva è riportata una descrizione qualitativa di questo metodo; si può osservare 

come si modificano gli spettri al variare della PGA avendo ipotizzato fissata la forma degli spettri stessi; 

per T = 0 s si ha Se(T) = ag ∙ S = PGA. 

 

 

Figura 19. Ricerca della PGAC. Metodo “con forma dello spettro fissata” 
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L’utilizzo del metodo "con forma di spettro fissata", oltre alla sua semplicità e al fatto che i risultati 

rispetto all’altro metodo variano molto poco in percentuale, deriva dalla scelta effettuata per le soglie 

di danno: esse sono state assunte coincidenti con gli spostamenti associati agli Stati Limite definiti dalle 

vigenti NTC18. Quindi, nel calcolo della PGA di capacità per una determinata soglia di spostamento, i 

parametri dello spettro sono fissi ma sono relativi allo Stato Limite di interesse per quella soglia di 

danno. Più precisamente, nel calcolo della PGAC relativa a du (che corrisponde quindi allo Stato Limite 

di Collasso e al Livello di Danno DL4) vengono utilizzati i parametri dello “spettro SLC”. Nel calcolo della 

PGAC relativa a ¾ du (che corrisponde quindi allo Stato Limite di salvaguardia della Vita e al Livello di 

Danno DL3) vengono utilizzati i parametri dello “spettro SLV”. Nel caso di PGAC relativa a dy viene usato 

lo “spettro SLD”. Infine, per la PGAC relativa a ⅔ dy viene usato lo “spettro SLO”. 

Vengono qui di seguito riportate le equazioni degli spettri di risposta elastici in accelerazione e in 

spostamento delle componenti orizzontali definite dalle NTC2018. 

I due spettri sono legati dalle seguenti relazioni: 

𝑆𝑒(𝑇) = 𝑆𝐷𝑒(𝑇) ∙ (
2𝜋

𝑇
)
2

 spettro elastico in accelerazione 

𝑆𝐷𝑒(𝑇) = 𝑆𝑒(𝑇) ∙ (
𝑇

2𝜋
)
2

 spettro elastico in spostamento 

Quindi, nei quattro tratti dello spettro si ha: 

𝟎 ≤ 𝑻 < 𝑻𝑩 

𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0 [
𝑇

𝑇𝐵
+

1

𝜂𝐹0
(1 −

𝑇

𝑇𝐵
)] 

𝑆𝐷𝑒(𝑇) =
𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0

4𝜋2
[
𝑇3

𝑇𝐵
+
𝑇2

𝜂𝐹0
(1 −

𝑇

𝑇𝐵
)] 

 

𝑻𝑩 ≤ 𝑻 < 𝑻𝑪 

𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0 (costante) 

𝑆𝐷𝑒(𝑇) =
𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0𝑇

2

4𝜋2
 

 

𝑻𝑪 ≤ 𝑻 < 𝑻𝑫 

𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0
𝑇𝐶
𝑇

 

𝑆𝐷𝑒(𝑇) =
𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0𝑇𝐶𝑇

4𝜋2
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𝑻𝑫 ≤ 𝑻 

𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0
𝑇𝐶𝑇𝐷
𝑇2

 

𝑆𝐷𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔𝑆𝜂𝐹0
𝑇𝐶𝑇𝐷

4𝜋2
 (costante) 

Le analisi svolte in questo lavoro sono state eseguite considerando per lo smorzamento viscoso il 

valore convenzionale pari al 5%. Quindi 𝜂 assume valore unitario. 

Classe del suolo e categoria topografica 

Dal punto di vista geotecnico non è stata possibile un'accurata indagine delle condizioni del sottosuolo, 

per cui è stato deciso di considerare un tipo di terreno comune a tutti gli edifici, facendo riferimento 

all'attuale Codice Italiano (NTC 2018).  

Le condizioni geotecniche sono assunte come costanti per non aggiungere un'altra variabile nel 

presente lavoro: le analisi si sono concentrate sugli aspetti strutturali degli edifici, considerandoli tutti 

ubicati nello stesso tipo di suolo; in particolare è stata assunta la categoria di suolo A, con una 

condizione topografica T1. Con questa ipotesi, S = 1 e, di conseguenza, PGA =  ag∙S = ag 

È stata scelta la prima tipologia di terreno (A) per le seguenti ragioni: 

- è necessario avere un suolo di riferimento comune per le analisi di dettaglio, poiché la categoria di 

suolo influenza la valutazione della capacità; 

- dato che l'obiettivo di questo lavoro è quello di costruire nuove curve di fragilità, non è utile 

introdurre un'altra variabile che non sia direttamente correlata alle caratteristiche delle strutture; 

- essendo questo un lavoro a scala territoriale, non ci sono informazioni specifiche sul tipo di terreno 

di ogni sito di costruzione. 

Considerazioni analoghe possono essere fatte per le categorie topografiche del sito di costruzione. 

Anche in questo caso la categoria è stata scelta in modo da avere una base comune per tutti i modelli; 

in particolare è stata scelta la categoria topografica T1 (suolo orizzontale o sub-orizzontale). 

Queste scelte sulle condizioni geotecniche sono state necessarie per valutare la fragilità di tutti gli 

edifici a partire da un quadro geotecnico comune; assumere differenti categorie di suolo o differenti 

categorie topografiche avrebbe influenzato i risultati, escludendo la possibilità di un confronto diretto 

dei risultati stessi da un punto di vista strutturale. 

In altre parole, tutti gli edifici del sottoinsieme sono stati considerati posti nelle stesse condizioni 

geotecniche. Le curve di fragilità (ricavate a partire dalle PGAC) possono quindi essere costruite su una 

base comune ed è anche possibile fare confronti, ad esempio tra curve relative a diverse tipologie di 

edifici. 
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Spettro di riferimento 

Dato che la PGAC dipende dai parametri dello spettro, è stato scelto uno spettro di riferimento unico 

per tutti gli edifici; in tal modo i risultati sono ottenuti a partire da una base comune, dipendono dalle 

caratteristiche strutturali ed eventuali confronti sono possibili.  Considerando che gli edifici analizzati 

si trovano nella zona del Casentino, i parametri utilizzati sono: 

 

Figura 20. Parametri degli spettri di riferimento (spettro SLC, spettro SLV, spettro SLD, spettro SLO) 

Gli spettri si riferiscono a edifici con: 

VN = 50 anni (vita nominale - costruzioni ordinarie) 

CU = 1 (coefficiente d’uso che si riferisce alla classe d’uso II – normali affollamenti) 

I parametri della figura 20 derivano dalla scelta delle coordinate di un punto baricentrico della zona di 

interesse. La scelta è plausibile in quanto questa zona di territorio è caratterizzata da una limitata 

variabilità dei parametri F0 e Tc* mediante i quali viene calcolata la PGA di capacità. Quindi, se fossero 

state scelte (sempre nella zona di interesse) delle coordinate diverse, i risultati che ne sarebbero 

derivati sarebbero stati molto simili a quelli ottenuti utilizzando gli spettri di riferimento illustrati in 

figura 20.   

3.4.1  Calcolo della PGAC con “forma dello spettro fissata” 

Assumendo F0, Tc* e SS costanti (relativamente allo Stato Limite considerato), è possibile individuare 

l’accelerazione su suolo rigido ag che indurrebbe un determinato spostamento d. Quindi il calcolo di 

tale accelerazione avviene “a forma di spettro fissata”. Il metodo di calcolo è semplificato e la soluzione 

è in forma chiusa. 
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In ipotesi di forma di spettro fissata non può variare la posizione di T* all’interno dei parametri TB, TC 

e TD i quali rimangono costanti; le relazioni seguenti valgono in corrispondenza di un qualsiasi 

spostamento d. In realtà, fissando F0, Tc* e SS non si avrebbe il valore TD costante in quanto dipendente 

da ag; tuttavia, siccome TD corrisponde tipicamente ad un valore di periodo molto elevato e per 

strutture in muratura come quelle analizzate in questo lavoro i T* sono notevolmente inferiori, 

assumere TD costante non implica variazioni sui risultati finali. 

Vengono determinate ora le relazioni tra ag, q* e d*. 

Nelle formule seguenti si indica con 𝑆𝑒
1(𝑇∗) l’accelerazione spettrale in presenza di un’accelerazione 

orizzontale su suolo rigido unitaria. In ogni tratto dello spettro, 𝑆𝑒(𝑇) è direttamente proporzionale 

all’accelerazione orizzontale su suolo rigido ag: 

𝑆𝑒(𝑇, 𝑎𝑔) = 𝑎𝑔 ∙ 𝑆𝑒
1(𝑇) 

Le espressioni di 𝑆𝑒
1(𝑇) variano a seconda del tratto dello spettro e sono ricavabili dalle formule che 

definiscono i 4 tratti dello spettro elastico in accelerazione, dividendole semplicemente per ag.  

CASO SLC 

T*≥TC (strutture “flessibili”) 

Nel caso in cui T*≥TC lo spostamento del sistema anelastico coincide con quello del sistema elastico: 

𝑑𝑚𝑎𝑥
∗ = 𝑑𝑒,𝑚𝑎𝑥

∗ = 𝑆𝐷𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔) = 𝑆𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔) ∙ (
𝑇∗

2𝜋
)

2

 

Ad esempio, 𝑆𝐷𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔

𝑢) indica lo spostamento di un sistema avente periodo T* che induce una 

domanda di spostamento 𝑑𝑢, secondo la forma di spettro fissata e un’accelerazione orizzontale su 

suolo rigido 𝑎𝑔
𝑢 che rappresenta l’accelerazione ultima del sistema. Per tale spostamento vale la 

relazione:  

𝑑𝑢
∗ = 𝑑𝑒,𝑢

∗ = 𝑆𝐷𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔

𝑢) = 𝑆𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔

𝑢) ∙ (
𝑇∗

2𝜋
)

2

= 𝑎𝑔
𝑢 ∙ 𝑆𝑒

1(𝑇∗) ∙ (
𝑇∗

2𝜋
)

2

 

Tale ragionamento può essere esteso ad un qualsiasi spostamento d. 
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CASO T*≥TC e q*<4 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔 =
𝑑∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ = 𝑎𝑔𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

Relazioni tra 𝑑∗ e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑑∗𝑚∗

𝐹𝑦
∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ =
𝑞∗𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

 

CASO T*≥TC e q*=4 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔(𝑞∗=4)
=

𝑑∗(𝑞∗=4)

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 =

4𝐹𝑦
∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

𝑑∗(𝑞∗=4) = 𝑎𝑔(𝑞∗=4)
𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

=
4𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

 

CASO T*≥TC e q*> 4 

Per quanto riguarda le verifiche i valori da prendere come riferimento sono quelli del sottocaso 

precedente. Per il calcolo di tali parametri a livello di capacità, teoricamente è possibile “andare oltre” 

e possono essere utilizzate le formule del “CASO T*≥TC e q*<4”. 
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T*<TC (strutture “rigide”) 

CASO T*<TC e q*<1 

Si utilizzano le formule del caso T*≥TC 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔 =
𝑑∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ = 𝑎𝑔𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

Relazioni tra 𝑑∗ e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑑∗𝑚∗

𝐹𝑦
∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ =
𝑞∗𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

Nel caso in cui T*<TC e 1 ≤ q*<4 lo spostamento del sistema anelastico risulta amplificato rispetto a 

quello del sistema elastico: 

𝑑𝑚𝑎𝑥
∗ =

𝑑𝑒,𝑚𝑎𝑥
∗

𝑞∗
∙ [1 + (𝑞∗ − 1)

𝑇𝐶

𝑇∗
] ≥ 𝑑𝑒,𝑚𝑎𝑥

∗  

𝑑𝑒,𝑚𝑎𝑥
∗ = 𝑆𝐷𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔) = 𝑆𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

𝑞∗ =
𝑆𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔)𝑚
∗

𝐹𝑦
∗  

Ad esempio, 𝑆𝐷𝑒(𝑇
∗, 𝑎𝑔

𝑢) indica lo spostamento di un sistema avente periodo T* che induce una 

domanda di spostamento 𝑑𝑢 , secondo la forma di spettro fissata e un’accelerazione orizzontale su 

suolo rigido 𝑎𝑔
𝑢 che rappresenta l’accelerazione ultima del sistema. Per tale spostamento valgono le 

relazioni:  
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𝑑𝑢
∗ =

𝑑𝑒,𝑢
∗

𝑞∗
∙ [1 + (𝑞∗ − 1)

𝑇𝐶

𝑇∗
] ≥ 𝑑𝑒,𝑢

∗  

𝑑𝑒,𝑢
∗ = 𝑆𝐷𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔
𝑢) = 𝑆𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔
𝑢) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

𝑞∗ =
𝑆𝑒(𝑇

∗, 𝑎𝑔
𝑢)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

Questo ragionamento può essere esteso ad un qualsiasi spostamento d. 

