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1. GENERALITA'  
 

1.1 ONERI ED OBBLIGHI A CARICO D ELL'IMPRESA ESECUTRICE  
E' onere a carico dell'Impresa, compreso e compensato nelle voci di contratto per la  
realizzazione degli elementi non strutturali, così come definiti nel DM 14.01.2008, il calcolo 
costruttivo a firma di tecnico abilitato per tutte le tipologie opera effettivamente realizzate in fase 
di esecuzione. Detta Relazione di calcolo deve essere sottoposta ad approvazione del Direttore 
dei Lavori prima della realizzazione delle opere stesse. 

In conformità a quanto stabilito dalla circolare del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici N. 617 
del 02/02/2009, gli elementi non strutturali presenti nell’intervento per i quali dovranno essere 
forniti i calcoli di verifica sismica sono almeno i seguenti: 

 

Componente Note 

Batterie per corrente elettrica di emergenza Vedi calcolo a seguire in relazione 

Guide dell’ascensore; 

Motori dell’ascensore; 

Quadri elettrici e di controllo dell’ascensore. 

La verifica dovrà essere eseguita dal 
produttore dell’impianto ed essere allegata 
alla documentazione per l’accettazione del 
prodotto 

Armadi telefonici; 

Armadi “Rack” dati. 

 

Unità esterne VRV in copertura; 

Unità trattamento aria; 

Serbatoi di accumulo; 

Vedi calcoli tipo riportati in 
relazione 

Reti di distribuzione idrica a soffitto; 

Canali di distribuzione aria primaria; 

Passerelle di distribuzione cavi elettrici. 

Vedi calcoli tipo riportati in 
relazione 

Controsoffitti inerti 

Sistemi radianti a soffitto 

Corpi illuminanti a soffitto 

Fan-coil, anemostati, ecc. a soffitto 

Vedi calcoli tipo riportati in 
relazione 

Pareti divisorie interne 

Pareti di tamponamento in facciata 

Vedi calcoli tipo riportati in 
relazione 

 

 
1.2 QUADRO NORMATIVO DI RIFERIMENTO 
Il calcolo delle sollecitazioni, i dimensionamenti e le verifiche di resistenza vengono condotti 
tenuto conto delle prescrizioni fornite dalle norme seguenti: 

• D.M. 14/01/2008, "Norme Tecniche per le Costruzioni", Ministero delle Infrastrutture. 

• Circolare 02/02/2009 n.617, "Istruzioni per l'applicazione delle 'Nuove Norme Tecniche 
per le Costruzioni' , di cui al Decreto Ministeriale 14 gennaio 2008", Consiglio Superiore 
dei Lavori Pubblici. 
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1.3 PARAMETRI DI RIFERIMENTO ADOTTATI PER LA VALUTAZION E DELLA INT ENSITA' 
DELL' AZIONE SISMICA  

La valutazione dell' intensità dell' azione sismica viene sviluppata con riferimento ai parametri 

seguenti: 

Vita nominale: 
 
 

Coefficiente d' uso della costruzione: 

VN = 100 anni 

 
Cu = 2.00 

Periodo di riferimento per la valutazione dell' azione sismica : 

VR = 200 anni 

Terreno: 
 

Condizioni topografiche: 
 

Fattore di struttura (per il fabbricato): 

 
 
categoria C 

categoria T1 

q = 3.30 

Fattore di struttura (per le opere di fondazione): 

q = 1.00 

Pericolosità sismica di base del sito: 

Le figure riportate alle pagine seguenti illustrano: 

la pericolosità sismica di base del sito, 

la strategia di progettazione, 

lo spettro di progetto elastico ed i relativi parametri, 

gli spettri ed i parametri per gli stati limite SLV, SLD ed SLO. 
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1.4 PARAMETRI DI RIFERIMENTO ADOTTATI PER LA VALUTAZION E DELLA INTENSITA' 
DELL'AZIONE DEL VENTO  

Zona di appartenenza del sito in cui è ubicato l'edificio: 2 (Emilia Romagna) 

 

 

Altitudine sul livello del mare: 25.00 m 

Velocità di riferimento ��,� : 25.00 m/s 
I 

 

Pressione del vento: 
 � = �� ∙ 	
 ∙ 	� ∙ 	�
 
 

dove: 
 

�� = � ∙ ���2 = 1.25 ∙ 25.00�2 = 390� ��⁄ ≅ 40.00	�� ��⁄  

Ce = 2.00 

Ct = 1.00 

Cp = 0.80 

Cci=1,00 

 
 

Da cui: � = �� ∙ 	
 ∙ 	� ∙ 	�
 = 40.00 ∙ 2.00 ∙ 1.00 ∙ 0.80 ∙ 1.00 = 64.00	 �� ��⁄  
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2. PARETI IN CARTONGESSO COMPOSTE DA ORDITURE METALLIC HE 
 

2.1.  PREMESSE 

Per la verifica di tali elementi si è considerata una parete costituita da profili metallici, a norma 
UNI EN 10346-2009, in acciaio zincato verticali, semplici o doppi, posti ad interasse "i". A detti 
profili vengono avvitate una o più lastre di gesso rivestito marcate CE a norma EN520 e conformi 
alla DIN 18180, poste su ognuna delle due facce della parete, o su una sola. 

 

2.1 CONSIDERAZIONI  GENERALI  
Si riportano di seguito i principali calcoli da sviluppare e le principali verifiche da eseguire al fine 

di garantire il raggiungimento dei livelli di sicurezza previsti dalle norme vigenti. 

Occorre in primo luogo esaminare il comportamento per azioni dirette ortogonalmente al piano 

della parete stessa. 

La parete deve garantire: 

la sicurezza nei confronti di Stati Limite Ultimi (SLU) (identificata dal D.M. 14/01/2008 
come la "capacità di evitare crolli, perdite di equilibrio e dissesti gravi, totali o parziali, che 
possano compromettere l'incolumità delle persone, comportare la perdita di beni, 
provocare gravi danni ambientali e sociali, oppure mettere fuori servizio l'opera"); 

la sicurezza nei confronti di Stati Limite di  Esercizio  (SLE)  (identificata  dal  D.M. 
14/01/2008 come la capacità di garantire le prestazioni previste per le condizioni di 
esercizio"). 

Il possesso dei requisiti deve naturalmente essere verificato anche in presenza dell'azione 
sismica, secondo la procedura indicata al paragrafo 7.2.3 del citato D.M. 14/01/2008, riferendosi 
a: 

Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV), per quanto riguarda gli Stati Limite Ultimi; 
Stato Limite di Danno (SLD), per quanto concerne gli Stati Limite di Esercizio. 

 
2.2 IL MODELLO DI CALCOLO E LO SCHEMA STATICO 
La sperimentazione condotta su alcune tipologie di pareti ha evidenziato che il contributo alle 

prestazioni statiche della parete dato dalle lastre di rivestimento soggette a stati tensionali di 

compressione non è trascurabile e, pertanto, nelle verifiche riportate nel presente documento la 

sezione reagente considerata è la sezione mista composta dai profilati metallici e dalle sole 

lastre presenti sul lembo compresso. E' stato invece trascurato il contributo delle lastre soggette 

a stati tensionali di trazione. 

Il calcolo delle pareti è stato condotto riconducendosi al modello di trave considerando i profili 
metallici e lastre di larghezza pari all'interasse tra i profili stessi. 

Lo schema statico adottato (aderente alla situazione fisica reale) prevede un vincolo di  tipo 

cerniera al piede di ciascun montante metallico, ed un carrello ad asse orizzontale, (e dunque 

scorrevole verticalmente) in testa all'elemento. 

La solidarizzazione tra il generico profilo metallico e le lastre di gesso rivestito soggette a 
compressione, oltre a garantire un funzionamento come sezione di tipo misto, assicura anche 
l'impossibilità che la flangia compressa del profilo possa instabilizzarsi fuori dal proprio piano. 
Per questo motivo è scongiurata l'eventualità che possano innescarsi fenomeni di lateral 

torsional buckling e, pertanto, di essi non è stato tenuto conto nelle verifiche statiche. 

I profili metallici dovranno essere di Classe 4, ai s ensi della classificazione  delle  sezioni 
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indicata dal D.M.14/01/2008. Per le  sezioni  di  Classe  4,  definite  'snelle',  occorre  tenere  conto 
degli effetti dell'instabilità locale in fase elastica  nelle parti compresse  che  la  compongono  e,  per 
tale motivo, la sezione geometrica effettiva viene sostituita con la cosidetta 'sezione efficace'. La 

procedura  di calcolo  è quindi  così articolata: 

a) determinazione delle caratteristiche geometriche della sezione lorda composta, 

b) calcolo della sezione efficace per le sollecitazioni di pressoflessione di progetto, 

c) verifiche di sicurezza agli stati limite. 
 
