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Introduzione 

 

 

 

 

 

 

 

Le strutture in muratura portante rappresentano una tra le tipologie 

costruttive più diffuse nell'ambito del patrimonio edilizio esistente. 

Purtroppo, l'esperienza acquisita con i recenti terremoti, ha messo in luce 

che gli edifici esistenti in muratura, sia ordinari che di valore storico-

monumentale, rappresentano una delle classi di manufatti più vulnerabili 

al sisma. L'elevata vulnerabilità di queste costruzioni, è legata a diversi 

aspetti tra cui certamente l'epoca di realizzazione e la messa in opera nel 

tempo di molteplici interventi che ne hanno evidentemente modificato il 

comportamento strutturale originale. 

I terremoti rappresentano certamente uno tra gli eventi naturali con 

maggiore capacità distruttiva e, pertanto, il miglioramento sismico di 

strutture esistenti diventa oggigiorno di vitale importanza, sia per la 

salvaguardia della vita delle persone sia per la conservazione di edifici di 

interesse storico-monumentale.  
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Gli interventi di miglioramento/adeguamento dovrebbero corroborare la 

sicurezza strutturale senza modificarne il valore architettonico, né la 

forma, né il peso degli elementi. Per questo motivo, gli interventi eseguiti 

devono essere conformi alle più stringenti regole della moderna cultura 

del restauro che prevedono la minimizzazione della variazione rispetto 

allôautenticit¨, alla reversibilit¨ e alla compatibilit¨ dellôopera. 

In questo campo le tecniche tradizionali di intervento non sempre 

soddisfano tali criteri che dovrebbero soddisfare le esigenze strutturali e 

le esigenze di conservazione. In questi casi, l'impiego di tecniche 

innovative può essere utile per risolvere il problema. 

Tali difficoltà sono ancora maggiori se gli edifici oggetto del rinforzo 

sono sottoposti a vincolo. In tal caso, infatti, la scelta dei materiali e delle 

tecniche di rinforzo si riduce ulteriormente, in quanto condizionata da 

requisiti specifici di compatibilità con la costruzione esistente. 

Inoltre, lo sviluppo del costruito urbano va guidato secondo un approccio 

alla sostenibilità, perseguendo contemporaneamente lo sviluppo 

economico, il benessere sociale e la protezione dellôambiente. Ci¸ porta 

alla ricerca e allo sviluppo di tecnologie e materiali in grado di offrire 

specifiche prestazioni, con bassi costi economici, ambientali e sociali.  

Il miglioramento delle performance strutturali può essere perseguito 

attraverso lo sviluppo di sistemi di rinforzo basati su materiali innovativi 

e tecniche che risultano essere chimicamente, fisicamente e 

meccanicamente compatibili con i materiali esistenti, oltre che conformi 

con i criteri guida (quali reversibilità, durabilità, basso impatto sulla 

configurazione geometrica e strutturale esistente). 

Lo sviluppo della ricerca e della tecnologia, in questi ultimi decenni, ha 

permesso di utilizzare in diversi settori industriali i materiali compositi, 

frutto dell'affinamento delle conoscenze chimiche, capaci di soddisfare al 
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meglio le richieste prestazionali. Tale innovazione ha coinvolto anche il 

settore dell'edilizia, ambito nel quale i materiali compositi si sono 

affermati come valida alternativa alle tradizionali tecniche di rinforzo 

risultando, spesso anche più efficaci da un punto di vista di compatibilità 

e durabilità dell'intervento.  

La presente tesi si è posta come obiettivo principale l'analisi del 

comportamento di strutture in muratura nei confronti di azioni sismiche. 

Sulla base della risposta sismica di tali elementi si indaga l'efficacia di 

tecniche di intervento innovative, atte a ridurne la vulnerabilità.  

Lo scopo è stato perseguito mediante la progettazione e l'esecuzione di 

prove sperimentali su elementi, sub-assemblaggi e strutture in scala reale 

e ridotta, testate in condizioni non rinforzate e rinforzate con sistemi in 

composito di ultima generazione. In particolare si sono investigati alcune 

tra le più diffuse problematiche relative alle strutture esistenti in 

muratura: comportamento di un martello murario soggetto ad azioni fuori 

piano, rinforzato con cuciture armate mediante tubi pultrusi cavi in fibra 

di carbonio e iniezione di malta di calce; comportamento di pannelli 

murari soggetti ad azioni nel piano, rinforzati con ñintonaco armatoò 

eseguito con reti in materiale composito e malte fibrorinforzate; 

comportamento di colonne in muratura in scala reale soggette a carichi 

gravitazionali, confinate con differenti sistemi in FRCM (Fibre 

Reinforced Cementitious Matrix) con o senza la presenza di rinforzo 

interno mediante barre pultruse in GFRP o barre in acciaio inox elicoidali; 

comportamento globale di un edificio in muratura tipico dell'area 

mediterranea in scala 1:2, rinforzato con differenti tecniche innovative a 

seguito del danno prodotto. 

Le tecniche di intervento adottate, oltre ad assolvere la propria funzione 

di mitigazione del rischio sono risultate idonee a risolvere i problemi 
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emersi nel corso degli anni a causa dell'adozione di tecniche tradizionali, 

offrendo risultati soddisfacenti sia dal punto di vista della sicurezza 

strutturale che della compatibilità al supporto murario e nell'ottica della 

sostenibilità dell'intervento. 

Le prove e le analisi teorico-sperimentali hanno consentito di mettere in 

luce pregi e difetti delle tecniche di intervento adottate, nonché di 

ampliare il limitato numero di prove sperimentali su elementi in muratura 

rinforzati con sistemi in composito innovativi. 

Ciò potrà consentire in futuro la calibrazione di opportune formulazioni 

teoriche da inserire in documenti pre-normativi e/o normativi al fine di 

rendere gli interventi con tali tecniche facilmente adottabili e progettabili 

dai professionisti del settore. 

 

KEYWORDS : strutture in muratura; sistemi innovativi di rinforzo in 

FRP e FRCM; validazione sperimentale; prove statiche; prove dinamiche 

su tavola vibrante. 
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Capitolo 1 

Comportamento di edifici in muratura 

La maggior parte degli edifici esistenti è stato realizzato non in 

conformità alle normative antisimiche vigenti data la loro epoca di 

costruzione antecedente al concetto di sicurezza strutturale nei riguardi 

degli eventi sismici. 

I terremoti degli ultimi trent'anni hanno indotto ad una maggiore 

consapevolezza del rischio sismico e delle problematiche strettamente 

connesse alla vulnerabilità del costruito esistente, specie se di interesse 

storico monumentale. A tal riguardo i centri storici italiani sono da 

considerarsi un patrimonio architettonico storico in quanto risultano 

testimonianza di civiltà del passato e documento di cultura urbana. 

La conservazione del carattere tipologico di tali strutture diventa quindi 

aspetto di fondamentale importanza, ma allo stesso tempo la salvaguardia 

dal collasso può contrastare con tale aspetto. 

Ne deriva che, coniugare le esigenze di conservazione con quelle relative 

ad un prefissato standard di sicurezza, significa adottare sistemi di analisi 

specificatamente messi a punto per tali tipologie di manufatti, oltre che, 

soluzioni di intervento con metodi e tecniche innovative, reversibili e 

compatibili, i quali tengano in conto che il patrimonio architettonico 

storico è stato collaudato per eventi di intensità rilevante. 

Nello studio del comportamento degli edifici in muratura non si può 

prescindere dalla premessa riguardante la differenza tra comportamento 

globale e locale.  

Eô, infatti, noto come la maggior parte dei danni rilevati negli edifici in 

muratura in seguito al sisma siano dovuti allôinnesco di cinematismi di 

tipo locale mentre una parte più ridotta sia dovuta ad un collasso globale.  
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Inoltre, il collasso della struttura muraria inteso come organismo globale 

può avvenire solo nel caso in cui non si inneschi nessuno dei meccanismi 

locali. Per tale motivo lo studio del comportamento strutturale degli 

edifici in muratura generalmente parte dalla studio dei meccanismi locali. 

Lôanalisi di tali meccanismi prevede un'accurata conoscenza 

dellôelemento murario o della porzione di struttura che si intende studiare. 

Questo perché il comportamento, così come le criticità, sono fortemente 

influenzati dai particolari realizzativi degli elementi, quali possono essere, 

gli ammorsamenti, le connessioni e la tessitura muraria. 

La capacità del manufatto nei confronti delle azioni sismiche è fortemente 

dipendente dalla qualità dei collegamenti in particolar modo degli incroci 

murari, siano essi cantonali e martelli murari, e della struttura portante 

con gli orizzontamenti, sia intermedi che di copertura.  

La stessa tipologia di orizzontamento incide sulla risposta sismica: le 

volte, ad esempio, comportano spinte sulle murature di facciata se non 

adeguatamente contrastate; le coperture spingenti comportano anchôesse 

delle azioni fuori piano; i solai in legno del passato non risultano rigidi 

nel proprio piano e quindi non distribuiscono le azioni uniformemente su 

tutta la struttura. 

Non sempre tale processo di conoscenza risulta agevole sia a causa di 

problemi oggettivi sia a causa di problemi soggettivi quali la vetustà (o 

storicit¨) dellôedificio, il rimaneggiamento dellôimpianto strutturale, 

lôoccultamento di particolari strutturali per ragioni meramente estetiche. Il 

primo passo da effettuare nel difficile processo di analisi di un edificio 

esistente è dunque la conoscenza della sua storia. Da essa, infatti, è 

possibile ricavare numerose informazioni utili per la definizione della 

struttura. Lôepoca di costruzione, lôarea geografica di appartenenza, lo 

sviluppo della sua costruzione, che potrebbe avvenire in più fasi con il 
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susseguirsi di differenti tecniche costruttive e differenti materiali, 

forniscono ad un occhio esperto importanti indizi. 

La muratura è un materiale composito le cui caratteristiche meccaniche 

dipendono dalle proprietà dei singoli componenti (elementi lapidei e 

malta), ma anche dalla tessitura muraria e dalla forma degli elementi che 

la compongono. Risulta fondamentale, quindi, conoscere le modalità 

costruttive (tessitura, singolo o doppio paramento, presenza di un sacco 

riempito da materiale incoerente, presenza di diatoni di collegamento tra i 

paramenti) oltre che i materiali di cui essa è costituita (ciottoli, pietre 

sbozzate, pietre squadrate, mattoni, malta di allettamento, ecc...) e dal loro 

degrado. 

Oltre a ciò lo studio dellôeventuale quadro fessurativo, con lesioni che 

possono essere di natura fisiologica o prodotte dallôincipiente innesco di 

cinematismi, è una preziosissima fonte di conoscenza della distribuzione 

attuale o passata delle tensioni nella muratura.  

Lo studio dei meccanismi di collasso prevede lôassunzione fondamentale 

del comportamento monolitico della porzione di muratura oggetto di 

studio. Questa condizione non sempre è verificata e talvolta, in presenza 

di murature di bassa qualità, può innescarsi il  fenomeno della 

disgregazione della muratura (Figura 1.1). Tale fenomeno di per sé è 

molto più fragile e dissipa una quantità di energia molto ridotta rispetto ad 

un meccanismo di primo o secondo modo. È opportuno, quindi, ancor 

prima di approcciare allo studio del cinematismo progettare opportuni 

interventi (ristilatura dei giunti, connessione dei diversi paramenti nelle 

murature a più teste tramite diatoni, ecc.) atti a scongiurare il verificarsi di 

tale fenomeno. 
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Figura 1.1 Foto di meccanismi di collasso per disgregazione della muratura 

1.1. Meccanismi fuori piano a seguito di azioni sismiche 

Qualora la struttura non sia in grado di rispondere con un comportamento 

globale al sisma vi ¯ lôinnesco di cinematismi dovuti alle forze che 

investono la parete ortogonalmente al proprio piano. Tali meccanismi 

detti ñdi fuori pianoò sono anche definiti di "primo modo" perché 

necessitano di minore energia per la loro attivazione e dunque sono i 

primi ad innescarsi. 

Tra i meccanismi più frequenti che si rilevano, senza pretesa di 

esaustività, si hanno: 
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¶ Ribaltamento Semplice della Parete 

¶ Ribaltamento Composto della Parete 

¶ Ribaltamento del Cantonale 

¶ Flessione Orizzontale della Parete 

¶ Flessione Verticale della Parete 

¶ Ribaltamento del Timpano  

Ciascuno dei succitati meccanismi, inoltre, può presentare varianti a 

seconda del coinvolgimento dellôintero elemento (facciata, timpano, 

cantonale, ecc.) o solo di parte di esso a causa della presenza di murature 

a più fodere tra loro scollegate. 

Il ribaltamento semplice di pareti esterne degli edifici dovute allôazione 

del sisma rappresenta una situazione di danno tra le più frequenti e 

pericolose. Il meccanismo viene schematizzato come una rotazione rigida 

della parete o di una porzione di essa attorno ad una cerniera cilindrica 

orizzontale posta alla sua base, attivata da sollecitazioni ortogonali al 

piano che la contiene. 

Tale situazione si verifica quando il muro investito dallôazione sismica ad 

esso ortogonale non è vincolato ad altri elementi quali la copertura, i solai 

o le pareti perpendicolari. Eô evidente che a parit¨ di condizioni di vincolo 

e qualità muraria, il cinematismo si innesca per primo nelle pareti normali 

allôazione sismica. Tale cinematismo può riguardare tutta la facciata o 

solo parti sommitali di questa, come descritto in Figura 1.2.  
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Figura 1.2 Meccanismo di ribaltamento semplice di un fabbricato 

I segni di un incipiente attivazione di tale meccanismo sono facilmente 

individuabili osservando lôincrocio tra la parete oggetto del meccanismo e 

quella ad essa ortogonale. In tal caso, infatti, non sarà difficile individuare 

una o più lesioni verticali in corrispondenza dellôintersezione dei due 

pannelli murari, con ampiezza maggiore in prossimità della sommità 

dellôedificio (Figura 1.3). Un'accurata ispezione interna, inoltre, può 

evidenziare lôavvenuto sfilamento delle travi del tetto o dei solai.  

 

Figura 1.3 Quadro fessurativo per meccanismo di ribaltamento semplice 
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Il ribaltamento composto delle pareti murarie si manifesta, così come 

quello di ribaltamento semplice, attraverso la rotazione rigida di intere 

facciate o porzioni di pareti rispetto ad una cerniera cilindrica orizzontale 

posta alla base del pannello, ma accompagnata dal trascinamento di parti 

delle pareti ad essa ortogonali (Figura 1.4). 

La dimensione della porzione del muro ortogonale che subisce il 

ribaltamento insieme alla facciata dipende fortemente dalla tessitura 

muraria. L'angolo di inclinazione e l'estensione del cuneo di 

trascinamento sono più evidenti per murature regolari rispetto a murature 

disordinate. Inoltre, la presenza di aperture può condizionare o meno la 

diffusione della lesione nel muro ortogonale. 

  

Figura 1.4 Meccanismo di ribaltamento composto 

Il ribaltamento del cantonale si manifesta attraverso la rotazione rigida di 

un cuneo di distacco, delimitato da superfici di frattura ad andamento 

diagonale nelle pareti concorrenti nelle angolate libere, rispetto ad una 

cerniera posta alla base dello stesso.  

