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Introduzione

In Italia, gli edifici a struttura portante in calcestruzzo armato sono la
seconda tipologia per numero e rappresentano un quarto dell'intero pa-
trimonio edilizio ad uso abitativo. Una percentuale significativa di questi
edifici, oltre la meta, & stata costruita prima dell’emanazione della Legge
n. 64 del 2 febbraio 1974, sulla quale é incardinato I'attuale impianto nor-
mativo in materia di costruzioni in zona simical. Legge alla quale solo con
I'introduzione della III categoria sismica (DM n. 515/1981) ha fatto se-
guito un sostanziale incremento delle porzioni di territorio su cui era ob-
bligatorio tenere conto dell’azione sismica nella progettazione. L’esten-
sione della classificazione sismica all'intero territorio nazionale & avve-
nuta solo in epoca relativamente recente con 1'Ordinanza PCM n.
327/2003.

In base a quanto brevemente richiamato, oltre la meta delle costru-
zioni esistenti in c.a., oltre a non essere stata progettata per sostenere
I’azione sismica, ha piu di 50 anni di vita, periodo che le Norme Tecniche
per le Costruzioni fissano come vita nominale per un edificio adibito a
civile abitazione. Gli edifici con meno di 50 anni di vita la cui progetta-
zione € avvenuta in un periodo antecedente al 2003 sono stati edificati o
In assenza di prescrizioni sismiche o secondo scenari che, rispetto alla
classificazione sismica attuale, risultano inadeguati.

1 Estrapolazioni effettuate sulla base dei dati del Censimento popolazione
ISTAT del 2001.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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Introduzione

Sulla base di questa premessa € possibile delineare un profilo delle
carenze strutturali attese negli edifici in c.a. dal punto di vista della ca-
pacita di resistere all’azione sismica:

inadeguata concezione strutturale. Carenze riconducibili al fatto
che l'edificio non e stato progettato per sopportare le azioni oriz-
zontali. Esempi tipici sono la presenza di telai orditi in un’unica
direzione, la presenza di travi “forti” e pilastri “deboli” (man-
canza di una gerarchia delle resistenze), la presenza di elementi
tozzi (e.g. trave del pianerottolo della scala) una irregolare distri-
buzione delle masse e delle rigidezze in pianta ed in elevazione.
scarsa cura dei particolari costruttivi. Carenze riconducibili
all’assenza, all'inadeguatezza o all'inosservanza delle prescri-
zioni sulle soluzioni di dettaglio degli elementi strutturali: staf-
fatura insufficiente in zona critica, nodi non confinati, ricopri-
menti insufficienti, errata disposizione delle armature, etc.
ridotte prestazioni dei materiali strutturali. Tali carenze possono
essere intrinseche, se il materiale era inadeguato gia nel mo-
mento della messa in opera (e.g. utilizzo di un calcestruzzo di
classe inferiore a quella richiesta, utilizzo di acciai non conformi,
etc.) o riconducibili ad un decadimento delle prestazioni degli
stessi a causa di processi di degrado (naturali o indotti da altre
carenze).

In occorrenza dell’evento sismico, la presenza di tali carenze deter-
mina un insoddisfacente comportamento strutturale sia dal punto di vi-
sta della dissipazione dell’energia sismica, dovuta alla concentrazione
della domanda di spostamento in pochi elementi strutturali, che da quello
della sopravvivenza stessa della struttura a causa della possibilita di
meccanismi di collasso parziali (meccanismo di piano debole) o totali.

La crescente consapevolezza riguardo alla vulnerabilita sismica delle
costruzioni, incoraggiata anche dai recenti provvedimenti legislativi volti
ad incentivare la realizzazione di interventi di adeguamento o, al limite,
di miglioramento sismico, rende vivo I'interesse nei confronti delle tecni-
che che consentono di conseguire tale adeguamento.
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Il presente lavoro ha come oggetto I'adeguamento sismico di edifici in
c.a. attraverso la tecnica delle pareti oscillanti incernierate alla base in
combinazione con dissipatori viscosi. Tale tecnica, di introduzione relati-
vamente recente, sta guadagnando crescente considerazione in ragione
delle favorevoli caratteristiche della risposta sismica prodotta a fronte di
un cantiere che si sviluppa prevalentemente all’esterno dell’edificio,
senza arrecare disturbo alle funzioni che si svolgono all'interno, e di un
costo contenuto di realizzazione dell'intervento.

Ad oggi non esistono indicazioni codificate per eseguire la progetta-
zione di questo tipo di intervento. Obiettivo dello studio € lo sviluppo di
una procedura di progetto dell'intervento di adeguamento basata sugli
spostamenti che richieda l'utilizzo di strumenti analitici comuni nella
pratica professionale quali 'analisi modale e 'analisi statica non lineare.
Cio con l'aspirazione di predisporre uno strumento di pratico utilizzo che
possa consentire un piu facile accesso a questa promettente tecnica di
adeguamento.

Il contenuto degli undici capitoli di questa tesi € di seguito breve-
mente presentato. Ognuno di essi sintetizza una fase del presente studio,
funzionale allo sviluppo della procedura di progetto o degli strumenti at-
traverso cuil essa e resa applicabile.

I1 Capitolo 1 introduce alla tecnica di adeguamento mediante pareti
oscillanti. I sistemi oscillanti sono inquadrati sia dal punto di vista tec-
nologico che tipologico facendo riferimento anche alle esperienze proget-
tuali disponibili in letteratura.

I1 Capitolo 2 tratta della modellazione numerica del comportamento
ciclico dei materiali strutturali, il calcestruzzo e 'acciaio da armatura. E
discussa la scelta dei modelli numerici ed affrontata la questione dell’as-
segnazione di valori delle proprieta meccaniche dei materiali compatibili
con le proprieta effettive di una struttura esistente.

I1 Capitolo 3 completa il discorso sulla modellazione iniziato nel Ca-
pitolo 2 introducendo I'elemento numerico scelto per rappresentare le co-
lonne e le travi della struttura esistente. Particolare attenzione é riser-
vata alla taratura del modello attraverso il confronto della risposta con
prove su colonne reali. Quest’ultima fase culmina nella proposta di una
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espressone empirica per la previsione del valore della lunghezza della
cerniera plastica dell’elemento.

I1 Capitolo 4 tratta della capacita deformativa di elementi strutturali
in c.a. valutata in termini di rotazione alla corda. E riportata un’ampia
trattazione dei modelli proposti dal gruppo di ricerca del Prof. Fardis volti
alla valutazione della capacita di rotazione alla corda sia allo snerva-
mento che in condizioni ultime.

I1 Capitolo 5 descrive le modalita con le quali sono stati generati i
segnali accelerometrici che sono impiegati per lo svolgimento delle analisi
dinamiche non lineari di questo lavoro.

I1 Capitolo 6 affronta uno dei nodi cruciali di questo lavoro: la stima
del rapporto di smorzamento che caratterizza l'oscillatore equivalente
alla struttura in campo inelastico. Una prima parte del Capitolo ¢ dedi-
cata all’approfondimento delle tecniche e delle espressioni disponibili in
letteratura per la valutazione del rapporto di smorzamento equivalente.
La seconda descrive 1 passi ed illustra le procedure di un’analisi parame-
trica su sistemi SDOF volta a fornire 1 dati per la taratura di una espres-
sione semi-empirica per la previsione del rapporto di smorzamento equi-
valente.

I1 Capitolo 7 delinea la procedura di progetto proposta. Sono descritti
1 passaggi al dimensionamento della parete e dei dispositivi di dissipa-
zione. Particolare attenzione é rivolta alla descrizione delle procedure per
Papplicazione dell’espressione proposta per la stima del rapporto di smor-
zamento equivalente della struttura e quella per la previsione delle sol-
lecitazioni sulla parete della struttura.

I1 Capitolo 8 descrive due archetipi di edificio che condividono la
stessa pianta ma che si differiscono per I'impostazione della carpenteria,
concepita per resistere all’azione sismica in un caso, ai soli carichi gravi-
tazionali nell’altro. I due archetipi sono utilizzati per progettare i casi
studio a cui applicare la procedura di adeguamento. Fissate due epoche
di costruzione, il dimensionamento degli elementi strutturali € effettuato
mediante la tecnica del progetto simulato considerando, per i due tipi di
edificio, le normative vigenti nei periodi storici ipotizzati.

Il Capitolo 9 completa la descrizione della procedura attraverso la
sua applicazione ad un caso studio. Ogni fase della procedura é ripercorsa



13

con riferimento alle formule impiegate ed i1 valori numerici ottenuti sono
riportati.

I1 Capitolo 10 raccoglie i risultati delle analisi dinamiche non lineari
attraverso le quali € effettuata la validazione della procedura proposta.

I1 Capitolo 11 riesamina il contenuto del presente lavoro alla luce dei
risultati ottenuti. Sono tratte le conclusioni e delineati gli ulteriori svi-
luppi sul tema.

L’Appendice A raccoglie 1 dati dei telai a 8 piani, progettati sia per
soli carichi gravitazionali che per sostenere I'azione sismica, assieme ai
risultati delle analisi dinamiche non lineari.






Capitolo 1

PARETI OSCILLANTI: INQUADRAMENTO
TECNOLOGICO E TIPOLOGICO

Una parete oscillante ¢ un elemento rigido a sviluppo verticale libero di
ruotare intorno alla propria base. La parete, posta in adiacenza all’edifi-
cio, si estende dal piano di fondazione fino all’'ultimo impalcato ed ¢ colle-
gata alla struttura all’altezza dei piani tramite dispositivi che garanti-
scono l'uguaglianza degli spostamenti orizzontali lasciando liberi gli spo-
stamenti verticali.

Le pareti oscillanti accoppiate alla struttura hanno la funzione di
uniformare gli spostamenti di interpiano. L'elevata rigidezza laterale di
piano delle pareti € in grado di ripartire equamente su tutti i piani la
domanda di spostamento promuovendo un comportamento globale della
struttura. L'impiego delle pareti oscillanti & dunque efficace nel contra-
stare I'insorgere di meccanismi di piano debole e, al contempo, consente
un miglior attingimento delle risorse plastiche della struttura. Infatti,
Iazione uniformante delle pareti oscillanti ¢ in grado, da un lato, di con-
trastare la crescita localizzata degli spostamenti a seguito della plasticiz-
zazione di pochi elementi e di favorire, dall’altro, il coinvolgimento di tutti
gli elementi del telaio nella risposta. Ne consegue una maggiore diffu-
sione delle plasticizzazioni ed un aumento della capacita dissipativa della
struttura. In questo modo, la struttura é indirizzata verso un meccanismo
di collasso di tipo globale fortemente dissipativo.

Le pareti oscillanti si prestano all’accoppiamento con dispositivi di
dissipazione passiva e di ricentraggio allo scopo di ridurre, a parita di

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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massima accelerazione alla base, la domanda di spostamento della strut-
tura. La collocazione di questi dispositivi e tale da sfruttare la rotazione
alla base della parete, quindi gli spostamenti relativi verticali tra la pa-
rete e la struttura esistente contigua oppure quelli tra la parete e le fon-
dazioni.

La tecnica di adeguamento mediante pareti oscillanti impiega com-
ponenti strutturali caratterizzati da una intrinseca semplicita e dal costo
relativamente contenuto. Eccettuate le lavorazioni per la posa in opera di
eventuali rinforzi locali, I'intervento coinvolge unicamente gli spazi
esterni dell’edificio e puo pertanto essere realizzato senza pregiudicare in
modo significativo lo svolgimento delle attivita al suo interno. Cio com-
porta una sostanziale economia sui costi aggiuntivi che la proprieta do-
vrebbe sostenere per trasferire in altra sede le attivita svolte all'interno
dell’edificio.

Ad oggi non esistono indicazioni codificate per la progettazione ex
novo né per 'adeguamento di edifici con la tecnica delle pareti oscillanti.
Obiettivo di questo lavoro ¢ lo sviluppo di una procedura di progetto che
consenta il dimensionamento della parete oscillante e degli eventuali di-
spositivi di dissipazione facendo ricorso a strumenti analitici semplici e
diffusi nel mondo professionale.

1. Tipologie di pareti oscillanti

B possibile distinguere le pareti oscillanti innanzitutto in base al modo
col quale avviene la rotazione attorno alla base. In secondo luogo, € pos-
sibile classificarle in base al materiale ed alla tecnica costruttiva con cui
sono realizzate, infine, in base alla loro geometria.
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Q) b)

Figura 1.1 — Rappresentazione schematica di @) una parete di tipo

“stepping” e b) di una parete di tipo “pinned”

1.1 Modo di rotazione alla base

I1 modo di rotazione attorno alla base & la caratteristica principale della
parete oscillante in quanto ne determina il funzionamento all'interno
della struttura.

La parete puo essere realizzata in modo che la rotazione avvenga at-
torno agli spigoli della base oppure grazie ad una cerniera strutturale
collocata al piede della parete in asse col suo baricentro. In letteratura ci
si riferisce a queste due tipologie di pareti oscillanti coi nomi di “stepping
rocking wall” (SRW) o “parete a due cerniere” e “pinned (rocking) wall”
(PRW) o “parete ad una cerniera”. Una rappresentazione dei due schemi
€ mostrata in Figura 1.1.

Le SRW devono prevedere soluzioni di dettaglio che proteggano la
base della parete dal danneggiamento che puo verificarsi a causa degli
impatti con la fondazione. La fondazione stessa deve essere adeguata-
mente progettata, o rinforzata nel caso di edifici esistenti, in modo da es-
sere in grado di assorbire 'energia trasferita dagli impatti. Inoltre, oc-
corre prevedere un opportuno vincolo allo spostamento laterale della base
della parete.



18 Pareti oscillanti: inquadramento tecnologico e tipologico

@) ) 0

Figura 1.2 — Pareti oscillanti realizzate con diversi materiali: (a)
cemento armato gettato in opera (Wada et al [1]), (b) struttura reticolare in

acciaio (Pampanin et al [1]) e (c) legno lamellare (Hashemi et al [2]).

Le PRW richiedono la progettazione di dettaglio della cerniera strut-
turale che deve assicurare la rotazione attorno ad un unico punto e, con-
temporaneamente, impedire gli spostamenti laterali della parete.

Un esempio di edificio con pareti di tipo “stepping” e offerto dal Kil-
more Street Medical Centre, Nuova Zelanda (Pampanin et al [1]).

Esempi di edifici con pareti di tipo “pinned” sono: Liceo Varano di
Camerino, Italia (Balducci et al [3]) ed il G3 Building, Suzukakedai cam-
pus, Tokio Institute of Technology, Japan (Wada et al [1]).

I sistemi di tipo “pinned”’ e di tipo “stepping”, pur servendo allo stesso
scopo, hanno un comportamento dinamico profondamente diverso. In-
fatti, mentre la dinamica dei sistemi accoppiati a pareti di tipo “pinned”
non presenta non-linearita di tipo geometrico, il moto dei sistemi accop-
piati a pareti di tipo “stepping” ne é fortemente condizionato. Tali non
linearita sono introdotte per descrivere l'inversione del moto che si veri-
fica a seguito del sollevamento della parete ed il suo impatto col suolo. La
trattazione esaustiva del tema esula dagli scopi di questo lavoro, si ri-
manda dunque alla bibliografia [4] [5] [6].

La procedura di progetto dell'intervento di adeguamento oggetto del
presente studio € rivolta ai sistemi di tipo “pinned”. In particolare, si
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Figura 1.3 — Adeguamento del Liceo Varano di Camerino mediante

“torri oscillanti dissipative” (Balducci et al [3])

assume come riferimento tecnologico I'intervento realizzato da Wada et
al prima menzionato [7].

1.2 Materiali

Per quanto riguarda i1 materiali, dall’esame degli esempi reperiti in lette-
ratura emerge una certa eterogeneita. Sono stati realizzati interventi per
nuove edificazioni utilizzando pareti in cemento armato con cavi di post-
tensione (Wada et al [1], [8]), pareti in acciaio a struttura reticolare piana
(Pampanin et al [1]) o spaziale (Balducci et al [3]), pareti in pannelli di
legno lamellare (Hashemi et al [2]) e pareti in muratura confinata. Alcuni
esempi sono mostrati in Figura 1.2.

Tuttavia, dall’esame della letteratura emerge che realizzazioni piu
comuni delle pareti sono quelle costituite da una struttura reticolare in
acciaio e quelle in cemento armato con cavi di post-tensione.

1.3 Geometria

La geometria delle pareti oscillanti € piana nella maggioranza dei casi
reperiti in letteratura. L’'unico esempio di struttura oscillante spaziale ¢
costituito dall’adeguamento del Liceo “Varano” di Camerino realizzato da
Balducci et al [3], mostrato in Figura 1.3. Gli autori hanno adeguato I'edi-
ficio scolastico mediante “torri dissipative” incernierate alla base. Questo
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a) b) 9]

Figura 1.4 — Rappresentazione di differenti collocazioni per i dissipatori:
tra fondazione e parete nelle SRW, tra fondazione e fianchi della parete per
SRW e tra edificio e fianchi della parete per SRW

tipo di soluzione, determinando la creazione di nuovi volumi esterni
all’edificio, si presta all'integrazione con altri interventi che coniugano il
miglioramento della sicurezza sismica della struttura al miglioramento
delle dotazioni tecnologiche dell’edificio attraverso la collocazione di at-
trezzature all'interno del volume della torre.

2. Sistemi di dissipazione e di ricentraggio

Le pareti oscillanti si prestano ad alloggiare dispositivi di dissipazione
passiva che forniscano uno smorzamento aggiuntivo qualora il semplice
accoppiamento della parete alla struttura non sia sufficiente a conseguire
la necessaria riduzione della domanda di spostamento. I cavi di ricentrag-
gl0 possono essere previsti per promuovere il ritorno della parete in posi-
zione verticale. La collocazione dei dissipatori ¢ tale da sfruttare la rota-
zione della parete, quindi gli spostamenti relativi verticali tra la parete
ed il telaio, oppure quelli tra la parete e le fondazioni.

Le configurazioni dei dispositivi di dissipazione presenti in lettera-
tura sono riconducibili a quelle mostrate in Figura 1.4. Le configurazioni
di tipo a e b sfruttano lo spostamento relativo parete-fondazione per dis-
sipare energia, mentre le configurazioni di tipo ¢ sfruttano lo spostamento
tra parete e edificio.
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Figura 1.6 — Dissipatori metallici progettati da Toranzo et al
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Figura 1.7 — Sistema di ricentraggio accoppiato a dissipatori
progettato da Arjab et al [10]

La configurazione di tipo a € stata adottata da Marriott et al [9] 1
quali utilizzano dissipatori oleodinamici e cavi di ricentraggio per pareti
di tipo stepping come mostrato in Figura 1.5.

In maniera simile sono collocati 1 dissipatori progettati da Toranzo et
pero sono del tipo metallico isteretico e mostrati in Figura 1.6.

Ajrab et al [10] utilizza come sistema di dissipazione una coppia di
tiranti annegati nel getto della parete, che fungono anche da dispositivi
di ricentraggio, in serie con dissipatori, come mostrato in Figura 1.7. Tale
configurazione puo essere assimilata a quella di tipo b. La configurazione
c € quella adottata da Wada et al [7] 1 quali collocano dissipatori metallici
su entrambi i lati della parete all’altezza di ogni impalcato come mostrato
in Figura 1.8.
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Figura 1.8 — Dissipatori metallici collocati tra parete ed edificio da Wada
et al [7]

3. Wada et al.

Di seguito sono brevemente descritte le soluzioni tecnologiche adottate da
Wada et al [8], [11], [7] per la realizzazione delle pareti oscillanti e dei
relativi sistemi di connessione. Questi elementi sono stati costruiti e
messi in opera per I'adeguamento dell’Edificio G3 del Suzukakedai cam-
pus del Tokio Institute of Technology in Japan.

L’interesse per le soluzioni adottate da Wada et al discende dalla si-
militudine tipologica dell'intervento di adeguamento oggetto del presente
lavoro e quello portato a termine dagli autori. In entrambi i casi € previsto
I'impiego di una parete incernierata alla base, realizzata in calcestruzzo
armato con cavi post-tesi e dotata di dissipatori attivati dalla componente
verticale del moto relativo tra edificio e parete.

L’edificio G3 oggetto dell'intervento di adeguamento € una costru-
zione in cemento armato di 11 piani costruita verso la fine degli anni *70
del ’900 e adibita a polo universitario. La costruzione é caratterizzata da
una pianta allungata in una direzione (X), doppiamente simmetrica e da
telai bidirezionali. Sebbene 1'edificio fosse stato originariamente proget-
tato tenendo conto dell’azione sismica, la struttura non rispetta le pre-
scrizioni piu recenti della normativa giapponese. Le analisi numeriche
hanno inoltre rivelato che la domanda di spostamento tende a concen-
trarsi al primo e al nono impalcato, rendendo la struttura



24 Pareti oscillanti: inquadramento tecnologico e tipologico

Horizontal truss (1~11F)

(5

\_Steel damper (2~9F)
Post-tensioned wall (1-11F)

Bottom hinge
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Figura 1.9 — Rappresentazione dell'intervento di adeguamento
dell’Edificio G3 del Suzukakedai campus del Tokio Institute of Technology in

Japan [7]

particolarmente vulnerabile rispetto allo sviluppo di un meccanismo di
collasso di piano.

L’intervento di adeguamento dell’Edificio G3 effettuato da Wada et
al consiste nell'inserimento di sei pareti oscillanti in direzione X e due
paretiin c.a. in direzione Y.

Le pareti oscillanti, tre per lato, sono inserite all'interno di preesi-
stenti arretramenti della facciata e collegate a livello degli impalcati at-
traverso una struttura reticolare in acciaio. I fianchi della parete sono
collegati ai pilastri della struttura per mezzo di dissipatori metallici
all’altezza dei primi 8 piani. L'intervento € completato dalle due pareti in
c.a. poste a chiusura dei lati corti dell’edificio con funzione di sostegno
delle pareti oscillanti poste agli estremi dell’edificio e di irrigidimento in
direzione Y. Una rappresentazione globale dell'intervento di adegua-
mento € mostrata in Figura 1.9.

Le sei pareti oscillanti sono tutte realizzate secondo le seguenti spe-
cifiche. La sezione ¢ costante lungo lo sviluppo verticale e ha dimensioni
430x60 cm. La parete € attraversata da 6 trefoli ognuno costituito da 30
fili da 12.7mm. Il calcestruzzo ha resistenza caratteristica di 36 MPa.
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Figura 1.10 — Sezione-tipo delle pareti utilizzate nel’adeguamento
dell’Edificio G3 del Suzukakedai campus del Tokio Institute of Technology in
Japan [7]

Lo sforzo di post-tensione necessario ad evitare la fessurazione della pa-
rete per il terremoto di progetto ¢ di 18000 kN. Lo sforzo applicato al mo-
mento del tiro ¢ maggiorato del 25% (22500 kN) per tenere conto della
perdita di carico a seguito del rilassamento dei cavi. In fase di tiro ogni
filo dei trefoli € impegnato al 68% della sua resistenza caratteristica a
trazione. La sezione-tipo € rappresentata in Figura 1.10. I cavi di post-
tensione sono bloccati alla base ed in sommita della parete da travi di
contrasto in acciaio annegate nel getto della parete.

La parete ¢ collegata alla cerniera strutturale per mezzo di due pun-
toni in acciaio inclinati a 45° che si dipartono dalla trave di contrasto e
convergono nella cerniera. Una struttura speculare, annegata nella fon-
dazione, costituisce 'appoggio a terra della parete. La cerniera € costi-
tuita da due piastre dentate in acciaio NCH490 (fy,nom=325Mpa), una so-
lidale alla fondazione ed una solidale alla parete. I denti della piastra
inferiore sono piu alti di 2 cm di quelli della piastra superiore e sono
smussati in modo da agevolare la rotazione della piastra superiore. L'in-
granamento delle due piastre fornisce il contrasto allo scorrimento late-
rale della parete. Ogni dente € progettato per resistere ad uno sforzo di
taglio di 7000 kN. Ortogonalmente alla dentatura & posto un elemento
pieno che ha la funzione di bloccare lo scorrimento della parete fuori dal
piano. In Figura 1.11 & mostrato il particolare della base della parete. In
Figura 1.12 ¢ mostrato il dettaglio delle piastre dentate che costituiscono
la cerniera.
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Figura 1.11 — Cerniera strutturale adottata da Wada et al per la

connessione parete-fondazione [7]
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Figure 8. Details of pin bearing.

Figura 1.12 — Particolare delle piastre dentate che costituiscono la
cerniera strutturale della parete realizzata da Wada et al [7]
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Figura 1.13 — Particolare del telaio a sviluppo orizzontale che realizza il
collegamento tra parete e le travi della struttura esistente [7]

Le connessioni della parete col telaio sono realizzate sia a livello degli
1impalcati, con apposite strutture di collegamento, sia per il tramite dei
dissipatori metallici disposti su entrambi i lati della parete ed ancorati ai
pilastri della struttura esistente. Il particolare dei dissipatori metallici
adottati da Wada et al € gia stato mostrato nel Paragrafo precedente, in
Figura 1.8.

I1 collegamento a livello degli impalcati avviene per mezzo di telai in
acciaio controventati alloggiati, in piano, nella zona di arretramento della
facciata e saldamente collegati alle travi. Queste strutture sono deputate
alla trasmissione delle sollecitazioni orizzontali tra la parete e la strut-
tura, lasciando libera la rotazione. Esse svolgono anche una funzione di
sostegno fuori dal piano per la parete. Il collegamento con la parete av-
viene in posizione centrale per mezzo di una chiave di taglio, efficace nella
trasmissione delle sollecitazioni orizzontali e tale da non costituire un
vincolo significativo alla rotazione della parete. Il particolare del collega-
mento orizzontale ¢ mostrato in Figura 1.13.






Capitolo 2
MODELLAZIONE DEI MATERIALI

Nei Paragrafi seguenti sono descritte le scelte effettuate per la modella-
zione del comportamento ciclico dei materiali. Il presente Capitolo ed il
successivo Capitolo 3, che tratta della modellazione delle travi e delle co-
lonne, contengono tutte le informazioni necessarie a definire le aste dei
modelli strutturali. Le scelte effettuate, di validita generale, sono riferite
ai modelli presenti nella libreria del software agli elementi finiti Open-
Sees, adottato per lo svolgimento delle analisi numeriche di questo lavoro.

Sono di seguito illustrati i legami costitutivi scelti per rappresentare
1l comportamento ciclico del calcestruzzo e dell’acciaio e sono discusse le
modalita con cui sono assegnati i parametri dei modelli. Per la sua mar-
cata influenza sul comportamento inelastico della sezione, il confina-
mento del calcestruzzo é oggetto di particolare approfondimento. L’atten-
zione tributata al comportamento inelastico dei materiali € motivata
dalla necessita di cogliere in maniera realistica la risposta della struttura
e la capacita dissipativa degli elementi in cemento armato, particolar-
mente per elevate deformazioni plastiche.

1. Confinamento del calcestruzzo

Un modello di confinamento consente di ricavare le caratteristiche mec-
caniche, incognite, di un materiale soggetto ad una pressione di confina-
mento essendo note (i) le proprieta meccaniche del materiale non

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)
lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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confinato e (ii) le proprieta meccaniche e geometriche dei dispositivi di
confinamento (spirali, staffe, tiranti, camice, cerchiature, fasciature).

La relazione tra le proprieta meccaniche confinate e non confinate
del calcestruzzo € stabilita attraverso un dominio di rottura del materiale
che tiene conto della presenza dello stato tensionale triassiale tipico degli
elementi confinati. I'impiego di un dominio di rottura richiede la cono-
scenza dello stato tensionale a cui é soggetto il materiale, ovvero il calcolo
delle pressioni esercitate dai dispositivi di confinamento. Ci6 presuppone
I'individuazione del meccanismo di confinamento e la quantificazione
della sua efficacia.

Le suddette questioni sono discusse nel dettaglio nei paragrafi se-
guenti per il modello di confinamento proposto da Mander [2].

1.1 Meccanismo di confinamento

I dispositivi di confinamento resistono passivamente all’espansione late-
rale del calcestruzzo compresso. Tale azione si traduce in una pressione
trasversale sulle superfici laterali dell’elemento. Nell’ambito di questo
studio 1l meccanismo di confinamento & approfondito con riferimento ad
elementi prismatici con sezione rettangolare confinati da staffe e tiranti.
La simbologia e le misure adottate sono mostrate in Figura 2.1.

Si considera sulla sezione un sistema di riferimento ortogonale che
individua la direzione 1 (direzione verticale in figura) e la direzione 2 (di-
rezione orizzontale in figura). Si ipotizza che le staffe lavorino alla ten-
sione di snervamento f, e che la loro azione confinante sia distribuita
uniformemente lungo tutto I'elemento. Imponendo nelle due direzioni
Pequilibrio alla traslazione tra la forza di confinamento e la forza che si
sviluppa nelle staffe si ricavano 1 valori delle pressioni di confinamento

Gy,ll e Gy,12:

Mpr1

=1
Gy,ll = fy,st = pst,l y,st (2'1)

=1
Gy,12 = S fy,st = pst,Z y,st (2'2)
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Figura 2.1 — Simbologia adottata per la descrizione del meccanismo di

confinamento

essendo A, ; 'area della sezione del singolo braccio di staffa (o tirante),
Nyea 11 numero di bracci di staffa (un tirante conta come un braccio) in
direzione 1, n,., il numero di bracci in direzione 2, b. e h. le dimensioni
del nucleo della sezione misurate con riferimento all’asse delle staffe, s il
passo longitudinale delle staffe misurato tra gli assi di due staffe succes-
sive, ps1 € ps2 la percentuale geometrica delle staffe (volume delle
staffe/volume confinato) in direzione 1 e 2.

I valori delle pressioni cosi ottenute corrispondono al confinamento
offerto da un dispositivo continuo o da una staffatura con passo s estre-
mamente ravvicinato.

Nel caso di staffature reali, ovvero disposte con un passo di ampiezza
apprezzabile (e. g. s > 5 c¢m), 'azione di confinamento si concentra all’al-
tezza delle staffe e, sul piano della sezione trasversale, in corrispondenza
delle barre longitudinali bloccate (barre di spigolo e barre di
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Figura 2.2 — Efficacia del confinamento

parete bloccate da una staffa o da un tirante), come mostrato in Figura
2.2. A partire da questi punti (in cui ’'azione di confinamento ha massima
efficacia) la diffusione dell’azione di confinamento verso 'interno dell’ele-
mento definisce un volume di calcestruzzo effettivamente confinato V.
minore del volume prismatico racchiuso dalla gabbia di armatura V..

I1 rapporto tra questi due volumi fornisce un indice dell’efficacia del
confinamento detto “coefficiente di efficacia del confinamento”:

k,=—= (2.3)

Applicando tale coefficiente alle pressioni uniformi di confinamento
prima calcolate € possibile ottenere 1 valori efficaci delle pressioni di con-
finamento:

f11 :ke Pt fy,st (2'4)

fl2 = ke pst,Z fy,st (2'5)
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lato 2

Q) b)

Figura 2.3 — Diffusione della pressione di confinamento

Per calcolare il coefficiente k., occorre valutare il volume efficace-
mente confinato. Per farlo € innanzitutto necessario definire come av-
viene la diffusione delle pressioni di confinamento all'interno dell’ele-
mento.

In letteratura (Sheik Uzumeri [12], Mander [13], Chang e Mander
[14]) € comunemente accettata I'ipotesi che la pressione di confinamento
si diffonda, a partire dai punti bloccati, secondo archi di parabola con tan-
genti a 45° sia sul piano della sezione, tra una barra bloccata ed un’altra,
come mostrato in Figura 2.3-a, che lungo I'elemento, tra una staffa ed
un’altra, come mostrato in Figura 2.3-b. Sebbene in questo modo sia pos-
sibile fornire una descrizione geometrica del volume confinato, il calcolo
rigoroso di tale volume non € agevole, particolarmente per configurazioni
articolate di staffe e tiranti.

L’approccio piu diffuso, introdotto da Mander [13] ed attualmente
adottato dalle norme, € quello di separare gli effetti del confinamento sul
piano della sezione e lungo I'elemento calcolando due coefficienti di effi-
cacia del confinamento o, e o, .

Il coefficiente o, moltiplicato per I'area racchiusa dalla linea media
delle staffe consente di ricavare l'area A, efficacemente confinata sul
piano della sezione alla quota della staffa. Il coefficiente o, tiene conto
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a) b) 9]

Figura 2.4 — Effetto dei coefficienti ax ed as sulle dimensioni dell’area di
calcestruzzo efficacemente confinata

della riduzione dell’efficacia dell’azione di confinamento tra una staffa e
un’altra.

Una volta calcolato esso pud essere visto come un fattore di scala che
siapplica all’area A.,. Siottiene in questo modo un valore dell’area della
sezione trasversale efficacemente confinata A..

A =a.a A, (2.6)

L’effetto dell’applicazione dei due coefficienti sull’area di calcestruzzo
racchiusa dalla linea media delle staffe e illustrato in Figura 2.4. L’area
A, va intesa costante lungo il tratto di elemento caratterizzato dalla me-
desima staffatura (passo e layout delle staffe).

Al fine di valutare il coefficiente o, si consideri la diffusione delle
pressioni di confinamento in direzione trasversale, in corrispondenza
della sezione all’altezza della staffa, ovvero dove 'area efficacemente con-
finata A., € massima (Figura 2.2 sezione E). Per calcolarla & necessario
valutare l'area sottesa dai tratti parabolici.
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Figura 2.5 — Grandezze per il calcolo del coefficiente as secondo Chang e
Mander ed EC8 (a) e secondo Ghersi (b)

Detta w;la distanza tra due barre adiacenti bloccate da staffe, misu-
rata esternamente alla barra2, 'area sottesa dalla singola parabola si ri-
cava mediante semplici considerazioni geometriche: una parabola con
tangente a 45° ha altezza massima pari a w;/4 ed altezza media pari ai
2/3 dell’altezza massima. L’area del singolo segmento di parabola vale
dunque:

L’area A., siottiene sottraendo I'area sottesa dalle parabole all’area
racchiusa dalla linea media delle staffe:

ny -1 1 nye—1 1

Ac,n zbchc - Z Ewii - z gws,i (28)
=1 =1

2 In Ghersi e nell’Eurocodice 8 la distanza tra le barre adiacenti bloccate da
staffe viene misurata da asse ad asse. Ci0 si traduce in un inferiore coefficiente
confinamento.
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Dove w; e w,; rappresentano le distanze tra le barre bloccate adia-
centi nelle due direzioni e ny,; ed ny, sono il numero di barre intermedie
bloccate presenti lungo i due lati della sezione (o il numero di bracci di
staffa che producono pressione di confinamento in quella direzione).

I1 coefficiente di efficacia del confinamento della sezione o, siottiene
dividendo I’Eq. (2.8) per 'area racchiusa dalla linea media delle staffe:

ny -1 1 Ny, -1

:1—
%n Zesbh Z 6bh

=1

w?, (2.9)

Per valutare 1l coefficiente o, siconsiderila variabilita tra una staffa
e un’altra dell’area racchiusa dalla linea media delle staffe. Ad una di-
stanza s/2 dalla staffa I'area confinata ¢ minima e vale:

A, (b ——j(h ——'J bchc(l—s—’j(l—s—’J (2.10)
2 2 26, )\ 2h,

essendo s’ la distanza netta tra due staffe successive ovvero quella misu-
rata internamente alla staffa (Figura 2.5).

Dividendo l'area cosi ottenuta per I'area racchiusa dalla linea media
delle staffe si ottiene il coefficiente di confinamento a:

)i

Tale espressione e quella adottata sia da Chang e Mander che
dall’Eurocodice 8 §5.4.3.2.2 (8) 3.

Ghersi [15] ritiene che fare riferimento alla sezione con minimo con-
finamento sia eccessivamente cautelativo e suggerisce di ridurre di 2/3 1
termini sottrattivi del coefficiente a,. Questa assunzione equivale a spo-
starsi verso la sezione individuata considerando una parabola alta s'/6.
In questo caso a, vale:

o =[1-=— |12 (2.12)
3b, 3h,

3 Nell’Eurocodice 8 si fa riferimento alla distanza s tra gli assi delle staffe.
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Applicando il coefficiente o, all’area efficacemente confinata A., €
possibile valutare 'area media efficacemente confinata:

ny,+1 Nyo+1
A, :ocs[bchC - Z %wfl - Z %w;i} (2.13)
i=1 i=1

Questa € 'espressione adottata da Chang e Mander [14] per definire
larea efficacemente confinata.

I1 coefficiente di efficacia del confinamento k. € ottenuto dividendo
Parea A, per l'area A, racchiusa dalla linea media della staffa al netto
dell’area complessiva delle armature longitudinalit:

A
kR =—2 2.14
vy (2.19)
dove
A c :bc h’c _As,tot (215)

Esplicitando le aree e semplificando & possibile riscrivere k, come:

kR, =—"2" (2.16)

dove p,. € la percentuale geometrica di armatura longitudinale valutata
considerando 'area del nucleo.

4In Ghersi e nell’Eurocodice 8 §5.4.3.2.2 (8) 'area idealmente confinata delle
staffe ¢ presa al lordo delle armature. Ci0 si traduce in un coefficiente di confi-
namento inferiore.
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Figura 2.6 — Grafico ottenuto da Mander sulla base del dominio di
rottura per determinare la resistenza a compressione in presenza di

confinamento in funzione delle pressioni laterali efficaci [13]

1.2 Modello di confinamento

Gli effetti delle pressioni di confinamento sulla resistenza del materiale
sono stati ottenuti da Mander [13] utilizzando il dominio di rottura trias-
siale di William e Warnke [16]. Lo schema in Figura 2.6, fornisce una
rappresentazione grafica di tale dominio per diverse combinazioni dei va-
lori delle pressioni di confinamento nelle due direzioni.

Sulla base del dominio di William e Warnke, Chang e Mander [14]
hanno proposto delle relazioni empiriche che consentono di ricavare ana-
liticamente il rapporto K=f../f.:

K-te_1in % 2.17)
f 1
con
g=lnth 2.18)
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Figura 2.7 — Rappresentazione schematica delle curve di inviluppo per

un calcestruzzo non confinato e confinato e relative quantita [14]

k,=A|0.1+ 0.9 — (2.19)
1+Bx

dove X rappresenta la pressione di confinamento media, normalizzata
rispetto ad f, e ki é il coefficiente di confinamento dipendente dal domi-
nio di rottura. I parametri A e B che compaiono nell’Eq. (2.19) dipendono
dal rapporto y delle pressioni di confinamento e sono cosi dati:

A =6.8886 - (0.6069 +17.275 y)e 9897 (2.20)

B=— 4.5 -5 2.21)
Z(0.9849 —0.6306 ¢ 3-89397 ) ~0.1

% con f,=f, (2.22)

Gli effetti del confinamento sulla duttilita del materiale riguardano
sia la deformazione in corrispondenza della tensione di picco che la mas-

’Y:

sima deformazione post-picco.
L’espressione adottata da Chang e Mander per la deformazione in
corrispondenza del picco in presenza di confinamento é:

€. =8, (1+Ek,X) (2.23)
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dove, in presenza di staffe con resistenza inferiore a 400 Mpa, si assume:

k, =5k, (2.24)

mentre per resistenze superiori si assume [17]:

k, =3k, (2.25)

Gl effetti del confinamento sulle caratteristiche post-picco del mate-
riale sono rappresentati mediante I'individuazione di un punto di coordi-
nate (gf, ff) sul ramo di softening del legame o-¢ del materiale confinato,
come mostrato in Figura 2.7.

Le formule fornite da Chang e Mander sono state calibrate sulla base
dei dati sperimentali presentati da Mander in [18]. In particolare, ven-
gono fornite le formule per calcolare la tensione f; in corrispondenza di
una deformazione g; assegnata:

g, =38, (2.26)
fr="Fee—Afe (2.27)
Af.. = KAf, (% . o.zj (2.28)

dove Af, rappresenta la caduta di tensione, rispetto alla tensione di
picco, in corrispondenza della deformazione &, Af, € la caduta di ten-
sione per il calcestruzzo non confinato in corrispondenza di una deforma-
zione £=3¢., e K ¢ il rapporto tra la tensione di picco confinata e non
confinata definito dall’Eq. (2.17).

1.3 Scelte sulla modellazione del confinamento

Secondo l'approccio descritto nei Paragrafi precedenti, la valutazione
delle proprieta del calcestruzzo confinato ha come dati di partenza le ca-
ratteristiche del sistema di confinamento (geometria della sezione, layout
di armature trasversali e longitudinali, passo delle staffe) e le proprieta
meccaniche uniassiali dei materiali (resistenza a compressione del calce-
struzzo non confinato e resistenza a trazione dell’acciaio da armatura).
Utilizzando 1 dati sulla geometria ed effettuando ipotesi sulla diffu-
sione delle pressioni di confinamento si perviene ad un’area efficacemente
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confinata e ad un coefficiente di efficacia del confinamento. Tale coeffi-
ciente é utilizzato per scalare le pressioni di confinamento per ottenere le
pressioni efficact di confinamento. Note le proprieta meccaniche del ma-
teriale non confinato, note le pressioni efficaci di confinamento € possibile
applicare un modello di confinamento del calcestruzzo attraverso cui si
ricavano le proprieta meccaniche del materiale confinato f,. ed €. e in-
formazioni sul comportamento post-picco del materiale. Tali proprieta ca-
ratterizzano il materiale della porzione di sezione che racchiusa dalla li-
nea media delle staffe.

L’analisi degli edifici esistenti e la valutazione della loro capacita de-
formativa dipendono in maniera rilevante dal comportamento post-ela-
stico dei materiali. Una corretta valutazione della duttilita (ancor piu che
della resistenza) conferita al materiale dal confinamento € un requisito
necessario per ottenere una valutazione realistica della capacita defor-
mativa degli elementi della struttura e, infine, della struttura stessa. In
particolare, si ritiene che 'applicazione del metodo sopra riassunto nelle
modalita descritte nei Paragrafi 1.1 e 0 conduca ad una valutazione ec-
cessivamente conservativa del ruolo del confinamento, inadeguata per la
valutazione di strutture esistenti attraverso analisi non lineari.

Nel presente paragrafo sono esaminate e discusse le criticita di tale
approccio e sono proposte delle soluzioni che si ritengono piu lineari e/o
idonee per le applicazioni sugli edifici esistenti.

Per prima ¢ affrontata la questione della modellazione del nucleo con-
finato e 'assegnazione delle proprieta del materiale confinato. Successi-
vamente, & discussa la determinazione del coefficiente di efficacia del con-
finamento.