CASO T*<TC e 1 ≤ q*<4 

Relazioni tra ag e d* 

𝑎𝑔 =
𝑇∗𝑇𝐶𝐹𝑦

∗ − 𝑇∗2𝐹𝑦
∗ + 4𝜋2𝑑∗𝑚∗

𝑇∗𝑇𝐶𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

𝑑∗ =
𝑎𝑔𝑇

∗𝑇𝐶𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗ − 𝑇∗𝑇𝐶𝐹𝑦

∗ + 𝑇∗2𝐹𝑦
∗

4𝜋2𝑚∗
 

 

Relazioni tra ag e q* 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

Relazioni tra d* e q* 

𝑑∗ =
𝑑𝑒
∗

𝑞∗
[1 + (𝑞∗ − 1)

𝑇𝐶

𝑇∗
] ≥ 𝑑𝑒

∗  

N.B. Nel caso T*< TC  e  1 ≤ q*< 4 si ha che 𝑑∗  è sempre maggiore o uguale di 𝑑𝑒
∗. 

𝑑∗ =
(
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝐹𝑦
∗

𝑚∗ [1 + (𝑞∗ − 1)
𝑇𝐶
𝑇∗
] 

  

𝑞∗ = 1 −
𝑇𝐶
𝑇∗
+
4𝜋2𝑚∗𝑑∗

𝐹𝑦
∗𝑇∗𝑇𝐶
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CASO T*<TC e  q* = 4 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔(𝑞∗=4)
=

4𝐹𝑦
∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

𝑑∗(𝑞∗=4) =
(
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝐹𝑦
∗

𝑚∗ [1 + 2
𝑇𝐶
𝑇∗
] 

 

CASO T*<TC e  q* ≥ 4 

Per quanto riguarda le verifiche i valori da prendere come riferimento sono quelli del sottocaso 

precedente. Per il calcolo di tali parametri a livello di capacità, teoricamente è possibile “andare oltre” 

e possono essere utilizzate le formule del “CASO T*≥TC e q*<4”. 

 

CASO SLV 

Il ragionamento è uguale a quanto esposto per il caso SLC. Vengono quindi riportate solamente le 

formule relative ai vari sottocasi. 

T*≥TC (strutture “flessibili”) 

CASO T*≥TC e q*<3 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔 =
𝑑∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ = 𝑎𝑔𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗
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Relazioni tra 𝑑∗ e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑑∗𝑚∗

𝐹𝑦
∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ =
𝑞∗𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

CASO T*≥TC e q*=3 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔(𝑞∗=3)
=

𝑑∗(𝑞∗=4)

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 =

3𝐹𝑦
∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

𝑑∗(𝑞∗=3) = 𝑎𝑔(𝑞∗=3)
𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

=
3𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

 

CASO T*≥TC e q*> 3 

Per quanto riguarda le verifiche i valori da prendere come riferimento sono quelli del sottocaso 

precedente. Per il calcolo di tali parametri a livello di capacità, teoricamente è possibile “andare oltre” 

e possono essere utilizzate le formule del “CASO T*≥TC e q*<3”. 

T*<TC (strutture “rigide”) 

CASO T*<TC e q*<1 

Si utilizzano le formule del caso T*≥TC 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔 =
𝑑∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ = 𝑎𝑔𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗
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Relazioni tra 𝑑∗ e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑑∗𝑚∗

𝐹𝑦
∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ =
𝑞∗𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  

 

CASO T*<TC e 1 ≤ q*<3 

 

Relazioni tra ag e d* 

𝑎𝑔 =
𝑇∗𝑇𝐶𝐹𝑦

∗ − 𝑇∗2𝐹𝑦
∗ + 4𝜋2𝑑∗𝑚∗

𝑇∗𝑇𝐶𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

𝑑∗ =
𝑎𝑔𝑇

∗𝑇𝐶𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗ − 𝑇∗𝑇𝐶𝐹𝑦

∗ + 𝑇∗2𝐹𝑦
∗

4𝜋2𝑚∗  

 

Relazioni tra ag e q* 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

Relazioni tra d* e q* 

𝑑∗ =
𝑑𝑒
∗

𝑞∗
[1 + (𝑞∗ − 1)

𝑇𝐶

𝑇∗
] ≥ 𝑑𝑒

∗  

N.B. Nel caso T*< TC  e  1 ≤ q*≤ 3 si ha che 𝑑∗  è sempre maggiore o uguale di 𝑑𝑒
∗. 

 

𝑑∗ =
(
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝐹𝑦
∗

𝑚∗ [1 + (𝑞∗ − 1)
𝑇𝐶
𝑇∗
] 

  

𝑞∗ = 1 −
𝑇𝐶
𝑇∗
+
4𝜋2𝑚∗𝑑∗

𝐹𝑦
∗𝑇∗𝑇𝐶
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CASO T*<TC e  q* = 3 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔(𝑞∗=3)
=

3𝐹𝑦
∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

𝑑∗(𝑞∗=3) =
(
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝐹𝑦
∗

𝑚∗ [1 + 2
𝑇𝐶
𝑇∗
] 

CASO T*<TC e  q* ≥ 3 

Per quanto riguarda le verifiche i valori da prendere come riferimento sono quelli del sottocaso 

precedente. Per quanto riguarda il calcolo di tali parametri a livello di capacità, teoricamente è 

possibile “andare oltre” e possono essere utilizzate le formule del “CASO T*≥TC e q*<3”. 

CASI SLO e SLD 

Come anticipato precedentemente, in corrispondenza di questi due Stati Limite si ha q*≤ 1 e quindi 

valgono le seguenti formule sia nel caso T*<TC sia nel caso T*≥TC : 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑑∗ 

𝑎𝑔 =
𝑑∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗) ∙ (

𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ = 𝑎𝑔𝑆𝑒
1(𝑇∗) (

𝑇∗

2𝜋
)

2

 

Relazioni tra 𝑎𝑔 e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑎𝑔𝑆𝑒

1(𝑇∗)𝑚∗

𝐹𝑦
∗  

𝑎𝑔 =
𝑞∗𝐹𝑦

∗

𝑆𝑒
1(𝑇∗)𝑚∗

 

 

Relazioni tra 𝑑∗ e 𝑞∗ 

𝑞∗ =
𝑑∗𝑚∗

𝐹𝑦
∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2 

𝑑∗ =
𝑞∗𝐹𝑦

∗ (
𝑇∗

2𝜋
)
2

𝑚∗  
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3.5  Tipologia di modellazione: approccio FME 

In questo paragrafo viene proposta una breve descrizione dell'approccio del software utilizzato in 

questo lavoro: le analisi di dettaglio sono state eseguite con 3Muri, sviluppato e distribuito da S.T.A. 

DATA Srl. 

Con l’approccio F.M.E. (Frame by Macro Element) la struttura è modellata come una struttura a telaio 

equivalente, i cui elementi hanno un comportamento non lineare: le travi e i pilastri rappresentano 

rispettivamente le fasce e i maschi della struttura in muratura. I valori di input richiesti sono minori 

rispetto alla modellazione F.E.M. perché gli elementi hanno un comportamento semplice, costituito 

da una parte elastica (fino al raggiungimento valore massimo del taglio totale alla base) e da una parte 

perfettamente plastica (fino al raggiungimento dello spostamento ultimo, come indicato nel dettaglio 

successivamente). L’output di questa metodologia non è il livello tensionale locale ma sono le 

sollecitazioni complessive di ciascuno degli elementi sopra menzionati. Le verifiche vengono fatte 

globalmente in termini di spostamenti. Il costo computazionale è più basso rispetto alla modellazione 

F.E.M. poiché il modello è costituito da un numero molto inferiore di elementi e di conseguenza il 

numero di gradi di libertà da considerare nell’analisi è limitato. 

Come anticipato al paragrafo 3.1.2, le tipologie di rottura nel piano delle pareti (che si verificano 

quando l'edificio è in grado di assumere un comportamento scatolare) possono essere suddivise in tre 

categorie: 

- rottura a pressoflessione; 

- rottura a taglio con fessurazione diagonale; 

- rottura a taglio per scorrimento. 

Le prime due sono caratteristiche di edifici in muratura nei quali è difficilmente rilevabile una superficie 

di scorrimento (ad esempio, per murature in pietra non organizzate), mentre la terza è caratteristica 

di tipologie di muratura nelle quali sono presenti superfici di scorrimento orizzontali (come ad esempio 

la muratura in laterizio). Queste tipologie di danneggiamento si verificano tipicamente in porzioni ben 

definite della muratura, in special modo nelle parti delimitate dalle aperture. 

A partire da questo è nata l'idea dell'approccio Frame by Macro Element, secondo il quale ogni parete 

del modello tridimensionale può essere discretizzata e suddivisa in componenti elementari: 

- i maschi, cioè le parti di muratura disposte ai lati delle aperture; 

- le fasce, cioè gli elementi che si trovano sopra e sotto le aperture; 

- i nodi rigidi, che sono le restanti parti delle murature, confinati dalle altre due tipologie di elemento; 

essi possono essere considerati infinitamente rigidi rispetto agli altri elementi e tendenzialmente non 

vengono danneggiati. Nello schema a telaio equivalente essi sono modellati con rigidezza infinita. 
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Ricerche teoriche e sperimentali hanno confermato che il comportamento dei maschi e delle fasce può 

essere ben rappresentato dagli elementi del telaio, anche se coinvolgono superfici in muratura 

(Galasco e Frumento, 2011). 

Con queste ipotesi si può schematizzare un generico muro con un sistema degli elementi sopra citati, 

realizzando una struttura a telaio equivalente (Figura 22). 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 21. Mesh rappresentativa della suddivisione in “macroelementi” della parete 

 

Figura 22. Esempio di individuazione del “telaio equivalente” 

È importante ricordare che questa tipologia di approccio è efficace solo nel caso in cui si osservi una 

certa regolarità della distribuzione delle aperture: in questo caso la definizione dei maschi nel modello 

strutturale ha una corrispondenza fisica diretta con la struttura reale, mentre per distribuzioni caotiche 

di porte e finestre l'individuazione dei maschi, delle fasce e delle zone rigide inizia ad essere meno 

efficace e si dovrebbero utilizzare altre tipologie di modellazione. Per i casi studio di questo lavoro è 

stata osservata una generale regolarità della distribuzione delle aperture, che ha portato alla possibilità 

di utilizzo di questo approccio. 

 



54 
 

Ogni macroelemento viene trattato numericamente mediante un elemento finito con comportamento 

non lineare (figura 23), che si compone di tre parti: 

- la deformabilità assiale è concentrata nelle due parti poste alle estremità dell'elemento, che hanno 

spessore Δ infinitesimale, non sensibile alle forze di taglio; 

- la deformabilità tangenziale è invece concentrata nella parte centrale dell'elemento di altezza h, che 

non è sensibile alle azioni assiali e flessionali. 

 

Figura 23. Modello cinematico del macroelemento (Manuale teorico di 3Muri) 

Il modello di macroelementi non lineare utilizzato nel software è stato proposto da Gambarotta e 

Lagomarsino (1996) e ulteriormente modificato da Penna (2002).  