Meccanismi di questo tipo sono frequenti in edifici che presentano spinte 

concentrate in testa ai cantonali dovute in particolar modo ai carichi 

trasmessi dai puntoni dei tetti a padiglione. Si suppone che il ribaltamento 
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avvenga nella direzione di spinta del puntone e che il cinematismo sia 

definito dalla rotazione del macro-elemento individuato intorno ad un 

asse perpendicolare al piano verticale che forma un angolo di circa 45° 

con le pareti convergenti nellôangolata e passante per la cerniera suddetta 

(Figura 1.5). 

  

Figura 1.5 Meccanismo di ribaltamento del cantonale 

Il meccanismo di flessione verticale di una parete si manifesta con 

formazione di una cerniera cilindrica orizzontale che divide la parete in 

due blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a 

tale asse per azioni fuori dal piano (Figura 1.6). 
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Figura 1.6 Meccanismo di ribaltamento di flessione verticale 

Il meccanismo di flessione orizzontale di una parete si manifesta con 

lôespulsione di materiale dalla zona sommitale della parete e col distacco 

di corpi cuneiformi accompagnato dalla formazione di cerniere 

cilindriche oblique e verticali per azioni fuori dal piano (Figura 1.7). 

  

Figura 1.7 Meccanismo di ribaltamento di flessione orizzontale 

Il meccanismo di collasso del timpano si manifesta con lôespulsione di 

parte sommitale della parete del timpano e col distacco di corpi 

cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e verticali per azioni 

fuori dal piano (Figura 1.8).  
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Il cinematismo ¯ in genere provocato dallôazione ciclica di martellamento 

della trave di colmo della copertura. In fase sismica la presenza di travi di 

colmo di notevoli dimensioni causa il trasferimento di una elevata spinta 

alla parete del timpano e può determinare il distacco di macro-elementi 

cuneiformi e lôinstaurarsi delle condizioni di instabilità che si manifestano 

attraverso la rotazione degli stessi attorno a cerniere oblique.  

Il cinematismo è analizzato considerando il problema simmetrico rispetto 

alla verticale passante per il colmo della parete del timpano ed 

ipotizzando che i due macroelementi possano ruotare ciascuno attorno ad 

una delle cerniere cilindriche oblique e reciprocamente entrambe rispetto 

ad un punto di contatto; nel contempo si ammette che essi subiscano 

scorrimenti verso lôalto lungo le suddette cerniere inclinate.  

  

Figura 1.8 Meccanismo di ribaltamento del timpano 

1.2. Meccanismi nel piano a seguito di azioni sismiche 

Se la struttura in muratura è realizzata in maniera tale da non consentire 

lôattivazione di meccanismi di I modo lôintero complesso strutturale ¯ 

coinvolto nella risposta sismica e si attivano le resistenze degli elementi 

nel proprio piano. Solo nelle strutture caratterizzate da buoni collegamenti 

tra le pareti ortogonali e tra i solai e le pareti stesse, che scongiurano 
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l'attivazione di meccanismi fuori piano, i quadri fessurativi dimostrano 

l'attivazione delle riserve di resistenza della muratura investita nel proprio 

piano. 

I meccanismi che si attivano sono quelli definiti di ñII Modoò e 

coinvolgono principalmente le loro resistenze flessionali e taglianti. Eô 

immediato verificare che il collasso di un elemento murario per 

danneggiamento nel proprio piano richiede unôenergia molto maggiore 

rispetto a quella richiesta per lôattivazione di un cinematismo al di fuori 

del piano. 

Il comportamento delle pareti nel piano dipende fortemente dalle 

dimensioni degli elementi. Il rapporto di forma, rapporto tra altezza e base 

dei pannelli, insieme ai carichi gravitazionali e taglianti in gioco, posso 

comportare crisi per pressoflessione, tipicamente per pannelli snelli, 

oppure per taglio da scorrimento, nel caso di pannelli tozzi con carichi 

gravitazionali limitati, oppure crisi per taglio da trazione, come riportato 

nella Figura 1.9. 
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(a) 

  

(b) 

 
 

(c) 

Figura 1.9 Crisi nel piano dei pannelli: (a) pressoflessione; (b) taglio scorrimento; 

(c) taglio trazione 
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   Figura 1.10 Rottura a taglio nel piano della parete 

Alle vulnerabilità intrinseche dei manufatti edilizi storici nei confronti 

delle azioni dinamiche precedentemente trattate, si aggiungono numerosi 

casi di guasto dovuto ad azioni di tipo antropiche. La consuetudine degli 

utenti di abitazioni di adattare le unità abitative alle proprie esigenze, 

spesso, conduce ad adottare delle pratiche poco ortodosse che 

compromettono la staticità del manufatto. Le pratiche più comuni, emerse 

a seguito di gravi dissesti, vanno dalle aperture di nicchie allôasportazione 

di intere pareti murarie, per la realizzazioni di ampi saloni ed ambienti 

open space. Allo stesso modo, la mancata cultura della manutenzione 

programmata, a favore della pratica consueta di intervenire a guasto 

avvenuto, talvolta attraverso la realizzazione di lavori in economia e in 
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assenza di indagini preliminari per risalire alla causa del guasto, porta a 

sottovalutare delle situazioni che, in maniera indiretta, compromettono 

lôequilibrio statico del manufatto.  

Molto spesso interventi del passato si sono rilevati fallaci e al contrario 

della loro idea progettuale non hanno fatto altro che aumentare le 

vulnerabilità delle strutture in muratura. Per questo motivo, conoscere 

lôintera storia di vita della struttura ¯ la fase pi½ importante nellôanalisi 

degli edifici in muratura, soprattutto se di interesse storico-monumentale. 

Tra gli interventi di manutenzione con ripercussioni strutturali, che con 

maggior frequenza sono stati adottati in passato, è possibile annoverare: 

sostituzione di solaio di piano o di copertura; inserimento di sistemi di 

connessione di pareti murarie scarsamente ammorsate; apertura e chiusura 

di vani. 

In Figura 1.11 si possono osservare gli effetti prodotti dalla sostituzione 

di una copertura deformabile in legno con un solaio misto in acciaio e 

calcestruzzo più rigido, disposto con una diversa orditura rispetto a quella 

originaria. Il nuovo impianto coinvolge un sistema resistente diverso da 

quello inizialmente concepito. La variazione di orditura induce 

certamente una diversa distribuzione dei carichi sugli elementi verticali 

portanti. Essa, inoltre, può indurre il manifestarsi di un quadro fessurativo 

sulla porzione di parete in prossimità del vano, dovuto al riassetto dei 

carichi verticali non contemplati inizialmente. La sostituzione della 

copertura ha provocato, oltre modo, un dissesto nella muratura e la 

necessità di un suo ripristino non atteso nel preventivo di spesa.  
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Figura 1.11 Lesione nel paramento murario a seguito di intervento di rifacimento 

del solaio con cambiamento di orditura. 

Altresì, la sostituzione dei solai di piano deformabili con impalcati rigidi, 

mentre da un lato può scongiurare il collasso della struttura per 

meccanismi fuori piano, dall'altro modifica la risposta degli elementi 

resistenti di parete, che passano da un comportamento di tipo flessionale 

ad uno di tipo tagliante. In tal caso, è necessario verificare l'adeguatezza 

delle strutture al nuovo sistema di sollecitazioni. 

Sono frequenti i casi in cui sono state previste opere di sostituzione delle 

coperture leggere spingenti. In particolare, sono stati spesso adottati 

interventi di sostituzione di coperture esistenti con altre pesanti, del tipo 

in cemento armato, soprattutto per rispondere alle moderne esigenze di 

sicurezza. Crolli e dissesti subiti nei recenti eventi sismici, però, hanno 

mostrato come questa modalità di intervento, se non ben progettata ed 

eseguita, sia risultata inadeguata specie nei confronti della sicurezza, 

qualora non sia stata valutata lôidoneit¨ del sistema strutturale 

allôincremento di forze inerziali e non sia stato progettato un vincolo 

opportuno tra la nuova copertura e le murature (Figura 1.12).  
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Figura 1.12 Danni da sostituzione di copertura. 

In definitiva, i dissesti statici delle fabbriche edilizie scaturiscono da 

azioni perturbatrice di diversa natura. La vetustà è nemica inesorabile 

delle costruzioni, insidia la materia rendendola vulnerabile alle variazioni 

termiche, igrometriche e agli agenti atmosferici. Ogni causa perturbatrice 

induce delle alterazioni nel regime di equilibrio statico del sistema 

murario; superati certi limiti, tali alterazioni danno luogo a dissesti statici 

che si manifestano attraverso lesioni e deformazioni. Dalla diagnosi del 
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quadro fessurativo si può risalire al dissesto che lo ha generato e alla 

relativa causa, attraverso una relazione diretta causa-effetto. 

Risulta chiaro, pertanto, che un continuo monitoraggio del buon 

funzionamento delle strutture e degli impianti da parte degli stessi utenti 

del bene, così come una manutenzione programmata che si avvalga delle 

diverse innovazioni tecnologiche nel campo dell'ingegneria strutturale, 

rappresentano aspetti chiave al fine di ridurre sensibilmente la 

vulnerabilità dei manufatti esistenti e perseguire la duplice finalità di 

conservazione e sicurezza sismica. 



 

26 
 

Capitolo 2  

Meccanismi fuori piano: comportamento 

sperimentale di un martello murario in scala reale 

rinforzato con chiodature in composito. 

 

 

 

 

Le modalità di collasso, nella gran parte dei casi, per le strutture in 

muratura esistenti sono caratterizzate dalla formazione di meccanismi 

cinematici, che determinano la perdita di equilibrio fuori piano delle 

pareti. 

Un ruolo di rilievo nella risposta sismica delle strutture murarie è assunto 

dagli ammorsamenti delle pareti lungo le intersezioni verticali, nonché dal 

collegamento nel piano orizzontale, oltre che dalla qualità muraria.  

Tra gli interventi tesi alla risoluzione delle carenze nei collegamenti, sono 

molto diffusi gli incatenamenti, metallici o di altro materiale, e le 

cerchiature esterne, limitatamente ai casi di edifici di dimensioni ridotte. 

Il collegamento delle intersezioni murarie, laddove carente, è stato spesso 

risanato con perforazioni armate, piuttosto che con scuci e cuci 

localizzato. Le norme tecniche attualmente in vigore prescrivono, per le 

perforazioni armate, un loro impiego limitato ai casi in cui non siano 

percorribili altre soluzioni, causa l'invasività di intervento e la dubbia 

efficacia, specie in presenza di muratura a più paramenti scollegati. Tale 
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tecnica, è stata largamente utilizzata nei recenti processi di ricostruzione a 

seguito di eventi sismici (Di Ludovico et al. - 2016). 

La tecnica tradizionale delle perforazioni armate presenta alcune criticità 

dovute alla corrosione delle barre di armature poste all'interno del tessuto 

murario e alla difficoltà, dovuta al peso eccessivo delle barre stesse, di 

porre, durante le fasi realizzative del rinforzo, le barre centrate nei fori, in 

modo da essere completamente avvolte dalla boiacca iniettata. Per 

superare tali criticità è possibile sostituire le barre metalliche con tubi 

caratterizzati da leggerezza e elevata resistenza alla corrosione. 

La soluzione alternativa proposta ¯ basata sullôutilizzo di ancoraggi con 

tubi cavi pultrusi in fibra di carbonio rinforzati con trefoli in acciaio inox 

disposti longitudinalmente e a spirale lungo la loro stessa superficie con 

lôausilio di stucco epossidico, al fine di incrementare la resistenza a taglio 

di tali tubi e l'ingranamento con la malta da iniettare. 

Nel seguente capitolo si illustrano i risultati di una campagna 

sperimentale condotta mediante lôesecuzione di tre prove, di cui una 

monotona e due cicliche, su un martello in scala reale in muratura di tufo, 

caratterizzato da uno scarso grado di ammorsamento, rinforzato con la 

tecnica innovativa descritta in precedenza al fine di evitare meccanismi di 

ribaltamento fuori piano. 

2.1. Stato dellôarte 

Sebbene la vulnerabilità delle strutture murarie risiede nella qualità della 

fattura degli ammorsamenti, ovvero alle competenze con le quali le 

maestranze hanno applicato la regola dell'arte, sono state condotte ben 

poche indagini sperimentali volte alla comprensione del comportamento 

resistente di questi elementi strutturali, sottoposti all'azione sismica. 
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In letteratura si reperiscono numerose sperimentazioni condotte su singole 

pareti sollecitate da azioni dinamiche fuori piano (ABK - 1981, Bariola 

et al. - 1990, Baggio & Masiani - 1991, Lam et al. - 1995, Doherty - 

2000, Meisl et al. - 2006, Wilhelm et al. - 2007, ElGawady et al. - 2011) 

che escludono, tuttavia, il vincolo offerto dai muri di spina. Tuttavia, del 

tutto carenti sono le indagini sperimentali eseguite sul sub-assemblaggio 

strutturale rappresentato dai martelli murari. Solo recentemente 

(Paganoni S. e D'Ayala D. - 2014) è stata condotta una campagna 

sperimentale su cantonali e martelli murari rinforzati in scala reale, con 

l'obiettivo di indagare le modalità di rottura che occorrono e proporre, di 

conseguenza, una metodologia valida di progettazione di specifici 

interventi di rinforzo.  

In tale sperimentazione, il sistema di antiribaltamento indagato è 

costituito da una barra in acciaio inossidabile rivestita da una garza, al cui 

interno è stata iniettata una malta. Tale tecnica ha consentito un 

incremento di resistenza e di energia dissipata di un provino in mattoni in 

scala reale di 120 cm di altezza, rispettivamente, pari a + 325% e +140%. 

In tal caso, tuttavia, il quadro fessurativo è risultato caratterizzato da una 

rottura localizzata in corrispondenza della zona oggetto di intervento, 

dovuta al differente funzionamento del sistema di rinforzo ("locking 

meccanico") rispetto al caso esaminato in questo capitolo. 

Alla carenza di dati sperimentali circa la resistenza fuori piano delle pareti 

ammorsate, si aggiunge la scarsità delle indicazioni normative in merito 

alla definizione della qualità dei collegamenti verticali. Il D.M. 

14/01/2008 e la relativa Circ. n.617/09, inoltre, prescrivono di prevedere 

opportuni interventi di rafforzamento dei collegamenti senza fornire in 

dettaglio metodi di calcolo. 
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2.2. Programma sperimentale 

La campagna sperimentale è stata condotta su un campione in scala reale 

rappresentativo di una porzione di martello murario del piano terra di un 

edificio a tre elevazioni, in muratura di tufo quadrata e solai in putrelle e 

tavelloni, orditi ortogonalmente al prospetto principale (Figura 2.1a). 