1.3.1 Definizione del nucleo confinato

Convenzionalmente, il calcestruzzo del nucleo confinato & separato da
quello di ricoprimento dal perimetro definito dalla linea media delle
staffe. Alle fibre che ricadono all’esterno di tale perimetro si assegna un
materiale avente le proprieta del calcestruzzo non confinato, mentre a
quelle interne si assegna un materiale con le proprieta del calcestruzzo
confinato ricavate considerando pressioni di confinamento efficaci (Fi-
gura 2.8-b).
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Figura 2.8 — Confronto tra metodi di discretizzazione della sezione in

funzione del nucleo confinato

Questo modo di procedere comporta che le proprieta meccaniche del
calcestruzzo confinato (fe., €« ) Vvengano ricavate a partire da pressioni
efficaci di confinamento, risultando cosi affette dal coefficiente di efficacia
del confinamento. Cio determina una penalizzazione di tali proprieta sia
in termini di resistenza che, soprattutto, di duttilita.

L’assunzione di proprieta meccaniche ridotte, soprattutto in termini
di duttilita, si rivela eccessivamente penalizzante per il comportamento
post elastico del calcestruzzo, particolarmente nei casi in cui il coeffi-
ciente di efficacia del confinamento assume valori molto bassi. Quando
ci0 accade, le proprieta meccaniche assegnate al nucleo si discostano solo
marginalmente da quelle del calcestruzzo del ricoprimento. La riduzione
di duttilita non é compensata dal fatto che si assume come nucleo confi-
nato 'intera area racchiusa dalla linea media delle staffe.

Conducendo analisi non lineari si ritiene piu opportuno operare con
proprieta meccaniche non affette dal coefficiente di efficacia del confina-
mento applicate ad un nucleo confinato di area pari ad A.. Tale modo di
procedere risulta, in effetti, coerente col significato geometrico del coeffi-
ciente di efficacia del confinamento.

Virtualmente, sarebbe possibile discretizzare la sezione in modo da
riprodurre la diffusione delle pressioni di confinamento. Tuttavia, defi-
nire un tale livello di dettaglio risulta poco vantaggioso a fronte delle ine-
vitabili complicazioni operative.
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La soluzione adottata prevede la ricerca di un nuovo perimetro ret-
tangolare del nucleo attraverso un “offset” della linea media delle staffe,
proporzionale al coefficiente di efficacia del confinamento. Cosi come I'al-
tezza delle parabole che rappresentano la diffusione del confinamento di-
pende dalla distanza tra le barre bloccate, analogamente gli affondamenti
del nuovo perimetro, rispetto alla linea media delle staffe, sono definiti in
funzione delle lunghezze b. e h., come mostrato in Figura 2.8-c.

Per stabilire la proporzionalita di tale affondamento col coefficiente
di efficacia € introdotto il fattore di scala B da ricavare uguagliando 'area
nel nuovo nucleo a quella contenuta dalla linea media delle staffe molti-
plicata per il coefficiente di efficacia del confinamento k..

b.h,—2BbZ —2Bh’ +4B*b h, =k Db h, (2.29)
Riordinando e risolvendo I'equazione in funzione di B si ottiene:

4bh, B =2(b2 +hZ)B+b.h (1-k,)=0 (2.30)

B 2(b; +hf)i\/4(bc2 +he) 1607 (1-k,) (2.31)
8b.h,

L’Eq. (2.31) ha due radici reali. Quella di interesse si ottiene utiliz-
zando il segno per cui, per £, =1,siha p=0.

Le proprieta meccaniche del calcestruzzo confinato da assegnare alle
fibre del nucleo cosi definito possono essere ricavate secondo quanto espo-
sto nel Paragrafo 0 con I'unica differenza che le pressioni laterali di con-
finamento vanno prese senza alcuna riduzione, come date dalle Eq. (2.1)
e Eq. (2.2).

Si osservi che il calcolo del coefficiente di efficacia € riferito al caso di
un elemento soggetto a sforzo normale centrato o applicato con eccentri-
cita tali da non determinare una parzializzazione della sezione. Tuttavia,
tale situazione non € rappresentativa dello stato degli elementi struttu-
rali in condizione sismica. Infatti, durante il sisma, ’azione combinata di
sforzo normale e momento flettente determina la parzializzazione della
sezione dei pilastri; parzializzazione che per le travi puo avvenire gia per
I’azione dei soli carichi gravitazionali.
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Figura 2.9 — Nucleo effettivamente confinato in corrispondenza della
staffa per un pilastro pressoinflesso (a), per una trave soggetta a momento

positivo (b) e per una trave soggetta a momento negativo

La parzializzazione della sezione determina un’area compressa piu
piccola e soggetta a condizioni di confinamento diverse da quelle iniziali.
Tuttavia, durante I'analisi il coefficiente di efficacia rimane quello deter-
minato supponendo che la sezione sia interamente compressa. In partico-
lare, la presenza di una zona tesa ed una compressa definisce una sezione
interamente compressa di dimensioni inferiori. Inoltre, lungo 'asse neu-
tro della sezione il calcestruzzo teso offre un buon confinamento al mate-
riale adiacente compresso che pud pertanto essere considerato efficace-
mente confinato [19], come mostrato in Figura 2.9.

Quanto detto € valido sia per 1 pilastri che per le travi. Queste ultime,
tuttavia, meritano un commento a parte data la loro parziale integrazione
nel solaio. Quando la trave é soggetta a momento positivo e la parte com-
pressa ricade all'interno dell’altezza del solaio, oltre ad essere ben confi-
nata inferiormente dal calcestruzzo teso, lo & anche lateralmente grazie
alla presenza del solaio dentro cui ricade tutta o buona parte della por-
zione compressa. Lo sviluppo dell’arco di diffusione pud avvenire solo sul
lato superiore, come mostrato in Figura 2.9-b.

Quando il momento & negativo, il calcestruzzo teso continua fornire
un buon confinamento all’altezza dell’asse neutro mentre sui restanti lati
il confinamento € governato dalla diffusione delle pressioni di confina-
mento. Tuttavia, sui due lati della trave la parabola di diffusione ha come
estremi la barra compressa e I'intradosso del solaio e non la barra tesa.
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Questo determina un’altezza inferiore dei tratti parabolici che si svilup-
pano ai lati della sezione, come mostrato in Figura 2.9c.

A causa della variazione della posizione dell’asse neutro durante
Panalisi, risulta operativamente complicato tenere conto in maniera rigo-
rosa delle variazioni del coefficiente di confinamento nella modellazione
della sezione. Occorre comunque tenere presente che in ognuna di queste
situazioni il coefficiente di efficacia del confinamento ¢ maggiore di quello
assegnato ipotizzando uno sforzo normale centrato.

Si1 osservi che ci0 € vero in particolar modo per le travi per le quali il
coefficiente di efficacia ¢ valutato allo stesso modo che per 1 pilastri ma
che, a differenza di questi ultimi, non sono solitamente dotate delle stesse
soluzioni di dettaglio per il bloccaggio delle barre intermedie.

1.3.2 Efficacia del confinamento

I1 procedimento per la valutazione dell’efficacia del confinamento esposto
nel Paragrafo 1.1 riconduce il volume confinato “reale”, definito nelle tre
dimensioni dalla diffusione delle tensioni, ad un volume prismatico
avente come base 'area A. mostrata in Figura 2.4c. Nell'operare tale
semplificazione geometrica, si assume implicitamente che il rapporto tra
le aree A. ed A .coincida col rapporto tra i volumi Vee V..

Vulinovic et al [20] hanno verificato l'effetto di tali semplificazioni
calcolando il coefficiente di efficacia del confinamento k. per una serie di
sezioni caratterizzate da diverse disposizioni di staffe. Il calcolo & stato
effettuato dagli autori sia analiticamente, utilizzando le indicazioni
dell’Eurocodice 8, che a partire da una valutazione grafica del volume ef-
ficacemente confinato. La valutazione grafica del volume V, ¢ stata ef-
fettuata in due modi. Il primo, individuando la superficie descritta dalla
diffusione delle pressioni di confinamento nelle tre dimensioni (i.e. sul
piano della sezione e tra una staffa e la successiva). Cio e ottenuto facendo
traslare gli archi di parabola che giacciono sulla sezione sugli archi di
parabola che vanno da una staffa alla successiva. Il volume che ne deriva
e assunto come il valore “reale” del volume di calcestruzzo effettivamente
confinato.
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a) b)

Figura 2.10 — Volume “reale” efficacemente confinato (a) e volume
prismatico efficacemente confinato (b) [20]

Il secondo, considerando la “reale” diffusione delle pressioni di confi-
namento solamente sul piano della sezione trasversale e tenendo conto
della diffusione nella terza dimensione attraverso il coefficiente os.
L’area derivante da questa costruzione & quella delimitata da linee trat-
teggiate in Figura 2.4c. Il volume confinato € ottenuto costruendo sulla
sezione il contorno definito dagli archi di diffusione delle pressioni di con-
finamento, scalando tale contorno in ragione del coefficiente ased estru-
dendo I'area racchiusa dal contorno.Ci si aspetta che quest’ultima valu-
tazione sia sostanzialmente coincidente con la valutazione analitica effet-
tuata secondo 'EC8. Infatti, 'area individuata applicando il calcolo &
quella rettangolare evidenziata in Figura 2.4c

I volumi individuati graficamente sono rappresentati, rispettiva-
mente in Figura 2.10a e Figura 2.10b. Valutati numericamente tali vo-
lumi, il coefficiente di efficacia del confinamento € stato calcolato utiliz-
zando I'Eq. (2.3).
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Figura 2.11 — Sezioni studiate da Vulinovic et al [20]

Le sezioni considerate dagli autori sono mostrate in Figura 2.11. Esse
sono tutte quadrate di lato 45 cm, copriferro di calcolo 4.5 cm ed armate
con 16 barre ®20. La sezione A ha una percentuale volumetrica delle
staffe dello 0.26% e non rispetta i requisiti sull’armatura trasversale mi-
nima previsti dall’ECS8; le sezioni B, C e D rappresentano soluzioni co-
muni nella pratica e sono caratterizzate da percentuali volumetriche di
armatura rispettivamente pari a 0.39%, 0.53% e 0.66%.

Infine, la sezione E é caratterizzata da un livello di confinamento
equivalente a quello di una sezione circolare (o, =1). Per tutte le sezioni
sono state considerate staffe ®8 con passo di 20 cm. I risultati ottenuti
hanno mostrato che, in tutti i casi esaminati dagli autori: (i) la valuta-
zione analitica effettuata col metodo del’EC8 conduce a valutazioni con-
servative del coefficiente di efficacia del confinamento rispetto a quella
effettuata valutando graficamente il volume “realmente” confinato; (i1), il
coefficiente k. valutato secondo I’'ECS8 e quello valutato graficamente con-
siderando il volume prismatico sono sostanzialmente coincidenti. Cio con-
ferma l'interpretazione data nel paragrafo precedente dei coefficienti o,
e o, come fattori di scala della sezione rettangolare.
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Figura 2.12 — Valori del coefficiente di efficacia del confinamento
valutati da Vulinovic a partire (a) dal volume “reale”, (b) dal volume

prismatico e (c) secondo 'EC8

I valori del coefficiente di efficacia del confinamento estrapolati da
Vulinovic et al sono rappresentati in Figura 2.12. Tali dati mostrano che
1l coefficiente k. calcolato a partire dal volume “reale” & piu grande del
32% in media dello stesso coefficiente valutato secondo 'ECS8 e del 26%
in media rispetto al volume prismatico.

Ci0 dimostra che la valutazione del coefficiente di efficacia del confi-
namento effettuata col metodo dei coefficienti a, e o, introduce un er-
rore non trascurabile rispetto al modello teorico.

In aggiunta alle osservazioni sull’accuratezza del metodo, occorre te-
nere presente che sia la costruzione del volume “reale” di calcestruzzo
confinato che la valutazione dei coefficienti o, e o, € basata sull'ipotesi
che le pressioni di confinamento si diffondano verso l'interno dell’ele-
mento secondo archi parabolici con tangenti a 45°. A conoscenza dello
scrivente, tale assunzione é stata introdotta da Sheikh e Uzumeri [12]
senza che venissero fornite giustificazioni sperimentali a supporto.

Alla luce di tali considerazioni, la valutazione del coefficiente di effi-
cacia del confinamento col metodo basato sulla valutazione dei coefficienti
o, e o, descritto nel Paragrafo 1.1, oltre a risultare penalizzante appare
anche piuttosto convenzionale.
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Figura 2.13 — Valutazione del coefficiente di efficacia del confinamento
per la casistica di sezioni di Vulinovic et al al variare del passo delle staffe
impiegando le formule di Mander

Per sezioni rettangolari la cui armatura trasversale € costituita da
staffe e tiranti, Priestley et al ritengono appropriati valori del coefficiente
di efficacia del confinamento compresi tra 0.75 e 0.85 (riferendosi a se-
zioni dotate di un livello adeguato di dettaglio) [21].

Con riferimento alle stesse sezioni esaminate da Vulinovic et al sono
stati calcolati 1 valori del coefficiente di efficacia del confinamento se-
condo il metodo di Mander per diversi valori del passo delle staffe. I ri-
sultati sono riassunti in Figura 2.13. Dall’esame della figura risulta evi-
dente che solo adottando una forte armatura trasversale (sezioni C e D)
disposta con un passo molto fitto (inferiore ai 10 cm) € possibile rientrare
nel range ritenuto idoneo da Priestley et al. Al contrario, le sezioni carat-
terizzate da un livello di dettaglio inferiore, sebbene del tutto accettabile
nella pratica, risultano eccessivamente penalizzate.

In ragione degli innegabili vantaggi operativi offerti dal metodo pro-
posto da Mander per la valutazione del coefficiente di efficacia del confi-
namento, tale metodo € adottato nel presente lavoro. Tuttavia, onde evi-
tare di effettuare valutazioni eccessivamente conservative del coefficiente
di efficacia del confinamento ed alla luce delle considerazioni fatte nel
presente paragrafo, appare opportuno considerare I’angolo di diffusione a
45° come un “upper bound” e non come un valore assoluto.
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Figura 2.14 — Valutazione del coefficiente di efficacia del confinamento
per il set di sezioni di Vulinovic et al al variare del passo delle staffe

impiegando le formule modificate

In particolare, si propone 'utilizzo di un angolo di diffusione minore
di 45° e tale da ridurre del 50% l'altezza dei tratti parabolici, rispetto al
caso con tangente a 45° (precisamente un angolo di 26.565°). Ci0 significa
considerare una analoga riduzione per i termini sottrattivi che compaiono
nelle espressioni dei coefficienti o, e a:

ny; -1 1 nyy—1 1
-1-0.5 2 0.5 2 2.32
% 2 6b.h, b 2 6bh, % (2:32)
o, = [1—0.5%}{1 —0.5%} (2.33)

I valori del coefficiente di efficacia del confinamento per il set di se-
zloni prima esaminato sono stati ricalcolati ed 1 risultati sono mostrati in
Figura 2.14. Con la modifica proposta 1 valori del coefficiente di confina-
mento calcolati per sezioni caratterizzate da un livello “medio” di detta-
glio ricadono nel range ritenuto accettabile da Priestley et al.

Si ritiene che I'incremento del coefficiente di efficacia del confina-
mento che deriva da tale assunzione compensi in maniera adeguata an-
che le variazioni che tale parametro subisce durante I'analisi a causa
della parzializzazione delle sezioni degli elementi.
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2. Modellazione del calcestruzzo

I1 modello di calcestruzzo € stato scelto, tra quelli disponibili nella libreria
di OpenSees, in base alle seguenti caratteristiche:

- 1l modello deve essere utilizzato per descrivere sia il calcestruzzo
confinato che non confinato. Pertanto, deve essere possibile ge-
stire la pendenza del tratto di softening del legame o-¢;

- 1l modello deve tenere conto del comportamento a trazione del
materiale;

- 1l modello deve descrivere il comportamento isteretico-ciclico del
materiale tenendo adeguatamente conto del degrado di resi-
stenza e di rigidezza;

- 1l modello deve offrire una buona stabilita numerica ed efficienza
computazionale sia per schemi con poche aste che per schemi piu
articolati.

I1 grado di accuratezza ricercato ha portato, in una prima fase di que-
sto studio, a considerare I'impiego dei modelli ConcreteCM (Kolozvari et
al [22]) e Concrete07 (Waugh [17]), entrambi basati sulle regole del mo-
dello ciclico di calcestruzzo proposto da Chang e Mander [14]. Le caratte-
ristiche che rendono attraente 'impiego di tali modelli sono: (i) la possi-
bilita di gestire la pendenza del tratto di softening della backbone curve
attraverso un parametro apposito; (i) la capacita di descrivere accurata-
mente il comportamento del materiale in svariate condizioni di ca-
rico/scarico/ricarico con regole dipendenti da punto del legame in cui si
verifica I'inversione del carico; (iii) la rappresentazione degli effetti
dell'incuneamento degli inerti nel ritorno dalla trazione (iv) 'ampia base
sperimentale sulla quale sono state definite le regole che descrivono il
comportamento ciclico del materiale.

Entrambi i materiali sono stati utilizzati in modelli caratterizzati da
complessita crescente al fine di accertarne la rispondenza alle caratteri-
stiche ricercate. A fronte di una rappresentazione soddisfacente del com-
portamento ciclico del materiale, verificata studiando schemi con una
sola asta sottoposti a carichi ciclici regolari, 'impiego di questi materiali
e stato infine escluso per i1 gravi problemi di stabilita numerica riscontrati
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nell'impiego con schemi di piu aste sottoposti ad analisi dinamica non
lineare con segnali accelerometrici.

Per la sua robustezza numerica, si € scelto di adoperare il modello
Concrete04, basato sulle regole del modello definito da Mander [23]. Seb-
bene la simulazione del comportamento ciclico del materiale sia meno
ricca di dettagli rispetto a quella offerta dal ConcreteCM e dal Con-
crete07, 1l modello possiede tutte le caratteristiche richieste, compresa la
possibilita di gestire la pendenza del tratto di softening del legame.
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2.1 Il materiale Concrete04 di OpenSees

Il materiale Concrete04 di OpenSees simula il comportamento ciclico del
calcestruzzo a compressione e a trazione. Esso € basato sulle regole pro-
poste da Mander [23] [13] ed utilizza la curva di inviluppo proposta da
Popovics [24]. L'implementazione in OpenSees ¢ stata curata da Lowes e
Berry [25].

Il materiale & idoneo a rappresentare il legame uniassiale del calce-
struzzo sia in presenza che in assenza di confinamento, in condizioni di
carico statiche e dinamiche con protocolli di carico monotoni e ciclici.

2.1.1 Curve di inviluppo

I1 legame ciclico proposto da Mander ¢ inviluppato a compressione e a
trazione da due diverse curve che costituiscono il legame monotono del
materiale.

Le relazioni tensione-deformazione sono di seguito espresse in coor-
dinate normalizzate rispetto ai valori di picco a compressione e a trazione.
In particolare, x e y rappresentano, rispettivamente, la deformazione ¢.
e la tensione f. del calcestruzzo normalizzate rispetto agli omologhi va-
lori in corrispondenza del picco a compressione ¢: e f! e del picco a tra-
zione gt e fi:

S—f €. <0
80
o= (2.34)
8,—0 g.>0
gct
% f. <0
y= ; (2.35)
- f.>0
fet

In presenza di accorciamenti, Mander [23] utilizza 'equazione propo-
sta da Popovics fino ad una deformazione ¢t pari a due volte la deforma-
zione al picco di tensione. Per x>2, il legame inizia a percorrere una retta
tangente alla curva di Popovics in x=x =2. L'intersezione di tale retta



Modellazione dei materiali 54

con l'asse delle deformazioni individua la deformazione espan associata
allo schiacciamento del calcestruzzo.

y(x)=x—r x<x
r-1+x’
(2.36)

y(x):y(xcr)-l—y’(xcr)(x—xcr) xX>X,,

Il parametro r controlla la pendenza del ramo discendente del legame
ed é dato dall’espressione seguente:

E
r=—__¢ (2.37)
E c E sec
dove E. €1l modulo di resistenza del materiale e Es. ¢ il modulo secante
dato dal rapporto tra la tensione di picco e la deformazione corrispon-
dente:

E -l (2.38)

La quantita y'(x.) € la derivata della curva di Popovics in x« e rap-
presenta la pendenza da assegnare al tratto rettilineo:

Y (xe)=

In presenza di allungamenti, Mander utilizza un tratto lineare di
pendenza pari a E. fino al raggiungimento della resistenza a trazione fe
del calcestruzzo. Superato tale valore il materiale € considerato fessurato
e la resistenza completamente degradata:

r 2.1
r(r—1+xcr)—r Xop

(2.39)
(r—l +9c§r)2

y(x)=Ex 0O<x<l1
(2.40)
y(x):O x>1

Le curve di inviluppo implementate in OpenSees da Lowes e Barry
[25] presentano delle differenze rispetto al modello proposto da Mander.
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A compressione il legame monotono & descritto unicamente dalla
curva di Popovics e viene troncato in corrispondenza della deformazione
g definita dall'utente, come mostrato in Figura 2.15. Superato tale va-
lore di deformazione la resistenza del materiale € considerata completa-

mente degradata:

N Eeu
y(x)—xr_1+xr g
y(x)=0 ngfu

€

(2.41)

A trazione, una volta superata la deformazione g associata al picco
di tensione, il legame percorre un tratto di softening fino alla deforma-
zione €« dopo il quale il materiale e privo di resistenza e rigidezza, come

mostrato in Figura 2.16.
y(x)=EBx
y(x)=p“
y(x)=0

O<x<1

!
1<x<e, /€y

/
x >8tu/gct

(2.42)
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Figura 2.16 — Curve di inviluppo a trazione del materiale Concrete04

dove 'esponente a € dato dalla relazione seguente:

Sl (2.43)

€
tu
“tu_q
Sct
I parametri del materiale Concrete04 che possono essere assegnati

dall’'utente sono di seguito elencati:

- frresistenza di picco a compressione del calcestruzzo;

- €. deformazione in corrispondenza della resistenza di picco a
compressione;

- £q deformazione associata allo schiacciamento del calcestruzzo;

- Ec. modulo elastico iniziale del calcestruzzo;

- fe resistenza di picco a compressione del calcestruzzo;

- g deformazione ultima a trazione;

- B coefficiente della curva esponenziale che definisce il tratto di
softening a trazione.

La possibilita di controllare il tratto discendente del legame del ma-
teriale rende il modello in grado di simulare I'incremento di duttilita do-
vuta al confinamento, come mostrato nel Paragrafo O.
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Figura 2.17 — Effetti della varaizione del parametro £'c sulla pendenza

del tratto di softening

I materiali ConcreteCM e Concrete07, la cui curva di inviluppo (la
curva di Tsai [26]) € una generalizzazione della curva di Popovics, con-
sentono 1l controllo diretto del tratto di softening attraverso il parametro
r. Il materiale Concrete04, invece, non dispone di un parametro apposito
per il controllo del tratto di softening del legame. Il parametro r della
curva di Popovics, infatti, ¢ assegnato dall’Eq. (2.37) ed ¢ legato alla rigi-
dezza del materiale. Assegnare il parametro r avrebbe effetti sia sul
tratto a tensione crescente sia sul tratto di softening comportando pero
un’alterazione della rigidezza iniziale del materiale priva di significato
fisico.

I1 controllo del tratto di softening per il materiale Concrete04 € pos-
sibile agendo sulla deformazione &€t in corrispondenza del picco della ten-
sione di compressione. In Figura 2.17 & mostrato I'effetto della variazione
di &t sulla forma della curva di Popovics espressa in coordinate norma-
lizzate. A valori crescenti di &t siassocia una diminuzione della pendenza
del tratto di softening, dunque, una maggiore duttilita del materiale.

Come illustrato nel Paragrafo 2.3.1, il valore di ¢t per il calcestruzzo
confinato & assegnato in modo tale che si abbia il passaggio della curva di
inviluppo per il punto sul tratto di softening individuato applicando il
modello di confinamento adottato.

Sebbene il controllo sul tratto di softening vincoli il valore di €. ad
un valore piu alto di quello assunto in assenza di confinamento, va
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osservato che, in presenza di confinamento, tale parametro cresce comun-
que, come indicato dall’Eq. (2.23). Si ¢ riscontrato che il valore di ¢t de-
rivante dall’Eq. (2.23) ¢ sempre molto prossimo a quello che si ottiene
imponendo il passaggio della curva di inviluppo per il punto sul tratto di
softening. Si ritiene dunque lecito controllare la pendenza del tratto di
softening del legame attraverso il parametro & .
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2.2 Proprieta meccaniche del calcestruzzo non confinato

La resistenza media a compressione f,, del calcestruzzo é la proprieta
principale del materiale e costituisce un dato primario. Il valore di f,,, da
utilizzare nel modello deve essere inteso come desunto da un’adeguata
campagna di indagini sulla struttura esistente reale.

Le altre proprieta meccaniche del calcestruzzo (i.e. deformazione in
corrispondenza della tensione di picco €., modulo elastico E., tensione di
picco a trazione f; , deformazione in corrispondenza della tensione di picco
a trazione ¢;) sono desunte utilizzando relazioni che le legano alla resi-
stenza a compressione del materiale.

Di seguito sono discusse alcune delle espressioni di letteratura per
ricavare le proprieta del materiale non confinato in funzione della resi-
stenza a compressione del calcestruzzo.

2.2.1 Modulo elastico tangente

Chang e Mander derivano la loro espressione per il modulo tangente a
partire dalle espressioni proposte da Pauw (1960) e da Klink (1985):

E,,. =1581w""f % (2.44)

0.45

w = 98.55f 00 (2.45)

dove E,4 €1l modulo secante al 45% del carico di rottura e w € la densita
del materiale espressi, rispettivamente in psi e pcf. Combinando le due
equazioni si ottiene:

E,, =162000f%* (2.46)

Per ottenere i1l modulo tangente a partire dal modulo secante, Man-
der [23] raccomanda di incrementare quest’ultimo del 10%. Nell’ambito
del loro studio Chang e Mander [14] hanno trovato che il modulo tangente
assume valori tra il 10% ed il 18% maggiori del modulo secante. Conside-
rando un incremento medio del 15% gli autori propongono la seguente
espressione per il modulo tangente:

E  =18500f' 7* (psi) (2.47)

che in MPa vale:
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Figura 2.18 — Confronto tra le formule proposte da Yang et al,
Carrasquillo et al, Chang e Mander e dall’EC2 per il calcolo del modulo
tangente

E  =8200f " (MPa) (2.48)

Questa espressione ¢ stata confrontata con altre espressioni di lette-
ratura e con 'espressione proposta dall’Eurocodice 2 applicando, dove ne-
cessario un incremento del 10% per ottenere il valore del modulo tan-
gente. I risultati del confronto sono mostrati in Figura 2.18.

La formula del’EC2 — Prospetto 3.1 per il modulo secante é:

f 0.3
E _ =22000 == (2.49)
10
La formula proposta da Yang et al [27] é:
b
a|l W
12 [ = 14‘1 (/?c ) ( < j (23.53())
w 0

dove A;=8470, a=0.333, b=1.17, w,=2300kg/m® e w,=2400kg/m?.
La formula proposta da Carrasquillo et al e riportata da Chang e
Mander [14] e:

E., =1.15(3300,[f,, +6900) (2.51)

c,
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Figura 2.19 — Confronto delle espressioni proposte da Yang et al, Chang
e Mander e dal’EC2 per il calcolo della deformazione in corrispondenza del

picco di tensione

Ad eccezione della formula proposta dal’EC2, che tende a fornire una
previsione del 10% piu alta del modulo tangente, le espressioni confron-
tate con la formula di Chang e Mander forniscono, mediamente, una pre-
visione analoga. Si ritiene dunque giustificabile I'impiego della formula
proposta da Chang e Mander.

2.2.2 Deformazione corrispondente alla tensione di picco

Chang e Mander propongono la formula seguente, estrapolata dall’analisi
dei risultati delle prove condotte da Sulayfani e Lamirault (e riportate da
Chang e Mander [14]) su calcestruzzi di diversa resistenza:

fr 1/4
¢ =1le (2.52)
1153

Questa espressione e stata confrontata con quella proposta dall’EC2
— Prospetto 3.1 e con quella proposta da Yang et al:

&, =0.0007f,.0.31<0.0028 (2.53)

&, =0.0061 exp(24Ol};—CJ (2.54)

c
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I valori previsti dalle tre formule sono mostrati in Figura 2.19. Tutte
prevedono una deformazione intorno allo 0.20% per valori medi della re-
sistenza a compressione del calcestruzzo. Man mano che ci si allontana
da valori di resistenza medi, la formula di Chang e Mander tende a disco-
starsi maggiormente dalle altre e particolarmente da quella di Yang et
al. L’espressione scelta é quella proposta da Chang e Mander.

2.2.3 Deformazione ultima

Secondo Scott et al [28], la deformazione per la quale avviene la separa-
zione tra il calcestruzzo di ricoprimento ed il calcestruzzo compreso all'in-
terno della gabbia di armatura € nell’'ordine di grandezza di 0.004. gli
stessi autori suggeriscono I'impiego di tale valore per caratterizzare il
materiale non confinato di una sezione in c.a. nel calcolo della resistenza
e della capacita deformativa della sezione.

Sulla base di tali indicazioni, questo valore della deformazione & stato
Inizialmente assunto come deformazione ultima del calcestruzzo di rico-
primento della sezione. Tuttavia, I'impiego di un valore cosi basso della
deformazione ultima ha determinato I'insorgere di instabilita numerica
anche in modelli semplici. Cio & dovuto al fatto che, adottando la suddivi-
sione a fibre della sezione illustrata nel Paragrafo 1.3.1, 'area di calce-
struzzo non confinato puo arrivare a costituire una percentuale significa-
tiva dell’area totale della sezione, tanto maggiore quanto minore & il con-
finamento.

Per favorire la stabilita numerica del modello si € scelto di utilizzare
per il calcestruzzo di ricoprimento un valore della deformazione ultima
piu vicino a quello selezionato per il calcestruzzo confinato. In particolare,
nel Paragrafo 2.3 del presente Capitolo sono discusse le osservazioni spe-
rimentali di Scott et al e la formula da loro proposta per la valutazione
della deformazione ultima del calcestruzzo interno alla gabbia di arma-
tura. Gli autori ritengono che, in presenza di un diagramma lineare delle
tensioni normali sulla sezione, il valore effettivo della deformazione di
ultima sia dalle due alle tre volte piu grande del valore previsto attra-
verso la formula da loro stessi proposta, tarata su dati relativi a colonne
soggette a sforzo normale centrato. Poiché per il calcestruzzo confinato si
é scelto di utilizzare un fattore amplificativo pari a 3, per tenere conto del
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Figura 2.20 — Confronto delle espressioni proposte dall’Eurocodice 2,
Carreira et al, Collins et al e Belarbi et al per il calcolo della tensione di picco

di trazione

gradiente di tensioni sulla sezione in condizione sismica, si ritiene accet-
tabile utilizzare per il calcestruzzo di ricoprimento un valore pari a quello
previsto dalla formula proposta dagli autori senza applicare riduzioni o
amplificazioni.

2.2.4 Resistenza a trazione

Per la resistenza a trazione f; sono state confrontate le espressioni pro-
poste da Carreira et al, Collins et al, Belarbi et al e riportate da Chang e
Mander in [14] e I'espressione riportata nell’Eurocodice 2 — Prospetto 3.1.

In particolare, la formula del’EC2 ¢ valida per calcestruzzi aventi
resistenza f, <560MPa ed e riferita alla resistenza caratteristica a com-
pressione:

fom =0.303/f (2.55)

Per impiegare questa formula occorre ricondurre la tensione media a
quella caratteristica impiegando la formula seguente (Prospetto 3.1):

fo =f.. —8Mpa (2.56)
Carreira et al propongono I'espressione seguente:

f.=0.50[f, (2.57)
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Collins et al propongono I'espressione seguente:
f.=0.333f. (2.58)

Belarbi et al propongono un’espressione dipendente dalla deforma-
zione a trazione g, (vedi paragrafo seguente):

f.=5.(3902F,) (2.59)

Le espressioni sono confrontate in Figura 2.20. L’espressione adot-
tata per questo studio e quella riportata dall’Eurocodice 2.

2.2.5 Deformazione di picco a trazione

Per quanto riguarda la deformazione di picco a trazione &, non risultano
disponibili in letteratura espressioni che ne legano il valore alla resi-
stenza a compressione del materiale.

S1 assume come un unico valore per tutti 1 tipi di calcestruzzo quello
proposto da Belarbi et al [29] ed utilizzato da Kolozwari et al [22]:

&, =0.008% (2.60)
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2.3 Proprieta meccaniche del calcestruzzo confinato

La resistenza confinata del calcestruzzo f.., la deformazione in corrispon-
denza del picco di tensione e« e le coordinate ¢t ed fr del punto sul tratto
di softening del legame sono parametri il cui valore deriva direttamente
dall’applicazione del modello di confinamento descritto nel Paragrafo 0.
In Tabella 2-1 sono riepilogati i riferimenti alle formule necessarie per il
calcolo delle suddette quantita.

I1 valore del modulo elastico del calcestruzzo confinato E. siricava
utilizzando I'Eq. (2.48) col valore della resistenza a compressione in con-
dizioni confinate. La tensione e la deformazione di trazione non sono af-
fette dal confinamento, dunque ¢ possibile utilizzare gli stessi valori de-
terminati per il materiale non confinato.

Per la loro influenza sulla forma del tratto di softening del legame, 1
valori della deformazione al picco di tensione e«o e della deformazione
ultima gcw assumono un ruolo critico nella definizione del legame del cal-
cestruzzo confinato e richiedono un approfondimento specifico.

2.3.1 Deformazione corrispondente alla tensione di picco

I1 valore della deformazione al picco di tensione ha un ruolo nel determi-
nare la pendenza del tratto di softening del legame del materiale. In par-
ticolare, a valori crescenti della deformazione €« siassocia una pendenza
via via minore, come gia evidenziato nel Paragrafo 2.1.

Tabella 2-1 — Riferimenti alle formule del Paragrafo 1.2 per il calcolo della
resistenza a compressione fc, della deformazione in corrispondenza del picco
di tensione & e del punto sul tratto di softeninig della curva di inviluppo del

legame o-¢ del materiale

fcc €cc Ef fe
Eq. (2.17), Eq. (2.23), Eq. (2.27),
(2.18), (2.19), (2.24), (2.25) Fa. (2.26) (2.28)

(2.20), (2.21),
(2.22)
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Figura 2.21 — Ricerca di gcco

Essendo note le coordinate (gf,ft) di un punto sul tratto di softening
del legame del calcestruzzo confinato, il valore di &co puo essere asse-
gnato in modo tale da determinare il passaggio della curva di inviluppo
per quel punto.

Una volta definiti 1 parametri che assegnano la curva inviluppo del
calcestruzzo confinato, a meno di €«0, € sufficiente imporre il passaggio
della curva per il punto (g¢,ft) modificando €co. Tale operazione puo es-
sere svolta facilmente con l'ausilio di un foglio di calcolo utilizzando la
funzione “ricerca obiettivo”. Occorre assegnare un valore di tentativo
€ceotent 1N Modo da definire completamente la curva di inviluppo. In corri-
spondenza della deformazione &r =3gc0tent S1 ricava la tensione fiien: da
confrontare con la tensione f, determinata con 'Eq. (2.28). Il valore di
€0 sl ricava azzerando la differenza tra la tensione del punto sul tratto
di softening e la tensione di tentativo, modificando &cco.tent .

Per le applicazioni di questo lavoro € necessario automatizzare tale
procedura. Il valore di w0 € ricercato attraverso un algoritmo iterativo,
scritto in codice VBA, basato sul metodo del dimezzamento. Alla prima
iterazione € noto il valore della tensione friarget del punto per il quale im-
porre il passaggio della curva di inviluppo e sono scelti due valori di ten-
tativo della deformazione al picco di tensione €«co1 € €«o2. Sono dunque
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definite altrettante curve di inviluppo ed individuate le tensioni fi1 e fe
in corrispondenza delle deformazioni €r1 =301 € €12 =€c02 . Per una de-
formazione di tentativo pari a gccotent =(£cc0.1 +€cc0.2)/2 € definita una terza
curva di inviluppo, si individua la deformazione ggtent =3€ccoent € 1a corri-
spondente tensione sulla curva di inviluppo fiten:. Se si ha
f 1< ff,tent < ff,target si pone €cco,1 =&ccojtent , S€ invece si ha ff,target < ff,tent < f £,2 si
pone £co2 =&ccotent €d € avviato un nuovo ciclo. La procedura é iterata fino
a che la differenza tra la tensione di tentativo e la tensione target non &
minore di una tolleranza fissata a 0.001. Una rappresentazione schema-
tica del procedimento di ricerca di e«o alla generica iterazione ¢ data in
Figura 2.21.

2.3.2 Deformazione ultima

In letteratura il problema della determinazione della deformazione ul-
tima a compressione del calcestruzzo é affrontato prevalentemente con
riferimento a colonne caricate assialmente.

Le prime espressioni ad essere state proposte sono quelle empiriche
di Baker [30]:

€y = 0.0015[1 +150p g1 ¢ +(0.7-10p Vo1,st)ﬂ <0.01 (2.61)

e di Corley [31]:

138

v

2
£, =0.003+0.02i+[m} (2.62)
L

dove, fyn € la tensione di snervamento delle staffe, pvwis: € la percentuale
volumetrica delle staffe, pviiwe € 1l rapporto tra il volume delle staffe e
delle armature longitudinali ed il volume del nucleo di calcestruzzo, b é
la larghezza della sezione, d & I'altezza utile della sezione, n é la posizione
dell’asse neutro rispetto al lembo compresso, ed Lv & la luce di taglio.
Scott et al [28] hanno condotto prove di schiacciamento su colonne
tozze, portate a rottura utilizzando sia un carico centrato (23 prove su 25)
che un carico eccentrico. Gli autori hanno valutato la deformazione ul-
tima del calcestruzzo interno alla gabbia di armatura associandolo alla
deformazione per la quale avviene la rottura della prima staffa del
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provino. Il cedimento di una staffa determina, da un lato, la perdita del
confinamento del calcestruzzo, dall’altro la perdita del vincolo all'instabi-
lita delle barre longitudinali. In queste condizioni il calcestruzzo del nu-
cleo puo andare incontro allo schiacciamento.

Sulla base dei valori di deformazione ultima rilevati sperimental-
mente, Scott et al hanno concluso che: (i) le espressioni proposte da Baker
e Corley effettuano previsioni estremamente conservative del valore di
€a; (11) 1 valori della deformazione ultima variano tra 0.020 e 0.038 per i
provini caricati assialmente e tra 0.061 e 0.074 per 1 provini caricati ec-
centricamente; (111) il valore della deformazione per la quale il calce-
struzzo di ricoprimento inizia a fessurarsi e a separarsi dal nucleo ¢ pari
a 0.004 per i provini caricati assialmente e 0.005 per i provini caricati
eccentricamente.

Sulla base dei dati relativi ai soli provini caricati assialmente (23
prove su 25), gli autori hanno proposto la seguente espressione:

fsn

€eu =0.004+0.9p . (%J (2.63)

Si osservi come il primo termine dell’espressione coincida con la de-
formazione ultima del calcestruzzo non confinato e come, in assenza di
confinamento, non si abbia in effetti alcun incremento della deformazione
ultima. Gli stessi autori avvisano che l'espressione da loro proposta con-
sente di stimare un valore di €. corrispondente ad un limite inferiore.

Pur non disponendo di dati sufficienti a trarre delle conclusioni ge-
nerali, gli autori riconoscono che la presenza di un diagramma delle ten-
sioni lineari sulla sezione, (per effetto di un carico eccentrico) determina
un incremento del valore della deformazione ultima del materiale dalle 2
alle 3 volte rispetto alla deformazione in caso di carico centrato.

Priestley, Seible e Calvi [32] hanno proposto un’espressione simile
all’Eq. (2.63) in cui, oltre alle proprieta meccaniche dell’armatura trasver-
sale, viene esplicitata anche la resistenza a compressione del calcestruzzo
confinato f(,:
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Figura 2.22 — Confronto dei valori previsti dall’espressione di Scott et
(indicatore quadrato) e di Priestley et al (indicatore circolare) al variare di

a) fec € b) pvolst € per una selezione di pilastri

€oy =0.004+1.4p ;o (fyh&J (2.64)
’ fCC

dove ¢, e la deformazione dell’acciaio delle staffe in corrispondenza del

picco di tensione. Anche in questo caso, la formula consente di ottenere

un limite inferiore del valore della deformazione ultima del calcestruzzo

compresso. Gli stessi autori specificano che valori razionali di €« sono

compresi nell'intervallo 0.012+0.05.

Un confronto tra 1 valori previsti utilizzando le due espressioni € mo-
strato in Figura 2.22. I dati di partenza derivano dalla selezione di pro-
vini descritta nel Paragrafo 3.2.1 del Capitolo 3.

L’espressione di Priestley et al effettua una previsione leggermente
meno conservativa rispetto a quella dell’espressione di Scott et al, parti-
colarmente per valori pit alti di fec € pvast . S1 0sservi che, sebbene 'Eq.
(2.63) non tenga conto del termine f., 1 dati previsti con questa espres-
sione seguono lo stesso andamento dei dati previsti con 'Eq. (2.64).

L’espressione di Priestley et al & adottata nel presente studio per il
calcolo del limite inferiore del valore di €. Poiché in condizione simica
la distribuzione delle tensioni sulle sezioni di travi e pilastri di un telaio
¢ sempre lineare, si ritiene accettabile utilizzare per il nucleo confinato
un valore della deformazione ultima paria 3.
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3. Modellazione dell’acciaio

I1 comportamento inelastico di un elemento in c.a. € controllato principal-
mente dalle barre di armatura longitudinali: secondo Chang e Mander
[14], la rottura di una barra puo coincidere con la crisi dell’elemento
stesso.

Brown e Kunnath [33] identificano 1 seguenti meccanismi tra quelli
in grado di determinare un rapido degrado della duttilita disponibile
dell’elemento in c.a. e della sua capacita dissipativa in condizioni di carico
ciclico:

- instabilita inelastica delle barre longitudinali;

- decadimento della resistenza per accumulo di fatica oligociclica
fino a rottura delle barre longitudinali;

- schiacciamento del nucleo di calcestruzzo a seguito della perdita
di confinamento causato da uno o entrambi i fenomeni di cui ai
punti precedenti.

Tali meccanismi sono mutuamente interagenti e la sequenza con la
quale si attivano non € semplice da determinare. Tripathi et al [34] hanno
dimostrato come la perdita di resistenza e rigidezza determinato dall’in-
stabilita inelastica determini una drastica diminuzione del numero di ci-
cli che la barra puo sopportare prima di andare incontro ad una drastica
riduzione della resistenza. Kashani et al [35] affermano che I'instabilita
delle barre, seguita dallo schiacciamento del nucleo di calcestruzzo, rap-
presenta il meccanismo che con maggiore frequenza é stato osservato sia
in edifici reali danneggiati dal sisma che nelle prove in laboratorio. D’al-
tro canto, l'esistenza di un efficace meccanismo di confinamento incre-
menta significativamente la duttilita e la capacita dissipativa dell’ele-
mento spostando il meccanismo di innesco del degrado sulla fatica [36].