Al macroelemento è associato un comportamento elastico - perfettamente plastico: in particolare si 

calcola la rigidezza elastica iniziale attraverso i contributi flessionale e tangenziale, si individua il 

comportamento bilineare in accordo con le indicazioni dell'attuale Codice Italiano (NTC 2018 e 

Circolare esplicativa 2019), definendo la massima forza di taglio che l'elemento è in grado di sopportare 

(valutata come il valore minimo tra i tre criteri di resistenza esposti sopra) e la relativa massima 

deformazione (drift), associata al meccanismo di rottura. Se questi valori vengono superati, l'elemento 

non lineare viene sostituito con un elemento in grado di trasmettere solo forze normali, senza alcuna 

resistenza alle azioni orizzontali. 

Durante la fase plastica, la rigidezza dell'elemento degrada fino al raggiungimento del massimo drift 

(figura 24). La resistenza e la rigidezza nella direzione fuori piano non sono considerate in questo tipo 

di modello. 
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Figura 24. Comportamento elastico – perfettamente plastico del macroelemento (Manuale teorico di 3Muri) 

Con l’attuale normativa NTC 2018 e Circolare 2019, per le fasce è possibile considerare anche un 

legame di tipo multilineare con degrado di resistenza ad un valore residuo (nelle analisi effettuate 

nell’ambito di questa tesi è stato utilizzato per le fasce proprio questo tipo di legame). La tabella 

seguente riassume i valori massimi di rotazione della corda per i maschi e per le fasce, sia per 

comportamento a taglio sia per comportamento a flessione. È utile notare come tali limiti siano 

cambiati rispetto alla precedente normativa (NTC08), nella quale non veniva fatto riferimento alla 

rotazione della corda ma ad una percentuale limite dell’altezza del pannello; per gli edifici esistenti 

erano indicati i seguenti valori: 6 ‰ h per il meccanismo di pressoflessione e 4 ‰ h per il meccanismo 

di taglio. 

 

Figura 25. Parametri normativi per la definizione del comportamento di maschi e fasce  (Manuale teorico di 

3Muri) 

Il software utilizza i macroelementi per generare il modello tridimensionale della struttura, che viene 

poi automaticamente trasformato in un assemblaggio di frame 3D equivalenti per eseguire le analisi 

pushover. 
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 Per ogni livello è richiesta la definizione delle tipologie di solaio. I solai sono gli elementi che devono 

trasmettere le forze orizzontali alle pareti. La rigidezza nel piano dei solai può influenzare 

significativamente il comportamento globale delle strutture: un solaio rigido è in grado di trasmettere 

le forze orizzontali in modo omogeneo tra tutte le pareti collegate, mentre uno flessibile (come un 

solaio in legno) diffonde l'azione in modo diverso tra gli elementi verticali, sovraccaricandone alcuni, 

senza consentire una completa collaborazione di tutti gli altri muri vicini (figura 26). 

 

 

Figura 26. Differenza di comportamento tra solai rigidi (sinistra) e solai flessibili (destra). (Manuale teorico di 

3Muri) 

 

La presenza di cordoli di piano in c.a., oltre a conferire all’edificio un comportamento scatolare e 

prevenire il verificarsi di meccanismi fuori piano, limita l’influenza della rigidezza del solaio sulla 

risposta strutturale. 

I solai sono modellati con elementi finiti superficiali aventi comportamento a membrana, che sono in 

grado di trasmettere solo forze al loro livello; a questi elementi può essere associata nel software una 

rigidezza che è funzione delle reali caratteristiche costruttive oppure essi possono essere definiti come 

infinitamente rigidi. 

È importante evidenziare che un generico solaio può avere valori di rigidezza differenti nelle due 

direzioni orizzontali, a causa della direzione delle travi principali del solaio stesso. 

Il modello tridimensionale viene poi completamente descritto una volta definiti i carichi per ogni piano, 

distinguendo i carichi permanenti strutturali, i carichi permanenti non strutturali e i sovraccarichi. 
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4  Campione di studio 

La costruzione di curve di fragilità per una determinata tipologia edilizia presuppone che il campione 

di edifici analizzati sia rappresentativo dell’edificato e abbia una dimensione tale da rendere i risultati 

affidabili ed utilizzabili dal punto di vista pratico.  

È molto difficile generalizzare i risultati basati su metodologie in cui viene analizzato solo un singolo 

edificio (o caso di studio). Ovviamente maggiore è la popolazione di edifici analizzati, maggiori sono le 

possibilità di estendere i rispettivi risultati. Tuttavia, esaminare un numero smisurato di modelli 

potrebbe portare a dei costi eccessivi in termini computazionali e/o di tempistiche di analisi. 

Per la selezione del campione è importante quindi identificare i principali parametri che influenzano la 

risposta sismica della classe di edifici in esame; una volta fatto ciò, le analisi si concentreranno su 

modelli le cui variabilità riguardino esclusivamente i parametri più influenti. In questo modo il processo 

è ottimizzato, la tipologia edilizia è ben rappresentata e le tempistiche di modellazione e analisi sono 

accettabili. 

Nell’ambito di questo lavoro sono stati creati e analizzati numerosi modelli, separabili idealmente in 

due categorie: 

- modelli derivati a partire da edifici reali. Partendo da geometrie note di edifici reali 

(planimetrie, sezioni, prospetti) e andando a variare alcuni parametri significativi (come meglio 

spiegato nei prossimi paragrafi), sono stati creati modelli rappresentativi della tipologia edilizia 

considerata; 

- modelli derivati a partire dall’analisi statistica dell’edificato. Dopo aver fatto uno studio 

tipologico dell’edificato, sono state individuate le caratteristiche maggiormente ricorrenti 

degli edifici e i range di variabilità dei parametri; in base a questi dati sono stati creati modelli 

rappresentativi. Essi non corrispondono rigorosamente a geometrie reali ma sono 

rappresentativi di un gran numero di edifici; il campione di studio risulta ampliato e 

l’applicabilità dei risultati ottenuti (le curve di fragilità) è molto più estesa rispetto all’aver 

considerato solamente modelli derivati a partire da geometrie note. 

4.1  Caratteristiche principali della tipologia edilizia analizzata  

La tipologia edilizia oggetto di questo lavoro di tesi si riferisce ad edifici in muratura risalenti agli anni 

’60 e ’70 (gli anni del boom edilizio in Italia) ubicati nella zona del Casentino, in Toscana. Essi fanno 

parte dei cosiddetti comparti di espansione in adiacenza al centro storico; all’interno del comparto di 

espansione, gli edifici analizzati e qui di seguito descritti rappresentano la tipologia ordinaria 

prevalente. Si tratta di palazzine che nella maggior parte dei casi sono costituite da 3 o 4 livelli. Al piano 

terra sono presenti tipicamente grandi aperture (vetrine di negozi e/o garage). In molti casi è presente 

anche un piano seminterrato. Generalmente i materiali utilizzati sono: varie tipologie di pietrame al 

primo livello; tufo o laterizio ai livelli superiori. Sono presenti cordoli di piano in c.a. che conferiscono 

agli edifici un comportamento prevalentemente scatolare. Il meccanismo resistente è di tipo globale, 

i cinematismi di primo modo sono esclusi e le pareti resistono prevalentemente nel proprio piano. 

Quindi è lecito considerare la capacità della struttura regolamentata da analisi di carattere globale. 
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4.2  Materiali utilizzati nella modellazione  

Per quanto riguarda i parametri meccanici della muratura, è stato fatto riferimento alla tabella C8.5.I 

della Circ. n.7 del 21 gennaio 2019. Trattandosi di uno studio a scala territoriale è stato scelto di 

assumere per tali parametri i valori medi degli intervalli presenti in tabella sia per le resistenze sia per 

i moduli elastici. 

Sono stati presi in considerazione solamente i materiali effettivamente presenti nella realtà 

relativamente alla tipologia edilizia analizzata; la selezione dei materiali fa sì che i risultati finali (le 

curve di fragilità) siano rappresentativi e concretamente utilizzabili per l’edificato a partire dal quale 

sono stati ottenuti. 

Per quanto riguarda il livello di base sono stati considerati i seguenti materiali: 

- muratura in pietrame disordinata, che rappresenta la tipologia di muratura più scadente dal 

punto di vista delle prestazioni; 

- muratura in pietre a spacco con buona tessitura, qualitativamente migliore rispetto alla 

precedente. 

 

Per quanto riguarda i livelli superiori sono stati considerati i seguenti materiali: 

- muratura a conci regolari di tufo; 

- muratura in mattoni pieni e malta di calce. Questo materiale, che nel seguito verrà chiamato 

‘laterizio 1’, assume valori di resistenze e rigidezze che sono abbastanza limitati, tipici delle 

murature di tipo storico; 

- muratura in mattoni semipieni con malta cementizia. Questo materiale, che nel seguito verrà 

chiamato ‘laterizio 2’, risulta essere molto performante e può essere rappresentativo (a livello 

di resistenze e rigidezze) sia di murature in blocchi tipo Poroton (che iniziano a diffondersi in 

Italia proprio agli inizi degli anni ’70) sia di murature in mattoni pieni e malta cementizia. 

Le modalità di rottura variano a seconda della tessitura più o meno regolare della muratura e sono 

indicate in figura 28. 

In realtà, come sarà evidenziato nel capitolo successivo, aver considerato per i livelli superiori materiali 

con caratteristiche molto diverse non comporterà differenze rilevanti in termini di risultati; infatti, 

l’influenza del materiale sui risultati riguarderà principalmente il livello di base (che frequentemente 

coincide con il livello di rottura). Oltre ai materiali appena citati ed evidenziati nella seguente tabella 

sono stati considerati per gli edifici reali anche altri materiali che, trattandosi però di casi particolari, 

non sono stati tenuti in conto nella costruzione delle curve di fragilità finali; su questi casi particolari 

sono state fatte solamente alcune valutazioni a livello di singolo edificio.  
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Figura 27. Tabella C8.5.I relativa ai parametri meccanici della muratura. (Circolare n.7 del 21 gennaio 2019) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 28. Inserimento dei materiali nel software (software 3Muri) 
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4.3  Parametri considerati per la creazione dei modelli 

Per creare un numero adeguato di modelli che costituisca un campione rappresentativo e 

statisticamente significativo al fine della costruzione delle curve di fragilità, è necessario introdurre 

delle variabilità su alcuni parametri degli edifici di partenza. 

Non conoscendo a priori quali parametri siano i più influenti sulla risposta strutturale degli edifici in 

esame, è stato necessario creare per i primi edifici (in particolare per gli ‘edifici A’ e gli ‘edifici B’) un 

numero elevato di modelli. Una volta individuati i parametri più influenti, per gli altri edifici (‘edifici C’ 

e edifici derivati dallo studio tipologico dell’edificato) la creazione dei modelli è avvenuta non tenendo 

in conto dei parametri meno influenti; questo ha permesso di ottimizzare le tempistiche di 

modellazione e di analisi e di poter considerare variabilità su parametri che in una prima fase di studio 

erano state escluse. 

I valori assunti dai vari parametri sono stati scelti in modo da rappresentare fedelmente le reali 

caratteristiche della tipologia edilizia analizzata.  

I parametri da far variare per la creazione dei modelli sono i seguenti: 

- altezza dell’edificio (n° di piani) 

- tipologia di materiale al livello di base 

- tipologia di materiale ai livelli superiori 

- percentuale di foratura al livello di base 

- percentuale di foratura ai livelli superiori 

- rigidezza dei solai 

- spessore dei muri portanti interni 

- carichi sui solai 

Altezza dell’edificio. Sono stati considerati edifici da 4 livelli e da 3 livelli, avendo notato dallo studio 

tipologico sull’edificato (vedi paragrafo 4.5) che essi rappresentano la quasi totalità dei casi per la 

tipologia edilizia analizzata. 

Tipologia di materiale. La variabilità sui materiali segue quanto esposto al paragrafo precedente. 

Percentuale di foratura. Questo parametro è stato introdotto a seguito dello studio tipologico 

sull’edificato; i range di variabilità della foratura saranno esposti al paragrafo 4.5.  

Rigidezza dei solai. Sono stati considerati sia il caso di solai rigidi sia il caso di solai deformabili. 

Spessore dei muri portanti interni. Sono stati considerati i casi di muri portanti interni a due teste e ad 

una testa (questa variabilità è stata introdotta solamente ai due livelli più alti degli edifici). 