 

2.3 AZIONI DI PROGETTO 
La parete oggetto di progetto è soggetta alle seguenti 

azioni: peso proprio della parete; 

azione del vento 

carichi di esercizio, costituito da un'azione distribuita linearmente per unità di lunghezza, di 

intensità pari a 1.00 kN/m applicata ad una quota di 1.20m dal piano di calpestio 

Azione sismica (proporzionale alla massa della parete e funzione dell'ubicazione della 

costruzione, nonchè della sua destinazione d'uso) 

L'effetto dell'azione sismica sulla parete oggetto del progetto è determinato, ai sensi del 

paragrafo 7.2.3 del D.M. 14/01/2008, applicando in corrispondenza del suo centro  di 

massa una forza orizzontale Fa = (Sa Wa)/qa diretta normalmente al piano medio della 

parete, dove: 

Wa è il peso dell'elemento; 

Sa è l'accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che 

l'elemento subisce durante il sisma per lo Stato Limite in esame; 

qa è il fattore di struttura della parete, posto pari a 2 ai sensi della tabella 7.2.1 
 

2.4 COMBINAZIONI DELLE AZIONI 
Le singole condizioni di carico sono combinate ai sensi di quanto disposto al paragrafo 2.5.3 del 

D.M.14/01/2008. 

In funzione della posizione della parete nel contesto dell'edificio si individuano situazioni che si 

diversificano sia per la presenza del sovraccarico d'esercizio in un solo verso di applicazione 

(pareti perimetrali), anziché in entrambi i versi, sia per una differenza nell'entità dell'azione del 

vento. Tali situazioni sono riportate graficamente (con riferimento, nelle notazioni, alle condizioni 

di Stati Limite Ultimi) nelle figure seguenti. In condizioni  di  Stato Limite di Esercizio le situazioni 

di carico sono del tutto analoghe (cambiano, tra SLU ed SLE, solo i coefficienti di combinazione 

delle singole condizioni di carico). 

Indicando simbolicamente con: 

'G', i pesi propri e permanenti portati, 

'Q', il  sovraccarico  di esercizio, 

'V3', l'azione risultante del vento sulle pareti interne (uguale nelle due direzioni), 

'E', l'azione sismica, 

si hanno le combinazioni di carico riportate di seguito (i versi di applicazione delle forze sono 

quelli indicati nelle precedenti figure). 

Parete interna (SLV sotto l'azione del vento denominata SLVv): 
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1.3 G  + 1.5 Q  +  1.5  Ѱ0 V3     (compresse, alternativamente, entrambe le facce) 

1.3 G + 1.5 Ѱ0 Q  + 1.5 V3 (compresse,  alternativamente,  entrambe le 

facce) Parete  interna (SLVs  sotto  l'azione  del sisma) 

EsLD +Ѱ2 Q (compresse le lastre della faccia 

B) Parete interna (SLE, combinazione 'Rara'): 

G + Q+Ѱo V3 

G + Ѱo Q + V3 

Parete interna (SLD): 

ESLD+ Ѱ  Q 

 

I seguenti  schemi  esemplificano  le  combinazioni di carico per  lo stato limite SLV. 

Parete Interna, SLV con vento Parete Interna, SLV con sisma 
 

 

2.5 PROCEDURE DI VERIFICA ALLO STATO LIMITE ULTIMO  
Sono effettuate sulla sezione mista efficace: 

a) verifiche di resistenza a pressoflessione del profilato 

metallico Si valuta il soddisfacimento della relazione:  !" + ∆ !" �,%" ± �!"��,%" ≤ 1 
 

dove MEd ed NEd rappresentano le sollecitazioni  di  calcolo,  MEd  è  l'incremento  di  flessione 

dovuto al fatto che il baricentro della sezione  efficace è  traslato  rispetto  a quello  della  sezione 
lorda relativamente al quale è stata definita l'azione assiale NEd, e Mc.Rd ed Nc,Rd rappresentano, 
rispettivamente, il momento flettente resistente e  lo  sforzo  normale  resistente.  Il  segno c  indica 
che la verifica è operata su entrambi i lembi  della  sezione,  da  un  lato  si  sommano  le 
compressioni dovute a flessione e sforzo normale, da quello opposto la compressione da sforzo 
normale  agisce in  concomitanza  con le trazioni  da flessione.  L'incremento di momento flettente è 
dato da: 

 = �!" ∙ ( 
con 'e' che rappresenta il disassamento dei baricentri nel passaggio dalla sezione lorda a quella 



16 
 

efficace. Le sollecitazioni resistenti risultano: 

��,%" = )
** ∙ +,-./0  

 �,%" = 1
** ∙ +,-./0  

 
 

Weff e Aeff sono il modulo resistente e l'area della  sezione efficace  (ovviamente  entrambe 

queste grandezze si diversi ficano a secondo di quale faccia compressa, A o B, si considera). 

b) verifica di resistenza a taglio del profilato metallico 

 

E' operato il controllo:  �!"��,%" ≤ 1 
VEd è  il taglio di calcolo, Vb,Rd quello resistente.  Si assume che il taglio debba essere sopportato 

interamente dall'anima dei profili metallici. Il taglio resistente Vb.Rd si determina con le seguenti 

relazioni (paragrafo  C4.2.12.2.4.5  della  Circolare  n.617  del 02/02/2009): 

 

��,%" = ℎ3 ∙ 4 ∙ +�5./0  

 +�5 = +,- ∙ 6(83) 
 

83 = 0.346 ∙ ℎ34 ∙ :+,-;  

 

oltre ai simboli di significato noto, 'hw' rappresenta l'altezza dell'anima del profilo e 't' il suo 

spessore 

c) verifica di instabilità per pressoflessione del profilato metallico 

Si verifica che sia soddisfatta la disuguaglianza: 

 
dove il coefficiente x è calcolato in funzione della snellezza adimensionale dell'elemento. 

(MEd + ∆MEd)eq è il 'momento equivalente', calcolato in base all'effettivo andamento del 



17 
 

momento flettente lungo lo sviluppo dell'elemento soggetto a verifica. 

 
d) verifica di resistenza delle lastre compresse di gesso rivestito 

Inoltre è verificata, a livello locale, la resistenza delle lastre. Per tale verifica si modellano le 

lastre come piastre di luce pari all'interasse dei profili, semplicemente appoggiate sui profili 

metallici stessi, e soggette alle azioni descritte nei precedenti paragrafi. 

***** 
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2.6 AZIONI DI PROGETTO PER LA PARETE IN ESAME 
Sovraccarichi di esercizio 

qk (kN/m2):  3,00 

Qk (kN): 2,00 

Hk [kN/m]: 1,00 

 
 
Sisma 

Periodo fondamentale di vibrazione Ta della parete [s) =  0,71 calcolato con le relazioni: 

 

dove, oltre ai simboli di significato noto,  t  indica la massa specifica dell'elemento. 

I valori delle accelerazioni orizzontali "di ingresso" possono essere naturalmente dedotti dagli spettri 

di progetto dianzi allegati. 

 
2.7 DESCRIZIONE DELLA PARETE 

Si procede di seguito alle verifiche di una parete a singola struttura con una lastra sul lato A, 
due lastre sul lato B. Detta stratigrafia è ricompresa nella maggioranza delle pareti di progetto, 
differendo da caso a caso per le caratteristiche delle lastre impiegate (a nucleo con densità 
incrementata, ad elevata resistenza meccanica e durezza, a ridotto assorbimento d’acqua, 
etc.). Per la verifica seguente si considerano lastre di tipo addensato (lastra esterna lato B) e 
lastre a elevata durezza (lastra interna lato B e lastra lato A) per massimizzare il peso 
superficiale e quindi le azioni orizzontali sismiche sulla struttura. 

E’ comunque onere a carico dell’Impresa, compreso e  compensato nelle voci di 
contratto per la realizzazione delle pareti a secco , il calcolo costruttivo ai sensi del DM 
14.01.2008 a firma di tecnico abilitato per tutte l e tipologie di pareti a secco 
effettivamente realizzate in fase di esecuzione. De tta Relazione di calcolo deve essere 
sottoposta ad approvazione del Direttore dei Lavori  prima della realizzazione delle pareti 
stesse. 