La scelta del modello dell’acciaio tra quelli disponibili nella libreria
di OpenSees ¢ stata guidata dall’esigenza di tenere conto di tali meccani-
smi. Infatti, la possibilita di cogliere gli effetti sulla risposta della insta-
bilita delle barre e della fatica oligociclica consente una piu realistica va-
lutazione della duttilita e della capacita dissipativa dell’elemento.
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Il materiale ReinforcingSteel, attraverso appositi modelli che modifi-
cano la curva di inviluppo del legame ciclico, € in grado di simulare gli
effetti locali dell'instabilita inelastica delle barre, della rottura per fatica
oligociclica ed il degrado di resistenza associato all’accumulo della fatica
plastica.

L’impiego di questi modelli accessori e stato considerato in una prima
fase di questo lavoro ed ¢ stato infine escluso per l'insorgenza di gravi
problemi di stabilita numerica verificatisi sia con schemi costituiti da po-
che aste che coi telai multipiano.

Nei Paragrafi seguenti e fornita una descrizione del modello Reinfor-
cingSteel e dei suoi parametri. Infine, sono discussi i1 valori delle pro-
prieta meccaniche delle barre di armatura da assegnare al modello.

3.1 Il materiale Reinforcing Steel di OpenSees

Il materiale ReinforcingSteel € stato implementato su OpenSees da Kun-
nath et al [36] ed € basato sul modello proposto da Chang e Mander [14]
sviluppato specificamente per rappresentare il comportamento ciclico
delle barre di armatura.

3.1.1 Risposta ciclica

I1 modello dell’acciaio di Chang e Mander descrive la risposta ciclica me-
diante 10 regole, 5 a trazione e 5 a compressione. Le regole 1 e 2 descri-
vono le curve di inviluppo mentre le restanti regole definiscono il compor-
tamento ciclico del materiale nelle condizioni di carico e scarico parziale
(cicli interni) L'incrudimento isotropico € tenuto in considerazione attra-
verso la traslazione delle curve di inviluppo. La sequenza delle regole de-
finite da Chang e Mander e stata modificata da Kunnath et al che intro-
ducono la possibilita di mantenere in memoria piu punti del legame al
fine di eliminare il problema dello “stress overshooting” e “stress under-
shooting”. Una rappresentazione schematica della sequenza delle regole
introdotta da Kunnath et al € mostrata in Figura 2.23.
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Figura 2.23 — Rappresentazione delle regole del modello e delle loro

relazioni come modificate da Kunnath et al [36]

Per 1 dettagli sulla formulazione delle regole si rimanda alla biblio-
grafia [14], [36].

I modelli accessori che consentono di tenere conto dellinstabilita
delle barre di armatura, della fatica oligociclica e dei suoi effetti sulla
resistenza del materiale sono di seguito brevemente descritti.

I modelli di instabilita delle barre implementati nel materiale Rein-
forcingSteel sono quelli sviluppati da Gomes e Appleton [37] e da Dhakal
e Maekawa [38], [39], [40].

Il modello di Gomes e Appleton simula il comportamento medio ten-
sione-deformazione della barra introducendo un tratto di softening a com-
pressione nella curva di inviluppo. Sebbene tale modello sia semplice
nella concezione e basato su considerazioni di tipo fisico, le ipotesi alla
base risultano poco generali e la validazione sperimentale carente.

I1 modello Dhakal e Maekawa simula I'instabilita laterale della barra
di armatura introducendo una modifica della curva di inviluppo a com-
pressione del materiale. A differenza del modello di Gomes e Appleton, la
modifica del legame é basata sui risultati di simulazioni numeriche che
riproducono prove su barre. L’efficacia del modello nel descrivere la rispo-
sta della barra instabilizzata e stata validata attraverso il confronto con
prove su barre reali. I parametri che influenzano la risposta del modello
sono la tensione di snervamento dell’acciaio fy ed il rapporto L/D tra la
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distanza tra le staffe ed il diametro della barra longitudinale. La modifica
della curva di inviluppo del legame entra in gioco quando viene ecceduta
la tensione di snervamento a compressione.

I1 modello di Brown e Kunnath [41] utilizza gli strumenti dell’analisi
della fatica per determinare se in un dato passo della storia di carico si
verifica la rottura della barra di armatura e per valutare il degrado di
resistenza del materiale dovuto al progressivo accumulo di fatica.

I parametri che possono essere assegnati dall'utente per definire il
modello del materiale ed i1 sotto-modelli prima menzionati sono di seguito
elencati.

Parametri generali che controllano la curva di inviluppo:

- [y tensione di snervamento a trazione dell’acciaio;

- fu tensione ultima a trazione dell’acciaio;

- Esmodulo elastico dell’acciaio (tangente elastica iniziale);

- Eatangente all'inizio del tratto di incrudimento;

- &sn deformazione corrispondente all’inizio del tratto incrudente;

- gudeformazione in corrispondenza della tensione di picco (ten-
sione ultima);

Parametri del modello di instabilita basato su Gomes e Appleton:

- Larapporto di snellezza (rapporto tra il passo delle staffe ed il
diametro della barra);

- P fattore di amplificazione della curva che descrive il tratto del
legame o-¢ in cui la barra é instabilizzata;

- rfattore di riduzione dell’effetto dell'instabilita. Deve essere com-
preso tra 0.00 (nessuna attenuazione) e 1.00 (nessuna instabilita);

- ycostante di instabilita;

Parametri del modello di instabilita basato su Dhakal e Maekawa:

- Lerapporto di snellezza;

- acostante di correzione con valori compresi tra 0.75 e 1.00 (de-
fault 1.00);

Parametri del modello che assegna il degrado per fatica basato su
Brown e Kunnath:
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ct costante del modello che regola il numero di cicli a rottura. Un
valore alto di crdetermina un minor danneggiamento per ciclo,
dunque, la rottura si raggiunge per un numero maggiore di cicli;
o costante del modello derivante da calibrazione su dati speri-
mentali. Solitamente assume lo stesso valore per un dato mate-
riale.

cacostante del modello che regola la riduzione di resistenza. Un
valore alto di ca determina una minore riduzione di resistenza per
ciclo.

Parametri che regolano I'incrudimento isotropico:

a1 costante di incrudimento (default 4.30)

limit limite per la riduzione del plateau di snervamento. Si
esprime come percentuale della lunghezza originale del plateau
compresa tra 0.01 e 1.00. Per limit=1.00 non si ha alcuna riduzione
(default 0.01).

Parametri dell’equazione di Menegotto-Pinto:

R: di default impostato a 0.333
R> di default impostato a 18
Rs3 di default impostato a 4

3.1.2 Curva di inviluppo

All'interno del modello, la curva di inviluppo a trazione e a compressione
¢ rappresentata in coordinate naturali mentre i dati di input sono in coor-
dinate ingegneristiche. L'impiego delle coordinate naturali consente di

descrivere il legame a trazione e quello a compressione mediante la stessa
curva. Utilizzando le coordinate ingegneristiche occorrerebbe differen-
ziare le due curve a causa delle variazioni dell’area della barra tra i casi

a trazione e a compressione.
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Figura 2.24 — Rappresentazione schematica della curva di inviluppo in

coordinate naturali (linea tratteggiata) e ingegneristiche (linea continua) [36]

La curva di inviluppo consta di quattro tratti ed &€ completamente
definita dal primo set di parametri elencati al Paragrafo 3.1.1.

primo tratto elastico lineare (i). I parametri del modello che de-
scrivono questo tratto sono Es ed fy;

secondo tratto, plateau di snervamento (i1). In coordinate inge-
gneristiche € un tratto perfettamente plastico, mentre in coordi-
nate naturali ¢ un tratto lineare incrudente con pendenza E.,
ricavata internamente al modello. Tale tratto si interrompe in
corrispondenza della deformazione €sn assegnata dall’'utente che
segna l'inizio del tratto incrudente;

terzo tratto incrudente non lineare (iii) avente pendenza tan-
gente iniziale FEs« in coordinate ingegneristiche, assegnata
dall'utente Esed E&nin coordinate naturali;

quarto tratto di softening (iv). Il softening e dovuto alla strizione
della barra nel tratto successivo alla deformazione ultima €. e
si osserva solo in coordinate ingegneristiche, mentre in coordi-
nate naturali non vi € softening. I parametri che segnano l'in-
gresso in questo tratto del diagramma sono f. ed €u.
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Figura 2.25 — Effetto del parametro R2 (curvatura del tratto di raccordo

tra ricarico e plateau) sulla risposta ciclica in assenza di instabilita [36]

I1 passaggio dallo spazio delle coordinate ingegneristiche a quello
delle coordinate naturali avviene all'interno del modello mediante le se-
guenti relazioni:

g’ =1n(1+85) (2.65)
fi=1,(1+¢,) (2.66)
E;:(Es+gfiIJ@s+1f (2.67)

dove le quantita ¢, f, ed E, (deformazione, tensione e modulo elastico)
sono espresse in coordinate ingegneristiche mentre le ¢, f ed E! sono
in coordinate naturali. Dato che il tratto (i1) ha pendenza non nulla in
coordinate naturali, occorre definire il modulo Ej, e la tensione di inter-
cetto fi, (Figura 2.24):
a1y

! !

! f—
Eyp_{a _g
sh y

(2.68)

fin =1y —E € (2.69)

int y
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Figura 2.26 — Rappresentazione del tratto lineare di transizione tra i
tratti (i1) e (iii) [36]

I1 tratto elastico (i) ed il plateau (i1) sono descritti da un’unica equa-
zione, proposta da Menegotto-Pinto (1973):

YR

Eé—E;p

, R
[1+8fj
Sy
Il parametro R controlla la curvatura del raccordo tra 1 due tratti ed

¢ dato dall’espressione seguente (Cosenza et al [42]):

R=R,(1.0-R,e,)e}" (2.71)

fi=¢ei| Ey, gL <en (2.70)

dove R;, R, ed R; sono parametri del modello ed ¢ e g, rappresentano
rispettivamente la deformazione totale per mezzo ciclo e la deformazione
associata allo snervamento del materiale. Per i tre parametri Kunnath et
al suggeriscono 1 valori R, =0.333, R, =18.00ed R3;=4.00. In Figura 2.25
¢ evidenziata I'influenza del parametro R, sulla risposta ciclica del ma-
teriale facendolo variare tra 18 e 35.

L’espressione che assegna il tratto (iii) € cosi data:

! !

P
4 ! 4 4 8su S 4 ! r
fszfsu+(fsh_fsu)[8y ' ] 8sh<gs<gsu (2'72)

su sh
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dove il parametro di incrudimento p’ controlla la forma della curva ed é
cosi definito:

' ’
r €0 "€

sh Sru '
fsu “Jsh
Infine, il tratto (iv) e assegnato dall’equazione di una retta di pen-
denza E{,ovvero la tangente al tratto (iii) in corrispondenza della ten-

p=E (2.73)

sione ultima.

fl=f.+E (a’s —s’su) g <é (2.74)

su S

Al fine di migliorare le possibilita di convergenza dell’algoritmo di
integrazione € opportuno che le transizioni tra i vari tratti della curva di
inviluppo siano il piu possibile smussate. Cio avviene tra i tratti (i) e (i1)
che sono raccordati grazie al parametro R; lo stesso avviene tra 1 tratti
(ii1) e (iv) che siraccordano con pendenza E.,. Al fine di rendere smussata
anche la transizione tra 1 tratti (i1) e (ii1) il modello prevede un tratto di
raccordo lineare tra due punti A e B spaziati in modo tale da rendere la
transizione sufficientemente continua come mostrato in Figura 2.26.

La deformazione in corrispondenza del punto B é assegnata dal pa-
rametro Agi , mentre la deformazione in A € assegnata dalla formula:

e =¢, +Ae, — ofe —fa (2.75)
E,

dove fy € la tensione associata alla deformazione ¢, ed E; ¢ cosi dato:
oL
! _ ’ p’
E, =FE' —ff’“ f,b (2.76)
fsu - fsh

Nel tratto compreso tra A e B la curva ¢ assegnata dall’equazione
seguente:

(B —Esy) (el —eh)’
2(s’sh +Agl, —8;)

fo=fime +e By + €n <€s <E} (2.77)
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3.2 Proprieta meccaniche dell’acciaio da armatura

Per le applicazioni del presente lavoro si fa riferimento alle tipologie di
acciai per barre di armatura a aderenza migliorata disponibili tra gli anni
70 del ‘900 ed 1 primi anni 2000, ovvero le tipologie FeB38k e FeB44k.

Per I'impiego di tali materiali il DM 30/05/1974 prescriveva il pos-
sesso di determinate proprieta in termini di tensione di snervamento, ten-
sione di rottura e allungamento a rottura da asseverare mediante con-
trolli di accettazione presso laboratori certificati. I valori caratteristici
nominali al di sotto dei quali il materiale non era considerato idoneo sono
riassunti in Tabella 2-2.

Durante la maggior parte del periodo di impiego degli acciai Fe non
vigeva alcuna prescrizione sul rapporto tra i valori della tensione a rot-
tura e la tensione di snervamento del materiale né tra la tensione di sner-
vamento rilevata e quella nominale. I controlli su queste quantita, obbli-
gatori a partire dal DM 09/01/1996, hanno assunto rilevanza con I'appli-
cazione del calcolo con ridistribuzioni e del criterio di gerarchia delle re-
sistenze. Limiti per tali rapporti vengono forniti solo col DM 14/09/2005
che sancisce anche I'abbandono della classificazione Fe degli acciai.

I1 parametro di deformazione che veniva rilevato nei controlli di ac-
cettazione per questi acciai era I'allungamento percentuale specifico a
rottura A;. Prima della prova il provino veniva preparato segnando sulla
barra gli estremi della lunghezza di riferimento L, pari a 5 diametri.
Dopo la rottura del provino i due lembi venivano riaccostati e la nuova
lunghezza L, misurata. L’allungamento percentuale poteva essere cosi
ottenuto:

Tabella 2-2 — Valori caratteristici nominali delle proprieta meccaniche
richieste dal DM 30/05/1974 per gli acciai FeB38k e FeB44k

(originariamente in kg/mm?2)

Acciaio fyk [N/mm2] fix [N/mm?2] As [%]
FeB38k > 375 > 450 >14
FeB44k > 430 > 540 >12
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J

éy Ag AgtAif' e

Figura 2.27 — Confronto dei parametri di deformazione As, Ag e Agt

A, :100% (2.78)

0
Col DM 14/09/2005 tale parametro e stato sostituito dall’allunga-
mento percentuale sotto carico massimo Ag da determinare secondo
quanto previsto dalle norme ISO 15630 e ISO 6892-98.

L’allungamento Ag viene valutato sommando l'allungamento per-
manente residuo A; alla deformazione elastica. Diversamente da quanto
si faceva per ricavare il parametro As, le misure per valutare A, vengono
effettuate sul pit lungo dei due spezzoni che si ottengono dalla rottura
del provino escludendo la sezione di rottura e la zona di strizione.

I1 provino viene preparato segnando delle tacche su tutta la sua lun-
ghezza con passo regolare (e.g. una per centimetro) tra le zone di ammor-
samento. Dopo la rottura, sullo spezzone piu lungo, viene individuata una
lunghezza L, originariamente pari a 100 mm (10 tacche) che sia distante
almeno n :max{ZOmm, d} dalla zona di ammorsamento ed almeno
2 =max{50mm, Zd} dalla sezione di rottura. Tra le tacche, inizialmente
poste ad una distanza Lo, viene rilevata la distanza L, ed il parametro
Ag puo essere cosi valutato.

Ay =100M+100f—u (2.79)
L, E
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Stante la profonda differenza tra gli allungamenti A; e Ag (Figura
2.27) e necessario non confondere le due misure quando si confrontano 1
risultati di prove su acciai da cemento armato di impiego attuale (B450A
e B450C) con quelli di prove su acciai FeB38k e FeB44k.

3.2.1 Valori medi delle proprieta meccaniche dell’acciaio

Nelle analisi sugli edifici esistenti 1 valori delle proprieta meccaniche da
impiegare nelle applicazioni analitiche sono quelli medi derivanti da
un’apposita campagna di indagini sui materiali. I valori rilevati sono
eventualmente affetti da un coefficiente di sicurezza dipendente dal li-
vello di conoscenza conseguito attraverso le indagini, secondo quanto pre-
visto dalle Normative attuali.

In alternativa, é possibile ottenere informazioni sui valori delle pro-
prieta medie del materiali all’epoca della costruzione ricorrendo a banche
dati che raccolgono 1 risultati delle prove eseguite presso i1 laboratori uf-
ficiali di prove sui materiali. In questi archivi, 1 dati rilevati dalle prove
possono essere filtrati in base alla tipologia di materiale e all’anno di ese-
cuzione della prova e successivamente elaborati per trarre informazioni
di natura statistica.

Il ricorso a simili banche dati risulta particolarmente utile nei casi in
cul occorra caratterizzare 1 materiali di un edificio, o di un insieme di
edifici, per i quali non sono disponibili dati sperimentali sui materiali. E
1l caso, ad esempio, delle campagne di indagini sulla vulnerabilita sismica
riguardante un vasto campione di edifici per 1 quali si dispone di infor-
mazioni limitate (e.g. anno di costruzione, documentazione di progetto,
rilievo geometrico). Oppure, come nel caso del presente lavoro, quando
I'indagine analitica é condotta su schemi che simulano costruzioni reali.

Evidentemente, il ricorso a dati ottenuti in questa maniera non puo
fornire la stessa ricchezza di informazioni che deriva dalla caratterizza-
zione del materiale attraverso la prova di campioni reali, provenienti
dall’edificio, o dagli edifici, in esame. Utilizzando 1 dati riportati sui cer-
tificati delle prove non e possibile, evidentemente, cogliere gli effetti
dell'invecchiamento del materiale né la distribuzione spaziale dei valori
delle proprieta meccaniche tra le varie parti dello stesso edificio. Inoltre,
particolarmente nel caso dei provini di calcestruzzo, esiste la possibilita
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che la qualita dei provini conferiti ai laboratori per la prova non rifletta
le reali caratteristiche dei materiali effettivamente impiegati nelle co-
struzioni. Infine, le informazioni estratte da simili banche dati possie-
dono un certo legame con le abitudini costruttive del territorio che le ha
prodotte. Si ritiene, tuttavia, che tale aspetto non assuma rilevanza nel
caso degli acciai da costruzione ma solo per 1 materiali locali (e.g. pietra)
o quelli legati a particolari tecniche di confezionamento (e.g. malte). A
parita di classificazione, per gli acciai appare invece rilevante 'anno e lo
stabilimento di produzione.

Pur tenendo presenti tali limitazioni, I'accesso ai dati contenuti in
questi archivi consente al progettista di formulare rapidamente (ed in
modo estremamente economico) ipotesi realistiche riguardo ai materiali
1mpiegati nel periodo storico di interesse e sul valore delle proprieta mec-
caniche che tali materiali, mediamente, possedevano.

Le banche dati relative a prove su barre di armatura consultate per
1l presente lavoro sono quelle assemblate da Verderame et al [43] e da
Fantilli et al [44]. A complemento delle informazioni estratte da tali ar-
chivi, € stata svolta una ricerca presso il laboratorio ufficiale di prove sui
materiali dell'Universita degli Studi di Catania volta ad accertare 'anda-
mento del legame o-¢ degli acciai di tipo FeB44k.

3.2.1.1 Dati estratti dal database di Verderame et al

Verderame et al [43] hanno raccolto i dati relativi a 19140 prove condotte
su barre per cemento armato nel periodo dal 1950 al 2000 presso il Labo-
ratorio Sperimentale del Dipartimento di Ingegneria Strutturale
dell’'Universita di Napoli Federico II. L’acceso ai dati avviene attraverso
un programma per computer (Stil_v1.0) creato dagli stessi autori attra-
verso il quale ¢ possibile filtrare il database in base al tipo di barra (liscia
o a aderenza migliorata), all'intervallo temporale di interesse ed alla ti-
pologia di acciaio. Il programma consente di estrarre in formato numerico
e grafico le distribuzioni empiriche e le distribuzioni normali e log-nor-
mali della tensione di snervamento, del rapporto di incrudimento e della
percentuale di allungamento a rottura del campione filtrato. Inoltre, for-
nisce un report sulle percentuali di utilizzo delle diverse tipologie di ac-
ciaio nell'intervallo temporale selezionato. Alcuni limiti del programma
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consistono nell'impossibilita di filtrare il database in base al diametro (o
al set di diametri) della barra e nel fatto che non é chiaro se le elabora-
zionl numeriche comprendano anche 1 dati relativi alle prove non supe-

rate.

I1 database di Verderame et al € stato interrogato filtrando per barre
a aderenza migliorata di acciaio FeB44k nei periodi 1974-1976 e 1988-

1992.

83

Tabella 2-3 — Dati su acciaio FeB38k dal database di Verderame et al [43]

1974-1976
Ncasi fy [N/mm?] fulfy [ fu [N/mm2] As [%]
Media 450.7 1.56 703.1 23%
Dev. St. 19.3 0.08 3.8
190
Min 390 1.15 12%
Max 504 1.9 37%
1988-1992
Media 451.6 1.56 704.5 24%
Dev. St. 26.4 0.09 3.4
545
Min 319 1.15 12%
Max 620 1.94 37%

Tabella 2-4 — Dati su

acciaio FeB44k dal database di Verderame et al [43]

1974-1976
Ncasi fy [N/'mm?2] flfy [] fu [N/mm?2] As [%]
Media 497.3 1.53 760.9 22%
Dev. St. 25.2 1.53 3.3
167
Min 443 1.28 13%
Max 670 1.74 33%
1988-1992
Media 522.2 1.43 746.7 22%
Dev. St. 48.2 0.18 3.5
1466
Min 300 1.02 12%
Max 765 1.51 38%
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3.2.1.2Dati estratti dal database di Fantilli et al

Una raccolta di dati simile a quella effettuata da Verderame et al € stata
effettuata da Fantilli et presso il Laboratorio del Politecnico di Torino al
nell’ambito di un lavoro di tesi di laurea [44]. In questo caso € stato pos-
sibile consultare direttamente 1 dati ed effettuare autonomamente le
estrapolazioni. Il database ¢ composto da un totale di 13845 prove ese-
guite su barre aventi diametri compresi tra i 6 mm e 1 30 mm e costituite
da acciai di tipo comune, Aq42, Aq50, Aq60, FeB32k, FeB38k, FeB44k e
B450C. La raccolta di dati copre il periodo tra il 1960 ed il 2015 con in-
tervalli di 15 anni.

I1 database é stato interrogato separatamente per le tipologie di ac-
ciaio FeB38k ed FeB44k negli anni 1975 e 1990. Sono stati esclusi i1 dati
relativi a prove non superate secondo criteri previsti dalle Norme Tecni-
che vigenti all’epoca della prova (Tabella 2-2). Per I'acciaio FeB44k sono
stati considerati i diametri compresi trai 12 mm e i1 20 mm.

Tabella 2-5 — Dati su acciaio FeB38k dal database di Fantilli et al [44]

1990
Ncasi fy [N/mm?] folfy [ fu [N/'mm?2] As [%]
Media 483.76 1.50 726.9 22%
Dev. St. 29.80 0.10 0.03
173
Min 424.00 1.13 0.17

Max 592.00 1.71 0.29
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Tabella 2-6 — Dati su acciaio FeB44k dal database di Fantilli et al [44]
1975

Ncasi fy [N/mm?2] fulfy [ fu [N/mmZ] As [%]
Media 470.02 1.51 707.9 26%
Dev. St. 44.08 0.08 0.04

476
Min 420.18 0.75 0.12
Max 913.35 1.75 0.39
1990
Media 487.66 1.47 713.9 22%
Dev. St. 37.06 0.15 0.02
765

Min 421.00 1.00 0.14
Max 652.00 1.92 0.36
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3.2.2 Legame o-¢ dell’acciaio FeB44k

Il materiale ReinforcingSteel richiede la conoscenza di dati riguardanti il
modulo e la deformazione di incrudimento E,, ed &, della barra per de-
finire completamente la curva di inviluppo del legame. Queste quantita
non venivano comunemente rilevate nelle prove di accettazione né erano
richieste per qualificare il materiale. In effetti, 1 valori di Ey, ed &g,
hanno scarso rilievo nella caratterizzazione di un acciaio da armatura
anche nell’ambito delle attuali tecniche di progettazione sismica.

Ad oggi, il rapporto di incrudimento f./fy € una grandezza post-ela-
stica sulla quale la Norma pone dei vincoli e per il quale ¢ richiesto un
controllo.

Al fine di reperire informazioni circa i parametri di incrudimento
dell’acciaio, € stata condotta un’indagine presso 'archivio del Laboratorio
Ufficiale Prove Materiali dell’'Universita degli Studi di Catania. Scopo
della ricerca é stato quello di reperire grafici o-e relativi a prove di tra-
zione su barre di armatura di tipo FeB44k dai quali estrarre le informa-
zioni necessarie.

E stato possibile reperire 15 prove su acciai FeB44k corredate da gra-
fico o-¢, tutte condotte nell’anno 2004 su barre nei diametri @8 (3 prove),
@14 (6 prove), 16 (3 prove) e 20 (3 prove) prodotte in diverse acciaierie.
I grafici ottenuti dalla digitalizzazione del materiale cartaceo originale
sono mostrati in Figura 2.20. Le prove sono raggruppate in base al dia-
metro della barra ed in didascalia sono riportati i nomi degli stabilimenti
1n cul sono state prodotte.

Di particolare interesse ¢ il grafico in Figura 2.20b nel quale sono
riportati i legami o-¢ di due lotti di barre @14 prodotte in stabilimenti
diversi. I due acciai, pur avendo la medesima classificazione, sono carat-
terizzati da legami o-e non sovrapponibili. B opinione dello scrivente che
tali differenze siano legate al processo produttivo dei due lotti di barre.
L’indicazione sullo stabilimento di produzione dei provini dovrebbe far
parte delle informazioni memorizzate nelle banche dati.

Dall’esame dei grafici risulta evidente che 1 valori della tensione ul-
tima e della deformazione a rottura tendono a crescere col diametro della
barra. Tale tendenza ¢ riscontrabile anche interrogando la banca dati di
Fantilli et al e filtrando i1 dati delle prove in base al diametro.
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Figura 2.28 — Legami o-¢ relativi a barre di acciaio FeB44k nei diametri
a) P8 (SiderPotenza), b) @14 (SiderPotenza e Moldova Steel Works), c) @16
(Acciaierie di Sicilia), d) 20 (Diler Demir Celik)

I valori delle tensioni di snervamento delle prove esaminate sono in
accordo con quelli delle altre banche dati consultate. I valori numerici
delle proprieta meccaniche rilevate sono riportati in Tabella 2-7.

3.2.2.1 Estrazione dei parametri di incrudimento

Il modulo di incrudimento E, rappresenta la pendenza della tangente al
tratto di incrudimento del legame o-¢ ed €. la deformazione per cui ha
inizio tale tratto.

In letteratura non sono reperibili relazioni che legano il valore di tali
proprieta a quello di altre caratteristiche meccaniche né si ha notizia di
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e

Figura 2.29 — Rappresentazione schematica della ricerca della

deformazione e modulo di incrudimento

procedure normalizzate per estrapolare il valore di Ey, dal grafico o-¢ di
una prova.

I1 valore della deformazione €. associata all’inizio del tratto di in-
crudimento € individuato direttamente sul legame o-¢ della barra. Il va-
lore di K, € invece valutato attraverso la relazione seguente:

Ea =fu(eu)/(fo—fan) i L WYl (2.80)
€u—E€sh €u—E€sh

Tale quantita rappresenta la pendenza della tangente al tratto di in-
crudimento del materiale. Il rapporto A= fu(gu)/(fu—f) rappresenta la
monta della tangente di incrudimento rapportata a quella dell’effettivo
tratto di incrudimento in corrispondenza della deformazione ultima. Se il
tratto di incrudimento ha andamento parabolico il rapporto A & pari a 2.
I1 valore di A é la quantita che, assieme al valore di €., deve essere rile-
vata dal grafico sperimentale tracciando la tangente al tratto di incrudi-
mento. Questa é individuata da due punti, uno € (gs,fwn) all'inizio del
tratto di incrudimento, 'altro € un punto sul tratto di incrudimento in
corrispondenza di una deformazione pari a esh+&y. Una rappresenta-
zione schematica del procedimento € mostrata in Figura 2.29. I dati sui
parametri di incrudimento ottenuti dai grafici delle prove sono riportati
in Tabella 2-7, assieme agli altri dati che caratterizzano il materiale.
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Tabella 2-7 — Dati dei parametri meccanici estrapolati dalle prove di trazione di barre testate presso il

Laboratorio Ufficiale di Prove sui Materiali dell’ Universita degli Studi di Catania

? nom Produttore Oy Osh Ou ey €sh €u eshley h Esh
20  Diler Demir Celik 512.3 521.9 680.3 0.002 0.0177 0.2 7.26 2.19 1949.0
20 Diler Demir Celik 526.3 531.9 692.16 0.003 0.0097 0.21 3.87 221 1773.5
20 Diler Demir Celik 514.8 518.7 684.7 0.002 0.0096 0.18 3.92 2.00 1968.3
16  Acciaierie di Sicilia 5556.9 557.56 663.6 0.003 0.0150 0.13 5.67 2.50 2263.2
16  Acciaierie di Sicilia 5563.8 563.4 663.1 0.003 0.0194 0.15 7.36 2.50 1849.5
16  Acciaierie di Sicilia 555.2 560 663.9 0.003 0.0212 0.16 8.02 2.29 1680.6
14  SiderPotenza 491.2 502.5 6152 0.002 0.0107 0.13 4.57 2.50 2440.2
14  SiderPotenza 480.6 488.8 612.3 0.002 0.0121 0.16 5.29 2,50 2118.0
14  SiderPotenza 486.9 493.9 613.2 0.002 0.0096 0.15 4.14 2.50 2082.8
14 Moldova Steel Works 507.7 529.8 670.2 0.002 0.0163 0.16 6.73 2.561 2501.0
14 Moldova Steel Works 563.4 584.2 679.2 0.003 0.0208 0.11 7.77 251 2613.3
14 Moldova Steel Works 574.9 584.3 685.7 0.003 0.0198 0.110 7.23 2.49 2803.1
8 SiderPotenza 549.7 564.9 630.1 0.003 0.0289 0.11 11.04 3.01 2581.2
8 SiderPotenza 522.6 532.8 602.8 0.002 0.0395 0.13 15.87 3.00 2347.9
8 SiderPotenza 531.2 5429 610.2 0.003 0.0324 0.11 12.81 3.01 2577.9
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3.2.3 Valori selezionati per le proprieta meccaniche dell’acciaio

Sulla scorta dei dati ottenuti filtrando le banche dati ed esaminando 1
grafici delle prove di trazione su barre di armatura € stato selezionato un
insieme di valori per le proprieta meccaniche dell’acciaio FeB44k da im-
piegare in questo studio.

Si e scelto di non differenziare 1 valori delle proprieta meccaniche in
base al diametro delle armature. Si ritiene infatti che tale livello di pre-
cisione risulti superfluo considerata la relativa semplicita adottata per la
modellazione del comportamento ciclico dell’acciaio. Tale scelta si riflette
anche nella modellazione a fibre adottata per la sezione, descritta nel Pa-
ragrafo 2 del Capitolo 3, che raggruppa le aree delle barre di acciaio pre-
senti in ogni strato in un’unica area.

Allo scopo di rendere confrontabili 1 risultati delle analisi sugli edifici
progettati per soli carichi gravitazionali (e.g. anno di costruzione 1975) e
quelli progettati in condizioni di bassa sismicita col metodo delle T.A. (e.g.
anno di costruzione 2000) si € scelto di non differenziare le proprieta
dell’acciaio in base al periodo di costruzione. Tale scelta & ulteriormente
giustificata dal fatto che le analisi sugli edifici svolte nel presente lavoro
hanno lo scopo di validare la procedura di progetto proposta e non quella
di fornire una valutazione assoluta sulle prestazioni degli edifici.

I1 valore della tensione di snervamento ¢ assunto pari a 470 MPa ed
il valore della tensione ultima pari a 700 Mpa. I dati sull’allungamento
specifico a rottura Assono messi in relazione con la deformazione in cor-
rispondenza della tensione ultima ¢, ipotizzando un rapporto tra le due
grandezze pari a 2.5. Il valore assunto per la deformazione ¢, ¢ dunque
del 10%. Il valore del modulo elastico dell’acciaio &€ assunto pari a
E,=210000MPa . La deformazione allo snervamento non ¢é tra i dati ri-
chiesti per caratterizzare il modello. Il suo valore e calcolato interna-
mente come rapporto tra la tensione allo snervamento ed il modulo ela-
stico: ey =fy/Es .

I dati in Tabella 2-7 relativi alla deformazione di incrudimento nor-
malizzata rispetto al valore della deformazione &y variano tra un mas-
simo di 15.87 riscontrato per barre @8 ad un minimo di 3.87 per barre
@20. Si e scelto di assumere che la deformazione associata all'inizio del
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Tabella 2-8 — Valori medi delle proprieta meccaniche delle barre di acciaio
FeB44k utilizzate nelle analisi numeriche

fym fum Es h €sh / ey €um
[MPa] [MPa] [MPa] [-] [-] [%]
470 700 210000 2.5 7 10

tratto incrudente del legame sia pari a 7 volte la deformazione associata
allo snervamento:

Eep = T8y (2.81)

Per quanto riguarda il valore del modulo di incrudimento, il valore
del rapporto A oscilla tra 2.00 e 3.00. E stato pertanto assunto un valore
di A pari a 2.5:

E, _o5luta (2.82)

€ u € sh
I valori delle proprieta meccaniche delle barre di acciaio FeB44k uti-

lizzati nelle analisi numeriche del presente lavoro sono riassunti in Ta-
bella 2-8.






Capitolo 3
MODELLAZIONE DI TRAVI E COLONNE

L’elemento numerico per la modellazione delle travi e delle colonne &
scelto tenendo conto delle seguenti ipotesi di base: (i) il comportamento
degli elementi da modellare € di tipo essenzialmente flessionale, (i) lo
stato tensionale dell’elemento & di tipo uniassiale. Ai fini delle applica-
zioni, tali ipotesi si ritengono ben verificate per le travi e le colonne degli
edifici a telaio in cui non vi siano elementi tozzi.

Nei Paragrafi seguenti sono introdotti gli elementi numerici disponi-
bili in OpenSees per la modellazione di membrature inflesse, con partico-
lare attenzione per i metodi di integrazione che consentono di definire un
elemento a plasticita concentrata. E discussa la problematica della loca-
lizzazione del danneggiamento ed ¢ illustrata la soluzione proposta da
Scott e Fenves per gli elementi a plasticita concentrata. Sono fornite in-
dicazioni pratiche sulla discretizzazione a fibre della sezione. Infine, é af-
frontata la scelta di un valore per la lunghezza dei tratti plastici dell’ele-
mento e sono introdotte alcune formule di letteratura per la valutazione
di tale grandezza. Infine, i risultati di una analisi comparativa tra i risul-
tati di prove reali su colonne in c.a. e di simulazioni numeriche sono uti-
lizzati per stabilire una relazione tra la lunghezza della cerniera plastica
assegnata all’elemento del modello numerico e le proprieta geometriche e
di dettaglio che caratterizzano I'’elemento provato in laboratorio.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-

gatura).
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1. Modello numerico dell’elemento

Gli elementi numerici che sono tipicamente utilizzati per la rappresenta-
zione delle membrature di un edificio a telaio possono essere suddivisi in
due grandi categorie [45], [46]:

Elementi a plasticita diffusa. Il comportamento non lineare dei
materiali puo manifestarsi in qualunque parte dell’elemento. Il
numero e la posizione delle sezioni per cui viene integrato il le-
game o-¢ del materiali dipendono dalla regola di quadratura (me-
todo di integrazione) utilizzata.

Elementi a plasticita concentrata. Il comportamento non lineare
dei materiali & preso in considerazione in determinate zone
dell’elemento (solitamente agli estremi) mentre altrove il com-
portamento € assunto elastico-lineare.

Gli elementi a plasticita diffusa sono implementati in OpenSees sia
nella formulazione basata sugli spostamenti (displacementBeam Column
element) che in quella basata sulle forze (forceBeamColumn element).

Neuenhofer e Filippou [47] hanno evidenziato come nell’analisi delle
strutture intelaiate 'impiego di elementi basati sulle forze comporti un
sostanziale vantaggio computazionale rispetto ad elementi basati sugli
spostamenti, a parita del grado di precisione conseguito. Infatti, una mo-
dellazione con elementi basati sugli spostamenti richiederebbe I'impiego
di piu elementi per discretizzare efficacemente un’unica trave o colonna
(rapporto asta/numero di elementi non minore di 1:5), mentre utilizzando
elementi basati sulle forze e sufficiente assegnare un unico elemento per
trave o colonna con un opportuno numero di punti di integrazione.

Informazioni sulla formulazione degli elementi basati sulle forze (fle-
xibility based formulation) possono essere trovate in Kaba e Mahin [48] e
Zeris e Mahin [49], [50]. Dettagli sulla formulazione idonea all'implemen-
tazione nei codici di calcolo agli elementi finiti possono essere trovati in
Spacone et al. (iterative flexibility based formulation) [51], [562], [53]. Det-
tagli sulla procedura non iterativa proposta da Neuenhofer e Filippou per
la determinazione dello stato dell’elemento possono essere trovati in [47],
[54] (non-iterative flexibility based formulation).
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Attualmente, in ambiente OpenSees, la modellazione di un’asta a
plasticita concentrata & basata sullo stesso elemento basato sulle forze
impiegato per i modelli a plasticita diffusa, il forceBeamColumn element.
La scelta della regola di quadratura permette di definire il comporta-
mento dell’elemento forceBeamColumn come elemento a plasticita dif-
fusa (Gauss-Lobatto, Gauss Legendre) o come elemento a plasticita con-
centrata (Midpoint integration, Endpoint integration, Two-point Gauss-
Legendre, Two-point Gauss-Lobatto, Two -point Gauss-Radau integra-
tion).

Attraverso una opportuna assegnazione del numero e della posizione
dei punti di integrazione I'elemento numerico € suddiviso in tre tratti,
uno centrale in cui il comportamento della sezione & assunto elastico, e
due alle estremita in cui la sezione assegnata ¢ discretizzata a fibre ed e
possibile tenere conto del comportamento non lineare dei materiali. A1
tratti plastici & attribuita un’estensione fisica rappresentativa della dif-
fusione della plasticizzazione, detta “lunghezza della cerniera plastica”.

Nelle versioni precedenti di OpenSees per la creazione di elementi a
plasticita concentrata si utilizzava un elemento apposito, il beam Wi-
thHinges element, oggi mantenuto solo per retrocompatibilita [55]. Que-
sto elemento & essenzialmente una versione specializzata del forceBeam-
Column element che prevede un unico metodo di integrazione (Modified
Gauss-Radau) e non consente all'utente di assegnare una sezione a fibre
nel tratto interno elastico [56].

Per questo studio si sceglie di impiegare I'’elemento forceBeamColum
con regola di integrazione “HingeRadau” che definisce un elemento a pla-
sticita concentrata.

La scelta di adoperare un modello a plasticita concentrata in luogo
della plasticita diffusa e giustificata per le seguenti ragioni: (i) in gene-
rale, nello studio di edifici intelaiati soggetti alla combinazione sismica
dei carichi, la formazione delle cerniere plastiche é attesa agli estremi
delle aste mentre é raro che un’asta (i.e. una trave) sviluppi una cerniera
plastica in mezzeria (e.g. per effetto di forti carichi gravitazionali o per la
presenza di elementi in falso; (i1) I'adozione di un modello pitu semplice
implica una maggiore efficienza computazionale del modello che si
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traduce in una maggiore stabilita numerica del modello ed in una mag-
giore velocita di elaborazione.

1.1 Localizzazione del danneggiamento

La risposta di un elemento basato sulle forze puo perdere obiettivita sia
a livello locale (e.g. legame momento curvatura della sezione) che globale
(previsione degli spostamenti) in relazione al comportamento inelastico
della sezione ed al numero di punti di integrazione utilizzati.

Per illustrare tali problematiche, Coleman e Spacone [45] hanno ese-
guito delle analisi statiche non lineari a controllo di spostamento su travi
a mensola modellate tramite un unico elemento basato sulle forze. Le
analisi svolte dagli autori si differenziano per il tipo di legame costitutivo
assegnato alle sezioni (elastico-incrudente, elastico-perfettamente-pla-
stico, elastico-degradante) e per il numero di punti di integrazione asse-
gnati (da 1 a 8). La regola di quadratura (metodo di integrazione) utiliz-
zata é quella di Gauss-Lobatto. I risultati ottenuti dagli autori, in termini
di spostamenti globali e di curvatura della sezione all'incastro, sono mo-
strati in Figura 3.1.

Si distinguono tre scenari a seconda del comportamento inelastico del
materiale assegnato alla sezione:

- comportamento incrudente. La risposta ¢ colta in maniera obiet-
tiva sia a livello locale che a livello globale utilizzando mappature
con 4 o piu punti di integrazione.

- comportamento perfettamente plastico. La risposta globale & colta
In maniera obiettiva indipendentemente dal numero di punti di
integrazione assegnati mentre, a livello locale, la risposta varia
radicalmente in funzione della mappatura;

- comportamento degradante. Sia a livello locale che globale la ri-
sposta non ¢ obiettiva ed € sensibile alla mappatura.

La perdita di obiettivita della risposta locale e/o globale in relazione
al comportamento della sezione e del numero di punti di integrazione e
un problema tipico degli elementi basati sulle forze ed ¢ dovuto alla co-
siddetta “localizzazione del danneggiamento”.
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Figura 3.1 — Risposta locale (sx) e globale (dx) di una mensola al variare
del numero di punti di integrazione avente sezione con comportamento a)
elastico-incrudente, b) elastico-perfettamente-plastico, c) elastico-degradante
[45]
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Si consideri, ad esempio, una trave a mensola la cuil sezione all’inca-
stro abbia comportamento inelastico con softening e si assegni uno spo-
stamento trasversale u all’estremo libero. Al crescere di u, il diagramma
del momento flettente cresce fino a quando nella sezione di incastro non
viene raggiunto il limite elastico. In tutte le altre sezioni il comporta-
mento € ancora in campo elastico lineare.

Incrementando ulteriormente lo spostamento u la sezione di incastro
inizia a plasticizzarsi ed il legame momento-curvatura della sezione entra
nel tratto di softening. Tale tratto e caratterizzato da un incremento di
curvatura associata ad un decremento del momento. Il decremento del
momento interessa tutte le sezioni, anche quelle che sono in campo ela-
stico e per le quali lo scarico avviene elasticamente con riduzione della
curvatura. Globalmente, lo spostamento all’estremo u deve essere bilan-
ciato da una crescita della curvatura nell'intero elemento che pero puo
aumentare solo nel tratto plasticizzato, ovvero quello che contiene la se-
zione di incastro. In queste condizioni, la plasticizzazione non puo diffon-
dersi oltre la lunghezza assegnata al punto di integrazione che sviluppa
per primo il comportamento inelastico, dando luogo alla localizzazione del
danneggiamento.