L'altezza del campione è di 190 cm, con una base di 200 cm ed una 

profondità 120 cm (Figura 2.1b). Nella pratica costruttiva la realizzazione 

dei nodi murari, siano essi a "cantone" a "martello" e a "croce", prevede 

che le murature convergano nel nodo a strati alterni, operando un 

reciproco concatenamento, ed attuando lo sfalsamento delle connessure 

verticali in corrispondenza del fronte di attacco. Tale procedura 

renderebbe efficace il collegamento delle pareti nelle intersezioni, 

favorendo il funzionamento a catena della muratura e scongiurando il 

collasso della struttura per meccanismo fuori piano. Il campione è stato 

confezionato tessendo i blocchi, di dimensioni 370x250x105 mm, 

secondo una modalità costruttiva tradizionale delle murature di tufo e 

sfalsando i filari nel nodo in modo da realizzare uno "scarso" grado di 

ammorsamento tra i due paramenti. 

  

a) b) 

Figura 2.1 (a) Modello dellôedificio; (b) Dimensioni del campione (mm) 
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Il filare tipo è costituito da tre strati: i primi due di ortostati (Figura 

2.2a,c), sovrapposti sfalsando i giunti verticali ed accostati ad uno strato 

di blocchi disposti di coltello; il terzo di diatoni (Figura 2.2d), che 

realizza una connessione nulla tra i due paramenti. Il martello è costituito 

da n.5 filari e n.15 strati sovrapposti, di cui solo n.10 strati si innestano 

nel paramento frontale per 105 mm (Figura 2.2b). In Figura 2.3 sono 

riportate le fasi costruttive del campione di prova. 

Il programma ha previsto l'esecuzione di n.3 prove, realizzate sul 

medesimo campione, identificati dalle sigle: 

¶ S1, prova monotona su campione non rinforzato; 

¶ S2, prova ciclica su campione riparato e non rinforzato; 

¶ S3, prova ciclica su campione riparato e rinforzato. 

 

 
a) b) 

 
c) 

 
d) 

Figura 2.2 Geometria del campione (dimensione in mm). 
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Figura 2.3 Fasi esecutive 
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2.3. Caratterizzazione dei materiali 

Sono state eseguite prove di caratterizzazione sull'elemento lapideo, sulla 

malta di allettamento e sul "materiale muratura" al fine di determinare le 

principali caratteristiche meccaniche degli stessi. 

Le prove sul tufo, impiegato per la realizzazione del manufatto, 

consistono in prove di compressione monoassiale su n.5 cubetti di 

dimensioni 70x70x70 mm (Figura 2.4), secondo le disposizione della 

norma europea UNI EN 1926:2000, con velocità di prova di 0,01 mm/s. 

In Tabella 2.1 sono riportati i risultati ottenuti in termini di peso specifico, 

g, resistenza a compressione, ů, valore medio di resistenza a 

compressione, ům, deviazione standard, Dev.St, e coefficiente di 

variazione, CV. Dalle prove effettuate è emerso un peso specifico medio 

di 14,65 kN/m
3
 e una resistenza a compressione media di 8,90 MPa con 

un coefficiente di variazione pari al 12%.  

Tabella 2.1 Risultati prove di compressione su cubetti di tufo 

Provino 
g gm ů ům Dev. St CV 

[kN/m3]  [kN/m3]  [MPa]  [MPa]  [MPa]  [%]  

T1 14,47 

14,65 

8,29 

8,90 1,10 12% 

T2 14,84 8,97 

T3 14,92 7,45 

T4 14,63 9,47 

T5 14,41 10,32 
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(a) (b) 

Figura 2.4 Prova di compressione su cubetto di tufo: (a) campione prima del test; 

(b) campione a fine test 

Le prove sulla malta a base di calce, utilizzata per l'allettamento dei filari 

del martello murario, sono state eseguite secondo le disposizione della 

norma UNI EN 1015-11:2007. La stessa stabilisce di eseguire su ogni 

campione prismatico di dimensioni 160x40x40 mm (confezionati durante 

la realizzazione del campione in scala in appositi casseri) una prima prova 

a flessione su tre punti ed una successiva prova a compressione sui due 

monconi, ottenuti dalla rottura a seguito della prova a flessione sul 

provino (Figura 2.5). Le prove sono state eseguite in controllo di 

spostamento con una velocità di 0,01 mm/s.  

In Tabella 2.2 sono riportati i valori sperimentali della resistenza a 

flessione, ff, e della resistenza a compressione, ů, con i rispettivi valori 

della media, della deviazione standard e del coefficiente di variazione. I 

risultati ottenuti mostrano una resistenza media a flessione ff =1,14 MPa 

con un coefficiente di variazione del 27%, e una resistenza a 

compressione ů = 7,35 MPa con un coefficiente di variazione pari a 11%; 

pertanto, la malta può essere classificata come M5, secondo le 

disposizioni della norma UNI EN 998-2:2010. 
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Tabella 2.2 Risultati prove su elementi di malta 

Provino 160x40x40 
ff Provino 

40x40x40 

ů 

[MPa] [MPa] 

M1 0,99 
M1a 7,73 

M1b 7,88 

M2 1,29 
M2a 8,68 

M2b 7,10 

M3 1,65 
M3a 7,91 

M3b 7,57 

M4 1,11 
M4a 5,43 

M4b 6,33 

M5 0,93 
M5a 6,53 

M5b 7,26 

M6 0,63 
M6a 6,30 

M6b 7,03 

M7 1,24 
M7a 7,70 

M7b 7,73 

M8 1,28 
M8a 7,78 

M8b 8,26 

M9 - 
M9a 7,65 

M9b 7,47 

Media [MPa] 1,14 Media [MPa] 7,35 

Dev. St [MPa] 0,30 Dev. St [MPa] 0,79 

CV [%]  27% CV [%]  11% 

  
(a) (b) 
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(c) (d) 

Figura 2.5 Prove su malte: prova a flessione (a) campione prima del test, (b) campione a fine 

prova; prova a compressione (a) campione prima del test, (b) campione a fine prova. 

La resistenza a compressione della muratura è stata determinata secondo 

le disposizioni della norma europea UNI EN 1052-1:2001. A tale scopo, 

sono stati realizzati n.3 provini di muratura di dimensioni 60x60x25 cm, 

funzione delle dimensioni del blocco lapideo (Figura 2.6), strumentati con 

LVDT verticali ed orizzontali su entrambe le facce del provino al fine di 

determinare le proprietà meccaniche della muratura. I risultati delle prove, 

condotte con una velocità di carico costante di 0,15 mm/s, sono riportati 

in Tabella 2.3 in termini di resistenza a compressione, ů, e modulo 

elastico, E, con i relativi valori medi (ům e Em). In Figura 2.7 sono 

riportati i diagrammi ů-Ů relativi ai tre provini analizzati.  

La resistenza a compressione media della muratura, così ottenuta, è 

risultata pari a 3,44 MPa, di poco inferiore al valore teorico di norma pari 

a 3,84 MPa. Quest'ultimo è stato ricavato dalla tabella 11.10.VI del D.M. 

14/01/2008 per murature in pietre naturali, assumendo una malta 

appartenente alla classe M5 e un valore caratteristico della resistenza a 

compressione del tufo pari al 75% del valore medio, ottenuto dalle prove 

sperimentali. 
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a) b) 

Figura 2.6 (a) Setup prova a compressione muratura; (b) quadro fessurativo a 

prova ultimata 

 

Figura 2.7 Diagramma ů-Ů dei test a compressione su muretti 

Tabella 2.3 Risultati test compressione muretti 

Provino ů [MPa] ům [MPa]  E [MPa] Em [MPa]  

Mur1 3,78 

3,44 

- 

1380 Mur2 3,22 1058 

Mur3 3,32 1702 
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2.4. Setup di prova 

Per l'esecuzione delle prove sperimentali è stato progettato un sistema ad 

hoc attraverso il quale applicare i carichi al campione. Per determinare il 

carico verticale da applicare in fase di prova, si è tenuto conto dello 

scarico di tre ordini di solaio e del peso di due livelli di muratura, come 

indicato nello schema di Figura 2.1a. In questo modo, si sono ottenuti un 

carico di 120 kN/m sul muro frontale, e di 40 kN/m sul muro di spina, 

dovendo sostenere, quest'ultimo, solo il peso di due ordini di muratura. 

In Tabella 2.4 si riporta l'analisi dei carichi e il relativo calcolo dei pesi 

gravanti sui due muri costituenti il martello murario. 

Tabella 2.4 Analisi dei carichi 

PERSO PROPRIO Gk1 kN/m
2 

Trave (IPE120) 0,104 / 0,80 0,13 

Soletta 1 x 0,8 x 0,10 x 24 / 0,80 2,4 

TOTALE  2,53 

CARICO FI SSO  Gk2   

Pavimento 1 x 0,8 x 0,02 x 18 /0,80 0,36 

Massetto 1 x 0,8 x 0,04 x 16 /0,80 0,64 

Riempimento 1 x 0,8 x 0,04 x 16/0,80 0,64 

Tavellone 1 x 0,8 x 0,08 x 8 0,64 

Intonaco 1 x 0,8 x 0,015 x 18 0,27 

Tramezzi  1,00 

TOTALE  3,55 

G1k + G2k + 0,3 Qk 2,53 + 3,55 + 0,3 x 2,00 7,00 

 

SCARICO MURO DI FACCIATA  kg 

Peso del muro dei due ordini 

superiori 
1.600 x 2,00 x 0,40 x 8,00 

10.24 

Peso del solaio dei due ordini 

superiori 
700 x 3,00 x 2,00 = 4200 x 3 piani 

12.60 

  22.84 

Tensione media nella muratura 22.84 / 200 x 40 3 kg/cm
2 

SCARICO MURO DI SPINA    

Peso del muro dei due ordini 

superiori 
1.600 x 1,2 x 0,4 x 8,00 

6.14 

Tensione media nella muratura 6.14 / 120 x 40 1 kg/cm
2 
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Sul paramento frontale, il carico distribuito è stato applicato per mezzo di 

martinetti idraulici (spostamento massimo ± 50 mm e cella di carico con 

capacit¨ di 500 kN) posti allôestremit¨ di una trave scatolare in acciaio, 

opportunamente dimensionata in modo da distribuirlo su tutta la 

superficie del muro (Figura 2.8b,c). I martinetti sono stati collegati al 

basamento per mezzo di scarpe metalliche che consentono la rotazione 

nel piano ortogonale (cerniera cilindrica) del setup durante la 

simulazione. 

Sul muro di spina, invece, il carico è stato applicato per mezzo di una 

putrella di contrasto collegata mediante barre filettate alle scarpe 

metalliche di base (cerniera cilindrica) (Figura 2.8d,e). 

Il campione è stato alloggiato su una base metallica cava riempita di un 

getto di malta cementizia, a simulare la fondazione del martello.  
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a) 

  

b) c) 

  
d) e) 

Figura 2.8 Setup di carico: vista in pianta (a); vista frontale (b, c); vista posteriore 

(d, e). 
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Il tiro che simula lôazione sismica fuori piano ¯ applicato per mezzo di un 

attuatore oleodinamico (carico massimo ± 500 kN, spostamento massimo 

± 250 mm), equipaggiato con una cella di carico da 100 kN compatibile 

con i carichi attesi, posto a quota 162 cm dalla base del provino e 

opportunamente collegato ad un telaio in acciaio di contrasto. L'attuatore 

è stato fissato al campione attraverso una coppia di piastre in acciaio a C 

bullonate tra loro e rese solidali al paramento frontale per mezzo di un 

getto di malta cementizia colabile (Figura 2.9).  

  

Figura 2.9 Setup carico orizzontale 

La lettura di spostamenti e deformazioni è stata compiuta attraverso 

LVDTs (Linear Variable Displacement Transductor) e trasduttori a filo 

(Stringer LVDTs), secondo lo schema riportato in Figura 2.10. In 

particolare, sono stati posizionati n.7 LVDT (L1-L7) su montanti fissi 

lungo una linea verticale a 290 mm dalla mezzeria del provino, a rilevare 

gli spostamenti assoluti del paramento frontale (Figura 2.10a); n.9 LVDT 

(L8-L16) in corrispondenza della sezione di ammorsamento, a rilevare lo 

scorrimento relativo tra i due paramenti (Figura 2.10b); n.1 LVDT (L17) 

posto sulla parete di spina per misurare lôapertura di una potenziale 

lesione lungo un giunto verticale, n.1 LVDT (L18) e n.4 trasduttori a filo 

(SL1-SL4), a rilevare le deformazioni del muro di spina lungo le 

diagonali (Figura 2.10c); n.1 LVDT (L19) posto al piede del provino, a 

rilevare rotazioni rigide (Figura 2.10c). 
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a) 

  
b) 

  
c) 

L - LVDT 

SL - Stringer LVDT (Traduttori a filo) 

Figura 2.10 Strumentazione di prova: LVDT  sulla parete frontale (a); LVDT 

nellôammorsamento (b); LVDT e trasduttori a filo  sulla parete di spina (c). 
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2.5. Previsioni teoriche 

Il D.M.14/07/2008 e Circ. n.617/2009, al Punto C8.7.1.1 riguardante gli 

edifici esistenti, stabiliscono che la valutazione della sicurezza sismica 

degli edifici in muratura va eseguita, oltre che con riferimento al 

comportamento sismico globale, anche con riferimento allôanalisi dei 

meccanismi locali di collasso: ñQuando la costruzione non manifesta un 

chiaro comportamento dôinsieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma 

come un insieme di sottosistemi (meccanismi locali), la verifica su un 

modello globale non ha rispondenza rispetto al suo effettivo 

comportamento sismico... In tali casi la verifica globale può essere 

effettuata attraverso un insieme esaustivo di verifiche locali.ò 

La valutazione di tali meccanismi può essere eseguita attraverso 

unôanalisi cinematica a macroblocchi, considerati come corpi rigidi, 

rappresentanti porzioni più o meno estese della struttura muraria. Tale 

analisi può essere condotta solo nel caso di muratura di buona qualità, 

cioè non soggette a fenomeni di disgregazione, come nel caso in esame, 

dove le caratteristiche meccaniche e la tessitura ci permettono di 

utilizzare tale metodo.  

Al fine di prevedere la forza necessaria allôattivazione del meccanismo di 

ribaltamento fuori piano sono state considerate due modalità di collasso in 

funzione del grado di ammorsamento in accordo alle previsioni dei 

moderni codici normativi. 

In assenza di ammorsamento, il collasso avviene con la separazione netta 

dei due paramenti in corrispondenza dellôinterfaccia e successivo 

ribaltamento fuori piano del muro di facciata (ribaltamento semplice), 

come rappresentato in Figura 2.11a. In questo meccanismo il muro di 

facciata ruota intorno ad una cerniera posta alla base sul lato esterno, A; i 
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carichi verticali trasferiti al muro dagli ordini superiori, NV1, ed il peso 

proprio della parete in esame, W, tendono a stabilizzare l'azione 

ribaltante, F1. Si effettua, quindi, un equilibrio alla rotazione intorno alla 

cerniera di tutte le forze considerate agenti sul corpo rigido con i relativi 

bracci.  