Carichi sui solai. Oltre al caso di carichi che assumono valori effettivamente presenti nella realtà, è 

stato considerato il caso in cui i carichi dei solai sono aumentati di 1 kN/m2. 

Anticipando quanto emerso dai risultati ottenuti, i parametri più influenti sulla risposta di questi edifici 

sono: l’altezza dell’edificio, la tipologia di materiale al livello di base e la percentuale di foratura al 

livello di base. Maggiori dettagli saranno esposti nei paragrafi seguenti. 
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4.4  Modelli derivati a partire da geometrie note di edifici reali 

A partire da 3 edifici reali le cui geometrie sono note, sono stati realizzati 336 modelli. Nel seguito 

verranno chiamati ‘Edifici A’ i modelli relativi alla prima geometria reale analizzata, ‘Edifici B’ quelli 

relativi alla seconda geometria reale analizzata ed ‘Edifici C’ quelli relativi alla terza geometria reale 

analizzata. Per ogni modello sono state eseguite 8 analisi pushover (direzione +X, -X, +Y, -Y, 

distribuzione uniforme e distribuzione proporzionale alle forze statiche) per un totale di 2688 analisi. 

Il numero elevato di modelli realizzati, in particolare per gli edifici A e per gli edifici B, è dovuto alla 

necessità iniziale di comprendere in maniera approfondita il comportamento della tipologia edilizia 

esaminata. Una volta capito quali sono i parametri che influenzano maggiormente la risposta 

strutturale, per gli edifici C e per i modelli derivati dall’analisi tipologica dell’edificato (si veda il 

paragrafo 4.6) il numero dei modelli realizzati è stato più contenuto. 

4.4.1  ‘Edificio A’ e modelli derivati 

L’edificio A, dal punto di vista planimetrico, ha una forma inscrivibile in un un rettangolo di dimensioni 

15.50 m (direzione X) x 18.75 m (direzione Y). È costituito da 4 livelli: il primo livello ha un’altezza di 

270 cm, i livelli superiori hanno un’altezza di 335 cm. 

La copertura è stata modellata come piana, andando però ad aumentare nel software l’altezza 

dell’ultimo livello di 1 metro (che diventa quindi in questo caso pari a 435 cm) in modo da tener conto 

del peso dei timpani. Tale ipotesi rende più semplice ed affidabile il modello e l’approssimazione che 

se ne ricava in termini di risultati è accettabile; infatti la resistenza laterale dell’edificio è influenzata in 

maniera molto limitata dai muri dell’ultimo piano, dipendendo principalmente dai maschi dei piani 

inferiori ed in particolare da quelli del livello di base. 

Nelle figure seguenti, a titolo di esempio, sono mostrati il modello 3D dell’edificio A e il relativo modello 

equivalente dove sono evidenziati i maschi, le fasce e i nodi rigidi. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 28. Modello 3D (sinistra) e modello equivalente (destra) dell’edificio A. (software 3Muri) 
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     IV° livello 

 

 

 

 

 

 

     III° livello 

 

 

 

 

 

 

 

     II° livello 

 

 

 

 

 

 

     I° livello 

 

 

 

Figura 29. Planimetrie schematiche e relative viste assonometriche dell’edificio A. (software 3Muri) 
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Al primo livello le pareti portanti principali hanno uno spessore di 50 cm e sono costituite da pietrame. 

Ai piani superiori gran parte della struttura portante dell’edificio è costituita da una parete composta 

di spessore pari a 45 cm (uno strato esterno di blocchi di cemento lapillo, una intercapedine e uno 

strato interno di mattoni pieni). Per modellare questo materiale, che si tratta comunque di un caso 

particolare rispetto ai casi “standard” presenti nella zona di interesse, è stato inserito nel software un 

materiale equivalente, andando a mediare le proprietà meccaniche dei due materiali. In particolare, 

supponendo una perfetta collaborazione tra i due sistemi, è stata fatta una media pesata in base agli 

spessori ricavando resistenze e rigidezze equivalenti. I muri portanti interni sono realizzati in muratura 

di mattoni pieni.  

I solai, di altezza pari a 18 cm, sono in laterocemento (travetti in c.a. e pignatte); i carichi permanenti 

non strutturali sono costituiti da uno strato di 2 cm di sottofondo e dalla pavimentazione. I solai sono 

orditi in entrambe le direzioni (vedi figura 29). 

Ai fini dello studio in esame, in tutti i modelli sono stati considerati parapetti non consistenti tranne 

nel piano seminterrato dove le finestre sono state modellate con il relativo sottofinestra.  

Per quanto riguarda l’analisi dei carichi, per i solai di interpiano sono stati considerati i seguenti valori: 

G1 = 2 kN/m2  

G2 = 1 kN/m2 + g2 (carichi relativi alle tramezzature interne, calcolati come spiegato di seguito) 

Qk = 2 kN/m2 (sovraccarichi per destinazione d’uso residenziale) 

𝜓2𝑗 = 0.3 (coefficiente di combinazione) 

Nell’ambito di questo studio, per le tramezzature interne in laterizio forato è stato calcolato il loro 

peso effettivo ed è stato distribuito come carico di area sui solai in base alla disposizione in pianta. Per 

quanto riguarda i solai di copertura sono stati considerati gli stessi carichi permanenti dei solai di 

interpiano, escludendo dai G2 la quota g2 riguardante le tramezzature interne. Inoltre per la copertura 

in combinazione sismica si ha 𝜓2𝑗 = 0 relativamente ai sovraccarichi considerati (neve e 

manutenzione).   

Per i balconi sono stati assunti G1 = 3.75 kN/m2 (soletta in c.a. di 15 cm di spessore) e G2= 1 kN/m2. 

Per quanto riguarda i Qk è stato assunto il valore 2 kN/m2 (edifici residenziali) sia nei solai interni sia 

nei vani scale e nei balconi. 

Le scelte effettuate derivano dal voler considerare i carichi con i loro reali valori e con la loro 

distribuzione effettiva. Trattandosi di edifici esistenti, sovrabbondare con i carichi potrebbe portare a 

risultati non aderenti alla realtà; i valori introdotti mirano dunque ad ottenere delle curve di fragilità 

che siano il più possibile aderenti al reale stato di fatto della classe tipologica analizzata. 

Come già anticipato, sono presenti cordoli in c.a. ad ogni piano. La presenza di cordoli di piano è una 

caratteristica comune a tutti gli edifici analizzati in questo lavoro di tesi. Tali cordoli, pur essendo 

debolmente armati, conferiscono agli edifici un comportamento scatolare e permettono 

ragionevolmente di escludere dallo studio i cinematismi fuori piano. Nei cordoli le caratteristiche del 

calcestruzzo e dell’acciaio, così come il quantitativo e la disposizione delle armature sono state 
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ipotizzate, avendo cura di fare scelte plausibili con il contesto storico-normativo degli anni ’60 -’70. I 

cordoli hanno altezza pari a quella del solaio e una larghezza pari a quella della muratura.  

Il calcestruzzo dei cordoli è di classe C12/15 (per le caratteristiche si veda la fig. 30a), l’acciaio delle 

armature è di tipo AQ50 (per le caratteristiche si veda la fig. 30b). 

 

 

 

 

 

 

 

  

Figura 30. Caratteristiche cls C12/15 e acciaio AQ50. (software 3Muri) 

 

È stata scelta la tipologia di acciaio AQ50 in quanto “l’acciaio AQ50 risulta predominare la seconda 

metà degli anni ’60 e i primi anni ‘70” (Verderame, 2011). L’armatura longitudinale dei cordoli è 

costituita da 2+2 φ12, quella trasversale da staffe a 2 bracci φ6/30. 

Le percentuali di foratura media dell’edificio sono: 

- 47% in direzione X (livello di base) 

- 37% in direzione Y (livello di base) 

- 28% in direzione X (livelli superiori) 

- 36% in direzione Y (livelli superiori) 
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Modelli derivati a partire dall’edificio A 

Per quanto riguarda l’edificio A, sono state considerate inizialmente le seguenti variabilità sui 

parametri: 

 

In questo modo sono stati generati sul software 3Muri 192 modelli; per ciascun modello sono state 

eseguite 8 analisi per un totale di 1536 analisi. 

In una fase successiva del lavoro, come sarà spiegato nei paragrafi seguenti, sono stati creati ulteriori 

16 modelli per considerare anche l’influenza del parametro “percentuale di foratura al livello di base”. 

Quindi i modelli derivati dall’edificio A sono stati 208, per un totale di 1664 analisi. 
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4.4.2  ‘Edificio B’ e modelli derivati 

L’edificio B, dal punto di vista planimetrico, ha una forma rettangolare di dimensioni 14.00 m (direzione 

X) x 10.50 m (direzione Y). È costituito da 4 livelli (l’ultimo livello è una mansarda): il primo livello ha 

un’altezza di 420 cm, i livelli superiori hanno un’altezza di 320 cm, la mansarda ha un’altezza media di 

200 cm. La copertura è stata modellata come piana, assegnando alla mansarda la sua altezza media di 

200 cm. 

Nelle figure seguenti, a titolo di esempio, sono mostrati il modello 3D dell’edificio B e il relativo modello 

equivalente dove sono evidenziati i maschi, le fasce e i nodi rigidi. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 31. Modello 3D (sinistra) e modello equivalente (destra) dell’edificio B. (software 3Muri) 

 

Al primo livello le pareti portanti principali hanno uno spessore di 50 cm e sono costituite da pietrame. 

Ai piani superiori le pareti portanti principali hanno uno spessore di 40 cm e sono costituite da tufo. È 

presente un muro di spina interno in direzione Y che ha spessore 50 cm al primo livello e 26 cm 

(muratura a 2 teste) ai livelli superiori. 

Al seminterrato sono presenti un pilastro 40 x 40 cm (che non prosegue ai piani superiori) e una trave 

ricalata disposta in direzione Y di dimensioni 40 x 80 cm. Su questa trave scarica il muro a una testa 

presente ai piani superiori, che è in corrispondenza del vano scale. La trave è stata modellata inserendo 

ai suoi estremi delle sconnessioni in modo che il suo comportamento in campo sismico sia assimilabile 

ad una biella. Il calcestruzzo della trave e del pilastro è di classe C20/25, l’acciaio delle armature è di 

tipo AQ50. Le caratteristiche di trave e pilastro sono indicate in Figura 33. 

Nei documenti progettuali disponibili non ci sono indicazioni sul pacchetto di solaio e quindi i solai 

sono stati assunti analoghi a quelli dell’edificio A. I solai sono orditi in direzione X.  

Ai fini dello studio in esame, in tutti i modelli sono stati considerati parapetti non consistenti tranne 

nel piano seminterrato dove le finestre sono state modellate con il relativo sottofinestra. 

In Figura 32 vengono illustrate le planimetrie schematiche e le relative viste assonometriche 

dell’edificio B. 



67 
 

 

 

        IV° livello 

 

 

 

 

 

 

        III° livello 

 

 

 

 

 

 

 

         II° livello  

 

 

 

 

 

 

        I° livello  

 

 

Figura 32. Planimetrie schematiche e relative viste assonometriche dell’edificio B. (software 3Muri) 
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Figura 33. Trave e pilastro presenti al primo livello dell’edificio B. (software 3Muri) 

Per quanto riguarda l’analisi dei carichi, valgono le stesse considerazioni fatte per l’edificio A e anche 

in questo caso sono stati assunti i medesimi valori. In questo caso, non essendo presenti muri portanti 

interni oltre al muro di spina, la quota di carico g2 riguardante le tramezzature interne assume dei 

valori più elevati rispetto all’edificio A. 

I cordoli di piano hanno caratteristiche analoghe a quelle dei cordoli dell’edificio A. 

Le percentuali di foratura media dell’edificio sono: 

- 49% in direzione X (livello di base) 

- 33% in direzione Y (livello di base) 

- 32% in direzione X (livelli superiori) 

- 11% in direzione Y (livelli superiori) 
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Modelli derivati a partire dall’edificio B 

Per quanto riguarda l’edificio B, sono state considerate inizialmente le seguenti variabilità sui 

parametri: 

 

In questo modo sono stati generati sul software 3Muri 72 modelli; per ciascun modello sono state 

eseguite 8 analisi per un totale di 576 analisi. 