Nella sezione in cui si localizza il danneggiamento si verifica I'attin-
gimento precoce dell'intera capacita di rotazione plastica della sezione
con conseguente perdita di obiettivita della previsione del comportamento
locale e globale. Il problema della localizzazione risulta piu accentuato al
crescere del numero di punti di integrazione utilizzati poiché diminuisce
la lunghezza (il peso) del tratto di asta ad essi associato: gli incrementi di
curvatura necessari a restituire lo spostamento globale devono essere as-
sorbiti da un tratto di asta di lunghezza minore.

L’elemento forceBeamColomn risente della localizzazione dipenden-
temente dalla regola di quadratura utilizzata, ovvero in base al numero,
alla posizione e al peso dei punti di integrazione assegnati. Il problema,
apparentemente limitato agli elementi a plasticita diffusa, riguarda in
realta anche gli elementi a plasticita concentrata per i quali vengono
scelte regole di quadratura che prevedono l'assegnazione di piu di un
punto di integrazione all'interno della lunghezza della cerniera plastica.
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Coleman e Spacone hanno proposto una tecnica di regolarizzazione
della risposta basata sul “criterio dell’energia di frattura costante” [45].
La regolarizzazione della risposta € ottenuta, a livello globale attraverso
una modifica del legame costitutivo del materiale che riguarda ogni punto
di integrazione incluso nel tratto plastico. Il legame & modificato in modo
tale da mantenere costante I'energia sottesa dal tratto di softening. A
valle dell’analisi si rende necessaria una seconda correzione per ottenere
la risposta corretta a livello locale.

Tale approccio, sebbene consenta una effettiva regolarizzazione della
risposta dell’elemento, rende necessario legare la regola di integrazione
alle proprieta del materiale traducendosi in una perdita di significato fi-
sico delle proprieta stesse. Inoltre, tale sistema prevedendo la definizione
di piu materiali a monte dell’analisi ed una ulteriore regolarizzazione a
valle, appare eccessivamente oneroso da applicare allo studio di sistemi
costituti da centinaia di aste.

Al fine di rendere controllabile la localizzazione del danneggiamento
per gli elementi a plasticita concentrata Scott e Fenves [46] hanno propo-
sto un metodo di integrazione che consente di creare una corrispondenza
tra la lunghezza della cerniera plastica ed il peso del punto di integra-
zione posto all’estremo dell’elemento. Gestendo la lunghezza della cer-
niera plastica € possibile controllare la localizzazione del danneggia-
mento senza dover ricorrere ad ulteriori regolarizzazioni della risposta.

1.2 Metodi di integrazione per elementi a plasticita concentrata

Di seguito sono brevemente descritti i metodi di integrazione che consen-
tono di definire un elemento a plasticita concentrata di tipo forceBeam-
Column in OpenSees. Questi sono distinti per il numero di punti di inte-
grazione collocati all'interno del tratto plastico. I metodi Midpoint e End-
point prevedono I'assegnazione di un unico punto di integrazione mentre
1l metodo HingeRadauTwo ne prevede due. Il metodo HingeRadau propo-
sto da Scott e Fenves € infine introdotto.

1.2.1 Midpoint

Sono presenti un totale di quattro punti di integrazione, due nei tratti
plastici e due nel tratto centrale elastico.
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Figura 3.2 — Pesi e posizioni dei punti di integrazione utilizzando 1
metodi (a) Midpoint, (b) Endpoint, (¢) HingeRadauTwo

I punti 1 e 4 sono collocati in posizione centrale all'interno dei tratti pla-
stici (x1=Lpi/2, xa=L—Lpn;/2) ed i pesi sono pari alle lunghezze asse-
gnate alle cerniere
plastiche (w1 =Ly, wa=Lyj). I punti di integrazione del tratto elastico
hanno  posizioni X2 =—oc/\/§+B e X3 =oc/\/§+[3 e  pesi
w2 =Ws =L/2—(Lp1,i + Ly )/2, con 0L=L/2—(Lp1,i + Ly )/2 e
B=L/2+(Lpi—Ln;)/2.

Il metodo Midpoint Integra in maniera esatta polinomi di I grado riu-
scendo a rappresentare con discreta approssimazione distribuzioni li-
neari di curvatura. E il metodo di integrazione che consente la maggiore
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precisione utilizzando un unico punto all'interno del tratto plastico. A
causa della posizione centrale dei punti di integrazione il metodo tende a
sottostimare la domanda in corrispondenza degli estremi.

1.2.2 Endpoint

Sono presenti un totale di quattro punti di integrazione, due nei tratti
plastici e due nel tratto centrale elastico. I punti 1 e 4 sono collocati alle
estremita dei tratti plastici (x1=0, xs=L) ed 1 pesi sono pari alle lun-
ghezze assegnate alle cerniere plastiche (w:=Lyi, was=Ly;). Pesi e posi-
zioni deil punti di integrazione del tratto elastico sono dati in maniera
analoga a quelli del metodo Midpoint.

Il metodo Endpoint Integra in maniera esatta solo distribuzioni co-
stanti di curvatura introducendo un errore significativo nella rappresen-
tazione di distribuzioni lineari di curvatura.

1.2.3 Two-point Gauss-Radau (HingeRadauTwo)

I metodi che prevedono 'assegnazione di due punti di integrazione all'in-
terno del tratto plastico (HingeRadauTwo e HingeRadau) derivano dal
metodo di Gauss-Radau limitando a due il numero di punti di integra-
zione del metodo (che consente di assegnare fino a 10 punti di integra-
zione quando utilizzato per definire un elemento a plasticita distribuita).

Il metodo HingeRadauTwo prevede un totale di sei punti di integra-
zione lungo I'elemento, due all’interno di ognuno dei tratti plastici e due
che ricadono nel tratto interno elastico. In particolare, 1 punti 1 e 6 sono
collocati agli estremi dell’elemento (x1=0, x6=L) ed hanno pesi pari a
wi1=Lpi/4 e we=Ln;j/4,1punti2 e b5 sono collocati in posizione interme-
dia all'interno del tratto plastico (x2=2Ly1i/3, x5=L—2Ln;j/3) con pesi
w2 =3Lyi/4 € ws=3Ly;/4. Pesi e posizioni dei punti di integrazione del
tratto elastico sono assegnati da espressioni analoghe a quelle gia men-
zionate per il metodo Midpoint.

Questo metodo di integrazione possiede i seguenti controlli sulle lun-
ghezze dei tratti plastici: (1) se la somma di Lpi ed Ly € pari all'intera
lunghezza L dell’asta, questa e trattata come un elemento a plasticita
diffusa con metodo di integrazione di Gauss-Radau a quattro punti. (ii)
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Tabella 3-1 — Metodi di integrazione in funzione dell’aderenza ai criteri di
Scott e Fenves

Metodo di integrazione Np Criterio 1 Criterio 2 Criterio 3
Midpoint 1 °
Endpoint 1 °
Two-Point Gauss-Radau 2 °

Se, inoltre, le lunghezze Lui ed Ly sono uguali viene utilizzato il me-
todo di integrazione di Simpson.

1.2.4 Modified Two-point Gauss-Radau (HingeRadau)

Secondo Scott e Fenves [46] affinché sia possibile rappresentare corretta-
mente 1l comportamento di softening nei tratti plastici dell’elemento, il
metodo di integrazione dovrebbe:

1. prevedere un punto di integrazione in corrispondenza degli
estremi, dove sono attesi 1 massimi valori del momento flettente
e della curvatura;

2. essere in grado di integrare in maniera esatta polinomi di II
grado (almeno), in modo tale da fornire la soluzione esatta per
distribuzioni lineari di curvatura;

3. prevedere un unico punto di integrazione all'interno dei due
tratti plastici, le cui lunghezze L,;e L,; devono poter essere
specificate dall’'utente.

In Tabella 3-1 1 metodi di integrazione disponibili per definire un ele-
mento a plasticita concentrata sono classificati in funzione della rispon-
denza ai tre criteri. Nessuno dei metodi di integrazione elencati possiede
tutte le caratteristiche enunciate da Scott e Fenves. Due di essi, il metodo
Endpoint ed il metodo Two-Point Gauss-Radau, soddisfano solo due dei
requisiti: entrambi i metodi collocano un punto di integrazione in corri-
spondenza dei due estremi dell’elemento ma solo il metodo Endpoint as-
segna un unico punto di integrazione all'interno della lunghezza del
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Figura 3.3 — Rappresentazione dell’elemento forceBeamColumn con
regola di quadratura HingeRadau (Modified Two-Point Gauss-Radau). In

evidenza le posizioni xi ed 1 pesi wi dei punti di integrazione

tratto plastico, mentre solo il metodo Two-Point Gauss-Radau possiede la
precisione richiesta.

Scott e Fenves [46] hanno proposto una formulazione dell’elemento
forceBeamColumn modificata in modo da avere, ai due estremi, dei tratti
plastici di lunghezza L,; e L,; ed un tratto centrale elastico suddiviso
in tre sotto tratti di lunghezze pari a 3L,;, L—4(Lpi+Lpn;) e 3L,; ri-
spettivamente, come mostrato in Figura 3.3.

Avvalendosi di questa suddivisione dell’elemento € possibile appli-
care in maniera piu conveniente la regola Two-Point Gauss-Radau: ai
punti di integrazione 1 e 6 (x; =0, x¢=L) si assegnano pesi pari, rispet-
tivamente, alle lunghezze L,; e L,; ed ai punti 2 e 5 (x3=8/3Ly;,
x5 =L-8/3L,;) pesi parl, rispettivamente, a 3L,; e 3L,;. In questo
modo 1 punti 2 e 5, che nella formulazione originale appartenevano ai
tratti inelastici, ricadono nel tratto elastico.

Questa formulazione confina il comportamento plastico della sezione
nei punti di integrazione di estremita offrendo la possibilita di gestire la
localizzazione della plasticizzazione agendo direttamente sui pesi dei
punti di integrazione, ovvero sulle lunghezze L,; e L,;. Al contempo, si
adopera un metodo di integrazione in grado di offrire un sufficiente livello
di precisione.

Dunque, la formulazione proposta da Scott e Fenves, denominata
“Modified Two-Point Gauss Radau” (comando “HingeRadau”), prevede un
totale di sei punti di integrazione di cui solo il primo e 'ultimo ricadono
nei tratti inelastici agli estremi i e j dell’elemento. Gli altri quattro punti
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fanno parte del tratto centrale elastico, come mostrato in Figura 3.3. Le
posizioni xi dei punti di integrazione sono assegnati dalle espressioni se-

guenti:

x,=0
8

X2 szpl,i

o

x3 :_£+B
o

x4 =£+B

8
Xg=1L

dove le quantita a e B sono cosi date:

a= % ~2(Ly; +Ly;)

B=§+2U£h—Lmﬂ

e pesl wi sono cosl assegnati:

Wy = Lpl,i
L.

LU3 _ “int
2
L.

LU4 — int
2

wy =3Ly;

(3.1)

(3.2)

(3.3)

(3.4)

(3.5)

(3.6)

3.7

(3.8)

(3.9)

(3.10)

(3.11)

(3.12)

(3.13)

(3.14)
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Figura 3.4 — Rappresentazione del sistema di riferimento globale e

locale in OpenSees

dove la lunghezza Lin: rappresenta la lunghezza del tratto elastico cen-
trale ed ¢ pari a:

Li=L- 4(Lpl,i + Lpl,j) (3.15)

Per 1 dettagli relativi alle modifiche della formulazione analitica
dell’elemento forceBeamColumn proposta dagli autori si rimanda alla Bi-
bliografia [46] in quanto una trattazione esaustiva dell’argomento esula
dagli scopi di questo lavoro.

2. Sezione a fibre

In questo Paragrafo sono forniti dettagli circa 'assegnazione di una se-
zione in c.a. discretizzata a fibre secondo le scelte discusse nel Paragrafo
1.3.1, derivanti dalla modellazione del confinamento.

Per i problemi a due dimensioni OpenSees adotta un sistema di rife-
rimento globale costituito dagli assi X e Y. Localmente, il sistema di rife-
rimento e tale che I'asse longitudinale dell’elemento coincide sempre con
I'asse x locale dell’elemento mentre gli assi y e z giacciono sul piano della
sezione trasversale. L'orientazione degli assi y e z locali segue la regola
della mano destra: e. g. se 'asse x locale & orientato secondo I'asse Y in
direzione positiva, I'asse y locale e allineato secondo 'asse X globale con
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verso opposto. Se 'asse x locale ¢ allineato secondo I'asse X globale, 'asse
y locale ¢ allineato con I'asse Y globale con lo stesso verso. Una rappre-
sentazione delle relazioni tra sistema di riferimento globale e locale € mo-
strata in Figura 3.4.

La discretizzazione della sezione in fibre in OpenSees presuppone
I'individuazione di una serie di aree “omogenee” entro cui ricadono fibre
a cui siintende assegnare lo stesso materiale. Le aree di calcestruzzo sono
assegnate usando il comando “patch rect” che consente di definire un’area
di forma rettangolare specificando le coordinate i e j di due vertici collo-
cati agli estremi della diagonale del rettangolo. Ad ogni patch é poi asse-
gnata una opportuna suddivisione in fibre. Le barre di armatura possono
essere considerate di estensione puntiforme e sono assegnate utilizzando
1l comando “fiber” che assegna una singola fibra specificandone 'area e le
coordinate. Tutte le coordinate necessarie all’assegnazione delle patch e
delle singole fibre sono riferite al baricentro geometrico della sezione.

L’assegnazione delle patch per una sezione tipo € mostrata in Figura
3.5-b. In Tabella 3-2 sono riassunti i dati di input per 'assegnazione delle
patch in OpenSees.

Y, =b/2 (3.16)
Yy =Yy —Cy +(dy +diog ) /2 (3.17)
Y, =Y, -Bb, (3.18)
Zy=h/2 (3.19)
Zy=Zg—Cpt+(dy +ding) /2 (3.20)
Z,=Z,-Bd, (3.21)

La suddivisione in fibre delle patch ¢ legata alle dimensioni del pro-
blema e deve in ogni caso tenere conto del rapporto tra precisione deside-
rata ed onere computazionale. Nel caso del presente studio sono analiz-
zati schemi piani, pertanto tutte le fibre della sezione poste alla stessa
quota hanno anche la stessa deformazione. Ci0 permette di assegnare
una suddivisione a “strisce” cioe la patch viene suddivisa solo parallela-
mente all’asse y mentre in direzione ortogonale la fibra ha larghezza pari
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Figura 3.5 — Sistema di riferimento locale e suddivisione della sezione a

fibre in OpenSees

a quella della patch come mostrato in Figura 3.5-c. Analogamente, le ar-
mature poste alla stessa quota possono essere concentrate in un’unica fi-
bra avente come area la somma delle aree e ascissa nulla.

Tabella 3-2 — Informazioni per 'assegnazione della sezione in OpenSees

Patch Mat DivY DivZ yi zi yj zj
Nucleo 1 50 1 -1 VA Y1 VA
CopSx 2 50 1 -Y: -Z3 Y1 -Z1
CopDx 2 50 1 -1 VA Y1 Z3

CopSup 2 10 1 Y1 Z3 Ys Zs
Coplnf 2 10 1 -Ys -Z3 -1 Z3
Fiber yi zi A
Ssup 3 - - 0 Zs As,sup -
Sinf 3 - - -Zs As,inf -
Spar 3 - - 0 Zpar As,par -
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3. Lunghezza della cerniera plastica

La lunghezza della cerniera plastica &€ una grandezza convenzionale entro
cul si assume costante il valore della curvatura ultima ¢, . La lunghezza
della cerniera plastica ¢ tale che la rotazione plastica ottenuta integrando
il diagramma costante di curvatura risulti pari alla rotazione plastica che
si ottiene integrando il diagramma reale lungo la lunghezza di plasticiz-
zazione [, ® [57]. La definizione risulta evidente Figura 3.66.

L’attribuzione di una maggiore o minore lunghezza del tratto plastico
dell’elemento determina una diversa localizzazione della plasticita che ha
effetti sulla risposta del modello e, in particolare, sull’ampiezza dei cicli
di isteresi. Poiché la descrizione accurata del comportamento dissipativo
degli elementi del telaio € uno degli obiettivi della modellazione, la scelta
del valore di L, € un aspetto cruciale.

I fattori che concorrono a determinare il valore di L,; sono molteplici
e tra loro interagenti. Cio rende la ricerca di un’espressione analitica in
grado di coglierli tutti nella loro reciproca interazione un argomento
tutt’ora aperto.

Secondo Bae e Bayrak [58] 1 fattori piu importanti che influenzano il
valore di L, sono:

- l'entita dello sforzo normale agente sull’elemento (sforzo normale
adimensionalizzato v);

- la distribuzione del momento flettente (rapporto tra luce di taglio
ed altezza utile della sezione L,/d);

- lentita delle tensioni di taglio nella zona interessata dalla for-
mazione della cerniera;

5 Frazione della lunghezza dell’elemento lungo la quale il valore del mo-
mento flettente supera il valore del momento di plasticizzazione della sezione.

6 Si osservi che lo schema raffigurato € rappresentativo tanto di un elemento
a mensola di lunghezza L/2 che di una trave di lunghezza L che abbia in B un
punto di inversione della curvatura.
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Figura 3.6 — Significato di “lunghezza di plasticizzazione I e di

lunghezza della cerniera plastica Ly

- le proprieta geometriche e meccaniche delle armature longitudi-
nali e trasversali (diametro delle barre, resistenza a snerva-
mento);

- le proprieta meccaniche del calcestruzzo (resistenza a compres-
sione, deformazione di picco, modulo elastico, energia di frattura
a compressione);

- 1l grado di confinamento e la sua efficacia nella zona interessata
dalla formazione della cerniera (percentuale geometrica delle
staffe).

In questo Paragrafo é dapprima presentata una rassegna di espres-
sioni di letteratura per il calcolo della lunghezza della cerniera plastica.
Successivamente, per tale parametro € proposta una formula basata sul
confronto diretto tra simulazioni numeriche e risultati di prove su ele-
menti reali.
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Tabella 3-3 — Autori che hanno proposto una formula per Ly e relativi aspetti

tenuti in considerazione

Autori Tip N Ly Geom Arm Cls Conf
o sez
Baker 1956 B, C . . ° o °
Mattock 1967 B ° ° ° °
Corley 1966 B ° °
Priestley e Park 1987 C °
Paulay e Priestley 1992 B, C ° °
Sheikh e Khoury 1993 C o °
Mendis 2001 B . . ° °
Coleman e Spacone 2001 C °
Fardis B,C ° °
Bae e Bayrak 2008 C ° ° °

e = parametro considerato esplicitamente, o = parametro considerato implicitamente,

B = prove effettuate su travi, C = prove effettuate su colonne

3.1 Espressioni di letteratura

Nell’arco degli ultimi sette decenni sono state proposte molte formule per
L, la maggior parte delle quali di natura empirica e tarate sulla base di
dati ottenuti da sperimentazioni. Di seguito € riportata una rassegna, non
esaustiva, delle formule proposte da vari autori.

In Tabella 3-3 tali formule sono classificate in funzione dei fattori che
sono stati presi in considerazione dall’autore che le ha prodotte.

Baker

La formula proposta da Baker [59] e stata elaborata sulla base di una
campagna sperimentale (94 prove su travi e colonne); le variabili princi-
pali che sono state considerate sono la resistenza del calcestruzzo, la ten-
sione di snervamento, la quantita di armatura tesa e compressa e la pre-
senza di sforzo normale.
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L 1/4
L, =k kk, (j} d (3.83)

dove:

k, =0.7 per acciai dolci, £, =0.9 per acciai lavorati a freddo;
ky=1+0.5N/N, essendo N lo sforzo normale agente sull’ele-
mento e N, lo sforzo normale ultimo resistente dell’elemento in
assenza di momento flettente;

k5 =0.9-0.3/23.5(f. —11.7) con f, resistenza cilindrica del calce-
struzzo (o resistenza cubica moltiplicata per un fattore 0.85) in
MPa [60];

L, luce di taglio dell’elemento (distanza della sezione critica dal
punto di inversione del segno della curvatura);

d altezza utile della sezione.

Secondo Baker, per valori di L,/d comunemente riscontrabili nella
pratica, il valore di L, puo variare tra 0.4d e 2.4d.

Mattock

Mattock [61], [62] ha elaborato la sua proposta sulla base di 37 prove
sperimentali su travi in cui ha preso in considerazione la resistenza a
compressione del calcestruzzo (tra 28-41 MPa), 'altezza utile della se-
zione (tra 25.4-50.8 cm), rapporto L,/d (tra 2.75-11), tensione di snerva-
mento dell’armatura longitudinale (tra 324-414 MPa) e sua percentuale
geometrica (1.0-3.0%).

Mattock stabili che la diffusione della plasticizzazione lungo l'ele-
mento aumenta al crescere del rapporto L,/d ed al decrescere del rap-
porto di armatura

L1=g 1+ 1.14/Lv q|foeme |4 (3.84)
Mg d a, V162

dove:

o.=psfy/fc € o'=p.f,/f. percentuali meccaniche di armatura
tesa e compressa rispettivamente
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q»=ps fy/f. indice di armatura tesa in condizione di rottura bi-
lanciata con p, rapporto geometrico di armatura in condizione
di rottura bilanciata in assenza di armatura compressa.

Successivamente, lo stesso Mattock [62] ha proposto una formula piu
semplice sulla base degli stessi dati:

d
Ly =7 +0.05L, (3.85)

In queste formule L, e d sono espressi in pollici e le resistenze in psi.

Corley

Corley [63] aggiunge ulteriori 40 prove su travi a quelle effettuate da
Mattock. Le principali variabili prese in considerazione sono il confina-
mento, 'effetto della scala del provino, la distribuzione di momento flet-
tente e la quantita di armatura longitudinale. Corley giunge alla conclu-
sione che il termine g —¢'/q, che compare nell’equazione di Mattock non
gioca un ruolo significativo nella determinazione di L, e propone
I'espressione seguente:

d L
L,= 5 0.2d = (3.86)

dove L, e d sono espressi in pollici.

Park et al

Park et [64] al hanno eseguito prove su quattro colonne a sezione qua-
drata dilato 55 cm con luce di taglio L, =2.0 conv tra 0.2 e 0.6. Gl1i autori
giungono alla conclusione che lo sforzo normale non gioca un ruolo signi-
ficativo nel determinare il valore della lunghezza della cerniera plastica
e, per le colonne, propongono l'utilizzo di un unico valore:

L,=0.4h (3.87)

essendo A l'altezza della sezione.
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Priestley e Park

Priestley e Park [65] hanno proposto la formula seguente:

L, =0.08L+6d, (3.88)

in cui il primo addendo, in cui compare la lunghezza L dell’elemento, do-
vrebbe essere rappresentativo del comportamento flessionale della co-
lonna, mentre il secondo, in cui compare il diametro d, delle barre, do-
vrebbe tenere conto della penetrazione dello snervamento all'interno del
nodo.

Paulay e Priestley

Gli autori [66] propongono una modifica dell’espressione di Priestley e
Park per includere I'influenza della tensione di snervamento dell’acciaio:

L, =0.08L+0.022d,f, (3.89)

Gli autori affermano che, mediamente, si puo assumere L, ~0.5Ah.

Sheikh et al

Gl autori [67], [68], [69], sulla base di diverse campagne di prove effet-
tuate su colonne soggette ad elevato sforzo normale, consigliano di assu-
mere L, ~1.0h.

Mendis

Mendis [60] ha condotto prove su 13 travi appoggiate, di cui 4 con basso
sforzo normale, al variare dei seguenti parametri: (i) rapporto tra percen-
tuale di armatura tesa e compressa, (i1) passo delle staffe, (ii1) luce di ta-
glio, (iv) sforzo normale adimensionalizzato (v tra 0.06-0.20). Sono state
tratte le seguenti conclusioni: L, aumenta al crescere del rapporto di
aspetto L,/d e della percentuale geometrica di armatura longitudinale e
diminuisce al crescere della percentuale geometrica di armatura trasver-
sale ma non € sensibile alla presenza di sforzo normale. Sulla base dei
risultati sperimentali Mendis propone la seguente formula, valida per
elementi di tipo trave in assenza di sforzo normale:
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0.2
100 (A“B_dASCj 7 \%°
Lpl =0.25d (—VJ (3.90)

p « 0.2 d

dove Ast e 'armatura longitudinale tesa, As. € 'armatura longitudinale
compressa, p, € la percentuale geometrica delle staffe e B ¢ 1a base della
sezione.

Sakai e Sheikh

Gli autori [70] hanno condotto uno studio passando in rassegna la lette-
ratura sull’argomento giungendo alle seguenti conclusioni: L, aumenta
al crescere del rapporto di aspetto L,/d ed é influenzato dal livello di
confinamento e dall’entita dello sforzo normale.

Fardis et al

Fardis et al hanno proposto diverse versioni della formula per la valuta-
zione della lunghezza della cerniera plastica [71]; si riportano le piu re-
centi proposte in [72]. Si tratta di due formulazioni empiriche relative a
condizioni di carico monotono e ciclico in presenza di sforzo normale.

In condizioni di carico monotono, indifferentemente dalla presenza di
dettaglio per la resistenza al sisma, L} vale:

Lﬁon={1+1.1min(9;£ﬂ 1-0.5 min{2.5;max(0,05;b_wﬂ
h h (3.91)

[1-0.5min(0.7;v)](0.34h)

mentre in condizioni di carico ciclico, in presenza di dettaglio per il sisma,
cy .
L}y vale:

L? =1+0.4min 9;£ 1—l min| 2.5;max 0.05;b—W
P h 3 h (3.92)

[1-0.45min(0.7;v)](0.3h)

Queste espressioni trovano applicazione per elementi a sezione ret-
tangolare o costituita da parti rettangolari progettati per il sisma. Nel
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caso di elementi non conformi alle prescrizioni di normativa circa il det-
taglio minimo in zona sismica occorre considerare un valore di L, incre-
mentato del 30% [72], [73]:

L%

pl,nc

=1.3L% (3.93)

Si osservi che I'incremento del 30% della lunghezza della cerniera
plastica in assenza di dettaglio sismico e coerente col fatto che un mag-
giore sforzo normale ed un minor confinamento, tipici negli elementi non
progettati per il sisma, sono entrambi fattori che determinano la mag-
giore lunghezza di L, .

Bae e Bayrak

Bae e Bayrak [58] hanno effettuato delle prove su quattro colonne a se-
zione quadrata (tre di lato 61 cm ed una 44 cm) con L./h trab5e 7 ev tra
0.2 e0.5.

Gli autori propongono una procedura per valutare L, in condizioni
di comportamento puramente flessionale dell’elemento. La procedura, in-
fatti, & basata sull’analisi sezionale (ipotesi di mantenimento delle sezioni
piane) ed esclude gli effetti del taglio e dello sfilamento delle barre. At-
traverso tale procedura, validata sulle colonne testate, gli autori sono in
grado di effettuare delle analisi parametriche grazie alle quali stabili-
scono che ad influenzare il valore della lunghezza della cerniera plastica
sono: (1) il livello di sforzo normale adimensionalizzato v (ii) il rapporto di
aspetto dell'elemento L/h, (iil) la percentuale geometrica di armatura
longitudinale py g -

In particolare, al crescere del valore dello sforzo normale aumenta
anche L, ; al crescere del rapporto di aspetto L/h la lunghezza L, cresce
in maniera tanto maggiore quanto maggiore € lo sforzo normale agente;
al crescere della percentuale geometrica di armatura cresce la lunghezza
della cerniera plastica.

Sulla scorta di tali osservazioni gli autori hanno proposto la formula
lineare di seguito riportata, ottenuta attraverso analisi di regressione sui
dati del UW/PEER database, e che esplicita la dipendenza dai tre para-
metri.
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Lo _ 0.3 P +3 4 -0.1 L +0.25>0.25 (3.94)
h P, A, h

dove As e l'area di armatura tesa e A, ¢ 'area della sezione trasversale.

Sebbene su alcuni fattori che determinano il valore della lunghezza
L, esista un certo accordo tra gli autori (e.g. luce di taglio, percentuale
geometrica di armatura, confinamento), su altri emergono riscontri con-
trastanti (e.g. influenza dello sforzo normale). Infine, una parte di questi
parametri non compare nella maggior parte delle formule sebbene siano
riconosciuti come in grado di influenzare la lunghezza L, (e.g. caratteri-
stiche meccaniche dei materiali, parametri che esprimono il confina-
mento).

E possibile fornire diverse interpretazioni per tale incertezza. In
primo luogo, a parita di condizioni di prova, soluzioni di dettaglio e mate-
riali, la tipologia di elemento esaminato gioca un ruolo per la presenza/as-
senza di sforzo normale e simmetria delle armature. Bae e Bayrak osser-
vano come le proposte meno recenti tendano a trascurare I'influenza dello
sforzo normale poiché gli autori di quelle proposte traevano le loro con-
clusioni sulla base di prove eseguite principalmente su elementi di tipo
trave.

Una seconda fonte di disuniformita deriva dal metodo con cui viene
rilevata/valutata la lunghezza della cerniera plastica. I sistemi basati sul
calcolo a partire dallo spostamento in testa del provino risultano inqui-
nati dagli effetti delle deformazioni a taglio e dello sfilamento delle barre
di armatura.

Infine, nei casi in cui le sperimentazioni alla base delle formule
hanno riguardato elementi con variazioni modeste di un dato parametro
¢ risultato impossibile per gli autori trarre conclusioni significative circa
la loro influenza nel determinare L, .
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3.2 Espressione proposta

E ricercata una espressione per la lunghezza della cerniera plastica ba-
sata sul confronto tra la risposta ciclica di provini reali e quella derivante
da simulazioni numeriche.

L’approccio adottato consta di tre fasi. Nella prima, & effettuata la
selezione delle prove sperimentali. Nella seconda, per ogni prova, € ricer-
cato il valore ottimale da assegnare alla lunghezza della cerniera plastica
affinché la risposta del modello risulti il piu possibile sovrapponibile a
quella della prova reale. Infine, sulla base dei dati ottenuti, & ricercata
una relazione tra la lunghezza ottimale della cerniera plastica e le carat-
teristiche geometriche e meccaniche dei provini.

I1 modello numerico che descrive 1 provini consiste nell’elemento nu-
merico forceBeamColumn con regola di integrazione “HingeRadau” a pla-
sticita concentrata descritto all'inizio del presente Capitolo. Per 1 mate-
riali ¢ adottata la modellazione fissata nel Capitolo 2. Dunque, i valori
ottimali della lunghezza della cerniera plastica sono coerenti con i modelli
adottati in questo lavoro.

Considerata la natura convenzionale della lunghezza della cerniera
plastica, 'approccio appena descritto appare efficace. Tuttavia, & accet-
tata la possibilita che i valori ottimali di L, cosi determinati possano
includere, implicitamente, anche effetti di tipo non flessionale presenti
nelle prove reali (e.g. deformazioni a taglio, instabilita e/o sfilamento
delle barre longitudinali). Infatti, anche se la selezione delle prove € con-
dotta in modo da escludere quelle la cui risposta risulta dominata da tali
effetti, trattandosi di elementi reali ¢ tecnicamente impossibile assicu-
rare un comportamento puramente flessionale.

3.2.1 Selezione delle prove sperimentali

Le prove selezionate provengono dal database del Programma European
Union Seventh Framework [FP7/2007-2013] under grant agreement n°
227887 [SERIES]. In esso sono presenti dati su centinaia di sperimenta-
zioni suddivise per tipologia di elemento in c.a. (travi, colonne e pareti)
Le informazioni in esso contenute comprendono, per ogni provino, dati su
(1) geometria della sezione, (ii) dimensioni del provino e configurazione
della prova, (ii1) quantita e disposizione delle armature longitudinali e
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trasversali, (iv) valore di sforzo normale adimensionalizzato gravante
sulla colonna, (v) proprieta meccaniche fondamentali del calcestruzzo e
dell’acciaio (i.e. fem, fym), (iv) legame ciclico forza-spostamento registrato
durante la prova.

La selezione delle prove & effettuata in modo che 1 provini testati
siano rappresentativi di pilastri in c.a. rilevabili in edifici esistenti edifi-
cati tra gli anni’70 del ‘900 ed i primi anni 2000.

In particolare, sono state scelte prove condotte su colonne (presenza
di sforzo normale, armatura longitudinale simmetrica) a sezione rettan-
golare, incastrate alla base che mostrassero una rottura di tipo flessio-
nale senza sfilamento delle barre di armatura. Ulteriori filtri sono stati
posti sulle proprieta dei materiali, sulle condizioni di carico e sulla geo-
metria:

fom = 20 + 40 MPa, fym = 350 +~ 500 MPa;

Rapporto di aspetto Lv/h = 3 + 6;

Barre di armatura ad aderenza migliorata con 014 + 20;
Staffatura uniforme in zona critica;

Sforzo normale adimensionalizzato v = 0.2 +~ 0.4.

Sono state selezionate un totale di 32 prove condotte dagli autori di
seguito elencati: Bousias et al [74], [75], Saatcioglu e Ozcebe [76], Saatcio-
glu e Griria [77], Sheikh e Khoury [78], Kanda et al [79], Ohno e Nishioka
[80], Lukkunaprasit e Sittipunt [81], Matamoros [82]. In Tabella 3-4 sono
riepilogate le prove selezionate assieme alle principali caratteristiche
geometriche e meccaniche.

I provini scelti sono eterogenei dal punto di vista del dettaglio co-
struttivo. Sufficientemente differenziato € anche il valore dello sforzo nor-
male adimensionalizzato applicato in testa. Si osservi, inoltre, che nella
selezione delle prove sono state inclusi alcuni casi in deroga ai filtri sopra
introdotti al fine di prendere in considerazione un maggior numero di
prove.
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Tabella 3-4 - Principali caratteristiche geometriche e meccaniche degli elementi selezionati

D fc fy b h Lv/d ps,tot  pvol,st v=N/Ac
MPa] [MPa] [mm] [mm] [ %] %]  fe
Bousias2004 CS-0 18.30 559.50 250 500 3.42 0.81% 0.40% 0.38
Bousias2004 US-0 18.30 559.50 250 500 3.42 0.81% 0.40% 0.38
Bousias2007 Q-0 27.00 313.00 250 250 7.62 0.99% 0.52% 0.44
Bousias2007 Q-0L1 30.30 313.00 250 250 7.27 0.99% 0.47% 0.41
Bousias2007 Q-0L2 30.30 313.00 250 250 7.27 0.99% 0.47% 0.42
Bousias2007 Q-OLla 28.10 313.00 250 250 7.27 0.99% 0.47% 0.63
Bousias2007 Q-0L2a 28.10 313.00 250 250 7.27 0.99% 0.47% 0.57
Bousias2007 Q-RCM 30.60 487.00 400 400 4.57 0.79% 0.95% 0.18
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D fc fy b h Lv/d ps,tot  pvol,st v=N/Ac
[MPa] [MPa] [mm] [mm)] [-] [%] [%] fc
Saatcioglu e U7 39.00  437.00 350 350 3.28 3.21%  1.02% 0.13
Ozcebe
Saatcioglu e U3 34.80  430.00 350 350 3.28 3.21%  1.42% 0.14
Ozcebe
Saatcioglu e U4 32.00  438.00 350 350 3.28 3.21%  2.13% 0.15
Ozcebe
Saatcioglu e U6 37.00  437.00 350 350 3.28 3.21%  1.02% 0.13
Ozcebe
Saatcioglu e U7 39.00  437.00 350 350 3.28 3.21%  1.02% 0.13
Ozcebe
Saatcioglu e BG-1 34.00  455.60 350 350 5.45 1.95%  0.99% 0.43
Grira
Saatcioglu e BG-2 34.00  455.60 350 350 5.45 1.95%  1.98% 0.43
Grira
Saatcioglu e BG-3 34.00  455.60 350 350 5.45 1.95%  1.97% 0.20
Grira
Saatcioglu e BG-4 34.00  455.60 350 350 5.45 2.93%  1.31% 0.46
Grira
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D fc fy b h Lv/d ps,tot  pvol,st v=N/Ac
[MPa] [MPa] [mm] [mm] [-] [%] [%] fe
Saatcioglue  pg 5 34.00 45560 350 350 545  2.93%  266%  0.46
Grira
Saatcioglue  pg g 34.00  477.80 350 350 555  2.29%  2.64%  0.46
Grira
Saatcioglue  pg g 34.00  455.60 350 350 5.40 2.93%  1.27% 0.46
Grira
Saatcioglue  pg g 34.00  455.60 350 350 5.40 2.93%  1.28% 0.23
Grira
Saatcioglue  pg 1 34.00  427.80 350 350 5.42 3.28%  2.64% 0.46
Grira
Sheikh and  pg 45 32.60  508.00 305 305 6.82  2.45%  167%  0.76
Khoury
Sheikh and AS3 33.20  508.00 305 305 6.82  2.45%  1.49%  0.60
Khoury
Sheikhand  Ag19 3230 50800 305 305 6.82  245%  1.49% 047
Khoury
Sheikhand  Ag18 3280 50800 305 305 6.82  245%  2.64%  0.77
Khoury




122

Modellazione di travi e colonne

D fc fy b h Lv/d ps,tot  pvol,st v=N/Ac
[MPa] [MPa] [mm] [mm)] [-] [%] [%] fc
Ohno e L1
- 2480  862.00 400 400 4.57 1.42%  0.78%  0.03
Nishioka
Ohno e L2
o 24.80  862.00 400 400 4.57 1.42%  0.78%  0.03
Nishioka
Ohno e L3
. 24.80  362.00 400 400 4.57 1.42%  0.78%  0.03
Nishioka
Lukkuna-  CF135/0. 3050 47500 400 400 4.16 3.14%  0.91% 0.37
prasit e Sit- 37
Lukkuna-  CF135/0. 3570 47100 400 400 4.16 3.14%  0.91% 0.30
prasit e Sit- 30
Matamoros  C5-40N 351 57230 203 203 3.70 1.93%  2.40% 0.36
Matamoros  C5-20N  ,g3) 58610 203 203 4.14 1.93%  3.04% 0.14
Kanda 85PDC-1 9450 37400 250 250 369  1.62%  1.09%  0.12
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3.2.2 Modello numerico del provino

I1 provino reale & assimilato ad uno schema a mensola con alla base un
incastro cedevole alla rotazione che simula la presenza della base del pro-
vino.

I1 modello numerico € piano e consta di tre nodi, un’asta ed un ele-
mento di lunghezza nulla. Il provino é rappresentato da un’asta verticale
che collega i nodi 2 e 3. L’elemento di lunghezza nulla (zeroLength) col-
lega i nodi 1 e 2 ed ¢ utilizzato per riprodurre il vincolo di incastro cede-
vole alla rotazione: tale elemento consente 'assegnazione di tre materiali,
uno per ogni direzione rispetto al sistema di riferimento principale (X, Y
e rotazioni attorno a Z). Nelle direzioni X e Y sono assegnati materiali
elastici infinitamente rigidi al fine di bloccare le traslazioni. La rigidezza
del materiale nella direzione delle rotazioni attorno a Z (molla rotazio-
nale) & assegnata, in primo tentativo, pari alla rigidezza flessionale della
fondazione del provino. Il suo valore € poi calibrato in modo tale che il
primo tratto della risposta simulata abbia la stessa pendenza del tratto
iniziale della risposta del provino.

Il nodo 1 é vincolato esternamente in modo tale da bloccare tutte le
componenti di movimento. Per il nodo 2, invece, sono impedite le trasla-
zioni nelle direzioni X e Y ma consentita la rotazione attorno a Z.

I’asta € modellata in OpenSees utilizzando un unico elemento di tipo
forceBeamColumn con metodo di integrazione HingeRadau, descritto nel
Paragrafo 1. All'estremo libero e assegnata una lunghezza L, molto pic-
cola (i.e. 1.0 cm) mentre all’estremo incastrato € assegnato un valore di
primo tentativo pari all’altezza della sezione.

Sia al tratto plastico che al tratto elastico ¢ assegnata una sezione
discretizzata a fibre secondo i criteri riportati nel Paragrafo 2. Alle fibre
della sezione del tratto plastico sono assegnati tre materiali: due mate-
riali calcestruzzo (uno per il materiale confinato ed uno non confinato) ed
un materiale acciaio per le barre longitudinali. I modelli dei materiali
sono il Concrete04 ed il ReinforcingSteel. Le proprieta meccaniche asse-
gnate al materiali sono quelle dichiarate dagli autori delle prove. I re-
stanti parametri sono derivati dai dati disponibili secondo quanto indi-
cato nel Capitolo 2. Alle fibre della sezione elastica sono assegnati due
materiali elastici, caratterizzati dal modulo elastico del calcestruzzo non
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fessurato per le fibre della sezione geometrica di calcestruzzo e dal mo-
dulo elastico dell’acciaio per le fibre delle barre.

Nella modellazione non sono stati presi in considerazione gli effetti
del secondo ordine (geomTransf Linear) in quanto eliminati nelle prove
reali.

Lo sforzo normale gravante sui provini € assegnato applicando in 10
passi una forza concentrata al nodo 3 in direzione Y con verso negativo
tramite una procedura di integrazione a controllo di forza (integrator Loa-
dControl).

Dopo I'applicazione dello sforzo normale, la prova ciclica é riprodotta
assegnando un protocollo di spostamento in direzione orizzontale desunto
direttamente dalla prova ciclica reale. Il protocollo di spostamento € ap-
plicato tramite una procedura di integrazione a controllo di spostamento
(integrator DisplacementControl).

3.2.3 Lunghezza ottimale di Ly

Per ognuno dei casi selezionati, la prova ciclica & riprodotta analitica-
mente inserendo i dati geometrici e meccanici nel modello prima de-
scritto. Gli unici dati del modello che possono subire variazioni durante
la procedura sono la rigidezza della molla alla base dell’elemento e la lun-
ghezza della cerniera plastica dell’estremo incastrato. Dapprima & rego-
lata la rigidezza della molla rotazionale e, una volta fissato un valore,
viene modificata la lunghezza L, fino ad ottenere una corrispondenza
tra la risposta reale e quella simulata.

La corrispondenza della simulazione con la prova é ricercata confron-
tando (i) 1 rispettivi grafici forza-spostamento (i1) I’energia dissipata du-
rante la prova, valutata come area sottesa dai cicli.