Di seguito si riporta lôanalisi del cinematismo effettuata: 

- valutazione dellôentit¨ dei carichi: 

q1= 120 KN/m carico verticale sulla parete di facciata 

trasmesso dagli ordini superiori 

NV1 = q1 x B = 240 KN risultante del carico verticale agente sulla parete 

di facciata 

w = 16 KN/m³ peso specifico della muratura 

W = w x V1 = 24,3 KN peso proprio della parete di facciata 

- equilibrio alla rotazione intorno alla cerniera A: 

ὓ ὓ   Momenti stabilizzanti = Momenti ribaltanti 

ὔ Ͻ  ὡϽ ὊϽὬ  

ςτπϽπȟς ςτȟσϽπȟς ὊρϽρȟφςᵼ╕  ▓╝  

Contrariamente, nel caso di perfetto ammorsamento tra le due pareti 

ortogonali, il collasso avviene per frattura diagonale del muro di spina, 

con un angolo di inclinazione dovuto alla fattura muraria, e successivo 

ribaltamento fuori piano, intorno alla cerniera esterna, A, del muro di 

facciata e del cuneo ad esso ancorato (ribaltamento composto). In questo 

caso, l'azione ribaltante, F2, è contrastata anche dal peso del cuneo, C, e 

dai carichi gravanti su di esso, NV2, con i relativi bracci (Figura 2.11b): 
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- valutazione dellôentit¨ dei carichi: 

q1= 120 KN/m carico verticale sulla parete di facciata 

trasmesso dagli ordini superiori  

q2= 40 KN/m carico verticale sulla parete di spina trasmesso 

dagli ordini superiori 

NV1 = q1 x B = 240 KN risultante del carico verticale agente sulla 

parete di facciata 

NV2 = q2 x D = 48 KN risultante del carico verticale agente sulla 

parete di spina 

w = 16 KN/m³ peso specifico della muratura 

W = w x V1 = 24,3 KN peso proprio della parete di facciata 

C = w x V2 = 7,3 kN peso proprio della porzione di muro di spina 

trascinato 

- equilibrio alla rotazione intorno alla cerniera A: 

ὓ ὓ   

ὓ ὔ Ͻ ὡϽ ὅϽ ί ὔ Ͻ ί  

ὓ ὊϽὬ  

ὊϽὬ ὔ Ͻ ὡϽ ὅϽ ί ὔ Ͻ ίᵼ╕  ▓╝    
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a) 

 
 

b) 

Figura 2.11 Meccanismi di ribaltamento teorici: (a) ribaltamento semplice; (b) 

ribaltamento composto 

Sulla base di tali considerazioni è stata valutata l'entità dell'azione 

ribaltante F per le modalità di collasso semplice, pari a 33 kN, e 

composto, pari a 66 kN, considerando per questôultimo unôinclinazione 

della lesione diagonale pari a 45° dalla base del provino (tenendo conto 

della bontà della tessitura muraria). Tali forze rappresentano i valori 

limite teorici di un intervallo di possibili azioni ribaltanti al variare del 

grado di ammorsamento tra le due pareti.  
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In fase di progettazione del provino si è proceduto a verificare che per 

lôentit¨ delle forze che determinano il collasso per ribaltamento, non si 

innescassero fenomeni di rottura locale, quali la rottura a taglio (Figura 

2.12a) e a trazione (Figura 2.12b) della muratura in corrispondenza della 

piastra di applicazione del carico, rispettivamente pari a 88 kN e 75 kN. 

  
a) b) 

Figura 2.12 Rotture locali: a) rottura a taglio; b) rottura a trazione  

Si riportano di seguito le verifiche effettuate: 

- Verifica rottura a taglio: 

Considerando una resistenza a taglio della muratura in assenza di sforzi 

normali, fvk0, pari a 0,1 MPa, ricavata dalla Tabella 11.10.VII del 

Par.11.10.3.2.2 del D.M.14/01/2008 considerando, sulla base delle prove 

di caratterizzazione sui materiali (cfr. Par.2.3), una resistenza a 

compressione caratteristica della pietra pari al 75% del valore medio e 

una classe di malta M5, il valore della resistenza a taglio caratteristica è 

calcolato in accordo al Par.11.10.3.3 del D.M.14/01/2008 e il valore di 

progetto dividendo questôultimo per il coefficiente di sicurezza pari a 2: 

Ὢ Ὢ ὲ„ πȟρ πȟτϽπȟσ πȟςςὔ άάϳ   
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Ὢ
ȟ

πȟρρὔ άάϳ   

La forza necessaria allôattivazione di tale rottura ¯ pari alla resistenza a 

taglio di progetto per lôarea di intaglio: 

Ὕ ὪϽὃ πȟρρϽτππϽςπππψψπππὔ ▓╝ φφὯὔ  

- Verifica rottura a trazione: 

Considerando unôinclinazione della superficie di rottura pari a 45Á, la 

superficie di scorrimento sarà: 

ὃ ς ὥ ὦ ς φππψππωφππππάά   

con  ὥ
Ͻ 

Ѝ
φππάά  

La forza di trazione lungo tale superficie sarà pari alla resistenza a 

trazione, assunta pari a 0,11 MPa, per la superficie di scorrimento: 

Ὕ ὪϽὃ πȟρρϽωφππππρπυφππὔ ρπυȟφὯὔ  

La relativa componente orizzontale sarà pari a: 

Ὕ
Ѝ
Ὕ ▓╝ φφὯὔ  

2.6. Risultati sperimentali 

2.6.1. Prova monotona su campione "as-built"  

La prima prova sul campione "as-built" (test S1) è stata eseguita 

applicando uno spostamento monotono nella direzione al di fuori del 

piano della parete frontale per investigarne il comportamento con la 

simultanea applicazione di carichi verticali e orizzontali. In particolare, 

l'obiettivo è stato quello di determinare il comportamento elastico del 
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campione e la resistenza massima nei confronti di tale sollecitazione, 

incrementando lo spostamento fino ad un livello di danno moderato. Una 

volta raggiunto il picco di carico la prova è stata interrotta al fine di 

riparare il provino per effettuare una seconda prova ciclica (test S2) per 

indagare l'effetto di un'azione sismica di tipo pseudo-dinamico. 

Il test S1 è stata condotto con una velocità di spostamento dell'attuatore di 

0,01 mm/s. Calcolato il drift come rapporto tra lo spostamento imposto 

dallôattuatore e la sua quota di azione (1620 mm dalla base del provino), i 

risultati della sperimentazione, in termini di Forza-drift, mostrano 

l'andamento riportato in Figura 2.13. Le linee tratteggiate rappresentano i 

due valori limite teorici per i meccanismi di ribaltamento descritti in 

precedenza (cfr. Par.2.5). 

 

Figura 2.13 Diagramma Forza - drift  

La curva è costituita da un primo tratto ad andamento pressoché lineare 

fino a circa lo 0,16% del drift e 35 kN di forza; incrementando lo 

spostamento orizzontale la pendenza della curva diminuisce fino a 

raggiungere il valore di picco di carico pari a 48 kN in corrispondenza di 

un drift pari a 0,49%. Si osserva che il cambiamento di pendenza della 
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curva Forza-drift comincia ad un valore della forza orizzontale molto 

prossimo al valore teorico relativo al meccanismo di ribaltamento 

semplice. Ciò conferma che l'ammorsamento, nonostante non sia del tutto 

efficace, è sufficiente ad evitare il ribaltamento del muro frontale. 

Nel grafico di Figura 2.14 sono riportate le letture degli LVDT 

posizionati sulla faccia anteriore del muro frontale (Figura 2.10a), ad 

intervalli di carico di 5 kN. Con linea tratteggiata è rappresentata la 

congiungente degli spostamenti puntuali, registrati alle differenti quote, 

per diversi valori del carico orizzontale applicato, definendo così il profilo 

di spostamenti fuori piano. Si osserva che, fino a 35 kN, il profilo di 

spostamenti sul muro frontale assume un andamento lineare (linea verde 

del grafico); negli step successivi (linea viola del grafico) gli spostamenti 

aumentano nella parte superiore più di quanto non accada in quella 

inferiore e il profilo degli spostamenti si divide in due tratti a diversa 

pendenza a partire dalla registrazione dell'LVDT L5 posto a circa 1/3 

dell'altezza del provino. É possibile, quindi, stabilire che la cerniera 

intorno alla quale è avvenuta la rotazione rigida del muro frontale, in 

corrispondenza di un valore di forza tra 30-40 kN, si trovi tra gli LVDT 

L5-L6 (tra 200 e 600 mm). 

 

Figura 2.14 Spostamenti del muro frontale 
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A partire dallo 0,16% del drift si è osservata, infatti, la formazione di una 

frattura nel muro di spina, in corrispondenza della sezione di 

ammorsamento del terzo filare, con una inclinazione di circa 45° (Figura 

2.15). 

  

 
 

Figura 2.15 Quadro fessurativo a 35 kN di carico 

Nel grafico di Figura 2.16 sono riportate le letture degli LVDT L8 e L11 

in posizione relativa tra il muro frontale e il muro di spina, posti a quota 

185 cm dal piede del provino (Figura 2.10b). Si è rilevato che intorno allo 

0,20% del drift gli strumenti hanno registrato spostamenti crescenti fino al 

termine della prova. A partire da questo valore del drift, infatti, si sono 

evidenziate, durante la prova sperimentale, lesioni di distacco nella 
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sezione di ammorsamento per effetto dello scorrimento tra i due 

paramenti, con valori massimi pari a circa 0,8 mm a 0,49% del drift (a cui 

corrisponde un valore dello spostamento orizzontale imposto pari a 8 

mm). Ciò conferma che l'ammorsamento è risultato efficace inizialmente, 

mentre a partire da un valore del drift pari a 0,16% si è attivato il 

ribaltamento del muro frontale. 

 

Figura 2.16 Diagramma d-drift LVDT relativi L8-L11 (quota 185 cm) 

Nella Figura 2.17 sono riportate le registrazioni dei trasduttori a filo SL1 

e SL3 (base di lettura pari a 1100 mm), posizionati sul paramento destro e 

sinistro del muro di spina (Figura 2.10c). Anche in questo caso, letture 

significative si registrano rispettivamente a 0,16% e a 0,20% del drift, 

valori a partire dai quali ha avuto luogo l'apertura della lesione alla 

sommità del muro di spina ed in corrispondenza del macroblocco 

ammorsato dell'ultimo filare (Figura 2.18). A fine prova (drift pari a 

0,49%) lo spostamento registrato da tali strumenti risulta rispettivamente 

pari a 3,30 mm e 2,10 mm. Al termine della prova, il campione ha esibito 

un quadro fessurativo con un principio di formazione di un cuneo di 

trascinamento del muro di spina, a dimostrazione della parziale efficacia 

dell'ammorsamento, sebbene non realizzato a regola d'arte (Figura 2.18). 
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Figura 2.17 Diagramma d - drift trasduttori a filo superiori  

 
 

 

 

Figura 2.18 Quadro fessurativo del muro di spina a fine prova. 
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Inoltre, a riprova dellôavvenuta rotazione e della posizione della cerniera 

intorno alla quale essa avviene, si è osservata lôespulsione di materiale in 

corrispondenza degli spigoli anteriori del muro frontale, il che dimostra lo 

schiacciamento ad unôaltezza di circa 300 mm (Figura 2.19) 
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Figura 2.19 Espulsione spigoli 

A circa 0,49% di drift la prova è stata interrotta per evitare l'eccessivo 

danneggiamento del campione per poi eseguirne il ripristino e la 

successiva prova ciclica.  

Il campione, quindi, è stato riparato con iniezioni di boiacca superfluida, a 

base di leganti idraulici naturali e sabbie ultrafini, in corrispondenza delle 

lesioni. Lôintervento ha previsto le seguenti lavorazioni (Figura 2.20): 

¶ realizzazione di fori mediante trapano a rotazione lungo la 

discontinuità da ripristinare; 

¶ pulizia dei fori con aria compressa; 

¶ stuccatura dei giunti e delle discontinuità superficiali per impedire la 

fuoriuscita della boiacca; 

¶ inserimento di boccagli nei perfori e saturazione della muratura con 

acqua iniettata attraverso i tubicini; 

¶ iniezione della boiacca partendo dallôugello posto pi½ in basso, in 

modo da riempire tutte le cavit¨ e favorire la fuoriuscita dellôaria 

contenuta nella muratura; 
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¶ sfilamento tubicini di iniezione e sigillatura fori. 

  
Esecuzione fori Inserimento boccagli 

  
Saturazione con acqua Stuccatura dei giunti 

  
Iniezione di boiacca 

Figura 2.20 Fasi esecutive di ripristino del campione 
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2.6.2. Prova ciclica su campione riparato 

Attesi i tempi di stagionatura della boiacca, il martello murario è stato 

sottoposto a cicli di spostamenti orizzontali crescenti unicamente nella 

direzione fuori piano. Sono stati eseguiti cicli di spostamento orizzontale 

con un incremento di 2 mm, ad eccezione dei primi due cicli con 

incremento di 0,5 mm, con una velocità di 0,03 mm/sec per i cicli più 

bassi fino ad uno spostamento di 1 mm e 0,10 mm/sec per i restanti cicli. 

In Tabella 2.5 si riportano per ciascun ciclo il massimo spostamento cui è 

stato sottoposto il provino, dmax, il relativo drift, ȹ, e la velocità di 

applicazione dello spostamento imposto, v. Ogni ciclo è costituito da uno 

spostamento fuori piano crescente da 0 a dmax e decrescente da dmax a 0. 

Per ogni ciclo di spostamento si è proceduto all'esecuzione di tre 

ripetizioni. 

Tabella 2.5 Programma di prova 

Ciclo 
dmax 

Drift,  

ȹ 
v 

 

 

[mm]  [%]  [mm/sec] 

I 0.5 0.03% 0.03 

II  1.0 0.06% 0.03 

III  3.0 0.19% 0.10 

IV 5.0 0.31% 0.10 

V 7.0 0.44% 0.10 

VI 9.0 0.56% 0.10 

VII  11.0 0.69% 0.10 

VIII  13.0 0.81% 0.10 

IX 15.0 0.94% 0.10 

X 17.0 1.06% 0.10 

XI 19.0 1.19% 0.10 

XII  23.0 1.44% 0.20 
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Durante la prova ciclica S2, il campione ha esibito un comportamento 

molto simile a quello mostrato durante la prova monotona. Di fatto, come 

mostrato nel grafico di Figura 2.21, lôinviluppo delle curve Forza ï drift 

della prova ciclica, rappresentato con linea grigia tratteggiata, segue 

lôandamento della curva monotona, relativa alla prova S1, delineata con 

tratto nero continuo, fino ad un valore prossimo alla forza di picco. Tale 

risultato rileva che lôintervento di riparazione con iniezioni di boiacca ha 

efficacemente ripristinato la rigidezza iniziale del martello murario. 

 

Figura 2.21 Diagramma Forza - drift S2 vs S1 

Lôesperienza sperimentale della prova ciclica ha messo in luce le fasi che 

precedono la rottura del martello murario, evidenziando tre fasi 

fondamentali, come schematizzato in Figura 2.22: fase I (Figura 2.22a) - 

il provino si comporta come un blocco monolitico che subisce una 

rotazione rigida (rocking); fase II (Figura 2.22b) - fessurazione diagonale 

progressiva del muro di spina; fase III (Figura 2.22c) - ribaltamento del 

muro frontale intorno ad una cerniera in prossimità della base del provino 

che coinvolge anche una porzione del muro di spina (cuneo di 

trascinamento). 
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a) 

 
b) 

  
c) 

 Figura 2.22 Fasi meccanismo:a) 1a fase ; b) 2a fase; c) 3a fase 
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La prima fase del meccanismo ¯ evidenziata dalle letture dellôLVDT L19, 

posto al piede del provino (Figura 2.10c), riportate nel grafico di Figura 

2.23. La curva ha un andamento pressoché simmetrico, a meno 

dellôultimo tratto, intorno ad un drift di 0,31%, corrispondente al IV ciclo 

di carico. Gli spostamenti, infatti, sono crescenti fino a 0,19% del drift, 

raggiunto nel III ciclo; la curva assume un tratto costante fino a 0,44% 

circa del drift; infine, è decrescente sino a fine prova.  