In una fase successiva del lavoro, come sarà spiegato nei paragrafi seguenti, sono stati creati ulteriori 

16 modelli per considerare anche l’influenza del parametro “percentuale di foratura al livello di base”. 

Quindi i modelli derivati dall’edificio B sono stati 88, per un totale di 704 analisi. 
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4.4.3  ‘Edificio C’ e modelli derivati 

 

L’edificio C, dal punto di vista planimetrico, ha una forma rettangolare di dimensioni 14.15 m (direzione 

X) x 12.55 m (direzione Y). È costituito da 4 livelli (l’ultimo livello è una mansarda): il primo livello ha 

un’altezza di 350 cm, i livelli superiori hanno un’altezza di 335 cm, la mansarda ha un’altezza media di 

250 cm. 

La copertura è stata modellata come piana, assegnando alla mansarda la sua altezza media di 250 cm. 

Nelle figure seguenti, a titolo di esempio, sono mostrati il modello 3D dell’edificio B e il relativo modello 

equivalente dove sono evidenziati i maschi, le fasce e i nodi rigidi. 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figura 34. Modello 3D (sinistra) e modello equivalente (destra) dell’edificio C. (software 3Muri) 

Al primo livello le pareti portanti principali hanno uno spessore di 45 cm e sono costituite da pietrame. 

Ai piani superiori le pareti portanti principali hanno uno spessore di 35 cm e sono costituite da laterizi 

forati. Sono presenti due muri di spina interni in direzione X che hanno spessore 30 cm. In direzione Y 

è presente un solo muro interno in corrispondenza del vano scale. I muri di spina in direzione X, tranne 

che al primo livello, non sono estesi per tutta la lunghezza dell’edificio ma sono collegati alle pareti 

murarie esterne mediante delle travi ricalate di dimensioni 30 x 60 cm. Il calcestruzzo delle travi è di 

classe C20/25, l’acciaio delle armature è di tipo AQ50. Le caratteristiche delle travi sono indicate in 

Figura 36. 

Nei documenti progettuali disponibili non ci sono indicazioni sul pacchetto di solaio e quindi i solai 

sono stati assunti analoghi a quelli dell’edificio A. I solai sono orditi in direzione Y tranne quello in 

corrispondenza del vano scale che è ordito in direzione X. 

Ai fini dello studio in esame, in tutti i modelli sono stati considerati parapetti non consistenti tranne 

nel piano seminterrato dove le finestre sono state modellate con il relativo sottofinestra.  

In Figura 35 vengono illustrate le planimetrie schematiche e le relative viste assonometriche 

dell’edificio C. 
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Figura 35. Planimetrie schematiche e relative viste assonometriche dell’edificio C. (software 3Muri) 
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Figura 36. Trave Caratteristiche delle travi dell’edificio C. (software 3Muri) 

Per quanto riguarda l’analisi dei carichi, valgono le stesse considerazioni fatte per l’edificio A e anche 

in questo caso sono stati assunti i medesimi valori. Anche in questo caso (così come nel caso 

dell’edificio B), non essendo presenti muri portanti interni oltre ai muri di spina, la quota di carico g2 

riguardante le tramezzature interne assume dei valori più elevati rispetto all’edificio A. 

I cordoli di piano hanno caratteristiche analoghe a quelle dei cordoli dell’edificio A. 

Le percentuali di foratura media dell’edificio sono: 

- 40% in direzione X (livello di base) 

- 23% in direzione Y (livello di base) 

- 28% in direzione X (livelli superiori) 

- 23% in direzione Y (livelli superiori) 
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Modelli derivati a partire dall’edificio C 

Per quanto riguarda l’edificio C, sono state considerate inizialmente le seguenti variabilità sui 

parametri: 

 

In questo modo sono stati generati sul software 3Muri 24 modelli; per ciascun modello sono state 

eseguite 8 analisi per un totale di 192 analisi. Rispetto agli ‘edifici A’ e agli ‘edifici B’ sono stati 

considerati solamente i 3 parametri più influenti (in base ai risultati ottenuti e che sono discussi nel 

prossimo capitolo). 

In una fase successiva del lavoro, come sarà spiegato nei paragrafi seguenti, sono stati creati ulteriori 

16 modelli per considerare anche l’influenza del parametro “percentuale di foratura al livello di base”. 

Quindi i modelli derivati dall’edificio C sono stati 40, per un totale di 320 analisi. 

 

 

 

 

 

 



74 
 

4.5  Analisi tipologica dell’edificato 

Oltre ai modelli di edifici derivati da geometrie note, è stato deciso di fare un’analisi statistica 

dell’edificato; una volta individuate le caratteristiche medie degli edifici di interesse e i range  di 

variabilità dei vari parametri, vengono quindi creati nuovi modelli che ampliano il campione di studio 

e rendono più rappresentativi ed affidabili i risultati finali ottenuti. I nuovi modelli creati sono edifici 

“ideali” ma rappresentativi del costruito. 

Per individuare sull’area territoriale di interesse (il Casentino) gli edifici appartenenti alla tipologia 

oggetto di questo lavoro di tesi (edifici in muratura dotati di cordoli di piano costruiti negli anni ’60 – 

’70) sono stati utilizzati principalmente due strumenti: 

- le ortofoto storiche presenti nel sito della Regione Toscana; 

- il servizio internet “Google Street View”. 

 

Dalle ortofoto storiche sono state individuate le zone di sviluppo edilizio risalente a quel periodo 

storico; in queste zone, tramite “Google Street View”, sono stati individuati gli edifici appartenenti alla 

tipologia edilizia analizzata. 

Le informazioni reperite hanno carattere principalmente qualitativo, cioè sono stimate attraverso il 

rilievo visivo e attraverso un numero limitato di misurazioni.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 37. Ubicazione degli edifici rappresentativi della tipologia in esame – Soci (AR). (Google MyMaps) 
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Figura 38. Ubicazione degli edifici rappresentativi della tipologia in esame – Bibbiena (AR). (Google MyMaps) 

Sono state predisposte delle semplici schede di valutazione nelle quali sono indicati i valori dei seguenti 

parametri: dimensioni in pianta, numero di piani, percentuale di foratura (andando a considerare in 

maniera distinta le aperture al primo livello, ai piani superiori, sul lato corto e sul lato lungo). Qui di 

seguito vengono riportate a titolo di esempio alcune di queste schede di rilievo. 

 



76 
 

 

 

 

 



77 
 

 

 

 

 



78 
 

La seguente tabella raccoglie i dati dei 30 edifici analizzati: lunghezza del lato maggiore, lunghezza del 

lato minore, rapporto tra le due dimensioni (lato minore/lato maggiore), numero di piani, percentuale 

di foratura al piano terra (lato maggiore e lato minore), percentuale di foratura ai piani superiori (lato 

maggiore e lato minore). Inoltre vengono riportati i valori massimi, minimi e medi. 

 

Figura 39. Tabella riassuntiva del campione analizzato per lo studio tipologico dell’edificato 

Sono qui di seguito riportati dei grafici per comprendere meglio la variabilità del campione riguardo ad 

ogni parametro.  

 

 

Figura 40. Dimensioni edifici. Lato maggiore 
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Figura 41. Dimensioni edifici. Lato minore (sinistra). Rapporto dimensionale (destra) 

 

Figura 42. Numero di piani 

 

 

 

 

 

 

Figura 43. Percentuale di foratura al primo livello (lato maggiore e lato minore) 

 

 

 

 

 

Figura 43. Percentuale di foratura ai livelli superiori (lato maggiore e lato minore) 
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4.6  Modelli di edifici derivati dall’analisi tipologica dell’edificato  

A partire dai risultati dell’analisi tipologica sono stati creati due edifici “prototipo”, dai quali poi 

derivare ulteriori modelli mediante variazione dei parametri significativi. I due edifici prototipo 

saranno di seguito denominati ‘edifici P’ ed ‘edifici Q’. Prima di andare ad esaminare in dettaglio i due 

edifici prototipo, vengono qui elencati i parametri considerati nella creazione dei modelli. 

Variazione dei parametri 

Materiale al livello di base. 2 casi: pietrame disordinato e pietra a spacco con buona tessitura 

Materiale ai livelli superiori. 2 casi: tufo e ‘laterizio 2’ 

Numero di piani. 2 casi: 3 piani e 4 piani 

Percentuale di foratura. 4 casi: 1) alta foratura a tutti i livelli; 2) bassa foratura a tutti i livelli; 3) alta 

foratura al primo livello e bassa foratura ai livelli superiori; 4) bassa foratura al primo livello e alta 

foratura ai livelli superiori (quest’ultimo rappresenta un caso particolare ma comunque possibile 

laddove il primo livello sia rappresentato dal seminterrato e le grandi aperture delle vetrine dei negozi 

si trovino al secondo livello). 

Le percentuali di foratura per questi edifici sono desunte dai risultati dell'analisi tipologica: 

- Lato lungo. Primo livello. Alta foratura: 60%. Bassa foratura: 30%. 

- Lato lungo. Livelli superiori. Alta foratura: 40%. Bassa foratura: 20%. 

- Lato corto. Si assume una percentuale di foratura pari al 20% a tutti i livelli 

La percentuale di foratura interna all’edificio è stata ipotizzata pari al 20%. 

Le dimensioni in pianta degli ‘edifici P’ e degli ‘edifici Q’ sono le stesse: la forma della pianta è 

rettangolare di lato 18 x 11 m (coincidenti con le dimensioni medie degli edifici dello studio tipologico). 

Le altezze di interpiano sono di 320 cm, l’ultimo livello è modellato con altezza di 420 cm per tener 

conto del carico aggiuntivo della copertura, avendola modellata come copertura piana. 

Ciò che distingue gli ‘edifici P’ dagli ‘edifici Q’ è la disposizione dei muri di spina interni e l’orditura dei 

solai. Nel caso degli ‘edifici P’ sono presenti 2 muri interni in direzione Y paralleli al lato corto del 

rettangolo; i solai sono quindi orditi in direzione X, le luci (considerando l’asse medio) dei solai esterni 

e del solaio centrale sono rispettivamente di 6.5 m e 4.5 m. Nel caso degli ‘edifici Q’ è presente un solo 

muro di spina in direzione X parallelo al lato lungo del rettangolo; i solai sono orditi in direzione Y ed 

hanno luce pari a 5.5 m. 

Con le variabilità dei parametri appena elencate, a partire dai due edifici “prototipo” sono stati creati 

64 modelli e sono state eseguite 8 analisi statiche non lineari per ciascun modello (direzione +X, -X, +Y, 

-Y, distribuzione uniforme e distribuzione proporzionale alle forze statiche), per un totale di 512 analisi 

pushover. Sia negli ‘edifici P’ sia negli ‘edifici Q’ lo spessore dei muri al primo livello è pari a 50 cm. Nei 

livelli superiori lo spessore dei muri portanti esterni è di 40 cm, i muri portanti interni sono di 26 cm. 

Ai fini dello studio in esame, in tutti i modelli sono stati considerati parapetti non consistenti tranne al 

primo livello dove le finestre sono state modellate con il relativo sottofinestra. Per quanto riguarda 

l’analisi dei carichi, sono stati assunti gli stessi valori degli edifici A, B e C. Anche per i cordoli sono stati 

assunti gli stessi materiali e la stessa armatura. 
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4.6.1.  ‘Edificio P’ e modelli derivati 

Sono qui di seguito riportate le planimetrie schematiche dalle quali sono state poi generate le 4 

configurazioni standard: 1) alta foratura a tutti i livelli; 2) bassa foratura a tutti i livelli; 3) alta foratura 

al primo livello e bassa foratura ai livelli superiori; 4) bassa foratura al primo livello e alta foratura ai 

livelli superiori. 