In Figura 3.7, Figura 3.8, Figura 3.9, Figura 3.10, Figura 3.11, Figura
3.12, Figura 3.13, Figura 3.14 sono mostrati, a titolo di esempio, 1 risultati
ottenuti per alcune delle prove studiate. In particolare, per ogni prova
sono riportati il grafico forza spostamento della prova originale (linea con-
tinua) sovrapposto al risultato della simulazione (linea tratteggiata) ed il
grafico dell’energia sottesa dai cicli. Nell'immagine & riportata una rap-
presentazione schematica della configurazione della prova con le quote
espresse in millimetri. Infine, nella tabella a corredo della figura sono
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riportati 1 dati principali relativi alla prova ed il valore attribuito alla
lunghezza della cerniera plastica. Sono riportati i valori della rotazione
alla corda ultima, valutata utilizzando I'Eq. (4.148) ed i1l valore della mas-
sima richiesta di rotazione alla corda registrata durante la prova valutata
semplicemente come rapporto tra massima freccia e luce di taglio.
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[MPa] [MPa] [ [%] [%] [°] [°] [m]

18.30 559.5 3.42 0.814 0.35 0.0195 0.0344 1.40

Figura 3.7 — Riepilogo della prova Bousias [74] CS-O0:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai cicli,
c) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.8 — Riepilogo della prova Bousias [75] Q-0:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai cicli,

¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.9 — Riepilogo della prova Saatcioglu e Griria [77] BG-3:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai cicli,

¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.10 — Riepilogo della prova Ohno e Nishioka [80] L1:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai
cicli, ¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.11 — Riepilogo della prova Lukkunaprasit e Sittipunt
CF135/0.30 [81]: a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea
continua) e della simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma
dell’energia sottesa dai cicli, ¢) rappresentazione schematica della

configurazione della prova
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Figura 3.12 — Riepilogo della prova Matamoros et al C5-20N [82]:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai

cicli, ¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.13 — Riepilogo della prova Saatcioglu e Ozcebe U6 [76]:
a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della
simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai

cicli, ¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Figura 3.14 — Riepilogo della prova Kanda 85PDC-1 [79]:

a) diagramma forza-spostamento della prova reale (linea continua) e della

simulazione (linea tratteggiata), b) diagramma dell’energia sottesa dai

cicli, ¢) rappresentazione schematica della configurazione della prova
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Tabella 3-5 — Valori attribuiti alla lunghezza della cerniera plastica e

corrispondenti valori del rapporto volumetrico delle staffe

vol,s: \Y L
Autore ID pol ¢ !
[%] [-] [m]
) US-0 0.40% 0.38 1.30
Bousias2004
CS-0 0.40% 0.38 1.40
Q-0 0.52% 0.44 1.20
Q-0L1 0.47% 0.41 1.10
. Q-0L2 0.47% 0.42 1.20
Bousias2007
Q-0L1a 0.47% 0.63 1.10
Q-0L2a 0.47% 0.57 1.30
Q-RCM 0.95% 0.18 1.20
BG-1 0.99% 0.43 0.70
BG-2 1.98% 0.43 0.65
BG-3 1.97% 0.20 0.90
] BG-4 1.31% 0.46 0.75
Saatcioglu e
Gri BG-5 2.66% 0.46 0.70
rira
BG-6 2.64% 0.46 0.75
BG-7 1.27% 0.46 1.00
BG-8 1.28% 0.23 1.00
BG-10 2.64% 0.46 0.60
AS 18 2.64% 0.77 0.80
. AS 19 1.49% 0.47 0.80
Sheikh e Khoury
AS 3 1.49% 0.60 0.70
ES 13 1.67% 0.76 0.80
Kanda 85PDC-1 1.09% 0.12 0.90
L1 0.78% 0.03 1.00
Ohno e Nishioka L2 0.78% 0.03 1.20
L3 0.78% 0.03 1.20
Lukkunaprasit e CF135/0.30 0.91% 0.30 0.80
Sittipunt CF135/0.37 0.91% 0.37 1.00
C5-20N 3.04% 0.14 0.80

Mat
atamoros C5-40N 2.40% 0.36 0.80
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Autore ID Pvol,st \Y Lpl
[%] [-] [m]

U3 1.42% 0.14 0.90

Saatcioglu U4 2.13% 0.15 0.80
Ozcebe U6 1.02% 0.13 1.00
U7 1.02% 0.13 0.90

In Tabella 3-5 sono riepilogati i valori della lunghezza ottimale della
cerniera plastica attribuiti alle singole prove, normalizzati rispetto all’al-
tezza della sezione.

La simulazione numerica di prove reali ha consentito di accertare
lefficacia della modellazione dei materiali e la stabilita numerica del mo-
dello, oltre che di ottenere i1 valori ottimali della lunghezza L, . Nella
maggior parte dei casi il modello numerico € in grado di ripercorrere in
maniera accurata 1 cicli isteretici delle prove sperimentali a prescindere
dalle caratteristiche geometriche, meccaniche e di dettaglio costruttivo
caratterizzanti la singola prova. Si osservi inoltre che le prove riprodotte
sono spinte fino a valori di spostamento associati a richieste di rotazione
alla corda ben maggiori dei corrispondenti valori ultimi. Anche in tali
condizioni la modellazione numerica proposta non ha mostrato segni di
instabilita numerica.

3.2.4 Espressione proposta per Ly

I dati ottenuti per la lunghezza della cerniera plastica sono messi in re-
lazione con le caratteristiche dei provini. In primo luogo, ¢ indagata la
dipendenza di Ly dallo sforzo normale. Tra le prove selezionate & dispo-
nibile una sufficiente varieta di valori di v (0.10+0.70) per poter apprez-
zare una eventuale tendenza. ’andamento di Ly /A in funzione di v, mo-
strato in Figura 3.15a, tuttavia non evidenzia un legame chiaro tra le due
grandezze. Altrettanto disperso si presenta il grafico che rappresenta
I'andamento di L /A in funzione della luce di taglio del provino, norma-
lizzata rispetto all’altezza della sezione Lv/h, come mostrato in Figura
3.15b.
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Figura 3.15 — Andamento della lunghezza della cerniera plastica

attribuita alle prove in funzione (a) dello sforzo normale normalizzato v, (b)

Ly/h [-]

della lunghezza della luce di taglio normalizzata rispetto ad A
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Figura 3.16 — Andamento della lunghezza della cerniera plastica
attribuita alle prove in funzione (a) della resistenza a compressione del

calcestruzzo f. e (b) della resistenza allo snervamento dell’acciaio fy

L’andamento di Lp/h in funzione della resistenza a compressione

del calcestruzzo f.sembra rivelare una relazione di proporzionalita in-
versa, come mostrato in Figura 3.16a. L’esistenza di tale tendenza é ri-
portata anche da altri autori. Tuttavia, si ritiene che i valori disponibili
di f. siano in un intervallo troppo stretto (i.e. 20-40 MPa) per trarre con-

clus

ioni generalizzabili. Nessuna tendenza apprezzabile € invece eviden-

ziata dal grafico di Ly /h in funzione di fy, mostrato in Figura 3.16b.



Modellazione di travi e colonne 136

1.6 1.6
o o
o ®©
1.2 1.2
o
o o ® o
o d o o
- 0.8 040078@; o 0.8 5 o—
g ‘o o
s o S o
5 04 5 04
0.0 0.0
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00
Ps [%] pvol,st [%]
Q) b)

Figura 3.17 — Andamento della lunghezza della cerniera plastica
attribuita alle prove in funzione (a) della percentuale geometrica di

armatura e (b) della percentuale volumetrica delle staffe v

Anche 1n questo caso, comunque, non sono disponibili dati sufficiente-
mente diversificati per trarre conclusioni generali.

Infine, 'andamento di Ly /A € rappresentato in funzione della per-
centuale geometrica di armatura longitudinale ps e del rapporto volume-
trico delle staffe pvosi . In entrambi in casi emerge una relazione di pro-
porzionalita inversa che appare particolarmente ben definita tra Ln/h e
pvolst , come mostrato in Figura 3.17.

In particolare, per valori di pvost compresi tra lo 0.50% e 1.50% 1l va-
lore di L, /h varia quasi linearmente da un valore massimo di circa 1.50
fino a circa 0.80. Ha andamento pressoché costante per valori di pvolst
maggiori di 1.50%. Tale andamento € efficacemente interpretato attra-
verso una funzione di potenza del tipo:

L, /h=apl+c (3.95)

I valori dei coefficienti a, b e ¢ sono ricavati attraverso una procedura
di ottimizzazione condotta utilizzando il Risolutore di Excel. L'Eq. (3.95)
¢ utilizzata per prevedere il valore di (Lpl / h)* in corrispondenza dei valori
di pvast per cui sono noti i valori ottimi di Ly /A .

A partire da valori di tentativo di a, b e ¢, la procedura di ottimizza-
zione ricerca una combinazione dei tre coefficienti che minimizzi la
somma dei quadrati delle differenze tra i valori ottimi di L, /A ed ivalori
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Figura 3.18 — Formula proposta per la lunghezza della cerniera plastica

previsti (L, / h) Al fine di considerare pitl soluzioni la procedura di otti-
mizzazione € ripetuta 20 volte. La procedura di ottimizzazione ha resti-
tuito valori di ¢ tanto piccoli da risultare trascurabili. La formula otte-
nuta e dunque:

L, /h=0.19p 4% (3.96)

vol,st

Si e scelto di limitare superiormente ad 1.40 il valore di L, che puo
essere previsto dall’Eq. (3.96) ed inferiormente a 0.70. Tali limitazioni
entrano in gioco per valori di pves minori dello 0.30 % e maggiori del
2.50% rispettivamente. In Figura 3.18 € mostrata la previsione dei valori
ottimi di L, nell'intervallo di valori di pwast che risultano di interesse
pratico.

L’espressione proposta per la lunghezza della cerniera plastica ot-
tima ¢ utilizzata nelle applicazioni dei successivi Capitoli.

I1 fatto che nell’ Eq. (3.96) non compaiano gli altri parametri che sem-
brano avere un’influenza del determinare il valore della lunghezza della
cerniera plastica (e.g. f., ps) € giustificato dalla mancanza di dati suffi-
cientemente diversificati per consentire di trarre conclusioni generali. Un
possibile sviluppo per 'approccio descritto in questo Paragrafo consiste
nel prendere in considerazione un numero maggiore di prove caratteriz-
zate da una maggiore variabilita, ad esempio, della resistenza a compres-
sione del calcestruzzo.
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In tal senso, un ulteriore indizio della dipendenza della lunghezza
ottima della cerniera plastica dalla resistenza del calcestruzzo si trova
nella riconosciuta dipendenza di L, dalla percentuale volumetrica delle
staffe pvost, oOvvero una grandezza legata all’efficacia del confinamento.
Nella modellazione adottata, infatti, ad un incremento di pvwist segue un
incremento della resistenza del calcestruzzo. Evidentemente, maggiori
valori di pvuse implicano una maggiore resistenza del materiale e, di con-
seguenza una minore lunghezza di L, .



Capitolo 4

CAPACITA DEFORMATIVA DI ELEMENTI IN
CEMENTO ARMATO

Gli elementi in cemento armato di cui interessa conoscere la capacita de-
formativa sono quelli che concorrono a costituire la maglia strutturale di
un telaio in cemento armato: pilastri, travi e pareti. In particolare, ci si
riferira ad elementi prismatici a sezione rettangolare per i quali si fissa
1l seguente sistema di riferimento: asse x coincidente con I'asse longitudi-
nale dell’elemento, assi y e z paralleli alle direzioni principali della se-
zione.

Durante ’'evento sismico, gli elementi del telaio sono soggetti a defor-
mazioni cicliche normali, associate alle caratteristiche della sollecita-
zione di sforzo normale N, momento flettente My e M., e deformazioni tan-
genziali dovute al taglio V.

In generale, I'interazione tra taglio e flessione non puo essere trascu-
rata, specialmente se I'elemento in esame subisce deformazioni cicliche.
Tuttavia, nei casi in cui il momento flettente risulta elevato in rapporto
al taglio, le deformazioni flessionali sono dominanti e possono, con buon
margine, approssimare la risposta della struttura.

Si definisce “luce di taglio” Lsla distanza tra 'estremo di un’asta ed
il punto della linea d’asse in cui la sua deformata ha un punto di flesso,
ovvero dove il diagramma del momento flettente ha un punto di nullo. In
[83] essa e definita come il rapporto tra il momento flettente M della se-
zione in cui € attesa la plasticizzazione ed il taglio V, dunque:

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).



Capacita deformativa di elementi in cemento armato 140

M

L = 2 (4.1)

Il parametro che consente di discriminare i casi in cui gli effetti della
flessione e quelli del taglio possono essere considerati disaccoppiati € il
rapporto tra la luce di taglio Ls e 'altezza h della sezione rispetto al piano
di inflessione. Piu grande ¢ il valore di tale rapporto tanto minore sara
I'effetto dell'interazione tra taglio e momento flettente.

Per valori di L, /h pari o superiori a 2.5 I'elemento & snello ed i mec-
canismi di trasferimento delle forze per flessione e per taglio possono es-
sere considerati spesso disaccoppiati ed indipendenti [83]. La trattazione
che segue si applica ad elementi in cui si ha:

L
=225 4.2
Y (4.2)

La possibilita di separare 1 due ordini di effetti risulta comoda poiché
consente di applicare allo studio della deformazione flessionale I'ipotesi
di mantenimento delle sezioni piane e quella di ortogonalita tra asse e
piano della sezione. Quest’ultima ipotesi non & applicabile allo studio de-
gli elementi tozzi.

La capacita di un elemento in cemento armato di deformarsi a fles-
sione puo essere descritta localmente, sezione per sezione, in termini di
curvatura @ e, globalmente, in termini di rotazione alla corda 9.

La materia ¢ stata ampiamente trattata dal gruppo di ricerca del
Prof. Michael N. Fardis dell’'Universita di Patrasso (Grecia) la cui ricerca
s1 € focalizzata sull’approntamento di modelli, fisici ed empirici, per la
previsione della capacita di deformazione flessionale, allo snervamento
ed in condizione ultima, di elementi in cemento armato. I modelli da loro
proposti, nel seguito descritti, sono stati costruiti e calibrati su un vasto
archivio di prove eseguite su elementi in c.a. rappresentativi, per geome-
tria, dettaglio e condizioni di carico (flessione e pressoflessione retta), di
travi, colonne e pareti di un telaio strutturale piano.
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Figura 4.1 — Grandezze geometriche per la generica sezione in c.a.

In particolare, 1 valori sperimentali utilizzati da Fardis et al [84], [71]
sono relativi a prove eseguite su elementi a mensola e a trave doppia-
mente incastrata con armatura in trazione ed in compressione, simme-
trica o asimmetrica ed in larga parte dotati di dettaglio per la resistenza
al sisma.

Le formule e le espressioni di seguito riportate fanno riferimento ad
un elemento a mensola avente lunghezza pari alla luce di taglio Ls. Come
sara meglio chiarito nel Paragrafo 2, lo studio di tale schema risulta ver-
satile nel descrivere la capacita deformativa degli elementi di un telaio in
presenza di sisma.

Salvo diversamente specificato, ci si riferira ad elementi a sezione
rettangolare per cui si adotta la seguente simbologia:

- b larghezza della sezione;
- h altezza totale della sezione;
- c spessore del ricoprimento ovvero lo strato di

conglomerato misurato dal bordo esterno della sezione
fino alla superficie dell’armatura piu esterna;

- d altezza utile della sezione (distanza tra il bordo compres
so ed 1l baricentro dell’armatura tesa);

- d’ distanza del baricentro dell’armatura compressa dal
bordo compresso;

- X distanza dell’asse neutro dal bordo compresso.
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Per quanto riguarda le armature, salvo diversamente specificato, ci
si riferira ad elementi armati con barre longitudinali continue (assenza
di sovrapposizione) a aderenza migliorata, armature di parete e staffe
chiuse tali da soddisfare 1 requisiti di moderne normative sismiche. Le
aree di armatura tesa, compressa e di parete saranno indicate, rispetti-
vamente, con As, A’s ed Av. Di seguito tutte le grandezze relative all’arma-
tura compressa saranno distinte, per mezzo di un apice “ ‘”, da quelle
relative all’armatura tesa, mentre per denotare le armature di parete
sara utilizzato il pedice “v”.

In Figura 4.1 le grandezze geometriche della sezione sono mostrate
assieme al diagramma delle deformazioni in cui sono evidenziate le de-
formazioni del bordo compresso della sezione &. e le deformazioni delle
armature longitudinali tese e compresse & e €'s rispettivamente.

1. Capacita flessionale a livello della sezione

Valendo I'ipotesi di piccoli spostamenti, la curvatura ¢ € definita come il
rapporto tra la rotazione relativa da di due sezioni ed il valore della di-
stanza dx che le separa:

_do

I (4.3)

¢
Detto “raggio di curvatura” r la distanza che separa il centro di cur-
vatura dall’asse neutro della sezione, esso € cosi legato alla curvatura:

== (4.4)
r

Grazie all'ipotesi di mantenimento delle sezioni piane, € possibile le-
gare la curvatura alla deformazione normale e, lungo tutta la sezione: in
un generico punto della sezione posto ad una distanza y dall’asse neutro
sl avra:

(1+g,)dx=(r+y)do (4.5)
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Figura 4.2 — Significato cinematico della curvatura

Dunque

l+g, =(r+y)l (4.6)
r
Semplificando ed esplicitando la curvatura si ottiene I'equazione del
diagramma delle deformazioni della sezione:

g, =@y 4.7

Si osservi che la curvatura ¢ rappresenta la pendenza di tale dia-
gramma.

Attraverso 'Eq. (4.7) € possibile legare la deformazione di ogni punto
della sezione alla curvatura. Detta { la distanza x normalizzata rispetto
a d, la deformazione al bordo compresso vale:

g, =ox=0¢Cd (4.8

La deformazione nelle armature tesa e compressa vale, rispettiva-
mente:

€, :(p(d—x):(p(l—(;)d 4.9)
d!

€, =(p(x—d')=(p(§—g)d (4.10)
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Occorre precisare che la misurazione sperimentale della curvatura
non avviene mai considerando sezioni infinitamente prossime sia per una
oggettiva difficolta di misura che per una questione di significato fisico:
una volta avvenuta la fessurazione dell’elemento, il sopraggiungere di fe-
nomeni discreti e localizzati quali espulsione dello strato di ricoprimento,
instabilita delle barre e disgregazione del calcestruzzo rendono di scarso
Interesse una misura puntuale della curvatura. La curvatura sperimen-
tale ¢, dunque, una curvatura media ovvero calcolata per una distanza
finita Al tra due sezioni di lunghezza pari [83]:

- alla distanza tra due fessure successive, se interessa la curvatura
prima dello snervamento della sezione, oppure

- alla lunghezza lungo la quale é attesa I'espulsione del ricopri-
mento o I'instabilita delle barre se interessa la curvatura post-
snervamento.

In alternativa ¢ possibile considerare la distanza tra le due sezioni
pari ad h o h/2.

A partire dalla curvatura € possibile risalire alla relazione momento-
curvatura attraverso ’equilibrio alla traslazione e alla rotazione della se-
zione. Nota la geometria della sezione, la quantita e la distribuzione delle
armature longitudinali, noto il valore dello sforzo normale agente e fissati
1 legami costitutivi dei materiali (lineari se si studia il comportamento
fino allo snervamento, non lineari se si studia il comportamento ultimo)
¢ possibile costruire analiticamente 'intera curva M-¢ della sezione as-
segnando 1l valore della curvatura ¢ (deformazioni imposte) attraverso i
seguenti passaggi:

- sl assegna una posizione di tentativo x dell’asse neutro; la distri-
buzione delle deformazioni lungo la sezione é data dall’Eq. (4.7);
la corrispondente distribuzione delle tensioni puo essere ricavata
utilizzando i legami o-¢ dei materiali. E dunque possibile calco-
lare il risultante delle tensioni normali trasmesso dalle armature
e dalla parte di calcestruzzo in compressione, imporre I'equilibrio
alla traslazione e ricavare la posizione effettiva dell’asse neutro.
A questo punto € possibile tracciare 1 diagrammi di tensioni e
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deformazioni effettivi, stabilire se le armature sono snervate e
calcolare 1l valore esatto dei risultanti.

- 1l valore del momento flettente Mr associato alla curvatura im-
posta e allo sforzo normale applicato si ottiene dall’equilibrio dei
momenti rispetto all’asse baricentrico.

- siripetono i passaggi per il valore successivo della curvatura uti-
lizzando come valore di tentativo per x quello ricavato per il pre-
cedente valore della curvatura.

Lo stesso approccio puo essere seguito per costruire 1 cicli isteretici
M-@ per una data storia di spostamenti a patto che siano definiti 1 legami
costitutivi ciclici dei materiali.

1.1 Relazione momento-curvatura allo snervamento

Lo “snervamento” della sezione di un elemento in c.a. € associato al pas-
saggio da un tratto lineare elastico del diagramma M-¢ (avente pendenza
E_ 1, pari alla rigidezza flessionale della sezione omogeneizzata non fes-
surata) ad un tratto con pendenza via via minore fino a diventare co-
stante. Tale cambio di comportamento pud essere dovuto allo snerva-
mento delle armature tese o all’entrata del calcestruzzo compresso in un
campo di comportamento caratterizzato da una marcata non linearita. In
quest’ultimo caso si parla di “snervamento apparente” [84] dal momento
che, pur manifestandosi in modo analogo allo snervamento dell’armatura
tesa, riguarda il calcestruzzo e non l'acciaio.

I1 valore della curvatura da associare allo snervamento della sezione
é la piu piccola tra quelle associate, rispettivamente, allo snervamento

dell'armatura ¢™ e alla non linearita del calcestruzzo ¢¢:

¢, =min(e™; 0" ) (4.11)

A seconda che abbia luogo I'uno o l'altro meccanismo la posizione
dell’asse neutro cambia e pud essere ottenuta imponendo 'equilibrio alla
traslazione sulla sezione. Tale condizione restituisce un’equazione sif-
fatta:

6, =(n*A% + 2nB)1/ *_nA (4.12)
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dove nrappresenta il coefficiente di omogeneizzazione tra acciaio e calce-
struzzo ovvero il rapporto tra il modulo elastico dell’acciaio Es e quello del
calcestruzzo Ec

n=-— (413)

I coefficienti A e B sono dati da espressioni diverse a seconda che lo
snervamento avvenga a causa dell’armatura o del calcestruzzo.

Una volta noto (o assegnato) il valore della curvatura allo snerva-
mento € possibile risalire al corrispondente valore del momento flettente
M attraverso la seguente espressione derivante dall’equilibrio dei mo-
menti sulla sezione:

bd® 20 2 3 2

(4.14)

(1-5)0+(5-8)p+20-5)]|

Poiché, in generale, € piu semplice ottenere una misura sperimentale
affidabile di My, il valore sperimentale della curvatura ¢®® puo essere ri-
cavato invertendo I'Eq. (4.14) e fornendo il valore sperimentale di M ;™.

1.1.1 Snervamento dell’armatura tesa

Se lo snervamento della sezione é identificato con lo snervamento dell’ar-
matura tesa il valore della curvatura allo snervamento ¢3™ e dato inver-
tendo I'Eq. (4.9):

€
(Pirm _ sly fyL (4. 1 5)

REATAET

In questo caso, la posizione dell’asse neutro puo essere calcolata ap-
plicando I'Eq. (4.12) ed utilizzando i valori di A e B dati dalle espressioni

seguenti:

A=p+p'+p, + (4.16)

bdf,
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V(1+8’)+ N
bdf

y

B=p+pd+?t (4.17)
dove:
- & eéil rapporto tra d’ e d;
- p,p'e p, rappresentano rispettivamente il rapporto geometrico
di armatura tesa, di armatura compressa e dell’armatura di
parete che si considera uniformemente distribuita tra la zona
tesa e la zona compressa:

A
= 4.18
P=3d (4.18)
AI
r= s 4.19
P =2q (4.19)
A
= 4.20
Py =3d (4.20)

Essendo As, A’s e Ay, rispettivamente, I’'area dell’armatura tesa,
dell’armatura compressa e dell’armatura di parete.

1.1.2 Snervamento apparente della sezione

Lo snervamento apparente della sezione é associato all’entrata del calce-
struzzo in un campo di comportamento marcatamente non lineare che si
manifesta con un ramo decrescente del diagramma momento-curvatura
prima dello snervamento dell’armatura tesa. E stato osservato che tale
meccanismo si verifica in sezioni in cui si ha un elevato valore dello sforzo
normale adimensionalizzato v=N/A.f. [83].

Un modo semplice per individuare questo comportamento & quello di
associarlo al superamento di una certa deformazione e della fibra mag-
giormente compressa della sezione considerando, fino a quel momento,
sia l'acciaio che il calcestruzzo elastici. In [85], sulla base dei risultati
sperimentali ottenuti per elementi che hanno manifestato lo snerva-
mento apparente, & stato definito il seguente valore limite per la defor-
mazione elastica nel calcestruzzo:
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g, <18t (4.21)

E

c

dove f. ed E. sono rispettivamente la resistenza cilindrica del calcestruzzo
non confinato ed il modulo elastico.

Dunque, la curvatura¢$®associata allo snervamento apparente é
data invertendo I'Eq. (4.8):

(P;IS: 8c :18 fC (422)
td T Egd

dove la posizione dell’asse neutro( , € sempre data dall’'Eq. (4.12) ma uti-
lizzando 1 seguenti valori di A e B:

~p+p+p,—— (4.23)

A=p+p'+p, — N
PP Ebd 1.8nbdf

1+98
2

B=p+p'8'+p, (4.24)

1.1.3 Sezioni a T, L, H, U o sezioni rettangolari cave

Nel caso di elementi con sezioni a T, L, H, U o sezioni rettangolari cave é
possibile considerare una sezione equivalente rettangolare o a T la cui
flangia ha larghezza totale b e spessore ¢ e la cui anima ha larghezza
totale bw. Per il calcolo della posizione dell’asse neutro e possibile utiliz-
zare 'Eq. (4.12) come se si trattasse di una sezione rettangolare, il che
equivale ad ipotizzare che 'asse neutro intercetta la sezione in corrispon-
denza della flangia. Se, tuttavia, il valore di { , dovesse risultare signifi-
cativamente maggiore del rapporto ¢/d allora l'asse neutro intercetta
lanima della sezione e le formule per 1 coefficienti A e B ed il momento
My, ricavate per sezioni rettangolari, non sono piu valide. Tali formule
sono sostituite dalle seguenti:

nel caso in cui lo snervamento della sezione sia dovuto allo sner-
vamento dell'armatura tesa 1 coefficienti A e B valgono:

w

b N 1¢( b
A=— ' SEA L A 4.25
5 [p+p +pV+bdny+nd(bw J (4.25)
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1+3 ’
Bobfprpy  2E8) N | 12V (4.26)
b 2 bdf,) 2nld) (b

w w

nei casl in cui si riscontra lo snervamento apparente della se-
zione, A e B valgono:

b N ) 1¢(b

A= prp+p, - 116 4 4.27
bw(p“”pv scEsde+nd(bw j (4.27)
b p,(1+8)) 1 (¢Y(b

B=|pspe+ DO TLND 4.28
bW£p+p T ) enld) o, (4.28)

Infine, per il calcolo di My occorre utilizzare la seguente espressione
in luogo dell’Eq. (4.14):

S e 2
bd> V| ‘12 2 3)b b\ 2d 2d)2d
850 oo s 091

Si osservi che le Equazioni (4.26), (4.28) e (4.29) degenerano nelle
omologhe Equazioni (4.17), (4.24) e (4.14) per bw = b.

(4.29)

1.1.4 Fattori di correzione

La capacita delle Equazioni (4.15) e (4.22) di predire correttamente la
curvatura allo snervamento di sezioni rettangolari o di sezioni a T, L, H,
U o rettangolari cave puo essere accertata mediante il confronto coi risul-
tati di prove sperimentali.

In particolare, in [86] sono stati considerati 1 risultati di prove ese-
guite su circa 2050 provini rappresentativi di travi o colonne, 125 rappre-
sentativi di muri e 155 rappresentativi di sezioni a T, L., H, U o sezioni
rettangolari cave ed aventi un rapporto Ls/h tale escludere effetti di in-
terazione tra flessione e taglio. Per ognuna di esse il momento M e
stato preso in corrispondenza dell’angolo della bilineare che inviluppa i
cicli di isteresi M-9.
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MA
Yieldjmoment M, Ultimate moment, M,=M,

M,,, < 0.8M,

v

H
6,. yield deformation 0,. ultimate deformation 0

(a) (b)

Figura 4.3 — Cicli isteretici M-9 ed inviluppo bilinearizzato (a); inviluppo

idealizzato elastico perfettamente plastico con resistenza residua (b) [87]

Dal confronto con i dati delle prove ¢ risultato che, mediamente, 1
valori sperimentali di ¢y sono piu grandi delle previsioni dell’Eq. (4.11) di
un fattore pari a 1.025, 1.015 e 1.075 nei casi, rispettivamente, di sezioni
rettangolari, muri e disezionia T, L, H, U o rettangolari cave. Applicando
tali fattori alle Eq. (4.11), (4.14) e (4.29) queste saranno in grado di pre-
dire il valore medio delle prove sperimentali con un coefficiente di varia-
zione (dispersione) oscillante tra il 12.5% ed 1l 16%.

1.2 Relazione momento-curvatura in condizioni ultime

La curvatura ultima . si considera raggiunta in corrispondenza di una
caduta del momento resistente della sezione di almeno il 20% rispetto al
momento resistente di picco se il protocollo di carico € monotono a defor-
mazione imposta (Figura 4.3). Se il protocollo di carico é ciclico il compor-
tamento ultimo della sezione é rivelato da una riduzione della pendenza
e dell’ampiezza dei cicli di isteresi oltre che da una riduzione del momento
di picco raggiunto durante il ciclo. In quest’ultimo caso la curvatura ul-
tima & associata ad un degrado del valore del momento resistente di picco
dell’n-esimo ciclo di almeno il 20% rispetto al momento resistente di picco
piu grande registrato durante gli n-1 cicli precedenti. Qualora non fosse
possibile distinguere in maniera chiara questi effetti, la curvatura ultima
é associata convenzionalmente ad un valore del momento resistente pari
all’80% di quello che si ha in corrispondenza del picco preso sull’inviluppo
dei cicli di isteresi.
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Il comportamento ultimo della sezione € raggiunto quando, a seguito
del manifestarsi di grandi deformazioni, si verifica uno dei seguenti
eventi:

- raggiungimento della deformazione ultima dell’acciaio €s. e rot-
tura dell’armatura tesa alla curvatura:

€

P, = m (4.30)

dove , € la posizione dell’asse neutro corrispondente alla defor-
mazione ultima dell’armatura;

- schiacciamento del calcestruzzo a seguito del raggiungimento
della deformazione ultima &, in corrispondenza del bordo com-
presso della sezione alla curvatura:

Py = (4.31)

dove(,, € la posizione dell’asse neutro corrispondente alla rot-
tura del calcestruzzo compresso.

Il raggiungimento della curvatura ultima pud avvenire prima, du-
rante o dopo I'espulsione del ricoprimento. Nei primi due casi il raggiun-
gimento della capacita deformativa ultima di acciaio o calcestruzzo com-
porta il raggiungimento della condizione ultima per l'intera sezione. Se,
Invece, sia acciaio che calcestruzzo conservano una certa capacita defor-
mativa dopo 'espulsione del ricoprimento il raggiungimento della loro de-
formazione ultima avviene con la sezione ridotta al solo nucleo confinato.
Pertanto, in quest’ultimo caso, per 'applicazione delle Equazioni (4.30) e
(4.31) occorre utilizzare le grandezze geometriche e meccaniche del nucleo
confinato.

I1 verificarsi di uno di questi possibili meccanismi dipende dal valore
dello sforzo normale N agente sulla sezione, dalla quantita e disposizione
delle armature e dal confinamento della zona compressa. Tali fattori sono
considerati in termini di:

- sforzo normale adimensionalizzato v:
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N

vV=— 4.32
v (4.32)
- rapporto meccanico di armatura tesa®, compressa o' e di parete
o,

0Pl (4.33)

f.
o= Ph (4.34)

f.
o, = p;fy (4.35)

Lo studio della curvatura in condizioni ultime avviene sempre sotto
I'ipotesi di conservazione delle sezioni piane ma, a differenza del calcolo
allo snervamento in cui 1 materiali sono considerati elastici lineari, per
impostare le condizioni di equilibrio si utilizzano per acciaio e calce-
struzzo i legami o-€ non lineari descritti nel Paragrafo 1.2.3.

I1 valore del momento resistente ultimo della sezione puo essere rica-
vato imponendo l'equilibrio alla rotazione dei risultanti delle tensioni
agenti nelle armature e nella zona compressa di calcestruzzo attorno al
baricentro della sezione geometrica. Le espressioni che ne derivano, di
seguito esposte, si applicano al calcolo dei valori di Mg. (sezione geome-
trica con calcestruzzo non confinato) e Mro (sezione costituita dal nucleo
confinato) utilizzando le opportune grandezze geometriche e meccaniche;
per semplicita si ripotano le formule con la notazione relativa a MRge.

Per ricavare il momento resistente in condizioni ultime ¢ inoltre pos-
sibile utilizzare le formule di normativa per lo stato limite ultimo (SLU)
avendo pero 'accortezza di utilizzare 1 valori medi delle resistenze dei
materiali al posto dei valori di calcolo, dunque la resistenza media allo
snervamento di acciaio e calcestruzzo, fym ed fem, invece di fya = fix/ ys ed
fed = fex/ ye. Se, inoltre, il valore di calcolo della resistenza del calcestruzzo
fosse affetto dal fattore di riduzione che tiene conto degli effetti di lungo
periodo (i.e. 0.85) questo va rimosso. Infine, per tenere conto della pre-
senza dell’armatura di parete, nel caso in cui la sezione arrivi alla
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condizione ultima per rottura dell’armatura tesa prima dell’espulsione
del ricoprimento, I'area dell’armatura tesa da considerare & pari ad
Asfi/fy.

Nei Paragrafi 1.2.1 e 1.2.2 sono esaminati i possibili casi in cui il com-
portamento ultimo della sezione é governato dall’armatura o dall’acciaio,
prima o dopo l'espulsione del ricoprimento. Nel Paragrafo 1.2.3 sono de-
scritti 1 legami costitutivi utilizzati per I'ottimizzazione delle formule per
1l calcolo della curvatura ultima ed 1 valori delle proprieta meccaniche dei
materiali da utilizzare.

1.2.1 Rottura del’armatura tesa prima dell’espulsione del rico-
primento

Tale meccanismo di rottura, che coinvolge I'intera sezione, avviene se la
deformazione ultima dell’armatura tesa esu viene raggiunta prima che si
raggiunga la deformazione ultima &.u al bordo compresso del calcestruzzo
non confinato. Possono essere distinti due sotto-casi:

- larmatura tesa e 'armatura compressa sono entrambe snervate;
In questo caso la posizione dell’asse neutro soddisfa la disugua-
glianza:

[<—fa (4.36)
Scu + gsu

- Parmatura compressa non & snervata, allora vale la disugua-
glianza:

’ !
g, +&,0

C < (437)

’
£, &
Rottura dell’'armatura tesa con armatura compressa snervata
Se la seguente condizione geometrica risulta soddisfatta:
g, —¢&

§ < Ty (4.38)
Scu + SSU
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assieme alla seguente condizione sullo sforzo normale adimensionaliz-

zato v:
Vi, SV (4.39)
dove:
€
de  +¢ —(1-8")=2
Ve tre —(1-8) )
v, = +o -t - -
g, +e fy €, tE, (4.40)
€ — &y +— (8 — &g )+ 1+f‘—v
fe
Scu_ cu
VS’C=—3+CO'—(D£— - D
€, T8, fy (1_6)(Ssu+gcu) (4.41)

{8'(8511 +8, )~ (80 — € )+ %(gsu - gshv)(l N %:H

allora I'intera sezione raggiunge la condizione ultima per rottura dell’ar-
matura tesa con 'armatura compressa snervata, prima dell’espulsione
del ricoprimento. In queste condizioni, imponendo I'equilibrio alla trasla-
zione sulla sezione la posizione dell’asse neutro puo essere stimata attra-
verso la seguente espressione:

(1-8) vl -+ o |4 1ag L1 S 1 fo |l
s 3¢, 20 g, f,

(1—6')(1+8°2]+[2+1(1_ Eohv. ][1 N I Dm
3¢, 2 £, fyv

In queste condizioni il momento resistente ultimo della sezione vale:

o™ (4.42)
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Re _(1_¢)|S_Be [l . fa (q_
bd’f - C){z 3¢ [2 bt QJ}

su

1-¢ ¢ , N , 1 - ’
T[wi+a)]+10_)8,{((;—6)(1—Q)—§{(1—C)z } + (4.43)
]‘_6' Sshv 1_C Sshv f;

G O vl

gy € la deformazione allo snervamento dell’armatura di parete;
gy € la deformazione delle armature di parete all'inizio del tratto

dove:

incrudente;
fi € la tensione ultima dell’acciaio alla fine del tratto incrudente.

Rottura dell’armatura tesa con armatura compressa elastica

Se la condizione espressa dall’Eq. (4.38) € soddisfatta ma il rapporto v
dovesse risultare minore di v la posizione dell'asse neutro C_, risulta
essere la radice positiva dell’equazione seguente:

AP -BL+C=0 (4.44)
dove:
-3
A=ty D 1+ﬁ—V(1—85th+gshV D Fa (4.45)
38511 2 (1 - 6 ) f;7V su SSU 8yV

o B, @

2
Bol+v+2e ol g8y
3¢ f, g, 1-9

su

{1 +ft_v(1 _ Sshv]+ 8shv _38yv _6’8&:|
f;fv 8su 8su 8yv

(4.46)
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C:v+8i+mft—v+oo’8’8%+L'
3e,, £, e, 2(1-9)
; (4.47)
g, —3¢
1+f°—V 1 Zabw || Zeh W—(S’)Zgﬁ
f;zv gsu 8su gyv

In queste condizioni il momento resistente della sezione in condizioni
ultime vale:

My ) C_Be [l e g
bar C){z 36 [2 bt QJ}

ﬂ{mi_km’isqu_kL

g 5')
{{1—8’+§(1—8—WJ
Ssu

€ (1-
{1 + zyv %}{1_78—(1—@ EY} (4.48)
R S Pl

Nel caso di cui sopra ricade anche quello in cui la condizione espressa
dall’Eq. (4.38) non ¢ soddisfatta ma il rapporto v & minore del valore li-
mite v,, dunque I'Eq. (4.39) e rispettata.

Se, invece, la condizione espressa dall’Eq. (4.38) & soddisfatta ma il
rapporto v € maggiore div,, allora I'armatura compressa e snervata ma

Iespulsione del ricoprimento avviene prima della rottura dell’armatura
tesa. Questa condizione € studiata nel Paragrafo seguente.

1.2.2 Espulsione del ricoprimento

Se in corrispondenza del bordo compresso della sezione viene raggiunta
la deformazione ultima del calcestruzzo e il materiale inizia a rompersi
fino ad arrivare all’espulsione del ricoprimento con una conseguente ca-
duta del momento resistente.

In questa condizione la sezione di riferimento € costituita dal nucleo
confinato di calcestruzzo e dallarmatura tesa e compressa; pertanto, nei
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calcoli andranno adoperate le seguenti caratteristiche geometriche e mec-

caniche:

le dimensioni b, d e d’ sono sostituite dalle dimensioni be, dc e d
del nucleo confinato, essendo:

bc = b - (Qstaffe + C) (449)
dc — d _ (Qséaffe + Cj (450)
dcv — Qstaffe ;_@barre (45].)

essendo @statte € Dvarre rispettivamente 1 diametri delle staffe e
delle armature longitudinali al bordo compresso e ¢ € il valore del
ricoprimento.

1 valori dello sforzo normale N, e del rapporto geometrico di ar-
matura p, p’ e p» devono essere normalizzati rispetto a bedc;

la resistenza f*c e la deformazione ultima €. devono essere rife-
rite al calcestruzzo confinato. I loro valori sono definiti nel Para-
grafo 1.2.3.

Si distinguono due scenari dopo 'espulsione del ricoprimento:

la perdita del ricoprimento innesca la rottura del nucleo confi-
nato per schiacciamento del calcestruzzo compresso;

1l momento resistente della sezione considerata integra ha una
caduta seguita da un recupero di resistenza da parte della se-
zione ridotta al solo nucleo confinato.

L’occorrenza dell'uno o dell’altro caso dipende essenzialmente dal
buon confinamento del nucleo di calcestruzzo ed é individuata confron-

tando 1l

momento resistente del nucleo confinato Mrn col momento resi-

stente ultimo della sezione. Questo corrisponde, convenzionalmente,
all’80% del momento resistente della sezione integra Mg valutato senza
considerare l'effetto del confinamento.
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Se, dopo 'espulsione del ricoprimento, si ha un recupero di resistenza
ovvero si ha:

M, >0.8M,, (4.52)

allora la condizione ultima puo essere raggiunta o per rottura dell’arma-
tura tesa o per schiacciamento del calcestruzzo compresso. Entrambi 1
casl sono gia stati trattati nei paragrafi precedenti; ovviamente, per I'ap-
plicazione delle formule occorre utilizzare le caratteristiche geometriche
e meccaniche della sezione costituita dal solo nucleo confinato.

Se, invece, il nucleo di calcestruzzo non € in grado di produrre un
momento resistente maggiore di quello associato al raggiungimento della
condizione ultima prima dell’espulsione del ricoprimento, condizione
espressa dalla seguente disuguaglianza:

M, <0.8M,, (4.53)

Iespulsione del ricoprimento determina il raggiungimento della condi-
zione ultima della sezione.

E possibile che la condizione ultima venga raggiunta con entrambe
le armature snervate, con solo 'armatura tesa o quella compressa sner-
vata oppure con entrambe le armature ancora in campo elastico (raro).
Tale casistica verra di seguito esposta.

Espulsione del ricoprimento con entrambe le armature snervate

Affinché esista la possibilita che entrambe le armature siano snervate
prima dell’espulsione del ricoprimento la seguente condizione geometrica
deve essere soddisfatta:

g, —¢&

§ <y (4.54)
SCu + SV

Se assieme alla condizione data dall’Eq. (4.54) risulta rispettata an-
che la seguente condizione sul carico assiale:

Vi, SV<V, (4.55)

dove:
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e _ T2
o) €, +E. cu
U, =0 — o § Y |4y —— 3 (4.56)
’ 1-8"( e, ¢ €, —¢
e _ S
0 & — & cu 3
o v cu y oS!
Uy = O c0+1_8, N o) +—+ (4.57)
€ T E, Eey T Ey

allora sia 'armatura tesa che quella compressa sono snervate (ma non
incrudite) al raggiungimento della condizione ultima e la posizione
dell’asse neutro (., € data dall’espressione seguente:

o= (1—8')(v+co—(o')+(1+8’)cov (4.58)

1-8Y1-22 |20
@-5)[1- g Jom

€

cu

Il momento resistente della sezione in condizioni ultime vale:

My, _ 1-C &g, (1 . &y
bd2fc_c{ 2 3 (2 C—i_4swcﬂ+

cu

(1-8)(0+ ) I
1-8') o+ . 1(, &,
e (SRR

cu

Espulsione del ricoprimento con armatura tesa elastica ed armatura com-
pressa snervata

Per v > vcy 'armatura tesa rimane elastica e la posizione dell’asse neutro
¢ la radice positiva dell’equazione seguente:

A +B;-C=0 (4.60)

dove:

(4.61)
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B=|o+oe vy 1"’%{8“ —8’]] (4.62)
i €, -8 &,
()] Q)
C= —+ vy _ 4.63
e, 2(1—5')syv}“‘ (4.6

Il momento resistente della sezione in condizioni ultime vale:

MRC _ 1_C_ 802 l_ 8;2
bdgfc_c{ 2 380u(2 C+4gcuC "

(1_8,) 1_C.>scu ' @, Ey
2 (DT Sy + 0 +m ]_—C_, ]_—g (464)

{Hsﬂ(ﬂmz_a_zg@f_wﬂ
€y C 3 3 €.