In ogni caso, è necessario realizzare giunti di dilatazione ogni 15 m di lunghezza di parete ed 
in corrispondenza di giunti strutturali, secondo le indicazioni riportate nelle schede tecniche 
delle pareti. 

Parete in progetto 

Tipo:  Stratigrafia contenuta nella parete cod . 03 e 04 della tavola AR21 

 

Profili metallici 

• sezione:   C 100x50 

• spessore:   0.6 mm 

• peso [N/m]:   9,36  (peso per unità di lunghezza del singolo profilo) 

• altezza [m]:  3,85 (il calcolo è eseguito cautelativamente per una altezza 
massima pari all’intero interpiano) 
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• interasse 'i' [m]:  0,60 

• disposizione:  Profilo singolo 

• modulo E[N/mm2]: 210000 

 

Lastre della Faccia A 

• Tipologia:  Alta densità  Spessore:  12.5 mm 

• Resistenza:   4,0 N/mmq 

• Peso (stimato):  115 N/mq 

 

Lastre della Faccia B 

• Tipologia:  Alta densità (interna)+Addensata (esterna) Sp:  2x12.5 mm 

• Resistenza:   4,0 N/mmq 

• Peso:   215 N/mq 

 

Pesi propri e permanenti portati  
• Peso lastre faccia A [N/m2] 115,0 

• Peso lastre faccia B [N/m2] 215,0 

• Altro [N/m2]   21,0 

• Peso profili metallici [N]   36,0 

• Peso totale al metro quadro 
[N/mq] 

366,6 

• Peso totale sull'interasse 'i' 846,9 

(L'ultima voce rappresenta il peso totale di una porzione di parete lunga quanto l'interasse 
'i' tra i profili) . 

 
Posizione della parete nel contesto dell'edificio: 

Interna alla costruzione 

 
2.1 VERIFICHE STATO DI SALVAGUARDIA DELLA VITA SLV 

Lastre faccia A compresse   

SLVv - verifiche sezione composta 
profilati metallici 

MSd [Nmm]= 715500 

NSd [N]= 1101 

VSd [N]= 619 

 
lato compressione  

Mc,Rd [Nmm]= 1888274 
lato trazione  

Mc,Rd [Nmm]= 1290771  

Nc,Rd [N]= 28681  

Vb,Rd [N]= 2447  
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ratio: "Sollecitazione/Resistenza" 

 

0,42 

 

verifica soddisfatta 

resistenza, pressoflessione lato trazione 0,59 verifica soddisfatta 
resistenza, taglio 0,25 verifica soddisfatta 
instabilità pressoflessione 0,36 verifica soddisfatta 

ratio 0,12 verifica soddisfatta 

 
SLVv - Verifica locale lastre 

tensioni lastra interna [N/mmq] = 2,90  

ratio 0,72 verifica soddisfatta 
 

SLVs - verifiche sezione composta 

profilati metallici 
MSd [Nmm]= 831630 

NSd [N]=  847 

VSd [N]=  619 

 

lato compressione 
 Mc,Rd [Nmm]= 1886929  

lato trazione  
Mc,Rd [Nmm]= 1290710  

Nc,Rd [N]= 28631  

Vb,Rd [N]= 2447  
 

ratio: "Sollecitazione/Resistenza" 
resistenza, pressoflessione lato compressione 0,47 verifica soddisfatta 
resistenza, pressoflessione lato trazione 0,67 verifica soddisfatta 
resistenza, taglio 0,25 verifica soddisfatta 
instabilità pressoflessione 0,39 verifica soddisfatta 

 
lastre in gesso 
tensioni lastra interna [N/mmq] = 0,56  
ratio 0,14 verifica soddisfatta 
SLVs - Verifica locale lastre 

tensioni lastra interna [N/mmq] = 2,90  

ratio 0,72 verifica soddisfatta 
 
 

Lastre faccia B compresse  
SLVv - verifiche sezione composta 

 

profilati metallici 
MSd [Nmm]= 

 
 

715500 

 

NSd [N]= 1101 
VSd [N]= 619 

 
lato compressione Mc,Rd 

 
1888274 
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lato trazione Mc,Rd 1290771 
Nc,Rd [N]= 28681 
Vb,Rd [N]= 2447 

 
ratio: "Sollecitazione/Resistenza" 

resistenza, pressoflessione lato 

 
 

0,42 

 
 

verifica soddisfatta 
resistenza, pressoflessione lato 
trazione 

0,59 verifica soddisfatta 
resistenza, taglio 0,25 verifica soddisfatta 

instabilità pressoflessione 0,36 verifica soddisfatta 

 
lastre in gesso 

tensioni lastra interna [N/mmq] = 

 
 

0,49 

 

ratio 0,12 verifica soddisfatta 
 
 

SLVv - Verifica locale lastre 
tensioni lastra interna [N/mmq] = 2,90  

ratio 0,72 verifica soddisfatta 
 
 

SLVs- verifiche sezione composta 
 

profilati metallici 
MSd [Nmm]= 

 
 

831630 

 

NSd [N]= 847 
VSd [N]= 613 

 
lato compressione Mc,Rd [Nmm]= 

 
1886929 

lato trazione Mc,Rd [Nmm]= 1290710 
Nc,Rd [N]= 28631 
Vb,Rd [N]= 2447 

 
ratio: "Sollecitazione/Resistenza" 

resistenza, pressoflessione lato 

 
 

0,47 

 
 

verifica soddisfatta 
resistenza, pressoflessione lato 
trazione 

0,67 verifica soddisfatta 
resistenza, taglio 0,25 verifica soddisfatta 

instabilità pressoflessione 0,39 verifica soddisfatta 

 
lastre in gesso 

tensioni lastra interna [N/mmq] = 

 
 

0,56 

 

ratio 0,14 verifica soddisfatta 

 
SLVs - Verifica locale lastre 

tensioni lastra interna [N/mmq] = 2,90  

ratio 0,72 verifica soddisfatta 
 

Controllo sulla snellezza limite 

Per garantire un funzionamento ottimale delle pareti, oltre al soddisfacimento delle verifiche 
numeriche riportate sopra, è opportuno limitare la snellezza ad un valore che è stato verificato 
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sperimentalmente essere pari a 150 (dati di letteratura). 

 

snellezza 'A (area lorda, faccia A compressa) =  89,6  
snellezza 'A (area lorda, faccia B compressa) =  89,6 

 
2.2 VERIFICHE A STATO LIMITE DI ESERCIZIO SLD 
Si tratta di verifiche che si traducono nella limitazione dell'inflessione fuori piano della parete 
oggetto di progetto. In quanto segue 'H' rappresenta l'altezza della parete. 

Limite f/H ritenuto accettabile:  1/300 

 

Freccia f [mm] =  10,3 

Rapporto H/f  375  verifica soddisfatta 

 
2.3 AZIONI SUGLI ANCORAGGI 
Si forniscono i valori delle azioni (in condizioni di SLU) per le quali devono essere progettati gli 
ancoraggi della parete. 

Azioni risultanti su una larghezza pari all'interasse tra i profili: 

Taglio massimo sull'ancoraggio sup. [N] = 612,8 

Taglio massimo sull'ancoraggio inf. [N] = 619,5 

Azione assiale sugli ancoraggi [N] = 1100,9 

Azioni risultanti per unità di lunghezza della parete: 

Taglio massimo sull'ancoraggio sup. [N/m] = 1021,3 

Taglio massimo sull'ancoraggio inf. [N/m] = 1032,5 

Azione assiale sugli ancoraggi [N/m] = 1834,9 
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3. PARETI DI TAMPONAMENTO IN TERMOLATERIZIO  

 
DESCRIZIONE DELLA PARETE  

La parete in esame è costituita da blocchi di tamponemento con foratura pecentuale pari al 63% di 
spessore 30 cm. 

L’altezza del blocco è pari a 19cm; all’interno di ogni corso di malta (pertanto con interasse di 20cm) è 
presente un traliccio di rinforzo di acciaio tipo Murfor costituito da sue ferri correnti del diametro di 5mm 
posti ad una distanza di 25cm l’uno dall’altro e collegati da un filo di acciaio elettrosaldato. 