 

 

Configurazione planimetrica  

“I° livello – alta foratura” 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“livelli superiori – alta foratura” 

 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“I° livello – bassa foratura” 

 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“livelli superiori – bassa foratura” 

 

 

Figura 44. Planimetrie schematiche dell’edificio P. (software 3Muri) 
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Figura 45. Edificio P. Configurazione “alta foratura a tutti i livelli” (sinistra), “alta foratura al primo livello e bassa 

foratura ai livelli superiori” (destra) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 46. Edificio P. Configurazione “bassa foratura a tutti i livelli” (sinistra), “bassa foratura al primo livello e 

alta foratura ai livelli superiori” (destra) 
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4.6.2.  ‘Edificio Q’ e modelli derivati 

Sono qui di seguito riportate le planimetrie schematiche dalle quali sono state poi generate le 4 

configurazioni standard: 1) alta foratura a tutti i livelli; 2) bassa foratura a tutti i livelli; 3) alta foratura 

al primo livello e bassa foratura ai livelli superiori; 4) bassa foratura al primo livello e alta foratura ai 

livelli superiori. 

 

 

Configurazione planimetrica  

“I° livello – alta foratura” 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“livelli superiori – alta foratura” 

 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“I° livello – bassa foratura” 

 

 

 

 

 

Configurazione planimetrica  

“livelli superiori – bassa foratura” 

 

 

Figura 44. Planimetrie schematiche dell’edificio Q. (software 3Muri) 
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Figura 45. Edificio Q. Configurazione “alta foratura a tutti i livelli” (sinistra), “alta foratura al primo livello e 

bassa foratura ai livelli superiori” (destra) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 46. Edificio Q. Configurazione “bassa foratura a tutti i livelli” (sinistra), “bassa foratura al primo livello e 

alta foratura ai livelli superiori” (destra) 
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5  Risultati 

In questo capitolo vengono illustrati i risultati ottenuti. Vengono mostrati anche i risultati parziali delle 

prime fasi di studio, i quali hanno fatto da “guida” nelle scelte delle fasi successive. Come anticipato 

anche nel capitolo precedente, per la costruzione di curve di fragilità è utile trovare un compromesso 

tra la dimensione del campione da analizzare e le tempistiche per la creazione dei modelli, per le analisi 

e per il successivo trattamento dei risultati. 

L’elevato numero di modelli creati per le prime tipologie di edifici è stato necessario per comprendere 

l’influenza dei parametri considerati sulla risposta strutturale; una volta compreso ciò, i modelli degli 

edifici successivi sono stati creati escludendo dalla variabilità i parametri che influiscono in maniera 

trascurabile sui risultati. 

In questo lavoro di tesi sono stati creati sul software ‘3Muri’ 400 modelli di edifici e sono state 

effettuate 3200 analisi statiche non lineari (8 analisi per ogni modello). 

 

5.1  Output del software: le curve di capacità 

Dopo aver creato i modelli ed aver eseguito le analisi statiche non lineari, il software restituisce come 

output le curve pushover.  

Le curve di capacità sono la base di partenza per la costruzione delle curve di fragilità; infatti, proprio 

sulle curve pushover (oppure sulla relativa curva bilineare equivalente) vengono individuati gli 

spostamenti associati ai vari stati di danno. Per ogni spostamento è possibile poi calcolare la PGA di 

capacità corrispondente; a partire da tutte le PGAc ottenute (per tutte le analisi di tutti i modelli) 

relative al livello di danno considerato, è possibile costruire la relativa curva di fragilità. 

Qui di seguito vengono mostrati alcuni esempi, nei quali si può individuare facilmente il piano di rottura 

dell’edificio. Come anticipato ai capitoli precedenti, molto spesso la rottura avviene al livello di base a 

causa dell’alta percentuale di foratura in esso presente. 

 

 

Figura 47. Edificio A. Esempio di rottura in direzione X  



86 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 48. Edificio A. Esempio di rottura in direzione Y  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 49. Edificio B. Esempio di rottura in direzione X  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 48. Edificio B. Esempio di rottura in direzione Y  
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Dal software 3Muri le curve possono poi essere esportate su Excel, in modo da poter fare delle prime 

valutazioni di carattere generale; ad esempio, si può osservare che le pushover relative a modelli in cui 

il materiale alla base è “pietrame disordinato” si collocano più in basso rispetto a pushover relative a 

modelli in cui il materiale alla base è più resistente. Inoltre, a parità di tutti gli altri parametri, una 

variazione del solo materiale ai livelli superiori non comporta importanti modifiche sulle curve di 

capacità. Invece, l’altezza dell’edificio risulta essere un parametro influente sulle curve di capacità (e 

come vedremo successivamente, anche sulle curve di fragilità). 

In figura 49 viene riportato a titolo di esempio il fascio di curve pushover relative ad una specifica 

analisi per i modelli degli ‘edifici A’ a ‘3 piani’ e a ‘4 piani’. La scala dei due grafici è la stessa.  

In figura 50 si mette in evidenza l’influenza del parametro “altezza” sulle curve pushover; considerate 

3 coppie di modelli di edifici che differiscono solamente per il numero di piani, si nota che gli edifici a 

3 piani sono più rigidi di quelli a 4 piani (la pendenza iniziale della curva è più alta), il taglio alla base 

massimo è inferiore, così come lo spostamento massimo raggiunto (questo dipende ovviamente anche 

dal fatto che il nodo di controllo nel caso di 3 piani si trova ad un’altezza da terra inferiore rispetto al 

caso di edificio a 4 piani). 

 

 
 

 
 

Figura 49. Fasci di curve pushover dei modelli degli ‘edifici A’ - analisi 1. 4 piani (sopra), 3 piani (sotto) 
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Figura 50. Influenza del parametro “numero di piani” sulle curve di capacità. Modelli a 4 piani (linee continue) e 

modelli a 3 piani (linee tratteggiate) 

 

Per ogni curva di capacità il software restituisce i valori dei parametri evidenziati nel riquadro rosso, 

dei quali è stato ampiamente discusso al paragrafo 3.3. 

  

Figura 51. Parametri di analisi realtivi ad una curva pushover di esempio (software 3Muri) 

Da ogni curva di capacità si possono inoltre ricavare gli spostamenti corrispondenti alle soglie di danno 

di interesse, avendo ipotizzato la piena coincidenza tra livelli di danno e Stati Limite (come detto nel 

paragrafo 2.3).  

Con la procedura indicata al paragrafo 3.4 è stato creato un foglio di calcolo Excel in cui come dati di 

input devono essere inseriti: 
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- i dati degli spettri di riferimento (SLC, SLV, SLD, SLO); 

- i parametri di analisi relativi a ciascuna curva pushover; 

- gli spostamenti corrispondenti alle soglie di danno di interesse. 

 

Il foglio di calcolo restituisce come output le PGA di capacità relative agli spostamenti inseriti; è utile 

sottolineare che l’unico dato di input che rimane fisso è quello relativo agli spettri di riferimento (per i 

motivi spiegati al paragrafo 3.4) mentre gli altri dati devono essere aggiornati perché diversi da curva 

a curva. La scelta di operare con questa metodologia deriva dal fatto di voler considerare due 

condizioni distinte, che possono portare a diversi valori di PGAc: 

1) q* con le limitazioni indicate al §C7.8.1.6 della Circolare 21 Gennaio 2019, n. 7 -C.S.LL.PP., cioè 

q*MAX (SLC) = 4 e q*MAX (SLV) = 3 

2) q* senza nessun tipo di limitazione 

La normativa impone ai fini delle verifiche le limitazioni sul q* per garantire che i risultati dell’analisi 

statica non lineare siano attendibili. Infatti, potrebbe capitare il caso in cui la curva pushover prosegua 

per valori molto elevati di spostamento del nodo di controllo; la normativa, con le limitazioni imposte, 

rende affidabile per le verifiche l’utilizzo dell’analisi statica non lineare anche nel caso appena citato.  

Per la costruzione delle curve di fragilità, però, non interessano in maniera rilevante gli aspetti relativi 

alla verifica; esse sono costruite a partire dallo studio statistico delle PGA di capacità corrispondenti ad 

un dato livello di danno. 

Quindi, in una prima fase di studio sono stati considerati entrambi i casi: q* limitato e q* non limitato. 

 

5.2  Correlazione tra parametro ingegneristico di domanda e misura di intensità sismica 

Come anticipato al §2.2.2, in questo lavoro di tesi sono stati considerati: 

- lo spostamento di un nodo di controllo posto in sommità all’edificio come parametro di 

risposta e di danno (EPD); 

- la PGA come parametro di misura di intensità del terremoto (IM). 

Dopo aver creato i modelli, eseguito le analisi ed ottenuto le PGA di capacità relative ad ogni 

spostamento di interesse, risulta particolarmente utile osservare la relazione che intercorre tra EPD e 

IM; inoltre, è importante capire la sensibilità della variazione di risposta alla variazione dei parametri 

sui modelli. 

Se non ci fosse variazione sulla risposta a fronte di variazione dei parametri di input nei modelli, 

significherebbe che i parametri di variabilità scelti sono poco influenti. Siccome il campione di edifici 

analizzato è abbastanza ampio e sono stati tenuti in conto molti parametri sui quali effettuare delle 

variazioni, c’è da aspettarsi che le PGAc e gli spostamenti si differenzino in modo non trascurabile da 

analisi ad analisi. 

Vengono qui di seguito riportati a titolo di esempio alcuni grafici della relazione ‘PGAc – spostamento’ 

relativi a SLV, sia nel caso di q* limitato sia nel caso di q* senza limitazioni. Vengono distinti 

graficamente i punti relativi alle analisi in direzione X (in rosso) e in direzione Y (in nero). 
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Figura 52. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 96 modelli (4 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* limitato 

 

Figura 53. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 96 modelli (4 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* non limitato 
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Figura 54. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 96 modelli (3 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* limitato 

 

Figura 55. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 96 modelli (3 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* non limitato 

Nel caso di edifici a 3 piani gli spostamenti sono ovviamente minori e la media delle PGA di capacità è 

più alta. 
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Figura 56. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) – Confronto tra modelli a 4 piani e 

modelli a 3 piani – caso q* limitato 

 

Figura 57. Edificio A – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) – Confronto tra modelli a 4 piani e 

modelli a 3 piani – caso q* non limitato 

Dalle figure precedenti si nota la forte influenza della limitazione sul q* indicata dalla normativa 

italiana. Inoltre si può osservare che la nuvola di punti è abbastanza dispersa (i modelli creati variando 
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i parametri differiscono in termini di risposta), pur mantenendo una dispersione di tipo “lineare”. Si 

riportano anche i risultati per i modelli degli ‘edifici B’. 

 

Figura 58. Edificio B – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 36 modelli (4 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* limitato 

 

Figura 59. Edificio B – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 36 modelli (4 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* non limitato 
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Figura 60. Edificio B – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 36 modelli (3 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* limitato 

 

Figura 61. Edificio B – dispersione delle PGA di capacità relative al DL3 (SLV) - 36 modelli (3 piani) – 8 analisi per 

ciascun modello – caso q* non limitato 

Per l’edificio B si può notare il diverso comportamento nelle due direzioni X e Y; infatti i punti relativi 

alle analisi in direzione X e i punti relativi alle analisi in direzione Y si dispongono idealmente su due 

rette distinte (sia per il caso di edifici a 4 piani sia per il caso di edifici a 3 piani). 
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5.3  Prime valutazioni sull’influenza dei parametri sulle curve di fragilità 

Sulle prime due tipologie di edifici (‘edifici A’ ed ‘edifici B’) sono stati sviluppati numerosi modelli per 

comprendere fin da subito quali fossero i parametri più influenti e meno influenti sulla risposta 

strutturale. Nei modelli degli edifici successivi sono stati considerati solamente i parametri più 

influenti. Queste valutazioni sono state fatte direttamente osservando le curve di fragilità; per la loro 

costruzione sono state seguite le indicazioni riportate al paragrafo 2.1. (in breve, le curve sono definite 

a partire dalla media e dalla deviazione standard dei logaritmi delle PGAc ottenute).  