Espulsione del ricoprimento con armatura tesa snervata ed armatura

compressa elastica

Se v < V'¢y Parmatura compressa rimane elastica e la posizione dell’asse
neutro ¢ data dalla radice positiva dell’equazione seguente:

A -B;-C=0 (4.65)
dove:
B 2
g, +&
A=l1-be O (60 *200) (4.66)
3e, 2(1-98) e.8,

B= oa—(o’g%+v+ @v'(1+5r8ﬂﬂ (4.67)
i & 1- €,y

c=|2- L} 6. 8 (4.68)
e, 2(1-8)s,,

Il momento resistente della sezione in condizioni ultime vale:
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MRC _ 1_(;_ €e2 l_ 8L2
bd2fc_é{ 2 3 [2 C+4SCHCH+

cu

(1_8,) IC_S'Scu oy SYV '

R (e
€y C 3 3 € e

Espulsione del ricoprimento con entrambe le armature elastiche

Qualora la condizione espressa dall’Eq. (4.54) non fosse rispettata, ov-
vero:

§ > Y (4.70)

e se 1l valore di v é tale che:

Vey SV V'Qy (4.71)
dove:
145 € _8c2
— o' Q) +8 cu 3
v..=—|(1-06")e,., —0e, |-0o+——|¢c_ — + 4.72
L L N B e e
802
1-8')e,, —¢ 1+98 ™ g
V'va = (0’ _2( ) ch . + ?)V [ + 8’ Sry _SCUJ_‘_S, 8
€y o d'ey, \1-0 Eey —Ey
(4.73)

sia Parmatura tesa che quella compressa sono elastiche alla rottura del
ricoprimento. Tale condizione, estremamente sfavorevole, & tuttavia piut-
tosto rara dal momento che, per verificarsi, 'armatura compressa do-
vrebbe essere posizionata lontano dal bordo compresso, il che & insolito.
Entro questo intervallo di v la posizione dell’asse neutro € data dalla ra-
dice positiva dell’equazione seguente:

AP -BL-C=0 (4.74)
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A=|1- 8;2} (4.75)
i 3¢,
o o o)
B=|v—| —+—+—7—|¢&, (4.76)
i {sy g, (I—S)SYV] }
I ‘o o, (1+38
c=| 2, % o, ( , )}w 4.77)
&, & 2(1 -0 )syv
1l momento resistente ultimo della sezione vale:
MZRC :C 1_C_8c2 l_c_'_ SCZ +
bd*f, 2 3e,, | 2 4e
, (4.78)
1-9¢ ' 1-98
( )8& (1_C)E+(C_6!)2 +(0V( ) €eu
2 C g, €, 120 &,

Se v>V'.y 'armatura compressa € snervata (ma non incrudita) e 'ar-
matura tesa resta elastica. La posizione { dell’asse neutro e data dalla ra-
dice positiva dell’Eq. (4.63) ed il momento resistente ultimo Mr. dall’Eq.
(4.64).

Se v < vy Parmatura compressa resta elastica mentre quella tesa e
snervata (ma non incrudita). La posizione ( dell’asse neutro € data dalla
radice positiva dell’Eq. (4.68) ed il Momento resistente ultimo ¢ dato
dall’Eq. (4.69).

1.2.3 Legami costitutivi e proprieta meccaniche dei materiali

I legami costitutivi non lineari utilizzati da Fardis et al per il calcestruzzo
e per l'acciaio sono di seguito descritti:

per il calcestruzzo non confinato si adotta il cosiddetto legame
parabola-rettangolo in cui il tratto parabolico termina in corri-
spondenza della resistenza ultima f. e della deformazionee.s.
A partire da questo punto segue un tratto orizzontale fino al rag-
giungimento della deformazione ultima &cu.

per l'acciaio si considera un legame costitutivo elastico perfetta-
mente plastico se i1l comportamento ultimo € governato dal
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calcestruzzo, ovvero per deformazioni relativamente piccole; se,
invece, il comportamento ultimo e governato dall’acciaio si uti-
lizza un legame elastico con incrudimento in cui il tratto incru-
dente ¢ lineare e parte in corrispondenza della tensione di sner-
vamento fy e della deformazione &sn e termina in corrispondenza
della tensione f; e della deformazione &su.

Le formule riportate nel presente Capitolo hanno come dati in in-
gresso, tra gli altri, 1 valori delle proprieta meccaniche dei materiali. In
generale, tali valori non coincidono con quelli derivanti da prove stan-
dard. Infatti, 1 risultati forniti da queste indagini, non colgono la reale
capacita resistente/deformativa del materiale al variare delle condizioni
di carico (monotono o ciclico) né in quanto parte di un complesso acciaio-
calcestruzzo (e.g. confinamento del calcestruzzo, stabilita impedita delle
barre). Le Eq. (4.30) e (4.31) sono in grado di prevedere in modo ottimale
la curvatura ultima sperimentale se si utilizzano valori delle proprieta
meccaniche dei materiali piu vicini a quelli esibiti nelle condizioni di la-
voro dei materiali stessi. I modelli di seguito riportati sono quelli utiliz-
zati da Fardis et al per assegnare 1 valori delle deformazioni ultime di
acciaio e calcestruzzo in condizioni di carico ciclico.

Prima dell’espulsione del ricoprimento:

- per l'acciaio delle barre longitudinali, caratterizzate da una de-
formazione ultima nominale &, ., (derivante da una prova stan-
dard a trazione), il valore della deformazione ultima da conside-
rare é:

Esu = 0-48su,nom (4 79)

- per il calcestruzzo non confinato:

18.5 ’
Ecu :(WJ (480)

con:

0.0035<¢_, <0.01 (4.81)
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Dopo 'espulsione del ricoprimento:
per lacciaio delle barre longitudinali:
Esu _4 1+3@ (1—0.75e*°~4”b’°°mp )gsu,mm (4.82)
15 Sh

dove: db ¢ il diametro delle barre, sn € il passo della staffatura
ed 7y, comp € 11 numero di barre che lavorano a compressione.

per il calcestruzzo del nucleo confinato:

*Puty (4.83)

e, =g, +0.04
dove la deformazione ultima del calcestruzzoe. € quella data
dall’Eq. (4.80), p. € f, sono, rispettivamente, il rapporto geome-
trico di armatura e la tensione di snervamento delle armature
trasversali ed a & un parametro che rappresenta l'efficacia del
confinamento. La formulazione per a utilizzata da Fardis et al
la seguente:

b?
O P O PR N (PR 20 ) N (4.84)
2b, 2h, 6b,h,

essendo bc ed hc le dimensioni della sezione costituita dal nucleo
confinato e bi la spaziatura tra i centri di due barre adiacenti la

cui instabilita sia impedita (bloccata da un tirante trasversale a
uncino o dall’angolo di una staffa).

La tensione associata alla fine del tratto lineare del legame pa-
rabola-rettangolo per il calcestruzzo confinato f. ed il corrispon-
dente valore della deformazione g2 sono cosi date:

£ =f (1+K) (4.85)
€, ¥ €, (1+5K) (4.86)

essendo g.s =0.002 con:
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%
33&1} (4.87)

K=35(
f.

2. Capacita flessionale a livello dell’elemento

La grandezza che si utilizza per valutare la capacita di spostamento di
un elemento in cemento armato ¢ la rotazione alla corda 9. Detti A e B gli
estremi di un’asta, la rotazione alla corda 9a € 'angolo sotteso tra la nor-
male uscente dal baricentro della sezione A e la corda congiungente 1 ba-
ricentri delle sezioni A e B in configurazione deformata [71]. In Figura
4.4(a) la rotazione alla corda é rappresentata per uno schema a mensola
ed in Figura 4.4(b) per uno schema la cui deformata ¢ analoga a quella di
un pilastro all'interno di un telaio, a meno della rotazione rigida dei nodi.

Dal punto di vista analitico, la rotazione alla corda agli estremi ¢ le-
gata alllandamento della curvatura lungo I'elemento. Nota la funzione
(p(x)che assegna 1l valore della curvatura sezione per sezione, la rota-
zione alla corda agli estremi A e B dell’elemento vale:

ijw(x)(xB —x)dx

g, = 2o (4.88)
Xp —Xa
xB(p x)(x, —x)dx
%:h (=) =) (4.89)
X —Xp

Nelle applicazioni pratiche, per valutare la domanda di spostamento,
la risoluzione di questi integrali avviene per via numerica discretizzando
lasta in conci ed assegnando ad ognuno di essi un valore costante della
curvatura. I valori della curvatura da assegnare ai conci possono essere
ottenuti dallo studio del legame M-¢ delle sezioni di ogni concio utiliz-
zando modelli in grado di tenere conto della plasticita (modelli a fibre).
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5 ? =4 l

3 5]

n I

i

~

7 i T =k J
A Mi(x) A M(x)

(a) (b)

Figura 4.4 — Rappresentazione grafica della rotazione alla corda per uno

schema a mensola (a) e per un pilastro (b)

Tuttavia, per la valutazione della capacita di spostamento & suffi-
ciente utilizzare modelli che forniscano la capacita deformativa massima
per un determinato stato limite. Nei paragrafi seguenti sono descritti due
tipi di modelli, uno che prende direttamente in considerazione 1 fenomeni
fisici legati alla deformazione dell’elemento (modello fisico) ed uno empi-
rico tarato sulla base di un ampio campione di dati sperimentali. Il mo-
dello fisico & definito sia allo snervamento che in condizione ultima, men-
tre il modello empirico € ottimizzato per la previsione della rotazione alla
corda in condizione ultima.

I provini impiegati nelle sperimentazioni sono del tipo a mensola con
carico applicato all’estremo libero ortogonalmente alla linea d’asse o a
trave doppiamente incastrata con carico applicato in mezzeria. In ragione
della sua simmetria, quest’ultimo schema puo essere rappresentato dalla
trave mostrata in Figura 4.4(b).

Con riferimento alla Figura 4.4 valgono le seguenti considerazioni:

- la corda congiungente le sezioni A e B passa per il punto di
flesso della deformata ovvero per la sezione in cui il momento
flettente ha un punto di nullo;

- per lo schema (a) la luce di taglio Ls € pari all'intera lunghezza
dell’elemento;

- per lo schema (b) la luce di taglio ¢ pari alla meta della lun-
ghezza dell’elemento;
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la porzione di deformata compresa tra uno dei due estremi ed
il punto di flesso dello schema (b) ¢ analoga alla deformata di
una mensola di lunghezza pari ad L/2.

Alla luce di queste considerazioni e possibile definire la rotazione alla
corda ad un estremo come I'angolo sotteso tra la normale alla sezione e la
corda congiungente ’estremo con il punto di flesso della deformata.

I modelli e le formule di seguito riportati sono stati ricavati con rife-
rimento allo schema a mensola per cui si ha L =L,. I risultati possono
essere estesl a qualunque altro schema considerando la porzione di ele-
mento di lunghezza pari alla luce di taglio.

2.1 Rotazione alla corda allo snervamento

Per “rotazione alla corda allo snervamento” 9, si intende il valore che as-
sume la rotazione all’estremo dell’elemento quando in una sezione
dell’asta viene raggiunto lo snervamento cosi come definito nel Paragrafo
1.1. I1 valore di 9y puo essere visto come la somma di tre contributi: uno
dovuto alla sola deformazione flessionale 37, uno attribuibile alla defor-
mazione a taglio 3™ ed uno dovuto allo sfilamento delle barre dalla zona
di ancoraggio ed al loro allungamento 95 :

Sy _ Sgex + Sihear + Silip (490)

Rotazione flessionale dell’elemento

La rotazione alla corda 9% alla sezione di incastro & data dal rapporto tra
lo spostamento &y dell’estremo libero e la lunghezza della mensola, coin-
cidente con la luce di taglio Ls:

o
flex
90 = fy (4.91)

Lo spostamento &y dell’estremo libero € pari a:
RL,
* " 3EI

(4.92)

essendo:
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Fy la forza applicata all’estremo libero della mensola tale da
produrre il momento My di snervamento della sezione di inca-
stro;

3EI/L; la rigidezza flessionale della mensola.

La rotazione 92 vale:

8, ML,
8 ex _ Y _ y (4.93)
Y

Ricordando che:
M

¢, = EIy (4.94)

sipuo esprimere 97 in funzione della curvatura della sezione di incastro:

o, L,
3

Sf}ex = (4.95)
con @y determinata utilizzando, a seconda dei casi, 'Eq. (4.15) o (4.22) e
applicando 1 fattori di correzione introdotti nel Paragrafo 1.1.4.

Con riferimento ad uno schema diverso da quello a mensola ¢é facile
verificare che 'Eq. (4.95) non perde di validita. Si consideri, ad esempio,
lasta raffigurata in Figura 4.4(b) la cui rigidezza flessionale € pari a
12EI/ I} e per la quale lo spostamento all’estremo B vale:

FI}
- 4.96
P 12EI (4.96)
Esplicitando il valore della luce di taglio Ls=L/2 si ha:
2FL}
=20 4.97
" 3EI (4.97)

Per il calcolo di 3! all’estremo A occorre lo spostamento S(Ls)ed il
taglio V(Ls) che, per questo schema, sono pari a §;/2 ed F.
3
( Ls) _ FL’
3EI

(4.98)

che ¢ lo stesso spostamento calcolato per lo schema a mensola.
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Qualora la fessurazione diagonale dovuta al taglio dovesse verificarsi
prima dello snervamento della sezione occorre tenere conto della trasla-
zione del diagramma del momento flettente. Cio risulta necessario se il
valore del taglio associato alla fessurazione diagonale Vkc € minore di
quello associato al momento flettente allo snervamento:

<V, =—2 (4.99)

I1 valore di Vkc € preso pari alla resistenza di un elemento in c.a. in
assenza di armatura a taglio. Per il calcolo € possibile utilizzare la for-
mula proposta nell’Eurocodice 2 (CEN2004b):

V. ={max|180(100p)"*;35 f1+,f0d;212”6

1422 f”3+0.15ﬁ b.d
d |° A

[

(4.100)

La fessurazione diagonale determina la propagazione dello snerva-
mento dalla sezione di estremita fino all'ultima sezione interessata dalla
fessura per una lunghezza z che dipende dall'inclinazione della fessura
stessa e, dunque, dalla quantita di armatura trasversale. La rotazione
puo allora essere cosi valutata:

o, (L, +2)
3

90 = (4.101)
Per le travi e le colonne aventi sezione rettangolare o elementi con
sezione a T, H, U o rettangolare cava il valore del braccio interno z ¢ as-
sunto pari alla distanza tra I'armatura tesa e quella compressa; per le
pareti z € presa pari all’80% dell’altezza A della sezione:
z=d-d' travi e pilastri

(4.102)
z=0.8h pareti
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Rotazione dell’estremo incastrato per sfilamento delle barre allo snerva-
mento

In mancanza di apposite soluzioni di dettaglio (e.g. ripiegamento ad un-
cino delle barre longitudinali o saldatura delle stesse ad una piastra di
ancoraggio), le barre di armatura nelle zone dell’elemento soggette a tra-
zione tendono a sfilarsi dal conglomerato (e.g. in corrispondenza dei punti
di giunzione trave-pilastro o nella mezzeria delle travi) producendo una
rotazione rigida 9{". In casi estremi, in cui 'ancoraggio delle barre ¢ del
tutto insufficiente, 'elemento pud andare in crisi per il completo sfila-
mento delle barre prima che queste abbiano iniziato a snervarsi, impe-
dendo all’elemento di sviluppare gran parte della sua capacita resistente.

Quantificare il contributo di 9§ sulla rotazione totale risulta impor-
tante per una corretta interpretazione delle prove sperimentali. Infatti,
se lo sfilamento delle barre non € impedito, i1 suoi effetti vengono inglobati
nella misurazione globale della rotazione alla corda.

Per effetto dello sfilamento delle barre la sezione di incastro dell’asta
ruota rigidamente con fulcro all’altezza dell’asse neutro producendo uno
spostamento s all’altezza dell’armatura tesa, come mostrato in Figura
4.5. L’angolo 9 vale:

slip _ S

9 _—(1—C)d (4.103)

Il valore di s e dato dalla somma di due contributi:
lo “scorrimento” vero e proprio della barra rispetto al conglo-
merato che la circonda (nullo solo se esistono dettagli costrut-
tivi atti ad impedirlo);
lallungamento delle barre, valutato sulla lunghezza di anco-
raggio .
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Figura 4.5 — Rotazione rigida per sfilamento delle barre di armatura

La lunghezza I, &€ quella tale da permettere il completo passaggio
delle tensioni di trazione dal’armatura verso il calcestruzzo dell’elemento
in cui € inglobata. Dunque, I, non & una quantita fissa ma dipende dalle
caratteristiche meccaniche di acciaio e calcestruzzo e dalle condizioni di
carico. Occorre dunque determinarne il valore imponendo ’equilibrio tra
la risultante delle tensioni trasmesse dalle barre ed il risultante delle
tensioni di aderenza che si sviluppano tra la superficie di contatto tra le
armature ed il conglomerato circostante.

La tensione os nelle armature € massima in corrispondenza della se-
zione di incastro e decresce, con andamento lineare, fino ad annullarsi ad
una distanza pari a l» da essa. Parallelamente, all'interfaccia tra la su-
perficie delle armature ed il calcestruzzo si sviluppano delle tensioni tan-
genziali v di aderenza che hanno andamento costante. Poiché 'armatura
tesa € costituita da piu barre aventi diametri non necessariamente
uguali, & conveniente eseguire il calcolo con riferimento ad una singola
barra avente come diametro il valore medio dsm valutato sulle barre
dell’area tesa. Per I'equilibrio si ha:

c A =t,nd_ [ (4.104)

A
], =L A (4.105)
T,nd, 4T,
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Essendo lineare la distribuzione delle deformazioni lungo b, I'allun-
gamento s della barra vale:

1 lo
1., 216 4.106
s=gEh=og b (4.106)
Invertendo 'Eq. (4.15) € possibile scrivere la os in funzione della cur-
vatura:
o, =¢E (1-¢)d (4.107)

Sostituendo nell’Eq. (4.106) si ottiene:

s=%(p(1—§)dlb (4.108)

Sostituendo il valore di s nell’Eq. (4.103), la rotazione 9°* vale:

9 = 9 (4.109)
2
Esplicitando /» si ottiene la rotazione dovuta allo sfilamento espressa
in funzione della curvatura della sezione di incastro:

glv _ P%nC, (4.110)
81,

Allo snervamento della sezione il valore della curvatura si ottiene ap-
plicando I’Eq. (4.15) o (4.22) con 1 fattori di correzione dati nel Paragrafo
1.1.4. Per la tensione nelle barre si assume o, =f, anche nel caso in cui lo
snervamento venga raggiunto per il sopraggiungere di un comportamento
marcatamente non lineare del calcestruzzo (snervamento apparente). Il
valore della tensione tangenziale di aderenza T, € messo in relazione alla
resistenza a compressione del calcestruzzo f.. In [83] si utilizza infatti un
valore pari a\/z (tale valore rappresenta circa il 50% o il 40% della ten-
sione di aderenza ultima rispettivamente per il calcestruzzo confinato e
non confinato). Allo snervamento la rotazione 9;” vale:

slip _
9" =

(4.111)
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Rotazione dovuta alle deformazioni a taglio

Le predizioni di 9, effettuate sommando i contributi di 97 e 9" media-
mente sottostimano 1 risultati delle prove sperimentali non contemplando
il contributo delle deformazioni dovute al taglio. Per tenerne conto si uti-
lizza un termine empirico 3™ i cui coefficienti derivano dall’'ottimizza-
zione suil valori sperimentali. Tale approccio € presente fin dalla prima
formulazione di Panagiotakos & Fardis [85] in cui 3{**" ¢ un semplice coef-
ficiente numerico pari a 0.0025. Le formule di seguito riportate per 9"
sono tratte da un lavoro molto piu recente [87] ed introducono una dipen-
denza dal rapporto A/ Ls.
Per travi o pilastri a sezione rettangolare:

9

shear

s

0.0019| 1+ (4.112)
1.6L

Per pareti o sezioni rettangolari cave:

9

shear

_0.0011|1+- % (4.113)
3L

S

I1 calcolo della rotazione alla corda di un elemento in c.a. in condizioni
di snervamento puo essere effettuato utilizzando 'Eq. (4.90) ed 1 relativi
contributi dati dalle Eq. (4.101), (4.111) e (4.112) o (4.113):
9, =0, % +9,  +a, %\ifify (4.114)
Le variabili av e as valgono:
av =1 se si verifica la condizione espressa dall’Eq. (4.99) ovvero
se la fessurazione a taglio precede lo snervamento della se-
zione, altrimenti av = 0;
as = 1 se lo sfilamento delle barre di armatura non €& impedito
attraverso I'impiego di specifici dettagli costruttivi, altrimenti
ast = 0.
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2.1.1 Rigidezza effettiva di elementi in c.a. allo snervamento

Una volta avvenuta la fessurazione, la rigidezza di un’asta in c.a. si scosta
significativamente da quella calcolata convenzionalmente considerando
la sezione geometrica integra senza il contributo delle armature (Ecl). La
rigidezza elastica fessurata dell’asta é ben rappresentata dalla rigidezza
secante allo snervamento Eles corrispondente alla pendenza del tratto li-
neare del legame M-9 bilinearizzato. Con riferimento ad un elemento a
mensola, la rigidezza flessionale effettiva puo essere determinata anali-
ticamente invertendo 'Eq. (4.93):

£l =k
eff = 39

y

(4.115)

ed utilizzando il valore di My determinato con le formule presentate nel
Paragrafo 1.1 e di 9y calcolato con I'Eq. (4.114). Utilizzando nell’Eq.
(4.115) 1 valori sperimentali My e 37 & possibile ottenere il valore speri-
mentale EI3 della rigidezza elastica fessurata dell’asta. Mediamente, la
rigidezza flessionale fessurata di un elemento in c.a. € pari al 22% di
quella non fessurata per travi e pilastri e al 15% per le pareti [83]. At-
tualmente I'unica indicazione di normativa circa l'utilizzo di una rigi-
dezza piu vicina a quella dell’elemento fessurato é fornita dall’Eurocodice
8 che consente di utilizzare un valore della rigidezza effettiva pari al 50%
di Ecl. per gli elementi fessurati. Tale valore ¢ un’approssimazione per
eccesso che risulta a vantaggio di sicurezza qualora si utilizzi una proce-
dura di progetto/verifica basata sulle forze. Infatti, I'utilizzo nei calcoli di
una rigidezza degli elementi maggiore di quella reale porta a considerare
periodi di vibrazione piu corti e a portare la struttura nella zona di mag-
gior amplificazione dello spettro di progetto. La determinazione di un va-
lore realistico della rigidezza flessionale degli elementi della struttura di-
venta fondamentale se si adotta una procedura di progetto o di verifica
basata sugli spostamenti. E evidente come I'impiego di un valore sovra-
stimato della rigidezza degli elementi della struttura porti a sottosti-
marne la domanda di spostamento risultando inaccettabile.

Per applicare I'Eq. (4.115) occorre conoscere la quantita e la disposi-
zione delle armature. Tali informazioni sono, in genere, disponibili o rico-
struibili nel caso di strutture esistenti. Se, invece, si ha a che fare col
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progetto di una nuova struttura occorre stimare il valore di El.r a partire
dalle sole caratteristiche geometriche dell’elemento, prima del dimensio-
namento delle armature. A tal fine puo essere utilizzata la seguente
espressione empirica [86] ottimizzata utilizzando 1 valori sperimentali
della rigidezza effettiva allo snervamento:

exp
E—‘*ff:a 0.8 +In| max 5;0.6 1+0.048 min 50;£ (4.116)
EL h A

dove:
a = 0.081 per 1 pilastri;
a =0.10 per travi;
a = 0.115 per pareti a sezione rettangolare;
a =0.09 per elementi con sezione a T, U, H o sezione rettango-
lare cava.

L’Eq. (4.116) si riferisce al caso in cui lo sfilamento delle barre di ar-
matura non sia impedito. Se dovessero essere adottati dettagli costruttivi
specifici per prevenire lo sfilamento delle barre la rigidezza effettiva au-
menta di circa 1/3, pertanto i valori dati dall’Eq. (4.116) devono essere
moltiplicati di 4/3. Nell'utilizzare tale espressione occorre tenere presente
che:

essendo totalmente empirica e trascurando la dipendenza
dalla quantita e dislocazione dell’armatura, 'Eq. (4.116) forni-
sce valori ben centrati sulla mediana ma con una dispersione
elevata;

I'Eq. (4.116) ¢ ottimizzata sui risultati di prove eseguite su un
campione costituito prevalentemente da elementi progettati
per resistere in condizioni sismiche. Il rapporto totale di arma-
tura delle sezioni di tali elementi oscilla tra lo 0.1% e il 7% e
quello relativo alla sola armatura tesa tra lo 0.1% ed il 4.8%.
L’Eq. (4.116), mediamente, tende a sovrastimare 1 valori spe-
rimentali del 10% per le sezioni meno armate e a sottostimarli
del 40% per quelle meglio armate.
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2.2 Rotazione alla corda in condizioni ultime

Per “rotazione ultima alla corda” 9. si intende il valore che assume la
rotazione all’estremo dell’elemento quando nella sezione dell’asta in cui
si ha il massimo momento flettente viene raggiunta la condizione ultima
cosi come definita nel Paragrafo 1.2.

La conoscenza della rotazione ultima alla corda serve a fornire una
misura della capacita deformativa dell’elemento in prossimita del col-
lasso.

La rotazione ultima alla corda 9. puo essere calcolata analiticamente
utilizzando due approcci. Il primo consente di determinare 9. come
somma di un contributo elastico e di uno plastico quantificati in base a
considerazioni di tipo fisico. Il secondo € un metodo empirico che sfrutta
Pottimizzazione dei coefficienti di una formula sulla base di un ampio
campione di dati sperimentali.

2.2.1 Modello fisico

Per meglio introdurre il modello fisico per il calcolo di 9. € opportuno chia-
rire 1 concetti di “lunghezza di plasticizzazione” [, e “lunghezza della cer-
niera plastica” Ly

La lunghezza di plasticizzazione [ € quella parte dell’elemento lungo
la quale il valore del momento flettente € maggiore del momento allo sner-
vamento My. Con riferimento alla Figura 4.6, quando all’estremo A si rag-
giunge il momento ultimo M,, grazie ad una semplice proporzione € pos-
sibile calcolare /p:

l =L[1—MyJ (4.117)
pl s ]‘4u :

Se il braccio della coppia interna della sezione si considera costante
dopo lo snervamento, allora il momento allo snervamento ed il momento
ultimo stanno tra loro in un rapporto pari a quello tra la tensione allo
snervamento e la tensione ultima dell’acciaio (pari alla tensione di incru-
dimento ft):
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qu Pu

Figura 4.6 — Lunghezza di plasticizzazione e lunghezza della cerniera

plastica

L, =L, (1—%} (4.118)

A partire dall’estremo libero dell’asta il diagramma della curvatura
ha andamento lineare fino al raggiungimento di ¢y. Da questo punto in
poi inizia la lunghezza di plasticizzazione [y e la curvatura continua a
crescere linearmente ma con pendenza maggiore fino ad arrivare al va-
lore di @u in corrispondenza dell’estremo A.

La lunghezza della cerniera plastica Ly € una lunghezza convenzio-
nale, pari circa alla meta di /p1, lungo la quale la parte plastica della cur-
vatura ((pu —(py) puo essere considerata costante [57].

Quando la condizione ultima viene raggiunta all’estremo A, la com-
ponente plastica della rotazione ultima alla corda che si sviluppa lungo
la lunghezza della cerniera plastica Ly vale:

8% = (0, 0, )L, (4.119)

Tale rotazione ha luogo nel centro della cerniera plastica, dunque a
meta della lunghezza Lp. Pertanto, la componente plastica dello sposta-
mento 3}, dell’estremo libero B vale:

L
S = SS,H( . —7"1} (4.120)
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La componente elastica (al limite della condizione di snervamento)
dello spostamento dell’estremo B vale:

s 0L
o =t (4.121)

Dunque, la rotazione ultima alla corda dell’estremo incastrato A vale:

B 5B, 8B
8" Oy toy (4.122)
L L

S s

9 =

Esplicitando gli spostamenti dell’estremo B dati dalle Eq. (4.119),
(4.120) e (4.121) si ottiene:

A @ L, L,
9, _YT—}—((pu —(py)Lp1 [1 — 211} (4.123)

Si osservi che non ¢ possibile sommare direttamente la componente
elastica della rotazione alla corda in A con la rotazione plastica data
dall’Eq. (4.119) ma occorre ricavare lo spostamento dell’estremo libero e
dividere per I'intera luce di taglio Ls. Cio perché la rotazione plastica non
interessa l'intera luce di taglio ma € concentrata nella lunghezza della
cerniera plastica Ly

Per tenere conto del contributo alla rotazione dato dall’allungamento
delle barre dopo lo snervamento, al’Eq. (4.123) va aggiunto il contributo
AP . Inoltre, & possibile ottenere una migliore previsione dei risultati
sperimentali di 9. sostituendo il termine flessionale elastico con il valore
della rotazione alla corda allo snervamento 9y ottenuto utilizzando I'Eq.
(4.114). Si ottiene:

9, =9, +a A" + ((pu - (py)Lpl (1 - 2L£1 j (4.124)

Tale espressione ¢ del tutto analoga a quella adottata nell’Appendice
A dell’Eurocodice 8 parte 3.

I vantaggi del modello fisico risiedono nella sua robustezza concet-
tuale e nella possibilita di esprimere la rotazione ultima alla corda
dell’elemento in termini di caratteristiche meccaniche e geometriche
dell’elemento. Tuttavia, al fine di preservarne la coerenza, in esso non
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possono essere adoperati valori delle rotazioni, delle curvature e della
lunghezza della cerniera plastica derivanti da formule empiriche o co-
munque non coerenti col modelli gia usati per il calcolo di @y, @u e 9y. Ana-
logamente, per il calcolo di A" e di L, da utilizzare nell’Eq. (4.124) oc-
corre fare riferimento alle formule di seguito discusse [71], [88], [72].

Rotazione dell'estremo incastrato per allungamento delle barre in condi-
zioni ultime

Nel passaggio dallo snervamento alla condizione ultima della sezione lo
snervamento delle barre penetra all'interno della zona di ancoraggio. Cio
determina un ulteriore allungamento As delle barre ed un conseguente in-
cremento A" della rotazione dell’elemento. In prossimita del collasso, lo
snervamento della barra € penetrato di una lunghezza /ly, detta di “pene-
trazione dello snervamento” e I'incremento di rotazione vale A" . Lungo
la zona di penetrazione dello snervamento si perde 'aderenza tra acciaio
e calcestruzzo e la zona di ancoraggio trasla, restando invariata, al di la
dell’affondamento Iy p.
L’incremento di rotazione A33™ vale:

As
(1-¢,.)d

L’allungamento As delle barre e tutto dovuto alla deformazione lungo
la lunghezza di penetrazione dello snervamento.

Ipotizzando per 'acciaio un legame costitutivo elastico-perfettamente
plastico, la deformazione delle barre lungo la lunghezza Iy, assume valore
costante pari ag,, come mostrato in Figura 4.7(a). L’allungamento As
vale:

ASTP = (4.125)

As=¢l (126)

uy.p



Capacita deformativa di elementi in cemento armato 180

(@) (b)

Figura 4.7 — Incremento della rotazione rigida al raggiungimento della
condizione ultima considerando un legame costitutivo elastico-perfettamente

plastico (a) ed elastoplastico incrudente (b)

Ricordando che la curvatura ultima ¢ data dall’Eq. (4.30), 'incre-
mento della rotazione vale:

AGP = (1 _Sgu ) L, =0l (4.127)

Ipotizzando per l'acciaio un legame costitutivo con incrudimento,
IPandamento del diagramma della deformazione lungo la lunghezza di pe-
netrazione dello snervamento ¢ lineare ed assume valore massimo ¢, in
corrispondenza della sezione di incastro, e valore g, al termine della lun-
ghezza Iy, come mostrato in Figura 4.7(b).

L’allungamento in tale tratto vale:

(8. +5,)

As = 5 v

(4.128)

L’incremento di rotazione vale:

As (eate) (0n+o,)
(1-¢)d 2(1-¢)d ™ 2 b (4.129)

ASShp —
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Tabella 4-1 — Valori del coefficiente £

Carico monotono Carico ciclico
Elastico perf. plastico 10 4.5
Elastoplastico incrudente 18 8.5

Biskinis e Fardis non ricavano analiticamente la lunghezza Iy, ma
forniscono un’espressione semi-empirica in cui il valore di lyp € restituito
attraverso un coefficiente sperimentale & che moltiplica il diametro medio
delle barre in zona tesa dsm:

A = kd, (elastico perf . plastico) (4.130)
1 (Psu + (P . .
ASP = (2—Y) kd,_  (elastoplastico incrudente) (4.131)

Il valore di tale coefficiente deriva dall’ottimizzazione delle Eq.
(4.130), (4.131) sui valori delle rotazioni misurate nella zona di incastro
dei provini, in prossimita del collasso, sia in condizioni di carico monotono
che ciclico. I valori di k proposti in [72] sono riassunti in Tabella 4-1.

Lunghezza della cerniera plastica

In [72] sono proposte due formulazioni empiriche per la lunghezza della
cerniera plastica che si riferiscono rispettivamente a condizioni di carico
monotono e ciclico. Esse derivano dall’ottimizzazione dell’Eq. (4.124) sulla
base di misure sperimentali della rotazione ultima alla corda di elementi
soggetti a pressoflessione retta. Tali espressioni costituiscono lo sviluppo
di quelle proposte in [71] rispetto alle quali € stata introdotta la dipen-
denza dallo sforzo normale adimensionalizzato v.

In condizioni di carico monotono, indifferentemente dalla presenza di
dettaglio per la resistenza al sisma, Ly, vale:

LY" ={1+1.1m1n(9;gﬂ 1-0.5 min{2.5;max(0.05;b—wﬂ
h h (4.132)

[1-0.5min (0.7;v)](0.34h)
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mentre in condizioni di carico ciclico, in presenza di dettaglio per il sisma,
cy .
Ly vale:

L, ={1+0.4min(9; L H -1 min{2.5;max(0.05;b—wﬂ
h 3 h (4.133)

[1-0.45min (0.7;v)](0.3h)

Queste espressioni trovano applicazione per elementi a sezione ret-
tangolare o costituita da parti rettangolari progettati per il sisma. Nel
caso di elementi non conformi alle prescrizioni di normativa circa il det-
taglio minimo in zona sismica occorre considerare un valore di Ly incre-
mentato del 30% [72], [73]:

Lo, =1.3L% (4.134)

plnc

2.2.2 Modelli empirici

In alternativa al modello fisico descritto nel paragrafo precedente, gia in
[85] erano stati proposti dei modelli di derivazione totalmente empirica
in grado di prevedere 1 dati sperimentali con una minore dispersione. Tali
modelli derivano dall’ottimizzazione delle espressioni su un ampio cam-
pione di dati derivanti da prove a flessione retta, monotone e cicliche,
eseguite su elementi in maggioranza progettati per 'azione sismica. Il
gruppo di ricerca del Prof. Fardis ha aggiornato costantemente tali mo-
delli proponendo, col tempo, nuove formulazioni basate su un quantita-
tivo di dati sperimentali sempre maggiore. Le formule proposte in [71]
sono quelle che hanno trovato maggiore diffusione, essendo state adottate
sia nell’appendice A dell’Eurocodice 8 parte 3 che, piu recentemente, dalla
normativa nazionale con la Circolare applicativa n. 7/2019. Infine, per
completezza, é riportata la formula proposta da Fusco et al [88].

Grammatikou et

In [73] Grammatikou et al sono messe a confronto cinque diverse formu-
lazioni empiriche per il calcolo di 9, utilizzando, per ognuna, tre diversi
approccl statistici per 'ottimizzazione dei coefficienti. I due modelli che
sono risultati piu efficaci nella previsione dei dati sperimentali sono di
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seguito riportati esplicitando 1 rispettivi coefficienti. Entrambi forniscono
la rotazione ultima alla corda come somma di una parte plastica 9% e di
una parte elastica 9, (da ricavare applicando 1 modelli descritti nel Pa-
ragrafo 2.1) con la differenza che, nel secondo modello, viene isolato il
contributo alla rotazione dato dall’allungamento delle barre A9 .

I1 primo di questi modelli € dato dall’espressione seguente:

1
9,=9,+9" =

dove:

=9, +a? (1-0.42a,,)(1+0.7a, )(1-a,,,0.41)(1-0.31a,,)

max(0.0l;co')

max(0.0L;0,, —o)

0.35 apy fyw
{min(&%ﬂ 24[ f J1.225<1°°Pd>

[min(50; fc[MPa])]O'm0.2'“1“(0'7;“{ } | (4.135)

af! & un coefficiente che tiene conto del tipo di acciaio e vale:
a? =0.0242per acciai duttili formati a caldo,
a? =0.0133per acciai formati a freddo;
a., variabile zero-uno che tiene conto della tipologia di carico:
a., =0 per carico monotono,
a., =1 per carico ciclico;
ay variabile zero-uno che tiene conto della possibilita che possa
avvenire lo sfilamento delle barre di armatura:
aq =0 se esistono soluzioni di dettaglio atte ad impedire lo
sfilamento delle barre di armatura in zona tesa,
aq =1 se lo sfilamento € possibile;
a,, variabile zero-uno che distingue i casi in cui ’elemento € una
parete a sezione rettangolare a,,=1 oppure no a,,=0;
a.. variabile zero-uno che distingue i casi in cui 'elemento € una
parete con sezione a T, H, U o rettangolare cava
Qwnr =1 OppUre NO Ay =0
v=N/bhf. & lo sforzo normale adimensionalizzato;
e =(p+p'+py)fy /£ €1l rapporto meccanico di tutte le armature
longitudinali;
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o' =p'f,./f. € il rapporto meccanico delle armature compresse;

fe € la resistenza cilindrica a compressione del calcestruzzo
espressa in MPa;

Ls/h=M/(Vh) éil rapporto tra la luce di taglio e 'altezza h della
sezione in corrispondenza della sezione di massimo momento;
fyw € la tensione di snervamento delle armature trasversali;

pa € il rapporto geometrico delle armature diagonali (tiranti che
legano le barre poste ai lati e/o agli angoli opposti della sezione);
pw =Aa /bys, percentuale geometrica delle staffe disposte paral-
lelamente alla direzione del carico;

bw € lo spessore dell’anima della sezione da prendere sempre pari
allo spessore di una sola anima (anche nel caso in cui 'elemento
ha piu anime);

a e 1l coefficiente di efficacia del confinamento da determinare
attraverso l'espressione seguente:

az[ —s—h][1—s—h]£1— be} (4.136)
2b,, 2h, 6h,b,

Essendo bo e ho le dimensioni della porzione di sezione compresa
entro la linea media delle staffe, sn € la spaziatura delle staffe e
b, & la distanza, misurata dal centro della barra, tra due barre
longitudinali bloccate da una staffa o da un tirante.

I1 secondo modello proposto da Grammatikou et al € dato dall’espres-
sione seguente:

9,=9,+A% P+ 9% =

w

=9, +AS g (1—0.42acy){1—0.048max{4;min(g;£ﬂ}
b

i e 0225

0.4 (xpwfyw
{min[&%ﬂ 8.5[ f ]1.565(100"d)

maX(0.0l;m') “1(4.137)
max(0.0l;co co')

tot
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Dove i valori assunti dai simboli sono analoghi a quelli gia dati per
I'espressione precedente ad eccezione di a, che qui vale: af =0.0183per
acciai duttili formati a caldo, a¥ =0.0101 per acciai formati a freddo.

Secondo Grammatikou et al, I'alternativa piu versatile & costituita
dall’Eq. (4.137) poiché si presta ad essere estesa a casi particolari come,
ad esempio, quelli di elementi con sovrapposizione delle barre nella zona
della cerniera plastica o che sono dotati di rinforzo con materiali fibrorin-
forzati. La separazione dei contributi di 9,,9% e A9 consente di con-
seguire una maggiore accuratezza delle previsioni dato che la presenza di
tali dettagli costruttivi incide in modo differente su ogni contributo.

L’Eq. (4.135) € una formulazione piu semplice ma altrettanto robusta
dal punto di vista statistico. Tale espressione € stata scelta per la revi-
sione della formula adottata dall’Eurocodice 8 [73].

Le Eq. (4.135) e (4.137) possono essere applicate anche ad elementi
non conformi alle attuali prescrizioni di normativa in termini di dettaglio
per la resistenza al sisma (1.e. elementi con staffe rade ed aperte, assenza
di tiranti diagonali). I dati sperimentali hanno mostrato come, in condi-
zioni di carico monotono, tale deficienza non inficia il comportamento ul-
timo dell’elemento in termini di rotazione alla corda. Invece, in condizioni
di carico ciclico occorre tenere conto della mancanza di dettaglio attra-
verso I'applicazione di coefficienti, alla parte plastica della rotazione alla
corda, differenti per le Eq. (4.135) e (4.137). 11 valore della rotazione ul-
tima alla corda in assenza di dettaglio sismico € dato dalle seguenti

espressioni:
92 4=9,+0.789% (4.138)
92 =9, +A3" +0.929} (4.139)

Biskinis e Fardis

I modelli proposti in [71], pur essendo meno recenti, sono quelli attual-
mente adottati (con modeste variazioni) dalla norma nazionale ed euro-
pea.

I1 primo modello fornisce un valore totale della rotazione ultima alla
corda 9,, mentre gli altri due restituiscono il valore di 3, come somma
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della parte plastica 9%' e della parte elastica 9y data dai modelli descritti
nel Paragrafo 2.1.