I tralicci risultano fissati ai pilastri di facciata mediante spinotti diam. 10mm innestati con ancorante 
chimico 

La parete così descrittà rimane interclusa tra i pilastri di facciata e le travi di bordo all’interno di campi la 
cui luce massima è pari a L=590cm 

A completamento della stratigrafia, risulta presente un cappotto in polistirene con saratura di spessore 
totale 14+1=15cm sulla faccia esterna ed una controparete in cartongesso a doppia lastra sulla faccia 
interna di spessore 7.50+2.50=10cm 

Il peso proprio della parete di tamponamento riferito al metro quadrato di facciata è pari a: 

• Parete in termolaterizio: 0.30*6.00 1.90 kN/m2 

• Controparete in cartongesso:   0.30 kN/m2 

• Cappotto di facciata:    0.25 kN/m2 

      Totale Gk: 2.45 kN/m2 

 
AZIONI SISMICHE DI PROGETTO  

 

La forza sismica considerata è la seguente: 
 

Fa =(Sa x Wa) / qa 
dove 

Fa è la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell'elemento non strutturale nella direzione  
più sfavorevole; 

Wa è il peso dell 'elemento; 
Sa è l'accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l'elemento 
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2. 1) 

qa è il fattore di strnttura dell'elemento. 

In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1. 

In mancanza di analisi più accurate, Sa può essere calcolato nel seguente modo: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ (1 + @ A⁄ )1 + (1 − C� CD)⁄ − 0.5E 
dove: 
α è i l rapporto tra l'acceleraz ione massima del terreno ag s u sottosuolo tipo A da cons iderare ne llo 

stato lim ite in esame (v. § 3.2.1) e l ' accele raz ione di grav ità g; 

S  è  il coefficiente  che   tiene conto della  categoria  di  sottosuolo  e delle condizioni 
topografiche secondo quanto riportato ne l § 3.2.3.2. 1; 

T2 il  periodo fondamentale di vibrazione dell' elemento non strutturale; 
T1  è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
Z  è la quota del baricentro dell'elemento non strutturale misurata a partire dal piano di Fondazione 
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(v. § 3.2.2); 
I  è l'altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione Per le strutture con 

isolamento sismico si assume sempre Z=O. 

Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di aS. 
 
Assumendo a favore di sicurezza Z=H (tamponamento posto al piano più alto) e T2=T1 considerando 
lo stato limite SLV, in quanto la parete ribaltandosi potrebbe causare pericoli di vita per i presenti si 
ottiene la seguente forza orizzontale: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ (1 + 1)1 + (1 − 1) − 0.5E = 0.272 ∙ 1.3 ∙ 5.5 = 1.94 
 
Considerando una fascia di 1.00m incastrata ai pilastri laterali, l’azione sismica porta ad un momento 
di sollecitazione pari a: 

 
" = � ∙ G�16  

Dove 
q = (Sa x Gk) / qa = 1.94 ˙ 2.45 / 2 = 2.38 kN/m 

 

 
" = � ∙ G�16 = 2.38 ∙ 5.90
�

16 = 5.18	H�� 

 
RESISTENZA DELLA PARETE ALLE AZIONI SISMICHE  
 

Analizzando una striscia di parete di larghezza 1.00m, l’elemento resistente a trazione è costituto da 
5 tralicci murfor posti in asse alla parete come evidenziato nello schema sottostante. 

I tralicci sono realizzati in acciaio avente un carico di snervamento a trazione pare a fyk=580Mpa  
A favore di sicurezza di considera una tensione di sicurezza di calcolo pari a fyd=391Mpa 
Il momento resistente di una striscia di 1.00m di parete è dato da: 
  I" = 0.90 ∙ ℎD ∙ )J ∙ +," = 0.90 ∙ 0.275 ∙ 5 ∙ 0.196 ∙ 39.1 = 9.48H�� 
 
Il Momento resistente risulta pertanto maggiore del momento sollecitante verificando la resistenza 
della parete. 
 
RESISTENZA AL TAGLIO NEL PIANO  
La verifica non è necessaria poichè la progettazione della struttura garantisce I limiti di spostamento 
di cui al punto 7.3.7.2 N.T.C.  
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CONTROSOFFITTI  ANTISISMICI 

E' prevista la realizzazione di efficaci sistemi di collegamento tra i controsoffitti e le strutture 

portanti del fabbricato. 
L'  insieme  dei dispositivi  di  sospensione  e  controventamento deve  garantire  la resistenza alle 

azioni sismiche di progetto. 
Nel caso in oggetto le azioni sismiche di progetto sono riportate nelle figure precedentemente 

allegate e si espongono di seguito i criteri di dimensionamento e verifica delle sospensioni e degli 

elementi di controventamento. 
I  calcoli  sono  sviluppati  con  riferimento  alle  caratteristiche  di  un  controsoffitto  del  tipo "atena 
antisisimica", fermo restando che detto calcolo è puramente esemplificativo ed andrà 

successivamente aggiornato e fornito dall'impresa esecutrice in funzione del modello e marca 

effettivamente  utilizzata. 

E' dunque onere a carico dell'Impresa, compreso e compensato nelle voci di contratto per la 
realizzazione dei controsoffitti metallici e in cartongesso, il calcolo costruttivo ai sensi del DM 
14.01.2008 a firma di tecnico abilitato per tutte le tipologie di struttura di sostegno di controsoffitti 
effettivamente realizzate in fase di esecuzione. Detta Relazione di calcolo deve essere sottoposta 
ad approvazione del Direttore dei Lavori prima della realizzazione delle strutture stesse. 
Per quanto riguarda gli elementi inseriti nel controsoffitti si precisa che quest'ultimi dovranno 

essere fissati autonomamente al solaio ed alle strutture portanti e non gravare in alcun modo sulla 

struttura del controsoffitto. 
Si riporta di seguito di orditura e controventamento della tipologia "Atena" a titolo di esempio e non 

vincolante per l'Impresa: 
***** 
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In mancanza di a nalisi più  accurate Sa può essere calco lato ne l se gue nte modo: 

3.1 CRITERI DI CALCOLO  
Il calcolo, per la verifica sismica della struttura di supporto, si basa sui dati di letteratura forniti dal 

produttore dei sistemi di sospensione ed è stato effettuato su un controsoffitto tipo "lamelle ECO" 

della ditta ATENA Spa di dim. mm. 4080x128x16 in MDF rivestite in melamminico del peso di kg. 
10/mq. 
La forza sismica considerata è la seguente: Fa =(Sa x Wa) / qa 

dove 

Fa è la forza s is mica orizzontale agente al centro di massa dell' elemento non strutturale nella 
direzione  più sfavorevole; 

Wa è il peso de ll 'e le mento; 
Sa è l'accele razione massim a, adimensi onalizzata ris petto a que lla di gravità, che l' eleme nto 

strutturale subisce durante il sisma e corris ponde allo stato limite in esame (v. § 3.2. 1) 

qa è il fattore di strnttura dell'elemento. 

In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori rip ortati in Tab. 7.2.1. 
 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ (1 + @ A⁄ )1 + (1 − C� CD)⁄ − 0.5E 
 

 
a. è i l rapporto tra l'acceleraz io ne massima del terreno ag s u sottosuolo tipo A da cons iderare ne llo 

stato lim ite in esame (v. § 3.2.1) e l ' accele raz ione di grav ità g; 

S  è  il coefficiente  che   tiene conto della  categoria  di  sottosuolo  e delle condizioni  topografiche 
secondo quanto riportato ne l § 3.2.3.2. 1; 

Ta è il  periodo fondamentale di vibrazion e dell' elemento non strutturale; 

T1  è il perio do fondamentale di vibrazione della costmzione nella direzione considerata; 
Z  è la quota del  baricentro dcli' elemento  non strutturale  misurata a partire dal  piano di fondazione 

(v. § 3.2.2); 
I è l'a ltezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione  

Per le strutture con isolame nto sismico si assume sempre Z=O. 

Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di aS. 
 
Assunto il peso del controsoffitto pari a 130 N /m2 I' azione sismica orizzontale vale: 

I Fa= 90.5 N/mq I Fa= 42.4 N/mq I Fa=  34.3 N/mq  

 
STRUTTURA DEL CONTROSOFFITTO 

La struttura portante del controsoffitto è costituita da: 

Pendini in tondo . 4 mm con staffa di regolazione Fe 360 
Profili longitudinali portanti di sezione a T rovesciato Fe 360 
Profili trasversali portati di sezione a T rovesciato Fe 360 
Controventi in profilo a C forato Fe 360 

 
DETERMINAZIONE DEL NUMERO DI CONTROVENTI 
La forza sismica orizzontale, che agisce nel piano del controsoffitto, viene riportata nel piano del 
solaio (che si ipotizza diaframma rigido e resistente) per mezzo di controventi incrociati disposti 
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nelle due direzioni ortogonali. Il dimensionamento del numero dei controventi viene eseguito in 
modo che nei profili longitudinali e trasversali che sostengono il controsoffitto lo sforzo sia inferiore 
al carico ammissibile che il gancio di testa dei profili è in grado di sopportare. Tale sforzo viene 
calcolato moltiplicando  il  carico  unitario  orizzontale  per la superiicie  di influenza  affine  ad una 
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coppia di controventi disposti lungo "x" e analogamente lungo "y". 
 