Il primo risultato ottenuto è stato il seguente: il parametro ‘rigidezza dei solai’ influisce in maniera 

poco rilevante sui risultati finali. Questo è dovuto alla presenza dei cordoli di piano che contribuiscono 

alla ripartizione delle azioni orizzontali sui maschi murari. Osservando le curve di fragilità si nota come 

le curve relative a modelli con solai rigidi e le curve relative a modelli deformabili siano quasi 

coincidenti, sia nel caso di q* limitato sia nel caso di q* non limitato. 

Vengono riportate le curve relative a SLV ma le stesse valutazioni si ottengono anche con le curve 

relative agli altri SL. 

 

 
 

Figura 62. Edifici A + Edifici B – SLV – influenza del parametro ‘rigidezza dei solai’ – caso q* limitato 

 

 
 

Figura 63. Edifici A + Edifici B – SLV – influenza del parametro ‘rigidezza dei solai’ – caso q* non limitato 
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Altri due parametri sono risultati poco influenti sui risultati: 

- i carichi sui solai, poiché l’incremento di 1 kN/m2 modifica poco il comportamento globale della 

struttura; 

- lo spessore delle murature interne, dato che il sistema resistente dell’edificio è governato 

principalmente dalle pareti murarie esterne. 

Vengono riportati i grafici che hanno permesso di trarre tali conclusioni. Per brevità si mostrano 

solamente le curve relative a q* limitato. 

 

 

Figura 64. Edifici A + Edifici B – SLV – influenza del parametro ‘carichi dei solai’ – caso q* limitato 

 

 
 

Figura 64. Edifici A – SLV – influenza del parametro ‘spessore delle murature interne’ – caso q* limitato 

Nei modelli successivi (‘edifici C’ ed edifici derivanti dall’analisi tipologica dell’edificato) i tre parametri 

‘rigidezza dei solai’, ‘carichi dei solai’ e ‘ spessore delle murature interne’ non sono stati considerati 

come variabili. 

Uno dei parametri più influenti è la tipologia di materiale al primo livello, in quanto la rottura avviene 

quasi sempre alla base dell’edificio a causa dell’alta percentuale di foratura tipica della tipologia edilizia 

in esame. Nella seguente figura è riportato anche il caso “materiale variabile”, cioè il caso in cui la 

muratura al livello di base sia costituita dallo stesso materiale presente ai livelli superiori. Questo caso, 
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considerato inizialmente per i modelli di edifici derivanti da geometrie reali, non è stato tenuto in conto 

nella costruzione delle curve di fragilità finali poiché dall’analisi tipologica è emerso che non si tratta 

di un caso rappresentativo. 

 

Figura 65. Edifici A + Edifici B + Edifici C – SLV – influenza del parametro ‘materiale al I° livello’ – caso q* limitato 

Un altro parametro che in una fase iniziale di studio sembrava essere influente è la tipologia di 

materiale presente ai livelli superiori; tuttavia è emerso che la sua influenza sui risultati finali è 

presente solamente quando si considerano i casi in cui il materiale dei livelli superiori si estende anche 

al livello di base. Come è stato appena detto, questo caso non è stato tenuto in conto nella costruzione 

delle curve di fragilità finali in quanto non rappresentativo della tipologia edilizia esaminata (che 

presenta nella quasi totalità dei casi pietrame di varie qualità alla base dell’edificio). Vengono 

comunque riportate qui di seguito le curva di fragilità (SLV, q* limitato, ‘edifici A’ + ‘edifici B’ + ‘edifici 

C’) dalle quali emerge l’influenza del materiale presente ai livelli superiori, pur tenendo conto di quanto 

appena riferito.  

 

Figura 66. Edifici A + Edifici B + Edifici C – SLV – influenza del parametro ‘materiale ai livelli superiori’ – caso q* 

limitato 
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5.4  Influenza della limitazione di q* sulle curve di fragilità 

Analizzando i risultati dei modelli derivati da geometrie reali, risulta chiaramente come le limitazioni 

su q* influenzino l’andamento delle curve di fragilità. Mentre le curve SLD e SLO dei casi ‘q* limitato’ 

e ‘q* non limitato’ coincidono (in quanto per questi stati limite q* ≤ 1), le curve SLC e SLV dei casi ‘q* 

limitato’ e ‘q* non limitato’ sono diverse: quelle relative al caso ‘q* non limitato’ si collocano più in 

basso e hanno pendenza media minore nel tratto centrale in quanto derivano da un campione di dati 

con PGAc media e deviazione standard più alte rispetto al caso ‘q* limitato’. 

Nella figura seguente, riferita al campione di edifici derivante dalle geometrie di edifici reali, si può 

notare come la limitazione sul parametro q* incida sul tracciamento delle curve di fragilità. Le linee 

tratteggiate si riferiscono alle curve di fragilità (SLV e SLC) con q* limitato, le linee continue si 

riferiscono alle curve di fragilità (SLV e SLC) senza limitazioni sul q*. 

 

 

Figura 67. Edifici A + Edifici B + Edifici C – influenza della limitazione del parametro q*  

Per capire quale scelta (q* limitato o q* non limitato) porti a risultati effettivamente rappresentativi 

della fragilità degli edifici reali, sono stati fatti degli approfondimenti.  

In particolare, osservando i risultati relativi alla variazione del parametro ‘altezza degli edifici’, nel caso 

di q* non limitato sono emerse delle incoerenze: le curve di fragilità relative ad edifici a 4 livelli e quelle 

relative a edifici a 3 livelli vanno ad “incrociarsi” tra di loro.  

Questo porterebbe a dire che per valori elevati di ag gli edifici più alti hanno una probabilità di 

raggiungere un dato livello di danno più bassa rispetto ad edifici più bassi. Questo è in contrasto con 

le evidenze delle osservazioni post terremoto. 

Per comprendere i motivi che portano a tali risultati sono stati analizzati i valori di q* ottenuti senza le 

limitazioni normative. È emerso che in molti casi (soprattutto per gli edifici a 4 livelli) i valori di q* 

superano abbondantemente i valori limite, raggiungendo addirittura valori prossimi a 9: questi valori 

risultano essere del tutto incompatibili con le capacità deformative e con le duttilità tipiche degli edifici 

in muratura. 

Quindi, nelle fasi successive dello studio, sono stati considerati solamente i risultati relativi a ‘q* 

limitato’ (q*MAX (SLC) = 4 e q*MAX (SLV) = 3). In figura 68 viene mostrata l’influenza del parametro 

‘altezza degli edifici’ relativamente ai modelli derivati da geometrie reali (q* limitato). In figura 69 si 
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può osservare l’incrociarsi delle curve di fragilità assumendo q* non limitato (si riporta il caso degli 

‘edifici C’ per i quali l’anomalia sulle curve ottenute è particolarmente accentuata). 

 

 
 

Figura 68. Edifici A + Edifici B + Edifici C – SLV – influenza del parametro ‘altezza degli edifici’ – caso q* limitato 

 

 
 

Figura 69. Edifici C – SLV – influenza del parametro ‘altezza degli edifici’ – caso q* non limitato 

 

5.5  Influenza del parametro ‘percentuale di foratura’ 

Come spiegato al paragrafo 4.6, con i modelli di edifici derivati dall’analisi statistica dell’edificato 

(‘edifici P’ ed ‘edifici Q’) è stato introdotto anche il parametro ‘percentuale di foratura’, considerando 

separatamente le percentuali di foratura al livello di base e le percentuali di foratura ai livelli superiori. 

Quindi, oltre alla variabilità sui parametri ritenuti più influenti (‘materiale al I° livello’, ‘materiale ai 

livelli superiori’, ‘altezza dell’edificio’), sono stati analizzate 4 casistiche di foratura: 1) alta foratura a 

tutti i livelli; 2) bassa foratura a tutti i livelli; 3) alta foratura al primo livello e bassa foratura ai livelli 

superiori; 4) bassa foratura al primo livello e alta foratura ai livelli superiori. Le percentuali di foratura 

scelte per i modelli sono indicate al paragrafo 4.6. 
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Dalle curve di fragilità ottenute per i modelli di edifici derivati dall’analisi statistica dell’edificato è 

emerso che: 

- la percentuale di foratura dei livelli superiori incide molto poco sulle curve di fragilità in quanto 

il piano di rottura coincide quasi sempre con il livello di base degli edifici (fig. 70); 

- la percentuale di foratura del livello di base è un parametro molto influente sulla risposta 

strutturale degli edifici. Inoltre si può notare che la curva di fragilità media (SLV) dei modelli 

degli edifici derivanti da geometrie reali si colloca tra le due curve ‘alta foratura al I° livello’  e 

‘bassa foratura al I° livello’ relative ai modelli di edifici derivanti dall’analisi statistica 

dell’edificato (fig. 71). Il risultato è coerente in quanto le geometrie reali (edifici A, B, C) 

presentano una percentuale di foratura intermedia rispetto a quelle indicate come ‘alta 

foratura’ e ‘bassa foratura’. 

 

 

Figura 70. Edifici P + Edifici Q – SLV – influenza del parametro ‘percentuale di foratura ai livelli superiori’ – caso 

q* limitato 

 

Figura 71. Edifici P + Edifici Q – SLV – influenza del parametro ‘percentuale di foratura ai livelli superiori’ – caso 

q* limitato. La curva tratteggiata in nero rappresenta la curva di fragilità media degli edifici  ‘A+B+C’ 
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5.6  Risultati relativi al campione totale di edifici 

La fase successiva del lavoro è stata quella di unire i risultati del campione relativo a modelli derivanti 

da geometrie di edifici reali e del campione relativo a modelli derivanti dall’analisi tipologica 

dell’edificato. Siccome il parametro ‘percentuale di foratura’ era stato introdotto solamente per gli 

‘edifici P’ e gli ‘edifici Q’, è stato necessario creare ulteriori modelli per gli ‘edifici A’, ‘edifici B’ ed ‘edifici 

C’; in questi modelli sono state modificate le aperture per ottenere percentuali di foratura coerenti 

con i range specificati al paragrafo 4.6.. 

L’importanza di aver creato questi nuovi modelli è dovuta al fatto che l’unione dei risultati di più 

modelli può essere fatta solamente quando i modelli presentano le stesse condizioni di variabilità sui 

parametri.  

Le variabilità dei parametri sui modelli dai quali sono stati costruite le curve di fragilità finali sono: 

- Materiale al livello di base. 2 casi: pietrame disordinato e pietra a spacco con buona tessitura; 

- Materiale ai livelli superiori. 2 casi: tufo e ‘laterizio 2’; 

- Altezza dell’edificio. 2 casi: 3 piani e 4 piani; 

- Percentuale di foratura al livello di base. Alta foratura: 60% (lato principale dell’edificio). Bassa 

foratura: 30% (lato principale dell’edificio). 

 

Con queste condizioni di variabilità, le combinazioni possibili dei parametri risultano essere 16. 

Per quanto visto al paragrafo precedente, la percentuale di foratura ai livelli superiori incide poco e 

quindi non è stata considerata la sua variabilità per la creazione delle curve finali. 

Una volta ottenuto il campione di modelli definitivo con i relativi valori di PGAc per tutti i modelli, per 

tutte le analisi e per tutti gli stati di danno, è possibile mostrare l’influenza della variabilità dei 

parametri considerati. I risultati, per chiarezza espositiva, sono mostrati per il livello di danno DL3, 

corrispondente a SLV. 

 

Figura 72. Campione totale analizzato – Curve di fragilità medie relative a DL3 (SLV) – Influenza del parametro 

‘materiale al livello di base dell’edificio’ 
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Figura 73. Campione totale analizzato – Curve di fragilità medie relative a DL3 (SLV) – Influenza del parametro 

‘percentuale di foratura al livello di base dell’edificio’ 

 

Figura 74. Campione totale analizzato – Curve di fragilità medie relative a DL3 (SLV) – Influenza del parametro 

‘altezza dell’edificio’ 

 

Figura 75. Campione totale analizzato – Curve di fragilità medie relative a DL3 (SLV) – Influenza del parametro 

‘materiale ai livelli superiori dell’edificio’ 
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Dalla figura 75 si nota che l’influenza del parametro ‘materiale ai livelli superiori dell’edificio’ è 

pressoché trascurabile, dato che la rottura avviene al livello di base nella quasi totalità dei casi. 