9, =a, (1-0.43q, )[1 + %j@ - 0.42%)(1 - %awmj(o.y)

o 0.225 0.35 APyl
{max(0.0l,m)fc} {min(&%ﬂ 25( f. ]1.25100;%{

max(0.0l; co)

(4.140)

9,=9,+9% =

% nr
=9, +a’ (1—0.52acy)(1{—2](1—0.44%,)[1—%]

n10-3 0.35 APy frrg
(0.25") max(0.01;0/) £°2| min o.le 25[%j1.2751°oﬁ’d
maX(0.0l;(o) ¢ "h
(4.141)
9,=9, +9" =
=9, +al™ (1-0.525a, )(1+0.6a, )

{1 —0.052max{1.5; min [10;()&}}}(0.?) (4.142)

w

1
R E) APy fyw
|:maX(001,(D )mln(g; Ls J:| fC0225[ f. j1.275100Pd

max(0.0l; co) h

dove:

ale al™ sono dei coefficienti che tengono conto della tipologia

di acciaio e che valgono:
as =al =0.0185 eal’™ =0.022 per acciai duttili lavorati a
caldo o che hanno subito un trattamento termico;
a+=0.0115, a® =0.009 e af’™ =0.0095 per acciai lavorati a
freddo;

o=pf,./f. & il rapporto meccanico delle armature tese.
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Nel caso in cui tali espressioni siano applicate ad elementi caratte-
rizzati da inadeguate soluzioni di dettaglio (e.g. staffe aperte molto spa-
zlate) sottoposti a carico ciclico, € raccomandato 'impiego di un fattore di
riduzione della capacita rotazionale ultima. Nel caso in cui si applichi
I'Eq. (4.140):

old Su
oyt =1y (4.143)

Nel caso in cui si applichi I'Eq. (4.141) e (4.142) il coefficiente va ap-
plicato alla sola parte plastica della rotazione:

pl
8u

4.144
1.2 ( ‘

1d
807 =9, +
Per tenere conto della presenza di barre lisce si applica un ulteriore
riduzione alle Eq. (4.143) o (4.144):
gsmeth = 0,95 9°¢ (4.145)

Modello Fusco et al

In [88] & proposto un modello empirico alternativo a quelli elaborati dal
gruppo di ricerca del Prof. Fardis. Il modello di Fusco et al consente di
valutare il valore complessivo della rotazione ultima alla corda 3, senza
distinguere la parte plastica:

N\0.35 0.03 0.4 [, %Pulw
9u=0.0181(0.1)v(9j UJ (i] 20[ g ]104(“*"““) (4.146)
Q)
yw

dove:

oaz(pfy +pofiv ) / f. & i1l rapporto meccanico totale delle armature
tese e delle armature di parete;

Pt =p+p +p, €1l rapporto geometrico totale di armatura;

Pw = A /by 81 € 1l rapporto geometrico di armatura trasversale po-
sta parallelamente alla direzione del taglio essendo sh il passo
delle staffe ed Asn 'area totale delle staffe.
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I dati sperimentali utilizzati per I'ottimizzazione di tale modello com-
prendono elementi il cui comportamento ultimo & governato dalla fles-
sione, dal taglio e da una sovrapposizione dei due effetti. Pertanto, uno
degli aspetti innovativi del modello consiste nella possibilita di applicarlo
anche ad elementi 1l cui comportamento ultimo ¢ determinato dall'inte-
razione tra flessione e taglio. Inoltre, rispetto ai modelli proposti in [71],
I'Eq. (4.146) consente una previsione piu accurata (minore dispersione)
dei risultati sperimentali. La previsione risulta ancora piu accurata ap-
plicando la seguente variante alla previsione di 3, nel caso in cui il com-
portamento ultimo sia governato dalla sola flessione:

o 0.1 f 0.03 I 0.1 [4apwfyw]
8u:0.0322(0.06)v(—) [f—] (7} 15 o JptewyQreue (4.147)
Y yw

Tuttavia. occorre specificare che I'archivio di prove adoperato da Fu-
sco et al € meno ampio di quello a disposizione di Fardis et al. ed é costi-
tuto da 342 provini rappresentativi di pilastri a sezione rettangolare.

2.2.3 Modelli adottati dalle norme

Le Eq. (4.140) e (4.141) sono le espressioni attualmente riportate nella
Circolare Applicativa n.7/2019 §C8.7.2.3.2 delle NTC2018 e nell’Appen-
dice A dell’Eurocodice 8 Parte 3 per la misura della capacita rotazionale
ultima allo Stato Limite di Prevenzione del Collasso. Nella forma propo-
sta nelle norme, tali espressioni sono particolarizzate per il caso di un
elemento soggetto a carico ciclico a., =1, armato con barre in acciaio dut-
tile lavorato a caldo @, =0.0185 in cui é possibile lo sfilamento delle barre
di armatura ag =1 e restringendo il campo di applicazione alle sezioni
rettangolari a,,=0. In queste condizioni le prime quattro parentesi
dell’Eq. (4.140) valgono circa 0.016.

Nel caso in cui la sezione sia una parete il valore restituito
dall’espressione deve essere diviso per un fattore pari a 1.6. Nel caso in
cui l'acciaio di armatura fosse fragile lavorato a freddo si divide per un
ulteriore coefficiente pari a 1.6.
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1 {max (0.01; oo’) }0225
9,, =—10.016(0.3") i

oy max (0.01; )
- f (4.148)
4]k
h
Sﬁin = Sum - Sy =
1 max(O 01; 03’) o
=—0. 25 ) ————— 2 4.14
- 0 0145(0 25 ){max(0.01;m)} (4.149)
. fowe
£ (%)0 P S

dove ye € un coefficiente di sicurezza del modello da prendere pari a 1.5
nel caso in cui si applichi la formula ad elementi che svolgono un ruolo
primario nella resistenza sismica della struttura, altrimenti & posto pari
a 1.0. Ghersi e Lenza [19] interpretano il coefficiente yel come un coeffi-
ciente di sicurezza che consente di considerare un frattile piu opportuno
per la capacita ultima. Sia 'Eurocodice 8 che la Circolare consentono di
assumere per lo Stato Limite di Salvaguardia della Vita un valore della
capacita pari al 75% di quello valutato attraverso le formule sopra ripor-
tate.

L’Eurocodice consente 'applicazione delle Eq. (4.148) e (4.149) a tutti
1tipi di elementi, sia che il loro comportamento ultimo sia governato dalla
flessione che vi sia interazione col taglio [88].






Capitolo 5
ACCELEROGRAMMI

Nell’ambito di questo lavoro si ricorre in due diverse fasi all'impiego di
accelerogrammi per lo svolgimento di analisi dinamiche non lineari: una
volta per condurre 'analisi parametrica su sistemi ad un sol grado di li-
berta ed una volta per valutare l'efficacia della tecnica di adeguamento e
validare la procedura proposta. Sebbene le due operazioni, descritte ri-
spettivamente nel Capitolo 5 e nel Capitolo 10, siano tra loro indipendenti
s1 ritiene opportuno utilizzare, per entrambe, la stessa serie di accelero-
grammi teorici.

Tale scelta ¢ motivata dal fatto che né per I'analisi parametrica né
per le analisi sulle strutture adeguate esiste ’'esigenza di correlare la ri-
sposta ad un particolare sito attraverso I'impiego di registrazioni natu-
rali. Per I'analisi parametrica, in particolare, I'impiego di registrazioni
naturali risulterebbe un’inutile complicazione del procedimento attra-
verso cul si ottiene il rapporto di smorzamento equivalente.

Pertanto, I'impiego di accelerogrammi artificiali spettro-compatibili
in luogo di registrazioni reali appare in linea con gli scopi, piu generali,
delle analisi stesse.

1. Prescrizioni di normativa

Le indicazioni fornite dalle NTC 2018 al § 3.2.3.6 circa la rappresenta-
zione dell’azione sismica si rifanno a quelle date dall’Eurocodice 8 Partel
§3.2.3.1.1 con piccole variazioni, di seguito evidenziate, dove utile.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-

gatura).
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Le norme consentono I'impiego di registrazioni accelerometriche
reali, teoriche o simulate. A differenza della prima, le ultime due tipologie
di registrazioni sono generate in maniera artificiale.

Gli accelerogrammi teorici sono generati attraverso la sovrapposi-
zione di segnali sinusoidali le cui fasi sono assegnate in maniera casuale
ed in modo tale che il segnale risultante possegga determinate caratteri-
stiche (e.g. spettro-compatibilita, il raggiungimento di un dato contenuto
in frequenza o di energia). Il vantaggio nel ricorso a questa tipologia di
accelerogrammi consiste nella facilita con cui € possibile generare un
grande numero di segnali spettro-compatibili tra loro indipendenti for-
nendo un esiguo numero di parametri di ingresso. La principale contro-
partita consiste nell’approssimazione, talvolta eccessiva, delle caratteri-
stiche di una registrazione reale (e.g. numero di cicli equivalenti, conte-
nuto in frequenza), il che li rende inadatti ad applicazioni di verifica
strutturale di un edificio in un sito specifico. Costituiscono, invece, una
buona soluzione per applicazioni piu generali anche in ragione della loro
bassa dispersione rispetto allo spettro di normativa.

Gli accelerogrammi sintetici sono segnali artificiali che derivano da
una di simulazione dei processi sismogenetici e di propagazione dell’onda
sismica attraverso gli strati del terreno. Sebbene attraverso tale tecnica
sia possibile ottenere registrazioni che offrono una rappresentazione rea-
listica dell’azione sismica, i modelli attraverso cui viene generato il se-
gnale sono sensibili ai numerosi parametri necessari a caratterizzare la
sorgente ed il mezzo di propagazione. Le stesse norme specificano che il
loro impiego € ammesso “purché i modelli utilizzati siano adeguatamente
qualificati per quanto concerne le caratteristiche sismologiche delle sor-
genti e le condizioni del terreno proprie del sito, e i loro valori siano rap-
portati al valore di azXS per la zona in oggetto”.

L’Eurocodice 8 ribadisce che 'impiego di una delle tre tipologie di re-
gistrazioni dipende “dalla natura dell’applicazione e dalle informazioni
effettivamente disponibili”.

Come gia anticipato, lo scopo delle analisi dinamiche condotte
nell’ambito di questo lavoro & quello di fornire dati per le analisi parame-
triche da un lato, dall’altro quello di validare la procedura di progetto a
prescindere da particolari condizioni di sito. A tali fini risulta
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particolarmente comodo il ricorso ad accelerogrammi teorici. Un conside-
revole vantaggio offerto dai segnali teorici deriva dalla loro bassa disper-
sione rispetto allo spettro elastico di riferimento. Cio consente una mag-
giore facilita nel confronto dei risultati delle analisi dinamiche con la pre-
visione condotta applicando la procedura proposta ed impiegando lo spet-
tro di riferimento o, per una maggiore precisione, lo spettro medio otte-
nuto dagli stessi accelerogrammi.

Si riportano di seguito le indicazioni fornite dall’Eurocodice 8 Partel
§ 3.2.3.1.2 riguardanti gli accelerogrammi teorici.

1) gli accelerogrammi teorici devono essere generati in modo da
uguagliare lo spettro di risposta elastico dato per uno smorza-
mento viscoso del 5% (£=5%);

2) la durata degli accelerogrammi deve essere coerente con I'inten-
sita e le altre caratteristiche proprie dell’evento sismico fonda-
mentali per la determinazione di ag;

3) allorché non fossero disponibili dati specifici del sito, si racco-
manda che la durata minima 75 della parte stazionaria degli ac-
celerogrammi teorici (artificiali) sia uguale a 10 s.

4) si raccomanda che la serie di accelerogrammi teorici (artificiali)
osservi le seguenti regole:

a) gli accelerogrammi da utilizzare devono essere almeno tre;

b) la media dei valori di accelerazione della risposta spettrale
corrispondente a periodo zero (calcolata dalle singole storie
temporali) non deve essere minore del valore dato da ag X S
per la zona in oggetto;

¢) nell'intervallo di periodi tra 0.2T: e 2T1, dove T: é il periodo
fondamentale della struttura nella direzione in cui 'accele-
rogramma € applicato, nessun valore dello spettro medio ela-
stico con 5% di smorzamento, calcolato da tutte le storie tem-
porali, sia minore del 90% del corrispondente valore dello
spettro di risposta elastico con 5% di smorzamento.

Le NTC2018 integrano tali indicazioni prescrivendo, con riferimento
al punto 3), che la parte pseudo-stazionaria dell’accelerogramma deve es-
sere preceduta da un tratto crescente da zero e seguita da un tratto
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Glw)

Figura 5.1 — Funzione di densita spettrale di energia [89]

decrescente a zero in modo che la durata complessiva della registrazione
sia non inferiore a 25 secondi.

Con riferimento al punto 4) lettera c), le NTC2018 prescrivono che
lordinata spettrale media non deve presentare uno scarto in difetto su-
periore al 10% rispetto alla corrispondente componente dello spettro ela-
stico in alcun punto del maggiore tra gli intervalli:

per le verifiche agli SLU: 0.15s+2.0s e 0.15s27T},
per le verifiche agli SLE: 0.155+2.0s e 0.15s+1.5T;

dove T ¢ il periodo proprio di vibrazione della struttura in campo elastico.

2. Accelerogrammi teorici generati col programma SIMQKE

SIMQKE é un programma sviluppato presso il Dipartimento di Ingegne-
ria Civile del Massachusetts Institute of Technology nel 1976 sotto la su-
pervisione dei Professori John M. Biggs ed Erik H. Vanmarcke [89] [90].
SIMQKE consente di generare segnali accelerometrici spettro-compati-
bili di durata assegnata utilizzando la sovrapposizione di onde sinusoidali
con fasi casuali ed ampiezze dipendenti dallo spettro target per tramite
di una funzione di densita spettrale di energia. Le fasi transitorie all'ini-
zio e alla fine del segnale sono simulate, nel dominio del tempo, appli-
cando al segnale generato una funzione di inviluppo.

Di seguito sono riassunte le basi teoriche dell’algoritmo utilizzato dal
programma SIMQKE per generare 1 segnali accelerometrici e per garan-
tirne la spettro-compatibilita.
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2.1 Generazione del segnale

La costruzione del segnale accelerometrico in SIMQKE é basata sul prin-
cipio che qualsiasi funzione periodica x(¢) puo essere rappresentata come
una somma di n armoniche ognuna delle quali oscillante alla frequenza
oi e caratterizzata da un’ampiezza Ai e angolo di fase ¢;.

z(t):I(t)x(t)zl(t)an:Ai sin (ot + ;) (5.1)

Il transitorio del segnale € simulato, nel dominio del tempo, moltipli-
cando la somma delle n armoniche per una legge di inviluppo 1(z).

Il segnale x(t) € ottenuto fissando un vettore di ampiezze
A=[A1, Az, ... An] ed un vettore di fasi ®=[¢d1,¢1,...¢n]. I valori delle fasi
¢: sono generati da una funzione che li estrae in maniera casuale nell'in-
tervallo [0, 2x] in modo che costituiscano una distribuzione uniforme?.

I1 valore delle ampiezze Ai & legato a caratteristiche globali del se-
gnale (i.e. contenuto di energia). Assegnando opportunamente tali carat-
teristiche € possibile determinare 1 valori delle ampiezze e manipolare il
segnale finale.

L’energia totale contenuta nel segnale x(¢) € cosi espressa:

1=1

Assunto che le frequenze i per cui sono definite le armoniche
dell’Eq. (5.1) sono scelte ad intervalli regolari di ampiezza Aw, € possibile
introdurre la funzione densita spettrale di energia® G(w) tale che il suo
valore in corrispondenza della frequenza i é:

A2
2A®

G(wi)= (5.3)

Se il numero di sinusoidi in cui € scomposto il segnale &€ molto alto la
funzione G(w) assume la forma di una funzione continua la cui area rap-
presenta ’energia totale, data dall’Eq. (5.2).

7 Ogni valore i di un insieme di n valori uniformemente distribuiti ha la stessa
probabilita P=1/n di essere estratto.

8 Power spectral density function.
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La funzione G(w) esprime la distribuzione dell’energia tra le varie
componenti del segnale, ovvero il contributo relativo della singola armo-
nica alla potenza totale del segnale. La funzione G(w) costituisce quindi
un’espressione dell'importanza relativa (esprime il peso) delle compo-
nenti del segnale che oscillano entro un certo intervallo di frequenze.

Assegnando la funzione G(w) € possibile determinare 1 valori delle
singole ampiezze Ai in modo da generare un segnale dalle caratteristiche
desiderate (col contenuto di energia desiderato).

Se la funzione G(w) fosse strettamente centrata su una certa fre-
quenza i, 'Eq. (5.1) restituirebbe un segnale molto vicino a quello di
una singola sinusoide, come schematizzato in Figura 5.2a. Cio avviene
perché & dato molto peso ad un numero ristretto di armoniche che oscil-
lano a frequenze vicine a i, mentre il peso assegnato alle armoniche che
oscillano a frequenze diverse € modesto. Se, al contrario, la funzione G(w)
assumesse valore costante su una larga banda di frequenze, come mo-
strato in Figura 5.2b il segnale restituito dall’Eq. (5.1) sarebbe caratte-
rizzato da un elevato numero di armoniche che concorrerebbero in egual
misura a caratterizzare il segnale.

G(as) X(1)
J:‘O.f
t
+ o)
S
(a)
X(t)
G () S~os
t
: w
S ¢b)

Figura 5.2 — Effetti della forma della funzione densita spettrale di
energia sulla forma del segnale finale. [89]
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2.2 Funzioni di inviluppo

Il segnale x(t) che si ottiene dalla sovrapposizione di armoniche con as-
segnata funzione G(w) € caratterizzato da un contenuto di energia e da
un contenuto in frequenza che non varia nel tempo. Il segnale x(¢) ha
laspetto della fase stazionaria di un’accelerogramma reale per tutta la
sua durata. La funzione di inviluppo I(¢) ha lo scopo di simulare, unica-
mente nel dominio del tempo, le fasi transitorie di una registrazione reale
scalando 'ampiezza totale del segnale in determinati intervalli all'inizio
e alla fine della storia temporale.

In SIMQKE sono implementate tre funzioni di inviluppo: trapezoi-
dale, esponenziale e composta. Assegnata una durata tw.: del segnale, le
funzioni di inviluppo sono definite nell'intervallo [0, ¢t ] .

La funzione trapezoidale € costituita da tre tratti delimitati dagli
istanti tise € tm . Il primo tratto, lineare, va dall’origine al punto I (f.s)=1
, il secondo tratto, costante va da I(txse)=1 a I(tm1)=1 ed il terzo tratto,
lineare va da I(tm)=1 a zero.

La funzione esponenziale ¢ assegnata dalla seguente legge:

I(t)=A4g(e —e™) (5.4)
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Option A © Trapexcidal

Iy
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\ I\I)= e . TUL
: : 4 IPOW
Tpon
0= (t/ms) | 5. AFAO
! h t i DUR
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Figura 5.3 — Funzioni di inviluppo in SIMQKE e relativi parametri [90]

in cui Ao, a e  sono parametri della curva che possono essere definiti
dall'utente. Essi possono essere messi in relazione con alcuni punti note-
voli della curva (i.e. I'ascissa tmax del punto di massimo e ascissa Zfiesso
del punto sul ramo ascendente in cui la curva ha un flesso) e calcolati
imponendo il passaggio della curva per quei punti:

_Ina-Inp
e = —G—B (5.5)
~Ino?-Inp® (5.6)

flesso — oL — B
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La funzione composta, analogamente alla funzione trapezoidale, & co-
stituita da tre tratti delimitati dagli istanti trisee tw. Il primo e I'ultimo
tratto sono assegnati, rispettivamente, da una funzione di potenza e da
una funzione esponenziale:

; IPOW
I(t)rise = (t—J (57)

rise
1 (t) decay - ) (5'8)

Il tratto centrale, di durata Tieve =t —trse, € costante e, analoga-
mente al tratto lineare della funzione trapezoidale, in tale tratto la fun-
zione ha valore unitario.

Le forme ed 1 rispettivi parametri che possono essere assegnati alle
tre tipologie di funzione sono riassunti in Figura 5.3.

2.3 Funzione di densita spettrale di energia e spettro
compatibilita

In base a quanto finora esposto, il problema di ottenere un segnale assi-
milabile ad una registrazione accelerometrica impiegando I'Eq. (5.1) si
esaurisce nel fissare (1) la funzione di densita spettrale G(w), (i1) la fun-
zione di inviluppo I(¢), (iii) la durata complessiva del segnale e, eventual-
mente, la durata e I'inizio della parte stazionaria.

Utilizzando SIMQKE le ultime due scelte devono essere effettuate
dall’'utente assegnando (o non assegnando) la funzione di inviluppo e la
durata desiderata. Per la funzione di densita spettrale, invece, esistono
due possibilita: assegnare una forma standard della funzione G(w) o as-
segnare uno spettro target in termini di velocita Sv a partire da cui il
programma valuta la funzione G(w) iterativamente.

La seconda possibilita € quella di interesse per il presente lavoro in
quanto consente di ottenere la spettro-compatibilita dei segnali generati.

La correlazione tra lo spettro Sv e la funzione G(w) € stata stabilita
da Vanmarke [91] utilizzando la teoria delle vibrazioni casuali.

Il valore G(wn) puo essere pensato come l'ordinata spettrale dello
spettro densita di energia di un oscillatore caratterizzato da smorza-
mento { e frequenza naturale on» sottoposto ad un segnale
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accelerometrico. Riconoscendo la natura stocastica dell’evento terremoto,
puo essere data una lettura probabilistica delle variabili in gioco. In par-
ticolare, 'ordinata spettrale G(wn),; rappresenta il valore che, con pro-
babilita P, maggiora la risposta (in valore assoluto) per tutta la durata s
dell’evento.

L'ordinata G(wn),p, puo essere espressa come il prodotto di un fattore
rsp per la deviazione standard della risposta dell’oscillatore valutata
allistante s ad una data frequenza e per un dato smorzamento:

G((on)S’P =7, 04(s) (5.9)

E possibile dimostrare che tali quantita valgono:

Gé(S):G((L)n)(Dn( T —1]+jG(m)dco (5.10)
4G 0

Top = \/Zlog[2n(1—eSY(s)mog2n )} (5.11)

dove (s e detto lo smorzamento fittizio dipendente dal tempo ed € cosi
dato:

g
CS = 1_8—2ant (512)
in cui ¢ ¢ il rapporto di smorzamento dell’oscillatore ed . la frequenza
naturale di oscillazione.
Combinando le espressioni date si ottiene la relazione tra la generica
ordinata dello spettro densita di energia e lo spettro target:

2 S 2 o,
! @, (Sv),, - [ G(0)do (5.13)

2
o, (ﬁ - 1} g 0
4Cy

Assegnato lo spettro Sy, la funzione G(w) puo essere valutata uti-
lizzando iterativamente I’'Eq. (5.13).

Nota G(w) ¢ possibile utilizzare 'Eq. (5.1) per generare segnali acce-
lerometrici. Lo spettro di risposta di questi accelerogrammi € compatibile,
per il rapporto di smorzamento assegnato, con lo spettro assegnato.

G(mn)z
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Tuttavia, la compatibilita potrebbe non essere raggiunta alla prima
iterazione. Al fine di migliorare la compatibilita con lo spettro target
SIMQKE consente di ricavare, per ogni accelerogramma generato, lo
spettro e di compararlo con lo spettro target in corrispondenza di una se-
rie di frequenze di controllo. Il quadrato del rapporto tra 'ordinata spet-
trale target (in corrispondenza della generica frequenza di controllo) e
Pordinata dello spettro ottenuto all'i-esima iterazione & utilizzato come
fattore di scala per la funzione G(w), ottenuta all'i-esima iterazione.

G(o).. :G(m)i(sY (‘”)J (5.14)

SV (o)

Col nuovo valore della funzione di densita spettrale di energia
G(w),,, vengono generati nuovi accelerogrammi. L’iterazione di questo
procedimento e ripetuta per il numero di volte specificato dall'utente.
Vanmarcke avverte che tale procedura non converge contemporanea-
mente per tutte le frequenze per cui ¢ richiesto il controllo e specifica che,
comunque, non si ottengono miglioramenti significativi al di sopra delle
quattro iterazioni.

3. Caratteristiche degli accelerogrammi adottati

Gli accelerogrammi teorici adottati per le analisi del presente lavoro sono
stati generati col programma SIMQKE nell’ambito di un precedente stu-
dio [92], [93].

I valori dei parametri con cui sono stati generati i segnali teorici de-
rivano dalla loro ottimizzazione rispetto alle caratteristiche di registra-
zioni naturali. Per tutti i segnali generati ¢ stata assegnata una durata
di 30.5 s.

La scelta dei parametri e stata operata in modo tale 1 segnali generati
avessero proprieta dinamiche il piu possibile corrispondenti a quelle di
registrazioni naturali, scalate in modo da ottenere la spettro-compatibi-
lita con lo spettro di normativa (NTC2008). In particolare, una serie di 10
accelerogrammi naturali e stata selezionata, per ogni tipologia di suolo,
in base ai seguenti parametri:
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magnitudo compresa tra 5.8 e 7.2;

distanza epicentrale fino a 30 km;

spettro-compatibilita con lo spettro elastico di normativa su suolo
A e su suolo C (NTC2008) nell'intervallo di periodi tra 0.15s e
2.00s (con una tolleranza di +/-10%) e PGA pari a 0.35g.

Per tali registrazioni sono stati ricavati gli spettri medi in sposta-
mento, accelerazione, del numero di cicli equivalenti, dell’energia e del
contenuto in frequenza utilizzando sia oscillatori elastici che inelastici a
duttilita assegnata. Infine, & stato valutato il valor medio dell'intensita
di Arias.

Le stesse quantita sono state valutate per i segnali generati artifi-
cialmente al variare della funzione di inviluppo e dei relativi parametri.

In particolare, sono stati generati set di 30 accelerogrammi per ogni
funzione di inviluppo disponibile in SIMQKE (trapezoidale, esponenziale,
composta) ed uno in assenza di inviluppo. Solo per la funzione composta,
sono stati generati set per durate dello stazionario pari a 5.0s, 7.0s, 10.0s
e 15.0s. Per le durate 5.0s e 7.0s € stato generato un ulteriore set utiliz-
zando o0=0.25.

I1 confronto tra gli spettri medi degli accelerogrammi naturali e teo-
rici € stato effettuato attraverso due indicatori: il parametro 8 che rap-
presenta la deviazione standard tra le ordinate spettrali mediata sul nu-
mero di periodi dello spettro; il parametro R che rappresenta 'area sot-
tesa dallo spettro medio del set di accelerogrammi teorici o naturali sca-
lati normalizzata rispetto all’area sottesa dallo spettro medio del set di
accelerogrammi naturali non scalati.

S (T V=S (T,)™
5, = =3 2o (Z.) 1’1& s (5.15)
N k=1 Si,j (Tk )i,j
Al
) ——" (5.16)

1) A injat
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Tabella 5-1 — Valori deil parametri assegnati per generare i set di

accelerogrammi per le diverse funzioni di inviluppo

Trapezoidale
trise tievel
3.0 15
Esponenziale
Ao (vd B
1.00 0.15 1.00
Composta
trise tlevel IPOW o
5.00 0.15
£.00 5.00 5.00 0.25
7.00 0.15
7.00 0.25

I confronti effettuati sono riassunti nei grafici nelle Figura 5.4, Fi-
gura 5.5, Figura 5.6, Figura 5.7, Figura 5.8, Figura 5.9. Sono stati ripor-
tati unicamente i confronti relativi agli accelerogrammi su suolo C in
quanto di interesse per il presente lavoro. Non sono mostrati i confronti
relativi agli spettri elastici in spostamento ed accelerazione poiché, es-
sendo imposta la spettro-compatibilita, la deviazione standard media e
sempre molto bassa ed il rapporto R oscilla sempre intono all’unita.
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No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati i T T T T T T

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 Osa

204

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati ;‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘

0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 Bsa

Figura 5.4 — Parametro 8 (a) e parametro R (b) dello spettro inelastico in

spostamenti (duttilita 4)

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 Ok

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7"
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati “ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘

05 1.0 1.5 2.0 25 3.0 3.5 B

Figura 5.5 — Parametro 6 (a) e parametro R (b) dello spettro elastico

dell’energia

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati

SuoloCn=4| 0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 Omi

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati ‘ ‘ ‘ ‘ ‘

T T
SuoloCn=4|05 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 Bmi

Figura 5.6 — Parametro 6 (a) e parametro R (b) dello spettro inelastico
dell’energia (duttilita 4)
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No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati

Suolo Cn=4| 00 0.5 1.0 1.5 2.0 2

T T T T T
8 — R
5 3.0 "4 |SuoloCn=4| g5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5

T T T T
Neq

Figura 5.7 — Parametro 6 (a) e parametro R (b) dello spettro inelastico

(duttilita 4) del numero di cicli equivalenti

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati

00 0

b1

0 1.5 2.0 2.5 3.0 94

05 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 Ba

Figura 5.8 — Parametro & (a) e parametro R (b) dello spettro elastico del

contenuto in frequenza

No Inviluppo
Trapezoidale
Compound_15
Compound_10
Compound_7
Compound_7"'
Compound_5
Compound_5'
Esponenziale
Scalati
Naturali

0 20000 40000 60000 80000

L

Figura 5.9 — Valore medio dell'intensita di Arias
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Tabella 5-2 — Valori dei parametri della funzione di inviluppo composta

trise tlevel IPOW oo
4.00 7.00 2.00 0.25

Dall’esame dei grafici emergono le seguenti evidenze: (1) i valori della
deviazione standard e del rapporto R tendono a crescere per gli accelero-
grammi artificiali al crescere della durata della parte stazionaria; (i1) il
numero di cicli equivalenti calcolati per 1 segnali teorici &€ sempre mag-
giore del valore medio dello stesso parametro valutato per gli accelero-
grammi naturali; (ii1) gli accelerogrammi teorici generati senza applicare
una funzione di inviluppo o adoperando quella trapezoidale si discostano
In maniera considerevole rispetto al termine di paragone rappresentato
dagli accelerogrammi naturali. Si osservi, comunque, che la durata dello
stazionario degli accelerogrammi generati con funzione di inviluppo tra-
pezoidale € di 15.0s; (iv) gli accelerogrammi generati con funzione di in-
viluppo esponenziale migliorano la corrispondenza, tuttavia I'impossibi-
lita di individuare chiaramente un tratto stazionario rende il confronto
con gli altri set poco significativo; (v) gli accelerogrammi generati utiliz-
zando la funzione composta col parametri fieve =5.0s e a0=0.25 sono
quelli per cui si ha la migliore corrispondenza con gli accelerogrammi na-
turali. In particolare, si ha un’ottima sovrapposizione in termini di con-
tenuto di energia.

Alla luce delle osservazioni fatte, 'alternativa che offre la migliore
corrispondenza e quella indicata nei grafici come “Compound5’” ovvero il
set di segnali generati con funzione di inviluppo trapezoidale per
bevet =5.0s e o0=0.25. Tuttavia, per non distaccarsi eccessivamente
dall'indicazione dell’Eurocodice 8, che prescrive una durata minima di
10.0s per la parte stazionaria del segnale teorico, & stata scelta una du-
rata dello stazionario pari a 7.0s. I valori assegnati ai parametri sono
riassunti in Tabella 5-2.

Un esempio di accelerogramma teorico generato con SIMQKE ¢é mo-
strato in Figura 5.10.
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Figura 5.10 — Esempio di accelerogramma generato artificialmente
utilizzando la funzione di inviluppo composta coi parametri trise=4.0s,
t="7.0s, IPOW=2, alpha=0.25
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RAPPORTO DI SMORZAMENTO VISCOSO
EQUIVALENTE DISPONIBILE

L’affiancamento della parete oscillante al telaio € in grado di garantire lo
sviluppo di plasticizzazioni all'interno di numerosi elementi del telaio ed
un conseguente incremento della capacita dissipativa della struttura.

Nell’ambito della procedura di progetto delineata nel Capitolo 7, la
possibilita di quantificare il valore del rapporto di smorzamento viscoso
equivalente &, della struttura accoppiata alla parete consente di stabi-
lire (con 1 risultati di un’analisi statica non lineare) se essa ¢ in grado di
soddisfare 1 limiti di spostamento associati ad un fissato livello di presta-
zione o se € necessario prevedere I'inserimento di dispositivi di dissipa-
zione che contribuiscano a contenere gli spostamenti entro 1 limiti fissati.

Nel presente Capitolo sono esaminati gli approcei di letteratura per
la valutazione del parametro &, . Questi si basano sui concetti di “rap-
porto di smorzamento viscoso equivalente” e di “rapporto di smorzamento
sostituto”.

In alternativa alle formule di letteratura, tutte dipendenti dalla dut-
tilita della struttura, € proposta una formula semi-empirica in cui € espli-
citata la dipendenza dalla capacita di spostamento, espressa in termini
di angolo di rotazione di piano, di periodo iniziale di oscillazione e di rap-
porto tra momento resistente delle travi e momento resistente dei pila-
stri.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-

gatura).
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1. Linearizzazione di sistemi inelastici

Si consideri un sistema inelastico ad un solo grado di liberta, in oscilla-
zioni libere e caratterizzato da massa m e rigidezza k. La sua equazione
del moto ha forma seguente:

mil+ku+f(u,u):0 (6.1)

Il termine f(u,u) tiene conto sia dei meccanismi dissipativi che in-
tervengono in campo elastico (e.g. fessurazione, comportamento elastico
non-lineare, interazione con elementi non strutturali, interazione suolo
struttura, ecc.) che del comportamento isteretico della struttura.

I1 modo piu conveniente (dal punto di vista matematico) per rappre-
sentare questo insieme di fenomeni dissipativi all'interno dell’equazione
del moto € quello di considerare uno smorzamento proporzionale alla ve-
locita, ovvero uno smorzamento di tipo viscoso. Infatti, 'equazione del
moto della struttura in oscillazioni libere viscosamente smorzate €
un’equazione differenziale lineare:

mii+ci+ku=0 (6.2)

dove m rappresenta la massa dell’oscillatore, ¢ la costante di smorza-
mento viscoso e k& la rigidezza del sistema equivalente. Dividendo I'Eq.
(6.2) per m e facendo le posizioni seguenti

o -
m

c

- 6.4
2mo, (64

si ottiene:
i+280 u+0’u=0 (6.5)

dove o, é la pulsazione naturale del sistema e & ¢ il rapporto di smorza-
mento viscoso.

Il rapporto di smorzamento viscoso ¢ dunque quell’aliquota dello
smorzamento critico da attribuire ad un oscillatore elastico lineare affin-
ché la sua risposta subisca lo stesso decadimento della struttura reale
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inelastica. Tale quantita puo essere vista come somma di due contributi,
uno dovuto alla dissipazione in fase elastica, a cui ci si riferisce come “rap-
porto di smorzamento viscoso naturale” &,, ed uno che rappresenta la
dissipazione di energia associata all'isteresi dei materiali in campo inela-
Stico &pyet -

€eq =C0 + Eye (6.6)

Classicamente, la linearizzazione appena descritta si utilizza per
rappresentare il solo smorzamento della struttura in fase elastica, dun-
que &, =E&o, mentre 1 fenomeni isteretici (se considerati) sono modellati
esplicitamente all'interno dei modelli dei materiali rendendo, tuttavia, il
problema non lineare.

La possibilita di linearizzare un sistema inelastico attraverso la de-
finizione di un sistema elastico equivalente con smorzamento viscoso
equivalente € un problema discusso gia nei primi decenni del secolo
scorso. Jacobsen [94], [95] per primo propose di utilizzare lo smorzamento
viscoso per rappresentare il comportamento isteretico legato a fenomeni
di tipo attritivo. L'idea alla base dell’approccio di Jacobsen ¢ di definire
un rapporto di smorzamento viscoso equivalente &., derivante dall’'ugua-
glianza tra 'energia dissipata in un ciclo da un sistema lineare viscosa-
mente smorzato e quella dissipata da un sistema inelastico con assegnato
comportamento isteretico, essendo entrambi 1 modelli soggetti ad una for-
zante sinusoidale.

Questo approccio € stato ampiamente ripreso a partire dagli anni ’60
del ‘900 da diversi autori (Housner, Jennings, Hudson, Iwan) che lo
hanno esteso ad altri tipi di sistemi isteretici.

Successivamente, al concetto di rapporto di smorzamento “equiva-
lente” proposto da Jacobsen si affianca quello di “smorzamento sostituto”
proposto da Gulkan e Sozen [96], [97]. Secondo tale approccio, lo smorza-
mento sostituto &, €, per una data storia di carico, quel valore del rap-
porto di smorzamento viscoso da assegnare ad un oscillatore lineare con
rigidezza secante perché dissipi interamente I'energia in ingresso nel si-
stema inelastico valutata sull'intera storia temporale.

Entrambi gli approcci sono descritti nel dettaglio nei Paragrafi se-
guenti.
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A partire dai primi anni 2000 il tema della valutazione del rapporto
di smorzamento da assegnare all’oscillatore equivalente alla struttura e
tornato all’attenzione della ricerca nel campo della progettazione sismica
per le sue applicazioni nelle procedure di progetto basate sul controllo
degli spostamenti ed in particolare nell’ambito del Direct Displacement-
Based Design (DDBD) [21], [98], [99], [100], [101], [102], [103]. Infatti,
I'impiego nel DDBD di una “struttura sostituta” [104] con rigidezza se-
cante e smorzamento viscoso equivalente richiede una quantificazione del
rapporto di smorzamento atteso per la struttura allattingimento dello
spostamento di progetto e per 'assegnato livello di duttilita.

Come meglio chiarito nei paragrafi seguenti, Iapplicazione dell’ap-
proccio di Jacobsen consente di pervenire a delle semplici relazioni tra
rapporto di smorzamento e proprieta elementari della struttura (i. e. pe-
riodo iniziale e livello di duttilita). La forma di tali relazioni dipende tut-
tavia dal modello isteretico scelto. Per contro, I'approccio di Gulkan e
Sozen, pur conducendo a valori del rapporto di smorzamento piu reali-
stici, risulta meno immediato da applicare richiedendo di conoscere la ri-
sposta della struttura alla storia di carico.

Per la sua maggiore versatilita, ’'approccio di Jacobsen & quello che
s1 ¢ imposto nel DDBD e a partire da questo sono state ricavate o aggior-
nate la maggior parte delle espressioni di letteratura per la valutazione
di &4, [101], [102].

1.1 Approccio di Jacobsen

Secondo 'approccio di Jacobsen, dato un sistema SDOF isteretico ed un
oscillatore viscosamente smorzato di pari massa e rigidezza, entrambi
soggetti ad una forzante armonica, € possibile approssimare la parte sta-
zionaria della risposta del primo con la parte stazionaria della risposta
del secondo imponendo che I'energia dissipata in un ciclo di risposta sia
uguale per 1 due sistemi. Tale condizione equivale ad uguagliare le aree
racchiuse da un ciclo descritto sul piano F-u dai due sistemi in condizioni
stazionarie (Figura 6.1) e consente di definire un valore per &y -
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Figura 6.1 — Cicli F-u descritti da un oscillatore elastico lineare

viscosamente smorzato (a) e da un sistema SDOF isteretico (b) [101]

Il fatto che entrambi 1 sistemi siano soggetti ad una forzante armo-
nica assicura, da un lato, che la risposta abbia dei cicli chiusi e completi,
dall’altra che esista una soluzione in forma chiusa. Si consideri I'equa-
zione del moto dell’oscillatore:

d+2§eqmnu+miu=%sinmt (6.7)

dove p, € 'ampiezza della forzante, w la sua pulsazione e ¢ il tempo.
La parte stazionaria della soluzione ha la forma seguente:

u(t) =u, sin(cot - (1)) (6.8)

dove u, & Pampiezza della risposta e ¢ la fase che vale:

2
_ \O)
12
(’On

L’energia immagazzinata dall’oscillatore, ovvero 'energia elastica, e
pari all’area sottesa dal tratto che congiunge l'origine col punto in cui si
ha il massimo spostamento e vale:

2
_ku,

el 2

¢ = arctan (6.9)

E

(6.10)
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L’energia dissipata dall’oscillatore viscosamente smorzato in un ciclo
é data dal seguente integrale:

21/o
By = F e du= | (ct)udt (6.11)

0

Derivando 'Eq. (6.8) € possibile esplicitare la velocita:

u(t)=ou, cos(wt — ) (6.12)
2n/w
E,. =c J. [a)uocos(cot—d))]Zdt:nca) ug (6.13)

0

Utilizzando le Eq. (6.3), (6.4) e (6.10) e riordinando & possibile espli-
citare &pye:

0] 0)
Ediss :2n&-‘hyst _kug =4Tcéhyst_Ee] (614)
®, o,
1 o, E,
=t 6.15
St n o E (6.15)

Avendo posto la condizione che I'energia dissipata dai due sistemi sia
uguale, F 4 rappresenta ’energia dissipata dal sistema isteretico, ovvero
Iarea racchiusa dal ciclo d’isteresi:

E, =A (6.16)

diss hyst

L’energia dissipata per isteresi dal sistema dipende dai meccanismi
dissipativi che effettivamente hanno luogo al suo interno e, dunque, dal
materiale, dalla tipologia strutturale o dal tipo di elemento. Per rappre-
sentare il comportamento isteretico del sistema occorre selezionare un
opportuno modello isteretico, specializzato per il tipo di struttura in
esame.

Un modello isteretico € una rappresentazione analitica del legame
forza spostamento di una certa unita strutturale in grado di simulare il
comportamento ciclico dell’'unita reale [105]. La scala dell’'unita struttu-
rale va da quella del materiale (in questo caso si parla di legame costitu-
tivo ciclico) o del singolo elemento strutturale (legame momento-curva-
tura o forza-spostamento) a quella di assemblaggi di elementi strutturali,
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fino all'intera struttura. Evidentemente, ad una maggiore scala di rap-
presentazione corrisponde un maggior livello di astrazione del modello e
dei suoi parametri.

I modelli isteretici di interesse per 'applicazione del metodo di Ja-
cobsen per la valutazione di &, sono quelli a scala medio-grande, in
grado di rappresentare assemblaggi di elementi strutturali. In lettera-
tura sono disponibili modelli isteretici idonei alla descrizione di strutture
in c.a., in c.a.p., in acciaio oppure in muratura. Una trattazione esaustiva
dell’argomento esula dagli scopi di questo lavoro e per questa si rimanda
alla bibliografia [101], [105].

L’approccio di Jacobsen, pur presentando delle caratteristiche van-
taggiose (i. e. semplicita concettuale, dipendenza dal modello isteretico)
che lo rendono uno strumento di facile impiego, ¢ basato sull’approssima-
zione che assume cicli completi dovuti ad una forzante sinusoidale in con-
dizioni stazionarie. Cio costituisce un limite in grado di introdurre un er-
rore significativo nella previsione del rapporto di smorzamento (e della
domanda di spostamento) quando si utilizzano accelerogrammi invece di
segnali armonici. In particolare, Blandon [101], [102] ha dimostrato che
1l rapporto di smorzamento viscoso equivalente predetto tramite 'approc-
cio di Jacobsen tende a sovrastimare tale parametro a seconda del mo-
dello isteretico utilizzato e a seconda delle caratteristiche dell’accelero-
gramma (pulse-like o no-pulse-like).