 

Figura 2.23 Diagramma inviluppo d - drift L19  

Ad un valore pari a 0,31% di drift, si avvia la fase deformativa del muro 

di spina (2a fase), come evidenziato dai grafici ottenuti dalle registrazioni 

dellôLVDT L18 e dei trasduttori a filo SL1-SL2 (Figura 2.10c) posti sul 

muro di spina (Figura 2.24a,b). LôLVDT L18 (base di lettura pari a 200 

mm) registra uno spostamento massimo pari a 0,0062 mm, mentre SL1 e 

SL2 (base di lettura pari a 1100 mm) raggiungono valori rispettivamente 

pari a 4,40 e 4,15 mm. Quindi, fino a 0,19% di drift, a cui corrisponde una 

forza pari a circa 35 kN, il provino subisce una rotazione rigida; nel range 

0,19%-0,44% la rotazione rimane costante, mentre lôapertura della fessura 

diagonale nel muro di spina cresce sensibilmente. 



Capitolo 2 

59 
 

  

a) b) 

Figura 2.24 Diagrammi d ïdri ft: LVDT L18 (a); Stringer LVDT  sul lato destro del 

muro di spina (b). 

Tuttavia, a causa di una tessitura muraria del muro di spina a giunti non 

perfettamente sfalsati, la frattura si è formata nel piano sub-verticale dei 

giunti sovrapposti a ridosso della sezione di ammorsamento. A partire da 

0,44% del drift, corrispondente alla forza di picco, le rotazioni del 

provino decrescono, fino ad annullarsi al sopraggiungere della completa 

separazione tra i due muri (3a fase). 

Confrontando le letture del trasduttore a filo SL1 nelle due prova si 

evidenzia che nella prova S2 le registrazioni sono nulle fino al III ciclo di 

carico (drift pari a 0,19%) e il primo valore significativo di spostamento 

pari a 0,85 mm si registra a 0,31% di drift (IV ciclo); nella prova S1 le 

registrazione cominciano ad un valore di drift di 0,17% e in 

corrispondenza di 0,31% di drift lo strumento registra uno spostamento di 

1,20 mm (Figura 2.17), a dimostrazione del simile comportamento del 

provino nei due test effettuati. 

In Figura 2.25 si riportano le letture degli LVDT posti allôinterfaccia tra i 

due muri costituenti il provino (Figura 2.10b), in particolare LVDT L11 

(posto ad unôaltezza dalla fondazione pari a 1850 mm), LVDT L13 (posto 
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a 1330 dalla fondazione) e LVDT L16 (posto a 330 dalla fondazione). Gli 

spostamenti registrati in ciascun ciclo dimostrano che lôapertura delle 

fessure inizia nella parte alta del provino e si propagano verticalmente 

lungo la sezione di ammorsamento. 

Confrontando i valori registrati dallôLVDT L11 in entrambe le prove, S1 

e S2, si osserva che lôazione ciclica produce una maggiore inefficacia 

dellôammorsamento tra i due muri. Infatti, al massimo drift della prova S1 

(0,49%) lôampiezza della fessura registrata da tale strumento ¯ pari a 0,8 

mm (Figura 2.16), mentre nel test S2 allo stesso valore del drift è pari a 

2,25 mm e raggiunge il massimo valore di 6 mm a 0,81% di drift. 

 

Figura 2.25 Diagramma d-drift: LVDT L11, L13, L16 (spostamenti relativi alla 

sezione di ammorsamento).  

Il grafico di Figura 2.26 mostra le registrazioni dellôLVDT L17, in cui si 

evidenzia lôapertura della lesione lungo la sezione a ridosso 

dellôammorsamento a circa 400 mm. A conferma del meccanismo di 

ribaltamento ipotizzato, si osservano spostamenti a partire dal III ciclo 

(drift pari a 0,19%) crescenti fino a fine prova (drift pari a 0,81%) 

registrando unôapertura della lesione di circa 5,50 mm. 
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Figura 2.26 Diagramma d-drift  LVDT L17 (lesione a ridosso dellôammorsamento).  

A tale valore di drift la prova è stata interrotta dato che la capacità del 

provino ha raggiunto un decremento pari a circa il 20% del valore di 

picco (Figura 2.21). 

A fine prova il provino mostra un quadro fessurativo intermedio tra i due 

teorici considerati, in quanto è evidente un ribaltamento del muro frontale 

a partire da circa 1/3 dellôaltezza, con la creazione di un cuneo di 

trascinamento nel muro di spina lungo una fessura verticale a circa 400 

mm dalla sezione di ammorsamento, come mostrato in Figura 2.22. 

2.6.3. Tecnica di rinforzo 

Successivamente alla prova ciclica sul campione riparato, si è proceduto 

ad una operazione di ripristino delle lesioni con iniezioni di boiacca 

superfluida, seguendo le operazioni descritte in precedenza, ed è stato 

eseguito un intervento di rinforzo con la tecnica delle perforazioni armate 

utilizzando materiali innovativi.  

In particolare, le barre metalliche, usualmente utilizzate in tale tecnica 

tradizionale, sono state sostituite con tubi pultrusi cavi in fibra di 
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carbonio, con un diametro esterno di 10 mm. La superficie esterna di tali 

tubi è stata rivestita con trefoli in acciaio inox, con carico a rottura di 

3600 N ciascuno, resi adesi al tubo con l'ausilio di stucco epossidico e 

disposti longitudinalmente (n.10 trefoli) e a doppia spirale (n.5 trefoli per 

ciascuna spirale) al fine di incrementare sia la resistenza ad intaglio dei 

tubi sia l'aderenza tra i tubi e la malta e quest'ultima e la muratura di base 

(Figura 2.27). Il tutto è stato cosparso, al termine delle lavorazioni e sullo 

stucco ancora fresco, di sabbia silicea. 

  
Tubo pultruso cavo in fibra di carbonio Trefoli in acciaio inox 

 
Tubo rinforzato 

Figura 2.27 Tubi pultrusi cavi in fibra di carbonio rinforzati  

La soluzione innovativa utilizzata permette di superare alcune criticità 

della tecnica tradizionale con barre metalliche. In prima analisi non vi è il 

problema della corrosione delle barre di acciaio, data l'immunità sia del 

carbonio che dell'acciaio inox da tale fenomeno, inoltre, la leggerezza di 

tali tubi permette una più facile e veloce installazione. Il rivestimento di 

rinforzo dei tubi risulta invece necessario per evitare lo sfilamento tra il 
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sistema di rinforzo e la muratura, problema largamente riscontrato 

nell'utilizzo delle cuciture armate a seguito di eventi sismici. 

I tubi così costituiti sono stato posti in fori di diametro pari a 30 mm e con 

una lunghezza di 1200 mm (circa 3 volte lo spessore della muratura pari a 

400 mm) disposti a quinconce lungo l'altezza del provino a circa 1/3 dello 

spessore del muro di spina ad un interasse di 250 mm (Figura 2.28). 

 
Figura 2.28 Layout di rinforzo  

Le fasi realizzative del rinforzo hanno previsto le seguenti operazioni: 

1. esecuzione dei fori del diametro di 30 mm con trapano a rotazione 

(Figura 2.29a); 

2. saturazione dei fori con acqua in modo da eliminare polvere e detriti 

(Figura 2.29b); 

3. posizionamento dei tubi all'interno dei fori con i relativi ugelli di 

iniezione (Figura 2.29c); 

4. posizionamento dei tubicini di sfiato e successiva sigillatura dei fori 

con cemento a presa rapida (Figura 2.29d); 

5. preparazione e successiva iniezione con pompa manuale di boiacca a 

base di legante idraulico fillerizzato superfluido, esente da cemento, 
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resistente ai sali, composto da calce ed Eco-Pozzolana, che una volta 

indurita possiede caratteristiche simili in termini di resistenza 

meccanica, modulo elastico e porosità delle malte impiegate 

originariamente nella costruzione degli edifici (Figura 2.29e); 

6. rimozione dei boccagli e sigillatura dei fori con malta di allettamento 

(Figura 2.29f). 

   

a) Esecuzione fori b) Bagnatura fori c) Posizionamento tubi 

   

d) Sigillatura fori e) Iniezione boiacca f) Sigillatura finale 

Figura 2.29 Fasi esecutive intervento di rinforzo con connessioni in composito 

L'intervento così effettuato risulta non invasivo e l'utilizzo di malta esente 

da cemento per le iniezioni ne permette l'utilizzo anche in caso di 

murature storiche, dimostrandosi così una valida alternativa ai sistemi di 

rinforzo tradizionali. 

La resistenza a trazione dei tubi pultrusi cavi in CFRP è stata determinata 

attraverso n.6 prove di trazione in accordo alla normativa ACI 440.3R-

04. Ciascun campione di 1000 mm di lunghezza è stato inghisato in 

manicotti di acciaio di 300 mm di lunghezza con l'ausilio di resina 
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epossidica alle due estremità, al fine di migliorare il grippaggio nella 

macchina di prova. I risultati, elaborati in accordo alla norma UNI EN 

2561:2001, sono riportati in Tabella 2.6. Per ciascun test la tabella riporta 

il valore della resistenza ultima, sfu, del modulo elastico di Young, Ef, e 

della deformazione ultima Ůfu; inoltre, si riportano i valori medi, la 

deviazione standard e il coefficiente di variazione di ciascuna proprietà 

meccanica. La resistenza media a trazione risulta pari a 2838 MPa, il 

modulo di elasticità medio di 151 MPa e la deformazione ultima media 

pari a 1,9%. 

Tabella 2.6 Test di trazione su tubi cavi in fibra di carbonio 

Provino 

sfu Ef eu 

  

[MPa] [MPa] [-] 

1 2,958 151,781 1.9 

2 2,687 152,180 1.8 

3 2,891 148,897 1.9 

4 2,749 149,313 1.8 

5 2,867 146,609 2.0 

6 2,878 162,468 1.8 

Media[MPa] 2,838 151,874 1.9 

Dev.St.[MPa] 100 5,576 0.1 

CV [%]  3.54 3.67 4.79 Setup Rottura 

 2.6.4 Prova ciclica su provino rinforzato 

Il campione rinforzato è stato testato applicando un carico verticale 

costante sui due muri e cicli di carico orizzontale sul muro frontale in 

controllo di spostamento fino a 23 mm, in corrispondenza di un valore del 

drift di 1,44% (Tabella 2.5). 

In Figura 2.30 si riporta la curva sperimentale Forza - drift e la relativa 

curva di inviluppo (linea tratteggiata). La curva di inviluppo mostra un 
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andamento tri-lineare: un primo tratto lineare fino ad un valore della forza 

pari a 35 kN in corrispondenza di 0,13% di drift; un secondo tratto con 

pendenza minore rispetto al primo fino ad un valore di carico di 73 kN e 

un drift di 0,38%; infine, un terzo tratto a pendenza ancora minore fino a 

fine prova (carico di 132 kN e drift di 1,44%). 

 
Figura 2.30 Diagramma Forza-drift prova S3 

Si nota che Il secondo tratto corrisponde al range tra i due valori teorici di 

ribaltamento semplice e composto. La forza registrata a fine prova supera 

largamente il valore teorico del ribaltamento composto, pari a 66 kN.  

Il quadro fessurativo non ha mostrato lesioni significative; durante l'intera 

prova è stata solo registrata una rotazione rigida del martello murario, 

attraverso l'apertura e la chiusura di una lesione tra la base del provino e 

la fondazione nella parte retrostante del muro di spina, come mostrato in 

Figura 2.31. 
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Figura 2.31 Rotazione rigida del provino rinforzato con connessioni in composito. 

In particolare, l'LVDT L19, posto alla base del provino (Figura 2.10c), ha 

registrato un'apertura della lesione massima pari a 10 mm, come mostrato 

in Figura 2.32. La rotazione rigida del provino conferma l'efficacia della 

soluzione di rinforzo nel creare la connessione tra i due muri ortogonali 

ed evitare la rottura prematura dovuto al ribaltamento della facciata. 

 

Figura 2.32 Diagramma d-drift  dell'LVDT L19 (lesione tra la base del provino e la 

fondazione) 

2.7. Discussione comparativa dei risultati 

In Figura 2.33 si riporta il confronto tra le curve sperimentali ottenute con 

i test S1,S2 e S3. L'incremento di resistenza ottenuto mediante il rinforzo 
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risulta essere di circa 175%, mentre l'incremento di drift ultimo raggiunto 

è pari a 78%. 

 
Figura 2.33 Confronto tra le curve sperimentali 

Inoltre, con tale tecnica di rinforzo si è raggiunto anche un incremento di 

capacità di energia dissipata, come mostrato in Figura 2.34a in cui si 

confronta l'energia dissipata, intesa come aria al disotto delle curve 

isteretiche, nelle prove cicliche S2 e S3, da cui si ricava un incremento 

pari a circa il 250%.  

  

a) b) 

Figura 2.34  S2 vs S3 test: Capacità di energia dissipata (a); Degrado di rigidezza 

(b). 
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In Figura 2.34b si riporta, invece, il degrado di rigidezza ottenuto nelle 

prove cicliche S2 e S3. In particolare, si diagramma il rapporto tra la 

rigidezza del provino in ciascun ciclo, Ki, calcolata come la pendenza 

della retta passante per il picco di carico e l'origine degli assi nel 

diagramma Forza - drift, e la rigidezza iniziale del sistema, K0, nel primo 

ciclo di carico; quest'ultima risulta identica nelle due prove, ad 

evidenziare che tale tecnica non aumenta la rigidezza del sistema. 

In entrambe le prove tale rapporto mostra un andamento parabolico 

decrescente al variare del drift. In ogni caso, il degrado di rigidezza 

registrato nel test S2 risulta notevolmente maggiore rispetto alla prova S3. 

Infatti, in corrispondenza del valore ultimo di drift della prova S2, 0,81%, 

il rapporto assume un valore pari a 22% per la prova S3 e 9% per la prova 

S2; inoltre, a fine prova sul provino rinforzato (drift pari a 1,44%) il 

rapporto assume un valore pari a 17%, comunque inferiore a quello 

ottenuto per la prova sul campione non rinforzato. 

2.8. Conclusioni 

La campagna sperimentale descritta in questo capitolo è stata effettuata 

con l'intento di comprendere il meccanismo resistente di martelli murari 

caratterizzati da ñscarsoò ammorsamento sottoposti ad azione sismica e 

verificare lôefficacia di una tecnica innovativa atta ad evitare meccanismo 

fuori piano. 