Quindi nella creazione delle curve di fragilità finali anche questo parametro non è stato considerato e 

combinazioni possibili dei parametri diventano 8: 

 

Dai risultati relativi al campione totale di edifici considerati è possibile ricavare le 4 curve di fragilità 

medie della tipologia edilizia analizzata: 

 

 
 

Figura 76. Campione totale analizzato – Curve di fragilità medie  

Piuttosto che i risultati relativi alle curve di capacità medie di tutto il campione analizzato, è utile 

fornire risultati specifici riguardanti le 8 combinazioni di parametri. L’obiettivo è fornire uno strumento 

operativo di facile leggibilità che permetta di valutare la fragilità di tutti gli edifici di interesse basandosi 

sui soli parametri che si sono rivelati influenti. È stato quindi costruito un abaco per le curve di fragilità 

degli edifici di interesse (si veda ALLEGATO 1); esso è costituito da due pagine in formato A3: nella 

prima pagina viene inquadrato a livello qualitativo l’ambito di applicazione delle curve di fragilità 

presenti nell’abaco stesso, nella seconda pagina sono presenti gli 8 fasci di curve relative alle 

corrispondenti combinazioni di parametri. 

Volendo valutare la fragilità di un edificio della tipologia in esame, è sufficiente individuare nell’abaco 

il fascio di curve relativo alle caratteristiche dei parametri dell’edificio stesso. Una volta individuato il 



104 
 

fascio, è possibile valutare la probabilità di raggiungere o superare un dato livello di danno in funzione 

della misura di intensità sismica ag. 

Vengono riportati in figura 77 i risultati derivanti dalle analisi (in particolare, in termini di media e di 

deviazione standard) a partire dai quali sono state costruiti gli 8 fasci di curve di fragilità finali illustrati 

nell’abaco presente in “ALLEGATO 1”. 

 

Figura 77. Medie e deviazioni standard relativi agli 8 fasci di curve di fragilità finali illustrati in “ALLEGATO 1” 
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A partire dagli 8 fasci di curve di fragilità riportati nell’abaco finale (derivanti dalla combinazione dei 3 

parametri “altezza dell’edificio”, “materiale al livello di base”, “percentuale di foratura al livello di 

base”), è possibile costruire 3 abachi sintetici costituiti ciascuno da 4 fasci di curve di fragilità. In ognuno 

di questi 3 abachi la variabilità di uno dei 3 parametri in gioco è mantenuta all’interno degli stessi fasci 

di curve. In questo modo è possibile valutare l’influenza dei singoli parametri non solo a livello di curve 

di fragilità medie (come illustrato nelle figure 72, 73 e 74) ma anche nelle configurazioni specifiche 

degli edifici. Gli abachi sintetici sono illustrati nelle pagine seguenti. 

Osservando questi fasci di curve si possono fare alcune osservazioni: 

- i parametri più influenti, in ordine decrescente, sono: il materiale al livello di base dell’edificio, 

la percentuale di foratura al livello di base dell’edificio, l’altezza dell’edificio; 

- l’influenza dell’altezza dell’edificio sulla fragilità è più accentuata nel caso in cui alla base 

dell’edificio sia presente la pietra a spacco con buona tessitura e la percentuale di foratura alla 

base sia bassa; 

- l’influenza della percentuale di foratura al livello di base sulla fragilità è più accentuata nel caso 

in cui alla base dell’edificio sia presente la pietra a spacco con buona tessitura e l’edificio sia a 

3 livelli; 

- l’influenza della tipologia di materiale al livello di base sulla fragilità è più accentuata nel caso 

in cui alla base dell’edificio sia presente una bassa percentuale di foratura e l’edificio sia a 3 

livelli. 

Per fare un confronto a livello numerico, consideriamo ad esempio il valore dell’ag su roccia prevista 

per il Comune di Bibbiena (che si trova in posizione baricentrica nel Casentino): ag (SLV) = 0.182g. 

Utilizzando le curve di fragilità dell’abaco finale, vengono di seguito elencati i valori delle probabilità di 

raggiungimento o superamento del livello di danno DL3 (SLV) per tale input sismico: 

 

Figura 78. Valori di PDL3 per input sismico ag (SLV) = 0.182g 

Si può notare la grande variabilità dei valori assunti da PDL3 (0.182g). Risulta quindi evidente 

l’importanza di aver costruito fasci di curve di fragilità specifici per le varie combinazioni di parametri. 

Utilizzando la curva di fragilità media di figura 76, il valore di PDL3 ottenuto risulta pari al 22%; esso 

fornisce solo una stima della media di tutta la tipologia edilizia ma non considera le specificità proprie 

dei singoli edifici, ricavabili invece dagli 8 fasci di curve contenuti nell’abaco finale illustrato 

nell’ALLEGATO 1. 

Per maggior chiarezza, i risultati dell’esempio appena citato sono illustrati in figura 79. 
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Figura 79. Valori di PDL3 relativi alle 8 categorie di edifici (rif. figura 78) per input sismico ag (SLV) = 0.182g; la 

linea tratteggiata rossa indica la PDL3 (IM=0.182g) ottenuta dalla curva di fragilità media di fig. 76 
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6  Conclusioni 

In questo lavoro di tesi è stato affrontato l’argomento delle curve di fragilità per una specifica tipologia 

edilizia: edifici in muratura della zona del Casentino risalenti agli anni ’60 e ’70, governati da un 

comportamento di tipo globale. 

Sono stati creati 400 modelli di edifici sul software 3Muri, che utilizza l’approccio F.M.E. (Frame by 

Macro Element); in totale sono state eseguite 3200 analisi statiche non lineari. 

Il campione di edifici, derivato in parte da geometrie note di edifici reali e in parte da uno studio 

statistico sull’edificato, risulta essere rappresentativo della tipologia edilizia esaminata. La variabilità 

sui parametri geometrici e strutturali dei modelli è stata attentamente valutata in base al reale stato 

di fatto del costruito della zona di interesse. 

Le curve di fragilità sono state costruite seguendo un approccio analitico ed è stata utilizzata la 

funzione cumulativa lognormale, basata sul trattamento probabilistico delle PGA di capacità ottenute 

a partire dalle curve pushover.  

Le PGAc sono state ottenute sia per q* limitato (nello specifico, q* (SLC) ≤ 4 e q* (SLV) ≤ 3 come indicato 

al §C7.8.1.6 della Circolare 21 Gennaio 2019, n. 7 -C.S.LL.PP.) sia per q* senza limitazioni; è emerso che 

nel caso di assenza di limitazioni si ottengono spesso, in particolare per gli edifici più alti, valori molto 

elevati di q* i quali sono incompatibili con le duttilità tipiche delle strutture in muratura. Le curve di 

fragilità finali si riferiscono dunque al caso di q* limitato. 

Valutazioni intermedie hanno permesso di comprendere l’influenza dei vari parametri sulla risposta 

degli edifici, indirizzando in tal modo le scelte sulle modellazioni delle fasi successive del lavoro. 

Per la tipologia edilizia esaminata, nella quale il piano di rottura coincide quasi sempre con il livello di 

base a causa della sua elevata percentuale di foratura, è emerso che i parametri che influiscono 

maggiormente sulla risposta (e quindi anche sulle curve di fragilità) sono: 1) il materiale al livello di 

base dell’edificio 2) la percentuale di foratura al livello di base dell’edificio 3) l’altezza dell’edificio. 

In base a questi risultati, è stato costruito un abaco delle curve di fragilità per la tipologia edilizia 

esaminata (si veda ALLEGATO 1); esso è costituito da 8 fasci di curve di fragilità, ciascuno specifico in 

base alle caratteristiche dell’edificio da valutare. In ogni fascio sono rappresentate 4 curve di fragilità 

relative ai 4 livelli di danno considerati (DL4 = SLC, DL3 = SLV, DL2 = SLD, DL1 = SLO).  

L’obiettivo prefissato è stato raggiunto: con l’abaco è stato fornito uno strumento operativo di facile 

leggibilità che permette di valutare la fragilità di tutti gli edifici di interesse basandosi sui soli parametri 

che si sono rivelati influenti. Inoltre tali parametri sono facilmente rilevabili a vista, senza indagini 

approfondite; questo aspetto rende ancora più pratica e veloce l’applicabilità dell’abaco fornito su 

valutazioni di larga scala, dove gli edifici da prendere in esame possono essere centinaia o migliaia. 

Possibili sviluppi futuri potrebbero riguardare l’estensione del metodo oggetto della tesi ad altre 

tipologie edilizie e ad altre zone di territorio; si ribadisce infatti che i risultati ottenuti con questo 

metodo sono validi per una specifica area territoriale in quanto: 

- le PGAc a partire dalle quali si costruiscono le curve di fragilità dipendono dai parametri degli 

spettri in accelerazione e quindi dalle coordinate del sito; 

- la variabilità dei parametri meccanici e geometrici da considerare nei modelli deve rispecchiare 

l’effettiva configurazione degli edifici appartenenti alla tipologia edilizia, che può variare 

notevolmente nelle diverse zone di territorio. 
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ALLEGATO 1 – ABACO DELLE CURVE DI FRAGILITÀ 
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Pag. 1/2 NOTA: per % di foratura intermedie, PDLi = interpolazione tra i due valori assunti per AF e BF 

Tipologia di 

materiale al livello 

di base 

Pietrame 

disordinato 

Pietra a spacco 

con buona 

tessitura 

ZONA DI INTERESSE: CASENTINO  TIPOLOGIA EDILIZIA ANALIZZATA:  

Edifici in muratura risalenti agli anni ’60 

e ’70, caratterizzati dalla presenza di 

cordoli di piano e governati da un 

comportamento di tipo globale. 

Pietrame di varie tipologie al I° livello. 

Tufo o laterizio ai livelli superiori. 

Altezze degli edifici: 3 piani o 4 piani. 

Percentuale di foratura variabile, 

tendenzialmente medio-alta al livello di 

base 

CURVE DI FRAGILITÀ:  

𝑃𝐷𝐿𝑖(𝐼𝑀) = 𝑃[𝑑 ≥ 𝑑𝐷𝐿𝑖|𝐼𝑀] = Φ(
1

𝛽𝐷𝐿𝑖
∙ 𝑙𝑛 (

𝐼𝑀

𝜃𝐷𝐿𝑖
)) 

Funzione utilizzata: cumulativa lognormale  

Tipologia: curve di fragilità analitiche 

IM = PGA su terreno rigido = ag 
EPD = spostamento del nodo baricentrico all’ultimo livello 

Tipo di analisi utilizzata: Analisi Statica Non Lineare 

Campione di edifici analizzati: 400 modelli 
Numero di curve pushover trattate: 3200 

Livelli di danno considerati 

PARAMETRI MAGGIORMENTE INFLUENTI  

Percentuale di 

foratura al livello di 

base 

Alta foratura: 
60% (lato 

principale edificio) 
 

Bassa foratura: 
30% (lato 

principale edificio) 
 

 
Altezza dell’edificio  

3 livelli 

4 livelli 

SPETTRI DI RIFERIMENTO, CLASSE DEL SUOLO, 
CATEGORIA TOPOGRAFICA:  

Spettri (SLC, SLV, SLD, SLO) → Coordinate baricentriche 
della zona di interesse, VN = 50 anni, CU = 1 

Classe sottosuolo → A (terreno rigido) 
Categoria topografica → T1  
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4 LIVELLI 

Pietrame 

disordinato al 

livello di base  

Pietre a spacco con 

buona tessitura al 

livello di base  

Alta % di 

foratura al 

livello di base 

Bassa % di 

foratura al 

livello di base 

Alta % di 

foratura al 

livello di base 

Bassa % di 

foratura al 

livello di base 

3 LIVELLI 
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disordinato al 

livello di base  

Pietre a spacco con 

buona tessitura al 

livello di base  

Alta % di 

foratura al 

livello di base 
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foratura al 

livello di base 

Alta % di 

foratura al 

livello di base 

Bassa % di 

foratura al 

livello di base 
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