VERIFICA DEL CARICO LIMITE DEL GANCIO 
Le dimensioni dei vari elementi sono ricavati dai cataloghi della ditta ATENA spa. Il profilo portante 

è di forma a T rovesciato ottenuto per profilatura con nastro in acciaio preverniciato con due 

spessori ognuno di 0.33 mm. Il gancio ha uno spessore di 0.4 mm. Il materiale è acciaio Fe360. 
Si esegue una verifica il metodo degli elementi finiti di tipo non lineare per geometria e materiale. Il 

codice di calcolo utilizzato è MIDAS/GEN. La curva tensione-deformazione del materiale si assume 

la seguente: 

Si assume un carico di 240 N per ogni gancio 
DETERMINAZIONE DEL NUMERO MASSIMO DI CONTROVENTI 
Il carico limite del gancio è stato fissato in 240 N. Si determina quindi il numero dei controventi in 

modo da non superare tale valore. Si considera che il pannello del controsoffitto appoggi su n. 4 
lati. 
La  forza massima  orizzontale  che  sollecita  la struttura  del controsoffitto  nello  stato  limite  più 

gravoso è stata stimata in 128,7 N. 
Il gancio ha una resistenza sia a trazione (di cui di seguito si è riportata la simulazione) sia a 

compressione (di valore certamente superiore alla trazione). 

Si devono quindi prevedere i controventi ogni: 
N controventi /m2 = 90.5 N / 240 N= 0.38 controventi / m2 = incidenza di 1 controventi I m2

 

Quindi, in definitiva, deve essere previsto 
1 controvento/2,65 m2 circa. 

Lungo la direzione dell'orditura principale invece i controventi vanno disposti ad ogni interruzione 

della barra principale, quindi almeno 1 per ogni barra principale. 

 
3.2 RAPPRESENTAZIONE DELLE STRUTTURE DI CONTROVENTAMENT O 
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Il controsoffitto antisismico della Ditta Atena viene realizzato sfruttando l'azione sinergica di diversi 
elementi quali: la struttura Easy Antisismico, il raccordo a croce, il sistema di controventi, la 
specifica pendinatura, le staffe di ancoraggio e gli appositi profili perimetrali 
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IlPENDINO  tipo TWISTER  si  aggancia  ai  profili della  struttura  e  garantisce  una  resistenza  allo 
sganciamento  o alla rottura superiore  ai 60Kg 
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Il sistema tipo EASY ANTISISMICO con GANCIO IN ACCIAIO INOX, garantisce la realizzazione di 
un controsoffitto antisismico e il gancio, grazie alla sua particolare forma, permette di raggiungere, 
per sollecitazioni a trazione,resistenza allo sgancio di 240N. 

 
EASY ANTIS ISM ICO IL GAN CIO 

CON  LA  PIÙ   ALTA   CAPACITÀ 

01 TRA ZION E 
 

f'  I     l • t   i' •  t   rt 

'  l    • ·       2, 10:1 

.,,.. '- 
t  ..n    U   X  U   J. f 

I.&   l ii    Hl  1111 

fiiH  
Il!! 

 
 

IJ'<Of     t    J   I ! ,-, 
i.i,,   IU 

"" " 
 

_I,. 

D 



30 
 

Per una maggiore tenuta del sistema, per le orditure a vista easy antisismico (base 24) si dovrà 
utilizzare  staffe tipo "EASY ANTISISMICO"  per il fissaggio dei profili perimetrali a "c" . 

   

Pr ofi l o a "C" 1Ux4 2 x2 5 n1111 - L =40 lJlJrnm 
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4. VERIFICA AL RIBALTAMENTO DI ATTREZZATURE IMPIANTIST ICHE 
 

Il progetto prevede la presenza di elementi impiantistici di forma e peso rilevante, ubicate in varie 
aree del fabbricato per I quali risulta necessario verificare la stabilità in opera in presenza di azione 
sismica. Tra i più significativi si segnalano: 

1. Le pompe di calore poste sul solaio di copertura piano primo. 

2. I pacchi di batterie del Sistema UPS posti al piano primo 

3. I serbatoi di accumulo posti al piano semterrato 
4. L’unità trattamento aria posta al piano seminterrato. 

A seguire si riportano I calculi di verifica dei vari elementi impiantistici. 
 
4.1 Pompe di calore 
 
L’impianto di condizionamento si basa sulla presenza di n.4 pompe di calore posizionate su 
apposite ripiani nella copertura al piano primo. 
Le dimensioni di ciascun elemento sono pari a : 80x130cm altezza 180cm. 
L’elemento più pesante ha una massa complessiva di circa 360 Kg. 
Il basamento su cui risultano appoggiate le pompe di calore ha una dimensione in pianta pari a 
120x170cm. 
Al di sopra di ogni appoggio è presente una lamiera di acciaio completa di profili angolari che 
consentono il collegamento solidale tra la piastra e la pompa di calore per mezzo di morsetti; al di 
sotto della piastra sono presenti analoghi angolari destinati a contrastare lo scorrimento in 
presenza di azioni orizzontali. 
La dimesione della piastra è pari a 150x200cm, lo spessore risulta di 5mm 
Il peso della piastra complete degli angolari si assume pari a 150Kg 
Si riportano a seguire le verifiche relative al ribaltamento e lo scorrimento di tale impianto: 
 
La forza sismica considerata è la seguente: 
 

Fa =(Sa x Wa) / qa 
dove 

Fa è la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell'elemento non strutturale nella 
direzione  più sfavorevole; 

Wa è il peso dell 'elemento; 
Sa è l'accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l'elemento 
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2. 1) 

qa è il fattore di strnttura dell'elemento. 

In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1. 

In mancanza di analisi più accurate, Sa può essere calcolato nel seguente modo: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ (1 + @ A⁄ )1 + (1 − C� CD)⁄ − 0.5E 
dove: 
α è i l rapporto tra l'acceleraz ione massima del terreno ag s u sottosuolo tipo A da cons iderare ne llo 

stato lim ite in esame (v. § 3.2.1) e l ' accele raz ione di grav ità g; 

S  è  il coefficiente  che   tiene conto della  categoria  di  sottosuolo  e delle condizioni 
topografiche secondo quanto riportato ne l § 3.2.3.2. 1; 

T2 il  periodo fondamentale di vibrazione dell' elemento non strutturale; 



32 
 

T1  è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
Z  è la quota del baricentro dell'elemento non strutturale misurata a partire dal piano di Fondazione 

(v. § 3.2.2); 
I  è l'altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione Per le strutture con 

isolamento sismico si assume sempre Z=O. 

Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di aS. 
 
Assumendo a favore di sicurezza Z=H (impianto posto in copertura) e T2=T1 considerando lo stato 
limite SLD, si ottiene la seguente forza orizzontale: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # 191 # 71 B 19 B 0.5E � 0.114 ∙ 1.5 ∙ 5.5 � 0.94 
 

Fa= 0.94∙(360+150)/1 =480 Kg 
 

Verifica dello scorrimento 
L’azione di scorrimento sopra calcolata, trascurando a favore di sicurezza il contributo 
dell’attrito, è contrastata dagli angolari pozizionati sui 4 lati della piastra di acciaio 
Nella direzione più sfavorevole l’azione è ripartita come sforzo di taglio sul gambo di 4 bulloni 
M12; tale forza ai fini della verifica vale:  

K5 � 1.5 ∙ 4804 � 180	�� 

 
La tensione finale al taglio è pari a 180 Kg / 113 mm2 = 1.59Kg/mm2 ampiamente inferiore alla 
tensione ammissibile. 
 
Verifica a ribaltamento 
 
Con riferimento allo schema sottostante la verifica a ribaltamento deriva dal confronto tra il 
momento ribaltante legato alle azioni orizzontali e il momento stabilizzante legato alla massa 
degli elementi.  