Il  campione in scala reale, rappresentativo di un martello murario del 

piano terra di un edificio a due elevazioni, in muratura di tufo e solai in 

putrelle e tavelloni, orditi ortogonalmente al prospetto principale è stato 

sottoposto a cicli di spostamenti crescenti, monotoni e ciclici, fino al 

collasso nelle prime due prove. Il meccanismo di ribaltamento, nel caso di 

prova monotona, si è attivato intorno a 35 kN di forza e 0,16% drift; nel 
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caso di prova ciclica, intorno a 35 kN di forza e 0,19% del drift. L'entità 

del carico di attivazione del meccanismo è prossimo al valore teorico per 

il cinematismo di ribaltamento semplice. La forza massima raggiunta, nel 

caso di prova monotona, è di 48 kN allo 0,52% del drift; nel caso di prova 

ciclica, è di 48 kN e 0,44% del drift, corrispondente a 7 mm circa di 

spostamento dell'attuatore. La capacità resistente del martello murario, 

pertanto, è risultata compresa tra i valori teorici per i meccanismi di 

ribaltamento semplice e composto, sebbene l'ammorsamento non fosse 

stato realizzato a regola d'arte. Il collasso, infatti, si è manifestato con 

l'attivazione di un meccanismo di ribaltamento con parziale cuneo di 

trascinamento del muro di spina, dopo una prima fase in cui si è 

comportato come un blocco monolitico soggetto a fenomeno di rocking. 

In sintesi, la capacità del sistema è stata determinata dall'apparecchiatura 

muraria del muro di spina che, a ridosso del fronte attacco con il 

paramento frontale, presentava i giunti verticali sovrapposti. Il cuneo di 

muratura coinvolto nel ribaltamento dal paramento frontale, contribuisce 

in minima parte alla stabilizzazione del sistema. Tuttavia, per effetto 

dell'ingranamento, il campione continua ad opporre resistenza, 

raggiungendo il valore di picco, e si attenua con la propagazione della 

lesione sino alla completa separazione delle superfici di frattura. 

Nella terza prova effettuata è stata testata una tecnica innovativa, basata 

sullôuso di tubi pultrusi cavi in fibra di carbonio in sostituzione delle barre 

in acciaio, tradizionalmente usate nella tecnica delle cuciture armate delle 

intersezioni murarie. 

Tali tubi rinforzati con trefoli in acciaio per incrementarne la resistenza a 

taglio e lôaderenza alla malta iniettata, hanno permesso di raggiungere un 

incremento di resistenza di +175% senza la formazione di lesioni 

allôinterfaccia tra le pareti ortogonali. Inoltre, ¯ stato registrato un 



Capitolo 2 

71 
 

aumento del drift ultimo di +78% e un incremento di capacità dissipativa 

di +250%. Infine, il degrado di rigidezza dovuto allôazione ciclica nel 

campione rinforzato è stato minore rispetto a quello registrato per il 

campione non rinforzato. 

Ciò ha dimostrato lôefficacia della tecnica di intervento nel creare un 

collegamento effettivo tra le due pareti ortogonali, determinando la 

formazione di un blocco monolitico che subisce esclusivamente una 

rotazione rigida rispetto alla base senza quadri fessurativi significativi. 

In definitiva, sebbene i risultati ottenuti sono preliminari e sono 

necessarie ulteriori prove sperimentali al fine di validare tale tecnica di 

rinforzo, la sperimentazione effettuata mostra che l'intervento innovativo 

proposto può essere una valida alternativa alla tecnica tradizionale delle 

cuciture armate al fine di incrementare il collegamento tra pareti 

ortogonali di edifici esistenti. Infine, come già definito in precedenza, 

l'uso di malta esente da cemento per le iniezioni rende l'intervento adatto 

anche per edifici di interesse storico-monumentale. 
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Capitolo 3  

Meccanismi nel piano: comportamento sperimentale 

di pannelli murari rinforzati con FRCM 

 

 

 

Come osservato nel capito introduttivo, le strutture in muratura esistenti 

risultano particolarmente vulnerabili alle azioni fuori piano, data la scarsa 

o totale connessione tra muri ortogonali e tra i solai e la muratura 

sottostante, che possono produrre meccanismi di I modo.  

Scongiurati tali meccanismi mediante tecniche di intervento tradizionali o 

innovative, come quella analizzata nel capitolo precedente, il 

comportamento della struttura nei confronti del sisma diventa quello di 

una scatola con una riposta strutturale nel piano. Tale risposta è definita 

principalmente dal rapporto di snellezza dei pannelli murari; in particolare 

pannelli snelli sono caratterizzati da rotture di tipo flessionale, mentre il 

comportamento di pannelli tozzi, specialmente negli edifici esistenti, 

caratterizzati da malte di caratteristiche meccaniche scadenti, è governato 

dalla resistenza a taglio della muratura. 

I danni prodotti dal sisma hanno messo in risalto che uno dei principali 

meccanismi di rottura nel piano degli edifici in muratura è quello dovuto 

allo scorrimento lungo i letti di malta che avviene principalmente per i 

pannelli con bassi carichi verticali o caratterizzati da bassi coefficienti 

dôattrito. 
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Per incrementare la resistenza a taglio dei pannelli con tecniche 

innovative possono essere applicate fasce in FRP orizzontali e diagonali 

sui paramenti esterno e interno della muratura, aumentando la resistenza a 

trazione mediante la creazione di un meccanismo a traliccio. Il CNR DT 

200-R1/13 fornisce gli strumenti necessari alla progettazione di tale 

intervento di rinforzo innovativo per le strutture in muratura. I sistemi di 

rinforzo in FRP non risultano particolarmente compatibili con le strutture 

in muratura, per tale motivo nellôultimo decennio si ¯ sviluppato sempre 

pi½ una tecnica innovativa basata sullôutilizzo di matrici di tipo 

inorganico, denominata FRCM (Fibre Reinforced Cementitious Matrix). 

Le matrici inorganiche sono particolarmente compatibili con le murature 

in termini di adesione col substrato, risolvendo la maggior parte delle 

criticit¨ legate allôutilizzo dei classici FRP; inoltre esse garantiscono 

anche una protezione per le fibre nei confronti dellôesposizione diretta al 

fuoco. La fase di installazione non necessita degli stessi particolari 

trattamenti della superficie richiesti dallôapplicazione della resina; la 

buona adesione col substrato e la compatibilità del sistema, che migliora 

la traspirabilit¨ e quindi riduce i problemi legati allôumidit¨ della malta, 

sono solo alcuni dei vantaggi. 

I sistemi di rinforzo FRCM sono oggigiorno largamente utilizzati nel 

consolidamento delle strutture in muratura ed in particolar modo per 

interventi di rinforzo a taglio nel piano di pareti murarie. Lôapplicazione 

di sistemi FRCM su pareti in muratura si pone come alternativa alla 

tecnica tradizionale, largamente utilizza nel passato, dellôintonaco armato 

basata sulla realizzazione di ñparetineò con spessore di almeno 4-5 cm, 

armate con reti in acciaio. Il vantaggio dei sistemi in FRCM rispetto 

allôintonaco armato consistono in una notevole riduzione dello spessore 

del sistema di rinforzo, con conseguente minore impatto in termini di 
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variazione di massa e rigidezza dellôelemento strutturale, nonch® 

nellôinserimento di una rete di materiale diverso dallôacciaio, come noto 

soggetto a fenomeni di corrosione.  

La tecnica dellôFRCM per il rinforzo nel piano consiste nella 

realizzazione di un doppio strato di malta tra i quali viene interposta una 

rete bidirezionale in FRP in grado di distribuire gli sforzi sullôintera 

superficie degli elementi e di sopperire alla carenza di resistenza a 

trazione degli stessi. Questa tecnica di intervento garantisce un'eccellente 

compatibilità chimico-fisica e meccanica con il substrato in muratura. Il 

sistema funziona in parallelo con gli elementi strutturali senza alterare la 

massa e la rigidezza delle strutture. Quest'ultimo è un aspetto molto 

importante, in particolare nel campo della progettazione sismica, dove le 

sollecitazioni sono proporzionali alle masse coinvolte. 

Nel presente capitolo si riportano i risultati di una campagna sperimentale 

incentrata su prove di compressione diagonale su un numero complessivo 

di 40 pannelli in muratura di tufo con lôobiettivo di verificare lôefficacia 

della tecnica FRCM con differenti materiali innovativi in diverse 

configurazioni di rinforzo. 
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3.1. Stato dellôarte 

L'efficacia della tecnica innovativa FRCM è stata recentemente valutata 

mediante numerosi programmi sperimentali mirati a valutare lôincremento 

di capacità resistente e deformativa di pareti murarie soggette ad azioni 

nel piano. Le campagne sperimentali condotte negli ultimi anni hanno 

mostrato che i parametri che influenzano lôefficacia dellôintervento sono 

molteplici: spessore della muratura, tessitura muraria (e tipologia 

malta/mattone); tipologia del rinforzo; adozione di ancoraggi e intervento 

di rinforzo applicato su singolo/doppio lato. Di seguito si riporta una 

sintesi dei principali risultati derivanti dalle recenti sperimentazioni 

effettuate al fine di indagare il comportamento sperimentale di pareti 

rinforzate nel piano con sistemi FRCM su pannelli murari testati in 

compressione diagonale, in accordo alle disposizioni normative ASTM 

E519-07. 

In Prota et al. (2006) sono descritte prove su pannelli di dimensioni 

1000x1000x250 mm in muratura di pietra di tufo giallo napoletano ad una 

testa, rinforzati con reti in fibra di vetro e matrice cementizia in differenti 

configurazioni (spessore di rinforzo di circa 12 mm): rinforzo su un lato 

dei pannelli, con uno o due strati di rete, rinforzo su entrambi i lati, con 

uno o due strati di rete. Dai risultati si evince che la presenza di due strati 

di rinforzo non produce un elevato incremento di resistenza rispetto al 

caso di rinforzo con uno strato di rete; in particolare, nel caso di 

esecuzione del rinforzo su un solo lato la presenza di un doppio strato 

comporta un incremento minore rispetto allôutilizzo di un solo strato.  

Dallôanalisi del quadro fessurativo si ¯ evinto inoltre che la presenza del 

rinforzo determina una differente modalità di rottura passando da una 

rottura fragile, caratterizzata dalla separazione degli elementi in due 
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blocchi definita da uno scorrimento lungo i giunti di malta, ad una più 

duttile con fessurazione diffusa su tutto il paramento murario (Figura 3.1). 

  
Figura 3.1 Setup di prova in Prota et al. (2006) 

Faella et al. (2010) mostrano i risultati di 9 test di compressione 

diagonale su pannelli di dimensioni 1200x1200x40 mm in muratura di 

tufo rinforzato con rete in fibra di carbonio e malta cementizia su 

entrambi i lati del pannello con uno spessore di circa 15 mm. Tali test 

sono stati eseguiti con lôausilio di un sistema di prova specificatamente 

messo a punto per eseguire prove esternamente al laboratorio, che 

permette di testare i pannelli nella loro configurazione orizzontale come 

mostrato in Figura 3.2.  
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Figura 3.2 Setup di prova in Faella et al. (2010) 

Tale campagna sperimentale ha chiaramente dimostrato lôefficacia dei 

sistemi FRCM attraverso cui è stato possibile incrementare la resistenza a 

taglio rispetto al pannello non rinforzato di un fattorie variabile tra 4 e 6. 

Inoltre, la crisi del pannello rinforzato si è manifestata con il distacco del 

rinforzo dal substrato, probabilmente dovuto allôeccessiva rigidezza dello 

strato di rinforzo rispetto a quella della muratura di base. Da una 

comparazione tra i risultati ottenuti e quelli derivanti dallôadozione di 

differenti formulazioni di codici normativi e modelli presenti in letteratura 

per i rinforzi in FRP adattati per tale tecnica, è emersa una notevole 

dispersione dei risultati. Tale dispersione è spiegabile a causa sia della 

elevata variabilità dei risultati sperimentali sia della ridotta accuratezza 

delle formulazioni adottate per il confronto (riportate in Tabella 3.1); 

questôultime, specificatamente calibrate per sistemi in FRP, si sono 

rilevate non sempre estendibili al caso di sistemi in FRCM (Figura 3.3). 
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Tabella 3.1 Formulazioni teoriche confrontate in Faella et al. (2010) 

EC6 -1996 
 

AC125 -2001 

 

 

Tomazevic et al. 

- 1993  

Triantafillou - 

1998  

Triantafillou and 
Antonopoulos - 

2000 

 

CNR ï DT 200 - 

2004 

 

 

Figura 3.3 Confronto teorico-sperimentale presentato in Faiella et al. (2010) 

In Gattesco et al. (2010) sono riportate le evidenze sperimentali di un 

numero consistente di prove eseguito su pannelli di dimensioni 

1160x1160 mm in muratura di mattoni pieni (a due e a tre teste, con 

spessore rispettivamente di 250 e 380 mm), muratura di pietra squadrata 

(spessore di 400 mm) e muratura di mattoni a doppio paramento con 

riempimento a sacco (spessore di 380 mm). Tali pannelli, testati seguendo 

le indicazioni della normativa per prove in compressione diagonale con 
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lôausilio di un setup di prova simile a quello adottato in Faella et al. 

2010, sono stati rinforzati, nella maggior parte dei casi su entrambi i lati, 

con l'utilizzo di malta bastarda in uno spessore di circa 30 mm al cui 

interno sono state annegate reti in fibra di vetro che presentano differenti 

dimensioni della maglia (33x33, 66x66, 99x99) e collegate al supporto 

mediante connettori pultrusi in GFRP piegati a 90Á (a ñLò). 

Dai risultati ottenuti ¯ emerso che lôefficacia del rinforzo in FRCM è 

risultata superiore nel caso di pannelli in pietra e muratura a sacco. 

Inoltre, si è osservato che al variare della maglia strutturale delle reti 

utilizzate, l'incremento in termini di resistenza a taglio è risultato 

pressoché costante, mentre nella fase di post-picco i pannelli rinforzati 

con maglie più fitte hanno mostrato deformazioni ultime maggiori con 

pendenza minore della curva in fase di softening. 

Ulteriori prove, presentate in Balsamo et al. (2011), su pannelli di tufo 

giallo napoletano a una testa di dimensioni 1000x1000x250 mm sono 

state effettuate rinforzando gli elementi con la tecnica FRCM su entrambi 

i lati dei pannelli, utilizzando reti in fibra di vetro e di basalto immerse in 

malte fibrorinforzate cementizia e di calce con uno spessore di circa 12 

mm. Dalle curve sperimentali, riportate in Figura 3.4, si osserva un 

incremento sia in termini di resistenza che di duttilità in tutte le 

configurazioni utilizzate. In particolare, lôincremento di resistenza 

maggiore è stato ottenuto per pannelli rinforzati con rete in fibra di vetro e 

malta cementizia; si segnala, tuttavia, che un degrado meno accentuato 

nella fase post-picco si è riscontrato nei pannelli rinforzati con malta a 

base di calce. Ci¸ ha indotto a ritenere che lôutilizzo di malte 

caratterizzate da proprietà meccaniche più prossime a quelle delle malte 

della muratura originaria possano influire in maniera positiva sul 

comportamento post-picco dei pannelli murari e, di conseguenza, sulla 
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capacità degli stessi di dissipare energia. Tale risultato è stato 

particolarmente accentuato nel caso di utilizzo combinato di malta a base 

di calce con rete in fibra di basalto caratterizzata da una maglia più fitta 

rispetto a quella in vetro; lôutilizzo di una maglia pi½ fitta della rete pu¸ 

aver prodotto una distribuzione più omogenea degli sforzi 

successivamente alla fessurazione della matrice. 