 
Ne conseguono i seguenti valori: 
 
Momento ribaltante, legato alla sola massa della pompa di calore in quanto il braccio della 
piastra di appoggio è uguale a 0, calcolato nella direzione più sfavorevole: 
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 L = K= ∙ 21 � 0.94 ∙ 360 ∙ 0.90 � 292	��� 
 

Momento stabilizzante calcolato come somma dei contribute della pompa di calore e della 
piastra:  M � 7360 ∗ 0.609 # 7150 ∗ 0.609 � 306	��� 
 
Dalla verifica risulta che il momento stabilizzante è sufficiente a compensare pienamente 
l’azione ribaltante con un margine di sicurezza pari a (306 – 292) = 14 Kgm 
 
4.2 Armadi batterie UPS 
 
L’impianto elettrico prevede la presenza di 2 armadi per il contenimento delle batterie dell’impianto 
di assoluta continuità posizionati ciascuno su due putrelle di ripartizione all’interno del locale 
tecnico al piano primo. 
Le dimensioni di ciascun armadio sono pari a : 45x80cm altezza 80cm. 
La massa complessiva di ogni armadio è pari a circa 1.200 Kg. 
Le putrelle di ripartizione a cui gli armadi solo missati mediante morsetti sono costituite da profilati 
HE140A di lunghezza totale 120cm poste parallele ai due lati corti; tra la base della putrella e la 
pavimentazione sarà interposto uno strato di neoprene di appoggio di spessore 1 cm 
Con le stesse considerazioni riportate al punto 4.1, assumendo a favore di sicurezza Z=H (impianto 
posto in copertura) e T2=T1 considerando lo stato limite SLD, si ottiene la seguente forza 
orizzontale: 
 

<= �∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # @ A⁄ 91 # 71 B C� CD9⁄ B 0.5E � 0.114 ∙ 1.5 ∙ 5.5 � 0.94 

 

KO � <O ∙ 1O�O � 0.94 ∙ 1.2001 � 1.128	�� 

 
 
Si riportano a seguire le verifiche relative al ribaltamento e lo scorrimento di tale impianto: 
 
Verifica dello scorrimento 
L’azione di scorrimento sopra calcolata, è contrastata dall’attrito sviluppato tra la base delle 
putrelle e la pavimentazione. 
Essendo gli armadi vincolati alle putrelle mediante morsetti o bulloni, si valuta solo lo 
scorrimento tra le putrelle e il pavimento 
Il coefficiente di attrito tra la gomma e il cemento è pari a 0.65 in condizioni di asciutto 
Il peso delle due putrelle è pari a : 2*1.20m*24.70Kg/m=59.28=60 kg 
La forza di attrito derivante è pari a: 
 KOJ � POJ ∙ K� � 0.65 ∙ 71.200 # 609 � 819�� 
 
Risulta che la forza di attrito non è sufficiente a equilibrare l’azione sismica con una 
componente residua orizzontale pari a: (1.128 – 819)=309 Kg che ripartita sulle due putrelle 
porta una azione di 309/2=155Kg da bilanciare 
Le putrelle dovranno pertanto essere fissate alla massetto della pavimentazione con tasselli 
meccanici idonei a compensare tale forza di taglio. 
A titolo di completamento la forza di taglio da compensare su ciascuno dei 4 piedi di appoggio 
in corrispondenza della bullonatura con la putrella è pari a 1.128/4=282 Kg 
 
 
Verifica a ribaltamento 
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Con riferimento allo schema sottostante la verifica a ribaltamento deriva dal confronto tra il 
momento ribaltante legato alle azioni orizzontali e il momento stabilizzante legato alla massa 
degli elementi.  
 

 
Ne conseguono i seguenti valori: 
 
Momento ribaltante, legato alla sola massa dell’armadio batterie in quanto il braccio delle 
putrelle di appoggio è approssimato a 0, calcolato nella direzione più sfavorevole: 
  L = K= ∙ 21 � 0.94 ∙ 1.200 ∙ 0.54 � 609	��� 

 
Momento stabilizzante calcolato sulla sola massa dell’ermadio batterie:  M � 1.200 ∙ 0.40 � 480	��� 
 
Dalla verifica risulta che il momento stabilizzante non è sufficiente a compensare pienamente 
l’azione ribaltante con un momento residuo pari a 7609 B 4809 � 129	���. 
La coppia derivante da tale momento nella direzione di calcolo è pari a 129/0.80=162Kg 
Le putrelle dovranno pertanto essere fissate al sottofondo dei pavimenti con tasselli meccanici 
in grado di compensare tale sforzo normale di trazione. Anche in questo caso si assume 
l’armadio vincolato alle putrelle mediante idnei morsetti o bullonatura che dovrà essere 
dimensionata per l’analogo sforzo di trazione. 
 
4.3 Serbatoio di accumulo 
 
L’impianto meccanico prevede la presenza di 2 serbatoi di accumulo acqua muniti di 4 piedi 
all’interno del locale tecnico al piano seminterrato. 
Le dimensioni di ciascun serbatoio sono pari a: diametro 100cm altezza 220cm. 
La massa complessiva di ogni serbatoio pieno è pari a circa 1.300 Kg. 
La quota del baricentro delle masse Z rispetto al piano di Fondazione è pari a 2.50m 
L’altezza tipica del fabbricato dal piano fondale è pari a 9.50m 
Assumendo a favore di sicurezza T2=T1 considerando lo stato limite SLD, si ottiene la seguente 
forza orizzontale: 
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<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # @ A⁄ 91 # 71 B C� CD9⁄ B 0.5E � 0.114 ∙ 1.5 ∙ Q3 ∙ 71 # 2.50 9.50R
1 S � 0.65 

 

KO � <O ∙ 1O�O � 0.65 ∙ 1.3001 � 845	�� 

 
 
Si riportano a seguire le verifiche relative al ribaltamento e lo scorrimento di tale impianto: 
 
Verifica dello scorrimento 
L’azione di scorrimento sopra calcolata, trascurando a favore di sicurezza il contributo 
dell’attrito, è contrastata dai 4 ancoraggi al piede 
In qualunque direzione, l’azione è ripartita come sforzo di taglio sul gambo di 4 bulloni M12; 
tale forza ai fini della verifica vale:  

K5 � 1.5 ∙ 8454 � 317	�� 

 
La tensione finale al taglio è pari a 317 Kg / 113 mm2 = 2.81Kg/mm2 ampiamente inferiore alla 
tensione ammissibile. 
 
Verifica a ribaltamento 
Con riferimento allo schema sottostante la verifica a ribaltamento deriva dal confronto tra il 
momento ribaltante legato alle azioni orizzontali e il momento stabilizzante legato alla massa 
degli elementi.  

 
Ne conseguono i seguenti valori: 
 
Momento ribaltante, legato alla massa del serbatoio pieno, calcolato nella direzione più 
sfavorevole (asse del serbatoio congiungente due piedi contrapposti): 
  L � K= ∙ 21 � 845 ∙ 1.30 � 	1.096	��� 

 
Momento stabilizzante calcolato sulla massa del serbatoio pieno calcolato nella medesima 
direzione:  M � 1.300 ∙ 0.50 � 650	��� 
 
Dalla verifica risulta che il momento stabilizzante non è sufficiente a compensare pienamente 
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l’azione ribaltante con un momento residuo pari a (1.096 − 650) = 446	���. 
La coppia derivante da tale momento nella direzione di calcolo è pari a 446/1.00 = 446Kg 
Ciascuno dei 4 piedi del serbatoio dovrà pertanto essere fissato al sottofondo dei pavimenti 
con uno o più tasselli meccanici in grado di compensare tale sforzo normale di trazione. 
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5. PARAPETTO RAMPA AMBULANZE  
 
Lungo il corsello delle ambulanze ed in corrispondenza della zona di parcheggio al piano seminterrato, è 
presente un parapetto in acciaio. 
Al fine del dimensionamento di tale elemento, si è considerato che l’urto accidentale di un mezzo quali le 
ambulanze venga assorbito dal muro in cemento armato presente alla base in quanto la sua quota di 
sommità rispetto al piano carrabile finito di 30cm, viste le ridotte velocità dei mezzi può essere considerato 
invalicabile. 
Con riferimento alla tabella 3.1.II, il carico di esercizio considerate per il parapetto, applicato orizzontalmente 
è quello riferito alle categorie F-G rimesse e parcheggi per I soli parapetti delle zone pedonali e corrisponde a 
Hk=1.00 kN/m.  
Il parapetto risulta costituito da profili montanti a sezione quadrata di mm 50x40x4 posti ad un interasse di 
1.24m. 
Il carico lineare che grava su ciascun montante è pertanto pari a: 

A" = 1.00 H�� ∙ 1.24� � 1.24H� 

I montanti risultano fissati alla sottostante parete di cemento armato mediante piastra complete di 4 spinotti 
posti in opera mediante ancorante chimico. 
L’altezza del corrimano superiore rispetto al baricentro di ancoraggio è pari a: h=85cm 
Il momento sollecitante la piastra di ancoraggio è dato da: 
  " � .T ∙ A" ∙ 2 � 1.5 ∙ 1.24 ∙ 0.85 � 1.58H�� 
 
Il profilo del montante untilizzato ha un modulo di resistenza elastico pari a 1
U � 7.80V�W 
L’acciaio utilizzato per il profilo è S235H con una tensione di snervamento fyk=235N/mm2 come riportato dalla 
atbella 11.3.X delle NTC. La relative tensione limite da verificare 
 

+," � +,-./� �
2351.05 � 223	�/��� 

 
La tensione di calcolo alla base del montante è data dalla seguente relazione: 
 

Y �  "1
U �
1.58 ∙ 1007.80 � 20.256 H� V��⁄ � 203	� ���⁄ Z +," 

 
Per la verifica dell’ancoraggio il momento Md=1.58kNm viene assorbito da 2 coppie di connettori diam. 12mm 
aventi braccio 10cm. Pertanto, la forza di trazione di ciascun connettore è pari a: 

 

K �  "[L=VV\] /2 � 1.580.1 /2 � 7.90H� 

 
La tensione di trazione per ciascun connettore è pari a: 
 

Y � K)J �
7.901.13 � 70	 � ��� Z +,"⁄  

 
L’adesione dei connettori al calcestruzzo è garantita da tasselli chimici in resina epossidica bicomponente in 
grado di garantire un carico di progetto per ciascun element pari a �%" � 27.7	H� ≫ 7.90	H� 
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6. BARACCATURA DI TAMPONAMENTO FACCIATA IN ALLUMINIO 
 
Sulle pareti esterne della camera calda, sul tunnel di collegamento e sulla pensilina di accesso alla scala 
interna, sono presenti dei rivestimenti in pannelli di alluminio colorato (Alucobond) 
Il sostegno di tale rivestimento e demandato ad una baraccatura metallica che funge da appoggio anche per i 
serramenti vetrati che risultano incassati in tale rivestimento. 
La baraccatura è in generale costituita da profili rettangolari cavi di sezione b=150xh=100xs=5 mm collegati 
tra loro mediante saldatura. Il fissaggio della baraccatura alla struttura portante avviene in modo puntuale e 
diffuzo sulla supericie. 
In linea di massima si puà considerare che il campo di riferimento tipico sia caratterizzato da una superficie di 
rivestimento delle dimensioni di 2.00x2.00 m con al centro un profilo orizzontale e uno verticale. Il campo 
invece più sollecitato privo di un collegamento intermedio ha una dimensione di 4.50x1.80 m; su tale campo 
saranno sviluppate le successive verifiche. 
 
Il peso del rivestimento di facciata con la necessaria sottostruttura è stimato in 80 Kg/m2 
L’azione del vento sulla baraccatura come determinate nello specific paragrafo della relazione vale 64 Kg/m2 
 
Il profilo della baraccatura ha un modulo elastico di resistenza nei confronti del peso proprio pari a 1
U,,, =76.8	V�W e momento d’inerzia _,,, = 719	V�` 
Il profilo della baraccatura ha un modulo elastico di resistenza nei confronti del sisma/vento pari a 1
U,aa =95.9	V�W  
e momento d’inerzia _,,, = 384	V�` 
 
AZIONI SISMICHE DI PROGETTO  
 

La forza sismica considerata è la seguente: 
 

Fa =(Sa x Wa) / qa 
dove 

Fa è la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell'elemento non strutturale nella 
direzione  più sfavorevole; 

Wa è il peso dell 'elemento; 
Sa è l'accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l'elemento 
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2. 1) 

qa è il fattore di strnttura dell'elemento. 

In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1. 

In mancanza di analisi più accurate, Sa può essere calcolato nel seguente modo: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ (1 + @ A⁄ )1 + (1 − C� CD)⁄ − 0.5E 
dove: 

α è i l rapporto tra l'acceleraz ione massima del terreno ag s u sottosuolo tipo A da cons iderare ne llo stato lim 
ite in esame (v. § 3.2.1) e l ' accele raz ione di grav ità g; 

S è  il coefficiente  che   tiene conto della  categoria  di  sottosuolo  e delle condizioni topografiche 
secondo quanto riportato ne l § 3.2.3.2. 1; 

T2 il  periodo fondamentale di vibrazione dell' elemento non strutturale; 
T1  è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 

Z  è la quota del baricentro dell'elemento non strutturale misurata a partire dal piano di Fondazione (v. § 
3.2.2); 

I  è l'altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione Per le strutture con isolamento 
sismico si assume sempre Z=O. 
Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di aS. 
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Assumendo a favore di sicurezza Z=H (tamponamento posto al piano più alto) e T2=T1 

considerando lo stato limite SLV, in quanto la parete ribaltandosi potrebbe causare pericoli di vita 
per i presenti si ottiene la seguente forza orizzontale: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # 191 # 71 B 19 B 0.5E � 0.272 ∙ 1.3 ∙ 5.5 � 1.94 
 
Considerando una fascia di 2.00m incastrata a due profile laterali nella condizione più sfavorevole, 
l’azione sismica porta ad un momento di sollecitazione pari a: 

 
" � � ∙ G�16  

Dove 
q = (Sa x Gk) / qa = 1.94˙(80Kg/m2 ∙2.00m2)/ 2 = 155.2 kg/m 

 

 
" � � ∙ G�16 � 155.2 ∙ 4.50
�

16 � 197	��� 

 
RESISTENZA ALLE AZIONI SISMICHE  
 

Il momento resistente del profile impegato è dato da: 
  I" � 1
U.aa ∙ +," � 95.3 ∙ 2200/100 � 2097H�� 
 
Il Momento resistente risulta pertanto molto superiore del momento sollecitante verfificando la 
resistenza della parete. 
La freccia di deformazione generate dall’azione sismica risulta pari a: 
 

b � cdef ∙ g ∙ h
f

i ∙ j � cdef ∙ kcc. l ∙ fcmflkmmm ∙ kmn ∙ def � 1.03	V� � hfdo 
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7. PIANO DI LAVORO PROVVISORIO DEL TUNNEL DI COLLEGAME NTO 
 
Per consentire la realizzazione delle opera di completamento del tunnel consentendo contemporaneamente il 
transito delle ambulanze in attività con l’attuale pronto soccorso, risulta necessario realizzare due impalcati 
provvisori laterali alla struttura mediante il prolungamento dei profili HE100A di sostegno del solaio in lamiera 
grecata con getto integrativo. 
I profile hanno interasse 2.10m e la lunghezza del prolungamento corrispondetnte allo sbalzo è di 1.20m 
Sopra I profile è prevista l’apposizione di piani di lavoro che tra peso proprio e carico accidentale sono 
valutato complessivamente 200 kg/m2 

All’estremità dell’impalcato sarà infine installato un parapetto in grado di sostenere una spinta pari a Hk=100 
kg/m 
Il collegamento tra il tronchetto di prolungamento e il profile sotto il solaio sarà realizzato mediante piastra e 
contropiastra fissate com 4 bulloni M12 
Il carico derivante dal piano di lavoro che grava su ogni tronchetto è pari a: 
 

Q = 200 Kg/m2 x 2.10 m = 420 Kg/m 
 

Il momento all’incastro che deriva da tale carico è il seguente: 
 

M = 420 Kg/m x 1.20m x 1.20/2 m = 302.4 Kgm 
 

La coppia all’incastro che deriva, calcolata sull’interasse dei bulloni nella piastra vale: 
 

F= 302.4 Kgm / 0.046m =6.574 kg 
 

Il carico di trazione dei bulloni superiori vale pertanto; (6.517 / 2) = 3.287 Kg 
 
A tale valore va sommata la quota di spinta derivante dal parapetto di bordo che vale: 
 

H = 100 Kg/m x 2.10 m / 4 bulloni = 52.5 Kg 
 
Il carico di trazione complessivo dei bulloni superiori vale pertanto: F = 3.287 + 53 = 3.340 Kg 
 
Effettuando una verifica alle tensioni ammissibili in considerazione della provvisorietà della struttura e 
assumento bulloni M12 classe 8.8 si ottiene la seguente resistenza a trazione per ogni bullone: 
 p = 373	� ���⁄ ∙ 113��� = 42.149	� ≅ 4.215	��	 > 3.340	�� 
 
Si omette la verifica del parapetto in quanto realizzato con sistemi a morsa provvisionali provvisti di 
dichiarazione di prestazione. 
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8. SOSTEGNI ED ACCESSORI ANTISISMICI PER LE RETI IDRAU LICHE, AERAULI- 
CHE, DI GAS MEDICINALI  ED ELETTRICHE 

 
La soluzione di progetto individuata per evitare danneggiamenti agli impianti elettrici (dorsali e 
distribuzioni) e meccanici (reti di distribuzione dei fluidi, canali dell'aria, sistemi fognari,  tubazioni  
del gas medicali) consiste nell'adozione dei sistemi di sostegno antisismici e antivibranti come di 
seguito  descritti: 

1. Giunzioni eseguite con raccordi flessibili e snodi opportunamente dimensionati in grado di 
assorbire gli spostamenti differenziali. 