 

Figura 3.4 Diagramma t-g test in Balsamo et al. (2010) 

Unôulteriore campagna sperimentale, Parisi et al. (2013), è stata condotta 

su pannelli di dimensioni 1230x1230x310 mm in muratura di tufo con 

una configurazione a due teste in cui lôefficacia del rinforzo con rete in 

fibra di vetro e malta a base di calce (spessore di rinforzo di circa 12 mm) 

è stata valutata nel caso di intervento su un solo lato, su un solo lato con 

lôutilizzo di fiocchi metallici di connessione e su due lati dei pannelli 

senza connettori. Le evidenze sperimentali hanno mostrato che il rinforzo 

eseguito su entrambi i paramenti e quello su un paramento con presenza 

di connettori sono risultati i più efficace apportando i maggiori incrementi 

di resistenza. Inoltre, dalle curve sperimentali (Figura 3.5) si osserva 

come lôutilizzo dei connettori migliora sensibilmente la fase di post-picco 
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grazie alla capacità di tener adeso il rinforzo alla superficie anche per 

deformazioni maggiori. 

 

Figura 3.5 Diagramma t-g test in Parisi et al. (2013) 

Unôulteriore campagna sperimentale, presentata in Babaeidarabad et al. 

(2014), è stata condotta su pannelli di dimensioni 1145 × 1220 × 92 mm 

di mattoni pieni a una testa rinforzati con malta cementizia e uno o 

quattro strati di tessuto in fibra di carbonio su entrambi i lati del pannello 

con uno spessore di circa 10 mm di rinforzo. I risultati di tali test hanno 

mostrato che l'utilizzo di più strati sovrapposti comporta un incremento 

della resistenza a taglio, ma il collasso, nel caso di applicazione di uno 

strato, avviene per rottura del sistema di rinforzo con sfilamento della rete 

dalla matrice cementizia, differentemente lôapplicazione di pi½ strati 

comporta una rottura ñtoe crushingò. Gli autori effettuano inoltre un 

confronto tra i dati sperimentali e le predizioni teoriche ottenute mediante 

la formulazione proposta dal documento ACI 549.4R-13 (Eq.4.9); dal 

confronto è emerso che tale formulazione induce ad una sottostima del 

risultato sperimentale. 

In Corradi et al. (2014) vengono presentati i risultati di una ampia 

campagna sperimentale eseguita su pannelli di dimensioni 1200x1200 
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mm e spessore variabile tra 280-720 mm estratti da edifici esistenti 

(Figura 3.6) di scarse caratteristiche meccaniche. Dalle prove è emerso 

che l'intervento di rinforzo su entrambe le facce del pannello (spessore di 

rinforzo di 30 mm) eseguito con malta a base cementizia e reti in fibra di 

vetro, ha comportato incrementi in termini di resistenza a taglio molto 

elevati, fino a 10 volte la resistenza a taglio del pannello non rinforzato. 

Tale risultato probabilmente è strettamente connesso alle scadenti 

proprietà meccaniche della muratura di base. 

 
Figura 3.6 Setup di prova in Corradi et al. (2014) 

In Balsamo et al. (2014) sono presentati 5 test di compressione diagonale 

su pannelli di dimensioni 1200x1200x250 mm di muratura disordinata, 

confezionata riproducendo la tipica fattura delle costruzioni in muratura 

esistenti in Abruzzo. I pannelli sono stati rinforzati con malta a base di 

calce utilizzando per due di questi rete in fibra di vetro e per i restanti due 

rete in fibra di basalto su entrambi i lati di ciascun pannello murario per 

uno spessore totale di rinforzo di circa 12 mm; in ogni caso sono stati 

utilizzati fiocchi metallici per migliorare lôaderenza del rinforzo al 

supporto. Il pannello non rinforzato ha mostrato un valore della resistenza 

a taglio molto bassa, probabilmente dovuta alla tessitura disordinata della 

muratura ed alle scarse caratteristiche meccaniche della malta di 
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allettamento. Dalle prove è emerso un significativo incremento di 

resistenza a taglio dei pannelli murari sia nel caso di utilizzo di rete in 

fibra di basalto sia in fibra di vetro, rispettivamente pari a 3,00 e 2,5 

rispetto alla resistenza del pannello di riferimento non rinforzato (Figura 

3.7). 

 

Figura 3.7 Diagramma t-g test in Balsamo et al. (2014) 

In Micelli et al. (2016) sono presentati i risultati di una campagna 

sperimentale condotta su pannelli in muratura di pietra calcarea (pietra 

leccese) a singolo e doppio paramento e malta di calce di caratteristiche 

scadenti; le prove sono state eseguite adottando il medesimo setup 

presentato in Gattesco et al. (2010). I pannelli murari sono stati rinforzati 

per lo più con rete in GFRP (maglia 66x66 mm) con malte di 

caratteristiche meccaniche differenti in spessore di circa 40 mm. Le 

evidenze sperimentali hanno mostrato che lôaumento di resistenza a taglio 

risulta proporzionale alla resistenza della malta di rinforzo. Inoltre, sono 

stati testati anche pannelli con reti in fibre secche di vetro e di aramide 

con maglia più fitta (12x12 e 25x25) e malte polimero-modificate con uno 
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spessore complessivo di rinforzo di circa 10 mm che mostrano anchôessi 

unôefficacia simile ai precedenti. 

Menna et al. (2015) mostrano i risultati di 8 test, appartenenti alla 

campagna sperimentale descritta in questo capitolo di 50 pannelli su 

muratura di tufo (dimensioni 1200x1200x250 mm) e muratura di mattoni 

rossi (dimensioni 1180x1180x250 mm), rinforzate con rete in fibra di 

canapa immerse in matrici a base di calce e pozzolana con spessori di 15 

e 40 mm su uno e due lati del pannello murario. In ogni configurazione 

sono stati utilizzati connettori a T o a L composti della stessa fibra della 

rete di rinforzo, inseriti per una profondità pari a circa 2/3 dello spessore 

della muratura. I risultati sperimentali mostrano un incremento sia in 

termini di resistenza sia in termini di duttilità nelle configurazioni 

rinforzate. In particolare lôuso della rete in fibra di canapa ha apportato un 

incremento di circa 3 e 2,4 volte rispettivamente, per le prove eseguite su 

pannelli in tufo e per le prove su pannelli in mattoni, mostrando a fine test 

la rottura della rete. 

L'elevato numero di test effettuati nellôultimo decennio su pannelli murari 

di diversa tipologia rinforzati mediante l'utilizzo della tecnica FRCM in 

differenti configurazioni (un lato/due lati, con o in assenza di ancoraggi, 

con uno o più strati di rete, differente spessore di rinforzo) eseguite con 

l'ausilio di malte di diverse caratteristiche (betoncino, malta cementizia, 

malta di calce, malte fibrorinfozate) al cui interno sono interposte 

differenti tipologie di reti (reti in fibra di carbonio, reti in fibra di vetro, 

reti in fibre di basalto, reti in fibre di canapa, reti in PBO, reti in acciaio) 

ha certamente fornito un contributo fondamentale per la messa a punto di 

un database attraverso cui definire e calibrare nuovi e più aggiornati 

approcci progettuali. 
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In Figura 3.8 si mostra, con riferimento a 126 prove sperimentali eseguite, 

la notevole variabilità dei parametri investigati nelle prove presenti in 

letteratura (in Allegato I si riporta una tabella complessiva con la 

descrizione dei parametri per ciascuna sperimentazione): tipologia di 

muratura di base; configurazione di rinforzo (lati e connettori); sistema di 

rinforzo utilizzato (rete e malta). 

  

  
Figura 3.8 Analisi dati sperimentali presenti in letteratura 

Ad oggi, in Italia, non vi sono modelli analitici semplificati per valutare 

lôincremento di capacit¨ a taglio della muratura con lôutilizzo di questo 

sistema di rinforzo. La carenza di specifici approcci progettuali definiti e 

calibrati specificatamente per sistemi di rinforzo in FRCM induce oggi 

allôadozione, nella progettazione corrente, di un coefficiente correttivo 

per aumentare le proprietà meccaniche originali della muratura, mutuato 

da quelli riportati per le tecniche di rinforzo tradizionali (ad esempio, 

lôintonaco armato) nel D.M.14/07/2008 e nella Circ. n.617/2009. 

Nel documento ACI 549.4R-13, come sopra citato, è riportata una 

formulazione per la valutazione dellôincremento di capacit¨ tagliante di 

pannelli murari rinforzati con sistema FRCM. 
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Solo recentemente, è stato sviluppato un modello analitico al fine di 

determinare la capacità in termini di resistenza a taglio nel piano di 

murature rinforzate con la tecnica FRCM (Cascardi et al. - 2016), basato 

su un sistema di Rete Neurale Artificiale (ANN-Artificial Neural 

Network), che tiene conto delle caratteristiche meccaniche e geometriche 

che influenzano tale sistema di rinforzo.  

Eô bene sottolineare, tuttavia, che le evidenze sperimentali hanno 

chiaramente mostrato che la valutazione dellôincremento di resistenza e 

duttilità offerto dal sistema di rinforzo in FRCM sono influenzate in 

maniera sostanziale da diversi parametri tra cui i più determinanti 

sembrano essere: caratteristiche meccaniche della muratura; rapporto tra 

spessore del rinforzo e spessore della muratura originaria, tipologia di 

matrice e di fibra nonché dimensioni della maglia della rete; rinforzo 

applicato su singolo/doppio strato, e utilizzo di sistemi di ancoraggio. 

Lôincidenza di tali parametri sul comportamento globale delle pareti 

rinforzate induce ad una ridotta accuratezza dei modelli esistenti calibrati 

per sistemi di rinforzo in FRP ed adattati a sistemi FRCM, così come di 

modelli semplificati che non tengano esplicitamente conto di tali 

parametri.  

3.2. Programma sperimentale 

Il programma sperimentale ha previsto lôesecuzione di 50 test di 

compressione diagonale su pannelli in tufo giallo napoletano e mattoni 

rossi di cui si riportano in questo capitolo i risultati di 40 di essi (i restanti 

sono pubblicati in Menna et al. - 2015). 

I pannelli di dimensioni 1200x1190x250 mm sono stati realizzati con 

lôutilizzo di blocchi di tufo giallo napoletano di dimensione 390x250x115 

mm disposti secondo 10 file parallele a giunti sfalsati con una tessitura ad 
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una testa come mostrato in Figura 3.9a. I muretti sono stati confezionati 

con malta di calce ed Eco-Pozzolana, che possiede caratteristiche molto 

simili, in termini di resistenza, modulo elastico e porosità, a quelle delle 

malte impiegate originariamente negli edifici esistenti (Figura 3.9b). 

  
(a) (b) 

Figura 3.9 Campioni di prova: schema realizzativo (a); muretto realizzato (b) 

Il confezionamento ed il test dei pannelli, dato lôelevato numero di 

campioni, è avvenuto presso un laboratorio off-site situato a circa tre 

chilometri dal Laboratorio centrale del Dipartimento di Strutture per 

lôIngegneria e lôArchitettura dellôUniversit¨ degli Studi di Napoli 

ñFederico IIò. Manovalanze esperte hanno eseguito il confezionamento a 

regola dôarte senza soluzione di continuit¨ ed avendo cura di utilizzare 

sempre gli stessi operai al fine di ottenere la massima omogeneità 

possibile nel confezionamento Figura 3.10.  

  

Figura 3.10 Confezionamento dei campioni 
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La tecnica di rinforzo adottata consiste nella realizzazione di un layer 

esterno ben adeso al supporto, su entrambe o su una singola faccia del 

pannello, eseguito applicando un primo strato di malta (matrice) dello 

spessore di circa 20 mm, al cui interno è annegata la rete ed un secondo 

strato di malta (matrice) dello spessore di circa 20 mm fino ad ottenere 

uno spessore totale non superiore a 40 mm, come mostrato in Figura 

3.11a (nei paragrafi successivi si descriveranno le caratteristiche dei 

materiali di rinforzo utilizzati). 

La rete è opportunamente distanziata dalla superficie ed ancorata al 

supporto in tufo previa posa in opera di n.° 5 connettori piegati a 90° (a 

ñLò) in fibra di vetro A.R. o in acciaio (in funzione della rete utilizzata) 

opportunamente orientati, inseriti in fori (diametro f12) effettuati a 

quinconce nella muratura per una profondità di circa 200 mm e sfalsati tra 

le due facce nel caso di rinforzo su due lati (Figura 3.11b). Lôinghisaggio 

dei connettori è stato realizzato con iniezione manuale, allôinterno dei 

fori, di resina poliestere. 

  

(a) (b) 

Figura 3.11 (a) Schema di rinforzo; (b) Posizione connettori 

Data la variabilità delle caratteristiche meccaniche della muratura di tufo, 

sono stati realizzati 6 pannelli non rinforzati da utilizzare come parametro 
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di confronto al fine di verificare lôefficacia in termini di resistenza e 

duttilità dei diversi interventi di rinforzo. Per ciascun tipo di rinforzo sono 

stati confezionati e testati 4 pannelli due dei quali con rinforzo solo da un 

lato e due con rinforzo da entrambi i lati. In Tabella 3.2 si riporta la 

matrice di prova dei pannelli testati e le relative configurazioni di 

rinforzo: tipo di malta, tipo di rete, configurazione di rinforzo (un lato/due 

lati), tipo di connettori.  

Ciascun provino è stato nominato con una sigla identificativa del rinforzo: 

¶ Configurazione di rinforzo: 

T1/2= Tufo con rinforzo su un lato/due lati 

¶ Tipo di malta di rinforzo 

M1= Malta di calce fibrorinforzata (monocomponente)  

M2= Malta di calce esente da cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

M3= Betoncino  

M4= Malta di calce esente da cemento fibrorinforzata 

(bicomponente) 

¶ Tipo di rete di rinforzo 

G40 = Rete in GFRP maglia 40x40 

G30 = Rete in GFRP maglia 30x30 

S100 = Rete in acciaio maglia 100x100 

Gl120 = Rete con piattine in GFRP maglia 120x120 

Gb120 = Rete con barre in GFRP maglia 120x120 
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Tabella 3.2 Matrice di prova 

N° Provini  Malta Rete Lati  Spessore Connettori 

6 T - - - - - 

2 T1(M1)G40 

Malta di calce 

fibrorinforzata  
(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 40x40 
1 40 mm GFRP 

2 T2(M1)G40 

Malta di calce 

fibrorinforzata 
(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 40x40 
2 40 mm GFRP 

2 T1(M2)G40 

Malta di calce esente da 

cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in GFRP 
maglia 40x40 

1 40 mm GFRP 

2 T2(M2)G40 
Malta di calce esente da 
cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 40x40 
2 40 mm GFRP 

2 T1(M1)G30 

Malta di calce 

fibrorinforzata 
(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 30x30 
1 40 mm GFRP 

2 T2(M1)G30 

Malta di calce 

fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in GFRP 
maglia 30x30 

2 40 mm GFRP 

2 T1(M2)G30 
Malta di calce esente da 
cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 30x30 
1 40 mm GFRP 

2 T2(M2)G30 
Malta di calce esente da 
cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in GFRP 

maglia 30x30 
2 40 mm GFRP 

2 T1(M1)S100 

Malta di calce 

fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in acciaio 
maglia 100x100 

1 40 mm Acciaio 

2 T2(M1)S100 
Malta di calce 
fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in acciaio 

6˒ maglia 

100x100 

2 40 mm Acciaio 

2 T1(M2)S100 

Malta di calce esente da 

cemento fibrorinforzata 
(monocomponente) 

Rete in acciaio 
6˒ maglia 

100x100 

1 40 mm Acciaio 

2 T2(M2)S100 

Malta di calce esente da 

cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete in acciaio 

6˒ maglia 

100x100 

2 40 mm Acciaio 

2 T2(M3)S100 Betoncino 

Rete in acciaio 

6˒ maglia 

100x100 

2 40 mm Acciaio 

2 T2(M2)Gl120 

Malta di calce esente da 

cemento fibrorinforzata 
(monocomponente) 

Rete con 

piattine GFRP 
maglia 120x120 

2 40 mm GFRP 

2 T2(M2)Gb120 

Malta di calce esente da 

cemento fibrorinforzata 

(monocomponente) 

Rete con barre 

GFRP maglia 

120x120 

2 40 mm GFRP 

2 T1(M4)Gl120 

Malta di calce 

fibrorinforzata 
(bicomponente) 

Rete con 

piattine GFRP 
maglia 120x120 

1 15 mm GFRP 

2 T2(M4)Gl120 

Malta di calce 

fibrorinforzata 
(bicomponente) 

Rete con 

piattine GFRP 
maglia 120x120 

2 15 mm GFRP 
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Inghisaggio Connettori 

  

Rete in GFRP maglia 40x40/30x30 Rete in acciaio maglia 100x100 

  

Rete con lamine in GFRP maglia 

120x120 

Rete con barre in GFRP maglia 

120x120 

Figura 3.12 Esecuzione rinforzo 
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3.3. Caratterizzazione dei materiali 

A monte dei test principali eseguiti sui pannelli in tufo una serie di prove 

di laboratorio sono state eseguite per testare i materiali di base con i quali 

sono stati realizzati i pannelli nonché il rinforzo. 

In Tabella 3.3 sono riportate le caratteristiche meccaniche di ciascun 

materiale accertate mediante n.3 prove di flessione su tre punti, con luce 

tra gli appoggi di 100 mm, su elementi prismatici di dimensioni 

40x40x160 mm, e n.6 prove di compressione eseguite sulle metà risultanti 

dalla rottura successiva alla prova di flessione, in accordo alla norma UNI 

EN 1015-11:2007. I risultati sono riportati per ciascun materiale in 

termini di resistenza a trazione per flessione media, ft,m, resistenza a 

compressione media, fc,m, e i relativi valori di deviazione standard, 

St.Dev., e coefficiente di variazione, CoV. 

Il tufo giallo napoletano utilizzato per la costruzione dei pannelli risulta 

avere una resistenza a trazione per flessione media, ft,m, pari a 1,5 MPa e 

una resistenza a compressione media, fc,m, pari a 5,4 MPa con una 

deviazione standard di 0,27 MPa e un coefficiente di variazione pari a 

5,0%. 

La malta di allettamento è stata appositamente confezionata per riprodurre 

le caratteristiche meccaniche delle malte a base di pozzolana impiegate 

nel costruito storico tipico napoletano di scarse proprietà meccaniche. 

Infatti, i risultati ottenuti a seguito delle prove di caratterizzazione hanno 

fornito una resistenza a trazione media (ft,m) pari a 1,5 MPa ed una 

resistenza a compressione media (fc,m) pari a 6,4 MPa. Pertanto tale malta 

può essere classificata come M5, secondo le disposizioni della norma 

UNI EN 998-2:2010. 
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Le medesime prove sono state eseguite per caratterizzare le malte 

utilizzate per i sistemi di rinforzo. In particolare, la malta 

monocomponente fibrorinforzata a base di calce idraulica naturale (NHL) 

con microfibre di vetro con rapporto di impasto acqua-polvere pari a 1: 

4,5 (sigla M1), risulta avere una resistenza a trazione media (ft,m) pari a 

5,8 MPa ed una resistenza a compressione media (fc,m) pari a 17 MPa. 

Dalle prove sulla malta monocomponente a base di calce idraulica 

naturale (NHL) ed Eco-Pozzolana, esente da cemento con microfibre di 

vetro (sigla M2), con rapporto acqua-polvere pari a 1:4,25, è emerso una 

resistenza a trazione media (ft,m) pari a 6,6 MPa ed una resistenza a 

compressione media (fc,m) pari a 14,5 MPa. 

Il betoncino utilizzato (sigla M3) è una malta monocomponente a base di 

cemento, con rapporto acqua-polvere pari a 1:4,75. Le caratteristiche 

meccaniche risultano essere pari a fc,m = 18.8 MPa e ft,m = 4.8 MPa. 

Infine, la malta bicomponente (sigla M4) composta da malta di calce 

idraulica naturale (NHL) ed Eco-Pozzolana e che grazie al contenuto di 

resine sintetiche in dispersione acquosa ha un elevato potere di adesione, 

raggiunge una resistenza a trazione media (ft,m) pari a 6,1 MPa ed una 

resistenza a compressione media (fc,m) pari a 14,2 MPa. 

  Tabella 3.3 Risultati prove di caratterizzazione dei materiali 

Materiale 
f t,m 

[MPa] 

St.Dev. 

[MPa]  

CoV 

[%]  

fc,m 

[MPa] 

St.Dev. 

[MPa] 

CoV 

[%]  

Tufo Napoletano 1,5 0,2 13,6 5,4 0,27 5,0 

Malta Allettamento 1,5 0,14 9,5 6,4 0,4 5,8 

Malta M1 5,8 0,5 8,2 17 0,4 2,6 

Malta M2 6,6 0,1 1,1 14,5 1,3 8,8 

Malta M3 4,8 0,3 7,2 18,8 0,9 4,9 

Malta M4 6,1 0,3 5,2 14,2 2,0 14,3 
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Le caratteristiche delle reti e dei connettori utilizzati per il rinforzo, 

riportate in Tabella 3.4, sono ricavate dalle schede tecniche del 

produttore: 

  Tabella 3.4 Caratteristiche reti di rinforzo  

Materiale Passo 

[mm]  

Sezione 

resistente 

barra 

[mm2] 

Resistenza a 

trazione 

barra 

[MPa] 

Modulo 

elastico 

[GPa] 

Deformazione 

a rottura  

[%]  

Spessore o 

diametro 

equivalente 

[mm]  

Rete in GFRP 

maglia 30x30 
30 2,37 1350 33 4% 2 

Rete in GFRP 

maglia 40x40 
40 1,52 1480 33 4% 0,75 

Rete con barre 

GFRP maglia 

120x120 

120 28,26 1120 48 1,5% 6 

Rete con piattine 

GFRP maglia 

120x120 

120 28,26 1120 48 1,5% 6 

Rete metallica 

Maglia 100x100 
100 28,26 451 210 7,5% 6 

Connettori in GFRP - 38 840 35 1,5% 7 

Connettori in  

acciaio 
- 50 451 210 7,5% 8 

3.4. Setup di prova 

Le prove sono state eseguite utilizzando un setup appositamente studiato 

e sviluppato per soddisfare le specifiche indicate nella norma ASTM E 

519-07 e, altresì, per poter essere utilizzabile con modalità setup mobile, 

previo assemblaggio, anche presso un laboratorio ñoff-siteò.  

Il carico è applicato attraverso due elementi complessi ad L formati 

dallôassemblaggio di piastre metalliche di idoneo spessore, nel seguito 

indicati sinteticamente come scarpe, posizionati in corrispondenza di due 

spigoli opposti del pannello oggetto di prova. Le scarpe metalliche sono 

mutuamente collegate attraverso due barre filettate all'estremità in acciaio 

solidarizzate alle scarpe stesse attraverso quattro cerniere sferiche, in 

grado di assorbire le eventuali deformazioni fuori dal piano dei pannelli 

durante il test (Figura 3.13). La fase di posizionamento delle scarpe è 
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eseguita riducendo al minimo le eccentricità tra la direzione di 

applicazione del carico e lôasse geometrico verticale dei muretti. 

Il corretto posizionamento della scarpa di carico allôestremit¨ superiore 

del pannello è facilitato da un sistema di viti di regolazione distribuite 

sulle superfici interne della scarpa stessa. Propedeuticamente 

allôapplicazione delle scarpe ¯ stato localmente realizzato un letto di 

malta antiritiro a presa rapida tra le piastre metalliche e la superficie 

libera del pannello, per evitare rotture fragili locali della muratura.  

I test sono eseguiti in controllo di spostamento con una velocità di 

applicazione di 0,02 mm/sec impressa attraverso un martinetto idraulico 

servo-controllato alimentato da una pompa elettrica. 

 
Figura 3.13 Test setup 

Durante lôesecuzione dei test, ¯ stato eseguito il monitoraggio del carico 

attraverso una cella con capacità di 500 kN. Inoltre, sono state acquisite le 

deformazioni del pannello attraverso trasduttori di spostamento, LVDT 

(Linear Variable Displacement Transducer), posti sulle due facce lungo 

le quattro diagonali, con una base di lettura di 400 mm (Figura 3.14) le 
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cui misurazioni sono state registrate attraverso una centralina di 

acquisizione con una frequenza di 5 Hz. 

 
 

Figura 3.14 Schema di posizionamento degli LVDT 

3.5. Risultati sperimentali 

La prova di compressione diagonale ¯ un metodo dôindagine distruttiva 

che permette di misurare in modo indiretto la resistenza a taglio (t0) e il 

modulo di taglio (G) della muratura, applicando una sollecitazione di 

compressione lungo la diagonale di un pannello in muratura 

opportunamente isolato. Le modalità di esecuzione della prova fanno 

riferimento alla normativa ASTM E519-07. 

La prova di compressione diagonale secondo la norma ASTM E 519-07 è 

interpretata assumendo che nel baricentro del pannello si produca uno 

stato tensionale di taglio puro. La circonferenza di Mohr è centrata 

nellôorigine del sistema di riferimento (s,t) con tensione tangenziale t 

pari al raggio e, in valore assoluto, alle tensioni principali di trazione st e 

di compressione sc. 
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Pertanto, vale l'Eq. 4.1: 

ʐ ʎ= ʎ
ϽЍ

πȢχπχϽ  (Eq. 4.1) 

dove P è il carico di compressione applicato parallelamente alla diagonale 

del pannello ed An ¯ lôarea netta della sezione trasversale. Questôultima ¯, 

a sua volta, definita dall'Eq. 4.2: 

ὃ ϽὸϽὲ  (Eq. 4.2) 

Nel caso generale di pannello murario avente spessore t, lati disuguali w 

ed h, percentuale di area solida n. Nel caso di pannelli quadrati di lato, l, 

costituiti da pietre naturali (n = 1), è ovviamente An = l Ā t. 

La condizione di crisi si fa corrispondere al raggiungimento di una 

tensione di trazione pari alla resistenza della muratura, ft, ovvero st = ft = 

t0, per cui si assume: 

 †  Ὢ „ πȢχπχϽ   (Eq. 4.3) 

La validità di tale interpretazione è limitata dal fatto che la reale 

distribuzione di tensioni tangenziali lungo la diagonale ¯ tuttôaltro che 

uniforme, per cui lungo la diagonale opposta a quella di applicazione del 

carico non si genera uno sforzo di trazione uguale a quello di 

compressione. Tuttavia, la resistenza così ottenuta è correntemente 

impiegata nel modello di resistenza puntuale proposto da Turnġek e 

Ļaļoviļ (1970), al fine di valutare la resistenza a taglio per fessurazione 

diagonale di pannelli murari sollecitati anche da uno sforzo normale non 

nullo. 

Dagli spostamenti verticali e orizzontali, misurati tramite gli LVDT 

diagonali, è possibile calcolare le deformazioni estensionali, ‐ e ‐, 

mediante le relazioni riportate in Eq. 4.4: 

‐
Ў  Ў

        ‐
Ў Ў

 (Eq. 4.4) 
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Applicando lôEq.4.1 ¯ possibile trasformare il carico, P, corrispondente al 

generico valore di spostamento verticale in tensione tangenziale, t, 

ottenendo così le curve t-Ův e t-Ůh. Le deformazioni estensionali hanno 

segno opposto, per cui lo scorrimento angolare è definito come segue: 

‎ ‐ ‐  (Eq. 4.5) 

In corrispondenza di una tensione tangenziale te = t0/3 è possibile 

valutare sia il modulo elastico secante, G, mediante l'Eq. 4.6: 

Ὃ   (Eq. 4.6) 

sia il modulo di Poisson secante, ɜ, mediante l'Eq. 4.7: 

ɜe =  (Eq. 4.7) 

dove ɔ(te), Ůh(te) e Ův(te) sono computate in corrispondenza del valore di 

tensione tangenziale te. 

La duttilità esibita dai pannelli testati è valutata mediante l'Eq. 4.8: 

‘   (Eq. 4.8) 

che rappresenta il fattore di duttilit¨, avendo definito con: ɔmax lo 

scorrimento angolare al limite elastico, assunto coincidente con la 

tensione tangenziale tmax corrispondente al primo punto di massimo della 

curva t-ɔ; ɔu lo scorrimento angolare ultimo corrispondente a una tensione 

tangenziale pari a tu = 0,8tmax, individuata sul primo ramo decrescente di 

ciascuna curva t-ɔ, come mostrato nell'esempio di Figura 3.15.  
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Figura 3.15 Individuazione dei parametri per definire il fattore di duttilità  

 

3.5.1. Pannelli non rinforzati  

Sono stati realizzati 6 pannelli in tufo giallo napoletano di dimensioni 

1200x1200x250 mm confezionati con malta di allettamento di scarse 

caratteristiche meccaniche. Il comportamento meccanico di tali pannelli 

non rinforzati è stato essenzialmente governato dalla crisi per scorrimento 

allôinterfaccia pietra-malta.  

Per ciascun pannello non rinforzato lo stato tensionale indotto 

dallôapplicazione del carico di prova ¯ del tutto coerente con il quadro 

fessurativo tipico atteso. In particolare sono state rilevate fessure 

prevalentemente disposte lungo le superfici di interfaccia tufo-malta 

piuttosto che lungo la direzione di applicazione del carico. Pertanto le 

modalità di rottura sono state caratterizzate dallo scorrimento dei letti di 

malta rispetto alle pietre di tufo.  

Nelle figure seguenti si può osservare il pannello integro prima della 

prova (Figura 3.16a), il pannello strumentato (Figura 3.16b), ed infine la 

modalità di rottura esibita a fine prova (Figura 3.17 e Figura 3.18). 
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(a) (b) 

Figura 3.16 Pannello non rinforzato 

 

  

Figura 3.17 Tipica rottura diagonale del pannello non rinforzato 

 

Figura 3.18 Quadro fessurativo del pannello non rinforzato 