2. Controventature trasversali per le condotte sospese realizzate mediante un elemento rigido 
agente sia in tensione che in compressione. 

3. Trapezi di rinforzo con controventatura laterale flessibile per tubazioni staffate a solaio. 

In ogni caso qualsiasi sistema di pendinatura venga   adottato  (anche  per  le 
controsoffittature di qualsiasi natura), sia nei co nfronti delle  azioni  statiche,  sia  nei 
confronti di quelle dinamiche, deve prevedere  il f issaggio esclusivamente a strutture in C.A. 
e non a semplici tavelle in laterizio. E' quindi onere dell'Impresa, compreso e compensato nelle 
voci di contratto, la ricerca in opera delle strutture in C.A. di solaio (travetti e travi) per il fissaggio di 
qualsiasi elemento impiantistico e qualsiasi  accorgimento che riporti le pendinature (ad esempio  
con barre asolate, profili di raccordo, etc.) ad essere fissate con strutture in C.A. Allo stesso modo i 
tasselli, le viti e qualsiasi elemento meccanico e/o chimico di vincolo alle strutture deve  essere 
idoneo al tipo di struttura  interessato e  come tale certificato dal Produttore. 

Di seguito si allegano le schede tecniche descrittive delle soluzioni tipologiche da adottare nel 
presente progetto. In ogni caso è onere a carico dell'Impresa, compreso e compensato nelle voci 
di contratto per la realizzazione degli impianti, laddove non diversamente esplicitato, la messa in 
opera di tutti gli elementi funzionali a conferire resistenza contro gli eventi sismici agli elementi 
strutturali che sostengono e collegano tutti gli elementi degli impianti, secondo il calcolo 
costruttivo ai sensi del DM 14.01.2008 a firma di tecnico abilitato per tutte le tipologie di struttura 
a servizio degli impianti effettivamente realizzate in fase di esecuzione. Detta Relazione di 
calcolo deve essere sottoposta ad approvazione del Direttore dei Lavori prima della  
realizzazione delle strutture stesse. 

 
5.1 Canala di distribuzione impianti elettrici 
 
Nell’intervento in progetto, tra le varie reti di distribuzione impiantistica presenti a soffitti, la più 
importante dal punto di vista dei pesi risulta essere la canala di distribuzione elettrica. 
La sezione tipica del canale di distribuzione di laghezza 30cm, in presenza dei cavi contenuti, 
arriva ad avere un peso complessivo di circa 20 Kg/m 
La quota di installazione tipica prevista nel progetto è circa 50cm al di sotto dell’intradosso del 
solaio. 
Il fissaggio alle strutture portanti è costituito da un sistema di staffe misto di tipo “normale” 
destinato cioè a sostenere il solo carico vertical e di tipo “antisismico” in grado di assorbire le 
azioni orizzontali 
Essendo le canale montate in corrispondenza dei principali percorsi di esodo, le verifiche che 
seguiranno saranno effettuato allo stato limite SLV per garantire la sicurezza degli occupant; tale 
limite garantisce anche la stabilità al limite SLD 
 
Verifica contro le azioni sismiche 
La staffa di controvento per assorbire le azioni orizzontali nelle due direzioni, è costituita da n.2 
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profili in acciaio fissati a soffitto tipo Hilty tipo MIC-C90-D avente un modulo di resistenza 
Wxy=26.13cm3  e da una trave orizzontale di collegamento di analoga sezione su cui risulta 
vincolata la passerella. 
Il fissaggio dei due profili al solaio predalle avviene per mezzo di piastre con 4 tasselli 
posizionati “a croce” in asse ai montanti 
 
Anche in questo caso, la forza sismica considerata è la seguente: 
 

Fa =(Sa x Wa) / qa 
dove 

Fa è la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell'elemento non strutturale nella 
direzione  più sfavorevole; 

Wa è il peso dell 'elemento; 
Sa è l'accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l'elemento 
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2. 1) 

qa è il fattore di strnttura dell'elemento. 

In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1. 

In mancanza di analisi più accurate, Sa può essere calcolato nel seguente modo: 

<= =∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # @ A⁄ 91 # 71 B C� CD9⁄ B 0.5E 
dove: 
α è i l rapporto tra l'acceleraz ione massima del terreno ag s u sottosuolo tipo A da cons iderare ne llo 

stato lim ite in esame (v. § 3.2.1) e l ' accele raz ione di grav ità g; 

S  è  il coefficiente  che   tiene conto della  categoria  di  sottosuolo  e delle condizioni 
topografiche secondo quanto riportato ne l § 3.2.3.2. 1; 

T2 il  periodo fondamentale di vibrazione dell' elemento non strutturale; 
T1  è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
Z  è la quota del baricentro dell'elemento non strutturale misurata a partire dal piano di Fondazione 

(v. § 3.2.2); 
I  è l'altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione Per le strutture con 

isolamento sismico si assume sempre Z=O. 

Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di aS. 
 
Assumendo a favore di sicurezza Z=H (passerella posta all’intradosso della copertura) e T2=T1 

considerando lo stato limite SLV, si ottiene la seguente forza orizzontale: 
 

<= �∝∙ < ∙ ? 3 ∙ 71 # 191 # 71 B 19 B 0.5E � 0.272 ∙ 1.298 ∙ 5.5 � 1.94 
 
Considerando di prevedere una staffa sismica ogni 6.00m intervallandola con una ordinaria, si 
ottiene la seguente forza sismica 

 
Fa= 1.94∙(20.00*6.00)/2 =116.4 Kg≈120Kg 

 
Il momento all’incastro nelle due direzioni di ciascun montante, vale 
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 I" = (1.5 ∙ 120 ∙ 0.50)2 = 45��� 

 
La tensione nel montante all’incastro con il solaio vale: 
 

p =  I"1a, = 45 ∗ 10026.13 = 172�� V��⁄ ≪ +,- 
 
 
La coppia d’incastro nel solaio considerando una distanza tra I due tasselli contrapposti di 5cm 
è: 

K =  I"s = 45 ∙ 1005 = 900�� 

 
Tale sforzo di trazione può essere assorbito da tasselli M12 meccanici 
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9. PRESCRIZIONI PER LA FORNITURA E POSA DI PANNELLI DI COPERTURA IN 
LAMIERA DI ACCIAIO

Sono previste coperture leggere costituite da pannelli in lamiera di acciaio zincato a sezione 
grecata che dovranno avere le seguenti caratteristiche strutturali: 

- copertura pensilina d’ingresso in pannelli di lamiera grecata di altezza ed interasse delle 
greche tali da garantire una portata della lastra non inferiore a 150 Kg/mq considerando una 
luce di appoggio pari ad 1.00m 

- copertura “camera calda” in pannelli sandwice di acciaio preverniciato con isolamento 
interposto in fibra minerale tipo Lattonedil Eurofire REI o similare.  
Caratteristiche di resistenza al fuoco certificata REI 90 
La classe di reazione al fuoco certificata risulta A2-s1.d0 
Portata del pannello equivalente a 350 Kg/mq con luce di appoggio pari a 1,50m 
La densità della massa isolante in fibra minerale sarà non inferiore a 100 Kg/mc 
La trasmittanza riferita allo spessore 80mm sarà U=0.47 W/m2K 

E' dunque onere a carico dell'Impresa, compreso e compensato nelle voci di contratto per la 
realizzazione delle coperture in lamiera sopradescritte, il calcolo costruttivo ai sensi del DM 
14.01.2008 a firma di tecnico abilitato. 
Detta Relazione di calcolo e le schede dei materiali, deve essere sottoposta ad approvazione 
del Direttore dei Lavori prima della  realizzazione delle strutture stesse. 
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