1.2 Il rapporto di smorzamento viscoso sostituto

Il metodo dello “smorzamento sostituto” proposto da Gulkan e Sozen [96],
[97] per valutare il rapporto di smorzamento equivalente di un sistema
inelastico consente di superare le forti semplificazioni richieste dal me-
todo di Jacobsen a prezzo di una minore immediatezza nell’applicazione.
La definizione di uno smorzamento sostituto consente di tenere conto
che la risposta inelastica del sistema reale e caratterizzata (i) da una pro-
gressiva riduzione di rigidezza, (i1) da un parallelo incremento della ca-
pacita di dissipare energia e (iil) da una correlazione tra il massimo spo-
stamento raggiunto durante la storia di carico e I’energia dissipata.
Come illustrato nel paragrafo precedente, il rapporto di smorzamento
viscoso equivalente si ricava uguagliando I'energia dissipata in un unico
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ciclo di risposta stazionaria da due oscillatori di uguale rigidezza (pari a
quella iniziale del sistema), uno lineare viscosamente smorzato e uno iste-
retico entrambi soggetti alla medesima forzante armonica.

Gulkan e Sozen considerano due sistemi SDOF, uno reale isteretico
con degrado di rigidezza ed uno lineare viscosamente smorzato con rigi-
dezza secante avente la stessa risposta del sistema reale. Potendo cono-
scere la risposta nel tempo del sistema reale (e.g. eseguendo una prova
sperimentale o attraverso una simulazione numerica) € possibile deter-
minare ’energia in ingresso nel sistema durante I'intera storia di carico.
La costante c¢ del dissipatore e ricavata immaginando che il sistema li-
neare viscosamente smorzato (di cui é nota la risposta in termini di velo-
cita essendo per ipotesi uguale a quella del sistema reale) dissipi tale
energia.

I1 passaggio al rapporto di smorzamento viscoso equivalente avviene
assegnando una rigidezza al sistema ideale. Tale rigidezza é la rigidezza
secante del sistema reale, ovvero la pendenza della congiungente tra il
punto di massimo spostamento e l'origine nel grafico forza-spostamento.

Si consideri l'equilibrio dinamico di un oscillatore viscosamente
smorzato sottoposto ad un moto al suolo g =uy () :

mii +cu+ ku=-mii, (6.17)
oppure:
i+, )+ 280U +0"u=0 (6.18)

Pertanto, I'effetto del moto al suolo sull’equilibrio dinamico dell’oscil-
latore & analogo all’effetto di una forza —mii; applicata alla massa. Tale
forza compie un lavoro per effetto dello spostamento relativo u della
massa. Per uno spostamento infinitesimo du il lavoro compiuto dalla
forza —miig vale:

dW =-mii, du (6.19)
I1 lavoro totale si ottiene integrando I'espressione precedente tra gli

istanti iniziale e finale della storia di carico. Ricordando che u=du/dt, il
lavoro totale compiuto dalla forza —mii; vale:
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tl
W = —mjug udt (6.20)

to

Questo lavoro rappresenta ’energia in ingresso nel sistema durante
I'intera storia di carico. Si osservi che essa dipende sia dall’effettivo moto
al suolo che dalla risposta della struttura. Questo € un risultato generale,
valido sia per il sistema lineare che quello non lineare.

Considerata 'equazione del moto, &€ evidente che ’energia in ingresso
deve uguagliare il lavoro compiuto dalla forza di inerzia mii, dalla forza
viscosa cu e dalla forza di richiamo ku tra gli istanti iniziale e finale
della storia di carico.

I1 lavoro compiuto dalla forza di inerzia per effetto di uno sposta-
mento infinitesimo vale:

dW =—-miidu (6.21)
Valendo sempre u=du/dt e ii=du/dt il lavoro totale vale:
t, 1
_ A 22 .2
W= mt_[ udi = 2m(utl uto) (6.22)

Tale quantita rappresenta I'energia cinetica istantanea dell’oscilla-
tore. Il lavoro compiuto dallo smorzatore vale:

dW =cudu (6.23)
tl

W:cja2 dt (6.24)
tO

ed il lavoro compiuto dalla molla vale:

dW = kudu (6.25)
t, 1
_ 1,9 9
W_kt.[udu— Zk(utl utO) (6.26)

Tale quantita rappresenta 'energia potenziale istantanea dell’oscil-
latore.
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Per il sistema lineare I’energia cinetica e ’energia potenziale si an-
nullano se gli estremi di integrazione to e #1 coincidono con gli istanti
iniziale e finale della storia di carico. In questo caso, il lavoro compiuto
dalla forza —miiz deve essere uguagliato dal lavoro compiuto dallo smor-
zatore viscoso:

t, t
cqudt :—mju'g adt (6.27)

to to

da cui é possibile ricavare il coefficiente di dissipazione viscosa ¢ del si-
stema lineare:

mtf lgudt
to

e — (6.28)
jiﬂdt

to

In termini analitici, lo stesso non vale per il sistema isteretico in cui
si ha 1l degrado della rigidezza ed una dissipazione dell’energia in in-
gresso legata al comportamento inelastico dei materiali. Occorrerebbe
prevedere un termine sottrattivo al nominatore dell’Eq. (6.28) pari
all’area racchiusa dai cicli isteretici percorsi dal sistema reale durante la
storia di carico.

Tuttavia, essendo nota la risposta del sistema reale, 1 due integrali
presenti nell’Eq. (6.28) possono essere valutati numericamente inte-
grando la risposta stessa, senza la necessita di definire il termine relativo
all’energia dissipata per isteresi (tale contributo € gia compreso nella ri-
sposta del sistema reale). E allora possibile determinare la costante c del
sistema reale che & anche la costante di dissipazione viscosa del sistema
lineare.

Per ricavare il valore del rapporto di smorzamento critico a partire
da c occorre definire una rigidezza per il sistema lineare o, in modo equi-
valente, una frequenza di oscillazione.

Poiché lo scopo ultimo nella definizione dello smorzamento sostituto
¢ quello di ricondurre la risposta del sistema isteretico a quella di un
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sistema lineare, la rigidezza da utilizzare ¢ quella effettiva del sistema
reale all’attingimento del picco di risposta, ovvero la rigidezza secante.

Una stima della pulsazione di oscillazione associata alla rigidezza se-
cante del sistema puo essere effettuata a partire dagli spettri di risposta
in accelerazione e in spostamento del sistema reale. In particolare, in cor-
rispondenza del picco di risposta in termini di spostamento (o accelera-
zione) la velocita € nulla. Si ha dunque:

(G+iig)  =—0f Upa (6.29)

da cui é possibile valutare la frequenza associata alla rigidezza secante:

wy = M (6.30)
1 |
I1 rapporto di smorzamento sostituto vale:
tl
m | i, idt
R S— (6.31)

tl
2ma, [ dt
tO

I’Eq. (6.31) e stata utilizzata da Gulkan e Sozen per ricavare il rap-
porto di smorzamento viscoso sostituto per strutture a portale in c.a. te-
state in laboratorio con moto alla base sia armonico che volto a riprodurre
un evento sismico. Per 1 dettagli circa la sperimentazione condotta dagli
autori si rimanda alla bibliografia [96].

L’obiettivo degli autori era quello di formulare una relazione che met-
tesse in relazione il rapporto di smorzamento del sistema con la domanda
di spostamento, espressa in termini di duttilita. Tale relazione trovava
impiego nell’ambito di un metodo di progetto, proposto dagli stessi autori,
basato controllo degli spostamenti.
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Figura 6.2 — (a) Variazione dello smorzamento sostituto in relazione alla
duttilita e (b) 1dealizzazione del ciclo di isteresi dopo n cicli secondo il
modello isteretico di Takeda [97]

I risultati della sperimentazione di Gulkan e Sozen sono riassunti nel
grafico in Figura 6.2 in cui il rapporto di smorzamento sostituto € rappre-
sentato per ogni prova in funzione della duttilita (rapporto tra massimo
spostamento relativo della massa rispetto alla base e spostamento allo
snervamento valutato analiticamente).

Infine, i dati mostrati in Figura 6.2 sono stati interpretati dagli stessi
autori mediante una formula per la quale € stata cercata una forma ana-
litica analoga a quella delle formule derivanti dall’applicazione dell’ap-
proccio di Jacobsen utilizzando 1l modello isteretico proposto da Takeda
et al [106]:

E o :{0.02+o.2(1—%ﬂ (6.32)

Nell’Eq. (6.32) il valore 0.02 rappresenta il rapporto di smorzamento
associato alla dissipazione in fase elastica fissato dagli autori.
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Tabella 6-1 — Valori dei coefficienti a e B nelle formule proposte da Priestley

per il rapporto di smorzamento viscoso equivalente

a B o [%]
elementi in c.a. 95/m 0.5 5
telai in c.a. 120/m 0.5 5
pareti e telai in
25//t 0.5 5

c.a.p.

1.3 Formule di letteratura per il RSVE

Di seguito si riporta un elenco delle espressioni di letteratura maggior-
mente citate per la stima del rapporto di smorzamento viscoso equiva-
lente.

Priestley

Pristley ha proposto diverse espressioni per elementi in c.a., c.a.p. e per
telal in c.a. Tali espressioni hanno tutte la forma seguente (risultato in
percentuale):
1
Eoq tEo+a 1——B (6.33)
u

dove i coefficienti a e B assumono i valori riportati in Tabella 6-1.

Rosenblueth e Herrera

Ceq =C0 +z{w} (6.34)

T| W—ru+ru 2
Takeda (Gulkan e Sozen)

€eq =C0 +0.2£1—ﬁj (6.35)
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Twan
Eoq =& +0.0587(u—1)""" (6.36)
Takeda (Kowalsky)
1 1-r
€eq =50 +—{1———r u} (6.37)
"

Nelle espressioni sopra riportate u rappresenta il livello di duttilita,
r il coefficiente di rigidezza post-elastica e &o il rapporto di smorzamento
viscoso equivalente della struttura in fase elastica, comunemente assunto
pari al 5% dello smorzamento critico.

Si osservi che tutte le formule elencate sono espresse in funzione del
Livello di duttilita. Questa caratteristica € dovuta al fatto che tali espres-
sioni trovano la loro origine nel contesto del DDBD in cui il livello di dut-
tilita & un parametro di progetto.
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2. Proposta di una espressione semi-empirica per il RSVE

Le espressioni di letteratura per la previsione del rapporto di smorza-
mento viscoso equivalente sono date, per vari modelli isteretici, in fun-
zione della domanda di duttilita. La parametrizzazione di tali formule in
funzione di pu € dovuta al fatto che esse sono state proposte per essere
impiegate nel Direct Displacement-Based Design (DDBD) in cui la dutti-
lita della struttura € un parametro di progetto che si assegna a livello
globale. In questo contesto, I'ipotesi sulla duttilita globale sottintende che
sia conferita adeguata duttilita anche localmente e che, dunque, sia pos-
sibile attendersi un comportamento dissipativo omogeneo [21].

L'impiego di una di queste espressioni in una procedura di adegua-
mento pone diversi problemi.

In primo luogo, € richiesta la quantificazione della duttilita della
struttura esistente. Tale operazione non ¢ immediata poiché, in generale,
non ¢ possibile individuare un punto della curva di capacita che separi
nettamente il comportamento elastico della struttura da quello non li-
neare. Occorre determinarlo convenzionalmente effettuando una bi-li-
nearizzazione della curva di capacita. Cio introduce un elemento di di-
screzionalita nella scelta del criterio con cui effettuare la bi-linearizza-
zione.

In secondo luogo, un ulteriore elemento di discrezionalita ¢ introdotto
dalla scelta del modello isteretico (dunque della formula) con cui rappre-
sentare 1l comportamento dissipativo della struttura. La scelta deve es-
sere guidata da una valutazione, anche quantitativa, del comportamento
dissipativo a livello locale. Tuttavia, I'interpretazione del comportamento
“medio”, valido per la struttura, attraverso la scelta di una formula in
luogo di un’altra si basa su una valutazione qualitativa (e.g. scelta tra il
modello Large Takeda o Thin Takeda a seconda che, mediamente, sia at-
teso un comportamento duttile fortemente dissipativo o fragile poco dis-
sipativo).

Evidentemente, il valore del rapporto di smorzamento che puo essere
ottenuto in questo modo rappresenta una grandezza convenzionale, utile,
ad esempio, ad effettuare una valutazione comparativa tra piu strutture,
ma che risulta eccessivamente impreciso per essere adoperato nella pro-
gettazione di un intervento di adeguamento.
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Al fine di superare tali difficolta € ricercata una formula che sia le-
gata a proprieta fondamentali della struttura (i.e. periodo di vibrazione,
capacita di spostamento) facilmente valutabili attraverso strumenti ana-
litici di comune impiego nella pratica professionale (i.e. analisi modale,
analisi statica non lineare). I dati su cui tarare la formula derivano da
un’analisi parametrica condotta su un vasto numero di sistemi mono-
piano in c.a. Ognuno di essi € progettato e dettagliato in modo da rappre-
sentare un possibile assemblaggio di travi e pilastri effettivamente rile-
vabile in un edificio esistente progettato in Italia prima degli anni 2000.

Ognuno dei sistemi progettati ¢ sottoposto ad analisi statica non li-
neare per I'identificazione della capacita di spostamento e della rigidezza
secante, e ad analisi dinamica non lineare incrementale al fine di deter-
minare la PGA di collasso. Gli accelerogrammi utilizzati sono segnali ge-
nerati artificialmente secondo la procedura descritta nel Capitolo 5. Per
tali accelerogrammi sono ricavati anche gli spettri elastici medi in spo-
stamenti per diversi valori del rapporto di smorzamento viscoso equiva-
lente. Ad ogni sistema monopiano € attribuito il valore del rapporto di
smorzamento associato allo spettro medio, scalato alla PGA di collasso
(attingimento dello spostamento limite del sistema), per cui, in corrispon-
denza del periodo secante dello schema € nulla la differenza tra la capa-
cita di spostamento e I'ordinata spettrale.

Nei paragrafi seguenti & descritto il sistema monopiano, sono indivi-
duate le variabili dell’analisi parametrica ed ¢ illustrata la procedura di
progetto dei singoli casi. Inoltre, € descritta la procedura attraverso cui
ad ogni caso € attribuito un valore del rapporto di smorzamento. I risul-
tati in termini di rapporto di smorzamento sono esaminati in funzione
delle variabili che costituiscono 1 parametri dell’analisi. Infine, indivi-
duate le principali tendenze e selezionate le variabili che influiscono sul
valore del rapporto di smorzamento, una formula € tarata sui dati.

2.1 Descrizione del sistema monopiano

Lo schema monopiano individuato per 'analisi parametrica € un assem-
blaggio di tronchi di travi e colonne estratto dal piano intermedio di un
telaio multipiano a campata unica caratterizzato da altezza di interpiano
hint =3.20m e luce della campata L« =4.50m , come mostrato in Figura
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Figura 6.3 — Estrapolazione del sistema SDOF da un telaio a campata

unica

6.3. Il sistema SDOF ¢ costituito dalla trave di piano del telaio e da quat-
tro aste, estratte troncando 1 pilastri dell’ordine inferiore e superiore in
corrispondenza del punto di nullo del diagramma del momento flettente.
Trattandosi di un piano intermedio, per i pilastri ¢ attesa una luce di ta-
glio pari a meta dell’altezza di interpiano dell’edificio; dunque, ai quattro
tronchi di pilastro é attribuita una lunghezza pari a Aint/2.

I vincoli esterni da assegnare allo schema estratto devono riprodurre
la condizione di vincolo a cui sono soggette le aste all'interno del telaio.
Con riferimento alla Figura 6.4a, agli estremi 1 e 2 é attribuito un vincolo
di appoggio mentre agli estremi 3 e 4 & assegnato un carrello a scorri-
mento orizzontale. I nodi 5 e 6 devono essere vincolati ad avere lo stesso
spostamento orizzontale cosi come 1 nodi 3 e 4 che devono essere collegati
da un pendolo inestensibile. L’azione della parete é simulata attraverso
un’asta rigida collegata alla struttura da pendoli inestensibili.

Per questo schema ¢ possibile considerare una modellazione piu sem-
plice in cui 1 tronchi di colonna superiori vengono posti in parallelo a
quelli inferiori come mostrato in Figura 6.4b. In questo modo le due aste
sono vincolate ad avere gli stessi spostamenti laterali simulando I'effetto
della presenza della parete. Adottando questa modellazione, 'altezza dei
tronchi di colonna appartenenti ai due piani deve essere necessariamente
assunta uguale.
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Figura 6.4 — Schema del nodo di bordo estrapolato dal telaio (a) e

modellazione equivalente con “ribaltamento” delle colonne superiori (b)

2.2 Variabili dell’analisi parametrica

Le caratteristiche rispetto a cui e effettuata la parametrizzazione del si-
stema SDOF sono (i) la sezione dei tronchi di pilastro, (i1) 'altezza della
sezione della trave, (ii1) il rapporto K tra il momento di plasticizzazione
della trave e dei pilastri convergenti nel nodo, (iv) il periodo Tse del si-
stema all’attingimento di una fissata percentuale della capacita di rota-
zione alla corda (v) il livello di impegno deformativo degli elementi
espresso in termini di rapporto domanda/capacita di rotazione alla corda.

Per “sezione dei tronchi di pilastro” si intende una combinazione di:
sezione geometrica, dettaglio costruttivo, orientamento rispetto all’asse
di inerzia forte o debole e livello di sforzo normale gravante sul pilastro.
La scelta dell’assortimento di sezioni € discussa nel paragrafo seguente.

Per ogni sezione di pilastro vengono considerate tre diverse sezioni
di trave, due emergenti con At = 50 cm e 60 cm e by = 30 cm ed una a
spessore con Ay = 24 cm e by = 60 cm.

L’assegnazione delle armature delle travi avviene in funzione del
rapporto K tra momento di plasticizzazione della trave e del pilastro fis-
sato secondo tre scenari:

- K =0.7la plasticizzazione avviene prima nelle travi;

- K =1.0 non e possibile stabilire a priori in quale elemento av-
viene per primo la plasticizzazione;

- K =1.3la plasticizzazione avviene prima nei pilastri;
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Le armature della trave (tese o compresse) sono disposte su un unico
livello. Il progetto viene considerato accettabile se le armature richieste
per la trave sono tali da garantire una distanza tra i centri delle barre
(interferro) almeno pari a 4 cm, in caso contrario I'intero caso viene scar-
tato.

Per ognuno dei casi formati fino a questo punto occorre assegnare un
valore della massa m. Il valore della massa é calcolato in modo tale che,
allattingimento della capacita di spostamento, il sistema abbia un pe-
riodo secante T.,.pari a 1.00 s, 3.00 s e 5.00 s. A tal fine, & necessario
valutare la rigidezza secante k.. del sistema eseguendo I'analisi pusho-
ver ciclica. Ad ogni passo dell’analisi € controllato il rapporto domanda/ca-
pacita in termini di rotazione alla corda 3:iecn/9u, dove Su € la rotazione
alla corda ultima valutata utilizzando I’'Eq. (4.148) mentre 3 € valu-
tata secondo la procedura illustrata piu avanti, nel Paragrafo 2.5.5. Al
passo per cui si ha 9uin/9%u =1 viene valutata la rigidezza secante F... .

Infine, tutti 1 casi sono studiati considerando due livelli di impegno
deformativo degli elementi, uno del 100% ed uno del 50%. Cio equivale a
considerare la richiesta di rotazione alla corda eguale alla capacita di ro-
tazione alla corda 3. oppure alla meta della capacita di rotazione alla
corda.

2.2.1 Sezione del pilastro

Per evitare di prendere in considerazione combinazioni poco significative
o ridondanti delle caratteristiche geometriche e di dettaglio che defini-
scono la sezione dei pilastri, sono fissate, per ogni dimensione della se-
zione del pilastro, tre varianti del dettaglio costruttivo (armatura longi-
tudinale e staffatura) rappresentative, rispettivamente di una progetta-
zione per carichi verticali, una progettazione sismica con vecchie norma-
tive ed una progettazione sismica con normative recenti.
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Tabella 6-2 — Valori della percentuale geometrica di armatura longitudinale
e di percentuale volumetrica delle staffe considerati come riferimento per

lassegnazione dei dettagli costruttivi

ps [%] Pvolst [%]
Prog. CV 0.5-0.7 0.3-0.4
Prog. Sismica TA 0.7-0.9 0.8-0.9
Prog. Sismica SLU 1.0-1.3 1.5-2.0

Tabella 6-3 — Sezioni del pilastro approntate per ’analisi parametrica dei
sistemi SDOF

bxh Prog CV Prog sis TA Prog Sis SLU
Barre Staffe n»,r Barre Staffe nnr Barre Staffe 75
30x60 8914 ®8/20 2 8916 ®8/10 4 8P18 O8/5 4
30x50 6014 ®8/20 2 8d14 ®8/10 4 8d16 ®8/5 4
30x40 4914 ®8/20 2 6914 ®8/10 3 6916 O8/5 3
30x30 4014 ®8/20 2 6014 ®8/10 3 616 ®8/5 3

Per ognuna delle varianti ¢ fissato I'intervallo di valori entro cui as-
segnare la percentuale geometrica di armatura longitudinale e la percen-
tuale volumetrica di armatura trasversale:

- Progettazione a carichi verticali

(ps,pit = 0.5+ 0.7 %; pvorst = 0.3 ~ 0.4 %)
- Progettazione sismica alle T.A.

(ps,pit = 0.7 + 0.9 %; pvorst = 0.8 + 0.9 %)
- Progettazione sismica allo SLU

(ps,pil = 1.0 ~ 1.3 %; pvolst = 1.5 + 2.0 %)

Per ognuno di questi scenari sono state progettate sezioni di altezza
hpit = 30, 40, 50 e 60 cm, base bpii = 30 cm e copriferro ¢ = 3 cm orientate
una volta secondo I'asse forte ed una volta secondo 'asse debole. Per ogni
progetto sono stati considerati due livelli di sforzo normale admensiona-
lizzato: v=0.4 rappresentativo di una condizione di carico per cui la ten-
sione sulla sezione é prossima a quella ammissibile 6. del calcestruzzo,
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e v=0.2 rappresentativo di una condizione di carico media, in cui il ma-
teriale € impegnato per circa il 50% della tensione ammissibile.

In totale sono state considerate 48 sezioni di pilastri le cui dimensioni
e dettaglio sono riassunti in Tabella 6-3. Operando in questa maniera
sono stati esclusi tutti i casi non significativi dal punto di vista realizza-
tivo o poco rappresentativi dal punto di vista pratico.

2.3 Parametrizzazione del sistema SDOF

Fissata una combinazione delle variabili descritte nei paragrafi prece-
denti, restano da definire alcune grandezze del sistema SDOF che da esse
dipendono: le armature delle travi, i carichi gravitazionali e la massa del
sistema.

Poiché ognuno dei sistemi monopiano rappresenta una parte di una
struttura progettata col metodo delle tensioni ammissibili e valutata col
metodo agli stati limite, nei casi in cui gli elementi strutturali risultano
definiti ed occorra valutarne la capacita (come nel caso dei pilastri) si fa
riferimento al metodo degli stati limite. Quando, invece, occorre definire
delle quantita non note, in modo che rispondano alle prescrizioni della
norma di riferimento si applica il metodo delle Tensioni Ammissibili.

Di seguito ¢ illustrata la procedura che consente di definire comple-
tamente un singolo caso.

1. Viene fissata la sezione del pilastro assegnando le dimensioni
bpil e hpil e orientamento. La percentuale geometrica di arma-
tura longitudinale e la percentuale volumetrica delle staffe ven-
gono assegnate in base alla tipologia di sezione (CV, sisTA,
sisSLU) secondo 1 limiti fissati in Tabella 6-2. Per ogni sezione
ed ogni orientamento viene assegnato un livello di sforzo nor-
male espresso dal parametro adimensionale v. Ogni combina-
zione di sezione, orientamento e livello di sforzo normale costi-
tuisce un caso a cui in seguito ci si riferisce genericamente come
“pilastro”.

2. Per ogni pilastro, viene costruito il dominio M-N allo SLU [15]
della sezione e, in funzione dello sforzo normale si ricava il mo-
mento plastico resistente M ks della sezione del pilastro.
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3. In funzione della sequenza di plasticizzazione desiderata viene
fissato il rapporto K e si ricava il momento plastico della trave
M )34 Si osservi che il rapporto deve tenere conto del numero
effettivo di pilastri che convergono nel nodo: essendo 1 pilastri
ribaltati, come descritto nel paragrafo precedente, il M ziva

raddoppiato:
M Tra
K= ﬁ (6.38)
pLRd
Mg =2K M kg (6.39)

Per ogni valore di K considerato viene fissata un’altezza h della
trave in modo da poterne definire 'armatura, assumendo un co-
priferro ¢ = 3 cm. Ogni combinazione di pilastro, rapporto K ed
altezza h costituisce un caso.

4. Per ogni caso viene ricavata I'area minima di armatura tesa che
consente alla trave di sviluppare allo SLU il M ka4 richiesto

dalla sequenza di plasticizzazione assegnata:

Tra
AS® & (6.40)
ST 0.9(h—¢) fym

Considerando uno schema di trave continua su piu appoggi sog-
getta ai carichi verticali, in corrispondenza del nodo trave pila-
stro Parmatura tesa ¢ quella superiore.

5. Viene fissato un criterio per il numero massimo di barre di ar-
matura collocabile su un lato della sezione. Il criterio scelto e
relativo all'interferro minimo (distanza tra i baricentri delle
barre) che non puo essere inferiore a 4 cm. Inoltre, non € con-
templata la possibilita di disporre barre su piu livelli. Il caso €
considerato non progettabile e scartato se il numero di barre ne-
cessario a coprire I'area minima di armatura e superiore a quello
collocabile. Per 1 casi progettabili 'area effettiva di armatura
Al e definita assortendo una coppia di diametri di barre (i.e.
014 e 920).
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6. L’armatura tesa minima calcolata nei punti precedenti deve es-
sere ora vista come il risultato di un progetto alle T.A. eseguito
utilizzando la tensione ammissibile dell’acciaio G. Invertendo
la relazione di progetto si ottiene il momento flettente di pro-
getto alle estremita Miir.. dato dal carico nella combinazione
prevista alle Tensioni Ammissibili (i.e.g=gy +qx).

M g3 gy = AS 0.9(h—c)5 (6.41)

s, min s

7. Fissata una distribuzione di momento flettente (i.e. momento
negativo agli estremi pari a ql 2/ 10, momento positivo in cam-
pata pari a ql2/16) ed assegnata la lunghezza della trave si
stima il carico q a partire dal momento all’estremo M g g

MTA
q=10- -tk (6.42)

8. Noto il carico g si calcola i1 momento in campata
M EQCamp =ql* /16 e si calcola 'armatura tesa in campata defi-
nendo completamente la trave:

Ainf' — M]?iCamp (6 44)
*™0.9(h-c)o

S

9. Il valore del carico concentrato P da applicare alle colonne in
modo che sulla sezione si abbia il tasso sforzo normale v fissato
deve essere depurato del valore del taglio trasmesso dalla trave
caricata in combinazione sismica g, . Fissato pari a 0.70 il rap-
porto tra gk e gx ed essendo s=0.33 il coefficiente di combina-
zione sismica dei carichi variabili previsto dal DM 16/01/1996 e
possibile valutare g«s e P.

Qs =q£&+sq—kj (6.45)
q q
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P=Ng, _quisl (6.46)

10. Lo schema ¢ completamente descritto dal punto di vista della
geometria, dei dettagli costruttivi delle sezioni e dei carichi. Per
completare la definizione del caso occorre eseguire I'analisi pu-
shover ciclica e determinare la rigidezza efficace ks del si-
stema. Nota quest’ultima informazione & possibile calcolare la
massa m tale che, all’'attingimento del collasso, il periodo effi-
cace dello schema sia quello assegnato Tk :
m= o (6.47)

I casi sono raggruppati in base all’altezza della trave e alla sequenza
di plasticizzazione. Si avranno dunque tre insiemi di casi (i.e. K=0.7, 1.0
e 1.3) per ogni altezza della trave per un totale di nove insiemi di casi.
Ognuno di essi ¢ identificato da una sigla (e.g. T60KO07 identifica I'insieme
di casi per 1 quali & assegnata una trave di altezza 60 cm e sequenza di
plasticizzazione trave debole-pilastro forte ovvero K=0.7). I casi di ogni
insieme sono numerati da 1 a 48 (numero delle sezioni di pilastro consi-
derate) e la numerazione ¢ mantenuta anche dopo ’eliminazione dei casi
non progettabili. Il caso di un insieme ¢ identificato dalla sigla dell'in-
sieme di casi seguita dal numero della sezione del pilastro. Gli insiemi di
casi sono ulteriormente suddivisi in base al periodo secante assegnato e
all'impegno plastico. Il singolo caso, ad esempio, € cosi identificato:
Teff1-Teta05-T60K07-5.

2.4 Proprieta meccaniche dei materiali

Le proprieta meccaniche dei materiali da impiegare nei sistemi SDOF
devono riflettere quelle che, mediamente, ¢ possibile rilevare in edifici
edificati tra gli anni "70s-"90s.

La resistenza media a compressione f,, del calcestruzzo, immagi-
nata come derivante da una campagna di indagini sperimentali sugli ele-
menti del telaio, ¢ assunta pari a 20 MPa, corrispondente ad una resi-
stenza caratteristica di 12 MPa. Tutte le altre proprieta del calcestruzzo,
necessarie per l'impiego del modello Concrete04, discendono dalla
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resistenza a compressione secondo le formule introdotte nel Paragrafo 2
del Capitolo 2.

Le proprieta medie dell’acciaio FeB44k impiegato tra il 1972 ed il
1996 nei diametri @14-20 sono state desunte confrontando i dati presenti
su due database [43], [44] che raccolgono 1 risultati di prove di accetta-
zione eseguite su barre di armatura. Ulteriori informazioni, necessarie
per la caratterizzazione del tratto di incrudimento del legame costitutivo
di questi acciai, sono state ottenute analizzando 1 risultati di prove di tra-
zione a controllo di spostamento eseguite tra la fine degli anni '90 ed i
primi anni 2000 presso il laboratorio di prove sui materiali del Diparti-
mento di Ingegneria Civile e Architettura dell’'Universita di Catania.

La resistenza media allo snervamento é assunta pari a f,, =470 MPa
, la resistenza media di picco f,, =700MPa e la deformazione associata
eu=0.11. I parametri che consentono di definire il tratto incrudente del
legame, ovvero la deformazione corrispondente all'inizio del tratto di in-
crudimento e la pendenza della tangente al tratto di incrudimento, sono
statl assunti pari a €sh =7ey e 2.5.

2.5 Analisi dei sistemi SDOF

Lo svolgimento dell’analisi parametrica sulla casistica dei sistemi SDOF
prevede I'esecuzione di piu tipi di analisi: (1) analisi modale, dopo I'appli-
cazione dei carichi verticali, per determinare il periodo elastico con rigi-
dezza fessurata 7o, necessario per 'elaborazione della formula; (ii) ana-
lisi statica non lineare ciclica (pushover ciclica) attraverso cui determi-
nare la rigidezza secante ks del sistema in corrispondenza dell’attingi-
mento della capacita di spostamento ed assegnare la massa m in modo
che, in corrispondenza del collasso, il periodo sia pari al Tsw. assegnato;
(11) un’analisi dinamica non lineare incrementale attraverso cui indivi-
duare la PGA di collasso.

Di seguito € descritto il modello del sistema SDOF assemblato in
OpenSees. Successivamente sono descritte le procedure per I'assegna-
zione del rapporto di smorzamento viscoso equivalente e per la valuta-
zione della domanda di rotazione alla corda. La trattazione di quest’ul-
tima procedura astrae volutamente dal caso particolare rappresentato
dal sistema monopiano ed ha un carattere piu generale poiché di
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interesse anche per le analisi suil sistemi multipiano affrontate nel Capi-
tolo 7.

2.5.1 Modellazione del sistema SDOF

I1 sistema SDOF e rappresentato in OpenSees attraverso lo schema sem-
plificato descritto nel Paragrafo 2.1. I modelli numerici impiegati per lo
svolgimento delle analisi pushover cicliche e delle analisi dinamiche sono
1dentici a meno dell’assegnazione delle masse, non necessarie per 'analisi
pushover (e comunque non ancora definite al momento dell’analisi), e
delle istruzioni necessarie ad avviare 'analisi.

Una rappresentazione schematica del modello € mostrata in Figura
6.5. I1 modello € piano e consta di 7 nodi, 5 aste ed un elemento di lun-
ghezza nulla. I quattro tronchi di pilastro sono rappresentati da due cop-
pie di aste che collegano i nodi 1-5, 2-6, 3-5, 4-6; la trave € rappresentata
da un'unica asta che collega 1 nodi 6-7 posta in serie con un elemento
zeroLength che collega i nodi 5-7.

Inodil, 2, 3 e4 sono vincolati esternamente in modo che sia impedita
la traslazione nelle due direzioni. I nodi 5 e 6 posti all’altezza della trave
sono vincolati ad avere gli stessi spostamenti in direzione orizzontale
(equalDOF).

Tutte le aste dello schema sono modellate utilizzando elementi di tipo
forceBeamColumn a plasticita concentrata con metodo di integrazione
“HingeRadau” (vedi Capitolo 3). La lunghezza della cerniera plastica ¢
assegnata utilizzando I'espressione proposta nel Paragrafo 3.2 del Capi-
tolo 3.

Gl effetti P-A non sono considerati nella modellazione poiché non e
possibile includere in uno schema monopiano l'effetto di una non-linea-
rita geometrica che € legata alla presenza di carichi verticali agenti a piu
quote. A tutti gli elementi € quindi assegnata una trasformazione geome-
trica di tipo lineare (geomTransf Linear).

Per I'elemento trave sono definite due sezioni, una a fibre ed una ela-
stica. Analogamente, per tutti e quattro i tronchi di pilastro sono definite
una sezione a fibre ed una elastica. La sezione a fibre (section fiber) &
assegnata alle zone plastiche alle estremita dell’elemento mentre la se-
zione elastica (section elastic) & assegnata all'interno elastico.
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Figura 6.5 — Rappresentazione schematica del modello numerico del
sistema SDOF

Le sezioni a fibre sono discretizzate nella modalita descritta nel Pa-
ragrafo 2 del Capitolo 3. Alle sezioni elastiche € assegnato il modulo ela-
stico del calcestruzzo non fessurato, I'area ed il momento di inerzia della
sezione geometrica dei pilastri e della trave.

Sono definite due coppie di materiali calcestruzzo, confinato e non
confinato, per la sezione dei pilastri e della trave e due materiali acciaio,
uno per le armature dei pilastri ed uno per le armature della trave. Per 1
materiali di tipo calcestruzzo € utilizzato il modello Concrete04, per 1 ma-
teriali di tipo acciaio € utilizzato il modello ReinforcingSteel senza atti-
vare 1 modelli per I'instabilita della barra e per la fatica.

All’elemento di lunghezza nulla posto in serie alla trave sono asse-
gnati tre materiali elastici, uno per ogni direzione rispetto al sistema di
riferimento principale (X, Y e rotazioni attorno a Z). In direzione X e nella
direzione della rotazione intorno a Z & assegnato un materiale infinita-
mente rigido, mentre in direzione Y (assiale per la trave) ¢ assegnato un
materiale molto deformabile. Tale elemento, detto “cuscinetto”, consente
la deformazione assiale della trave mentre mantiene inalterata la tra-
smissione del taglio e del momento attraverso 1 nodi 5 e 7. L’elemento
cuscinetto € collocato per prevenire la crescita di sforzo normale che
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avviene nelle travi con sezioni a fibre nel caso in cui si utilizzi nel modello
un vincolo agli spostamenti relativi dei nodi all’altezza di un piano (i.e.
nodi 5 e 6) per simulare la condizione di impalcato rigido [107].

La massa del sistema ¢ assegnata solo per lo svolgimento dell’analisi
dinamica e si considera efficace in direzione orizzontale; essa é suddivisa
in due parti uguali ed assegnata ai nodi 5 e 6.

Lo schema e soggetto ad una coppia di forze concentrate applicate ai
nodi 5 e 6 con direzione Y e segno negativo e ad un carico di linea applicato
su tutta la lunghezza dell’asta 5 con direzione Y e segno negativo. Tali
forze rappresentano, rispettivamente, 1 carichi P gravanti sui pilastri ed
il carico distribuito gs«s agente sulla trave.

2.5.2 Analisi pushover ciclica

Per ’analisi pushover sono definite due condizioni di carico entrambe ap-
plicate staticamente: la prima per 'applicazione dei carichi gravitazio-
nali, la seconda per 'applicazione del protocollo di spostamento.

I carichi gravitazionali sono applicati nei primi dieci passi dell’analisi
utilizzando una procedura di integrazione a controllo di forza (integrator
LoadControl). Successivamente, il protocollo di spostamento ciclico & ap-
plicato al nodo 5 del traverso utilizzando una procedura di integrazione a
controllo di spostamento (integrator DisplacementControl).

I1 protocollo di spostamento utilizzato, proposto da Pampanin et al
[108], consiste di 8 serie di cicli, ognuna costituita da tre cicli ad ampiezza
costante. L’ampiezza dei cicli delle serie ¢ definita mediante una prefis-
sata percentuale della deriva di piano, ovvero: 0.2, 0.6, 0.8, 1.0, 1.5, 2.0,
3.0, 3.5 di (hint/2)/100. II protocollo di spostamento & rappresentato in
Figura 6.6. L’analisi pushover termina una volta applicato I'intero proto-
collo di spostamento.

Le informazioni memorizzate per ogni analisi sono le coppie taglio
alla base-spostamento del nodo 5 (appartenente al traverso) che costitui-
scono la curva di pushover, 1 valori delle caratteristiche della sollecita-
zione agli estremi di tutti gli elementi dello schema e 1 valori delle defor-
mazioni (deformazioni assiali e curvature) in corrispondenza dei punti di
integrazione di ogni elemento dello schema.
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Figura 6.6 — Protocollo di carico proposto da Pampanin considerando
laltezza del sistema SDOF hin/2 = 1.60 m

Ad analisi conclusa, 1 dati registrati sono elaborati in modo da valu-
tare, per ogni passo dell’analisi, la domanda di rotazione alla corda
Suich per tutti gli elementi dello schema. Le procedure per il calcolo di
9:ich sono esposte nel Paragrafo 2.5.5.

La capacita di spostamento € registrata al passo dell’analisi per cui,
in uno degli elementi, si ha per la prima volta che la domanda supera la
capacita. In Figura 6.7 & mostrato a titolo di esempio il grafico sposta-
mento-forza di uno dei casi studiati (i.e. CASOT60K07-5). Nella Figura
sono evidenziate le rigidezze secanti all’attingimento del 50% e del 100%
della capacita di rotazione ultima alla corda.

2.5.3 Analisi dinamica non lineare incrementale

L’analisi dinamica non lineare incrementale & condotta su ognuno dei si-
stemi della casistica utilizzando 15 dei 30 accelerogrammi descritti nel
Capitolo 5. L’analisi consiste in una procedura iterativa volta ad indivi-
duare il valore della PGA per cui il valore dello spostamento massimo del
traverso um, mediato sui 15 valori corrispondenti agli accelerogrammi,
eguaglia la capacita di spostamento uspor del sistema, con una tolleranza
pari a toll=1.0%.

Alla prima iterazione € selezionato un valore di tentativo agini della
PGA con cui scalare gli accelerogrammi ed avviare I’analisi.
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Figura 6.7 — Individuazione sulla curva di pushover della rigidezza

secante ksec per due diversi livelli di impegno plastico degli elementi.

Un’iterazione si conclude una volta che il sistema ¢ stato sottoposto
a tutti e 15 gli accelerogrammi ed & stato valutato lo spostamento medio
Um. Se s1 ha um <uspor —toll 0 um >uspor +toll & necessaria una nuova
iterazione utilizzando, rispettivamente, un valore della PGA incremen-
tato o decrementato di una certa quantita Aag.

I1 valore di primo tentativo agini rappresenta l'accelerazione per cui
bisogna scalare lo spettro di riferimento, caratterizzato da PGA =aguer
(i.e. 0.35 g ovvero 'accelerazione per la quale sono stati ricavati gli spet-
tri) affinché, ipotizzato un valore del rapporto di smorzamento
Etent =25% , s1 abbia uno spostamento spettrale Sa (T, &tent),, pari alla
capacita uspor del sistema monopiano.

Il valore di agmi € ricavato attraverso una proporzione tra lo sposta-
mento ricavato dallo spettro di riferimento e la capacita di spostamento
uspor ottenuta dall’analisi pushover:

Uspor
o (6.48)
g,ini g.re Sd (Tsec ’ atent )ref

Il valore dell'incremento/decremento Aa: della PGA é assegnato in
funzione dell'indice dell'iterazione e dipende dal livello di impegno defor-
mativo per cui e fissato il collasso, come mostrato in Tabella 6-4.
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Tabella 6-4 — Valori dell'incremento/decremento dell’ag in relazione I'indice di

iterazione e al livello di impegno plastico fissato

%0u = 0.5 %0u = 1.0
| 0.0200 0.05
IT 0.0125 0.025
=111 0.0050 0.005

Se dopo la terza iterazione non risulta wuspor —toll <um <uspor +toll
il valore della PGA associata al raggiungimento della capacita di sposta-
mento viene ricavata per interpolazione lineare utilizzando 1 valori di ag
e di um delle ultime due interazioni.

2.5.4 Valutazione del rapporto di smorzamento

Una volta noto lo spostamento medio e la PGA per i quali il sistema rag-
giunge la capacita di spostamento € possibile scalare gli spettri medi in
spostamento e, in corrispondenza del periodo secante dell’oscillatore, in-
dividuare il valore del rapporto di smorzamento Ec.so per cui € nulla la
differenza tra la capacita di spostamento uspor del sistema SDOF e I'or-
dinata spettrale Sa(Tte).

Gl spettri medi, mostrati in Figura 6.8, sono ricavati a partire dagli
spettri dei 30 accelerogrammi per valori del rapporto di smorzamento vi-
scoso equivalente compresi tra il 5% ed il 50%. Tali spettri sono curve
discrete, costituite da un insieme di ordinate spettrali individuate ad in-
tervalli di periodo di ampiezza AT variabile a seconda della zona dello
spettro (piu piccolo nella zona a spostamento crescente e via via crescente
andando verso la zona a spostamento costante).
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Figura 6.8 — Spettri di risposta medi ricavati per oscillatori elastici con

valori del rapporto di smorzamento viscoso tra il 5% ed il 50% con passo 2.5%

Il periodo Tsec € compreso tra due valori del periodo T e T}, con
T, —T;=AT . Analogamente, lo spostamento uspore compreso, tra due
ordinate spettrali intercettate in corrispondenza dei periodi 7} e T}, ap-
partenenti a spettri caratterizzati da un diverso valore del rapporto di

smorzamento:
Sd(Tj’&Jl)SuSDOF<Sd(Tj’E.>2) (6.1)
Sa(Tys&s) < Uspor <Sa(Thrs &4 ) (6.2)

In generale, il valore del rapporto di smorzamento € diverso in
ognuno dei quattro punti individuati dalle coppie di coordinate
Ty, Ty € Sa(T}), Sa(Ti+1). Nel Paragrafo 4 del Capitolo 7 & descritta la
procedura di interpolazione “inverse distance weighting” che consente di
attribuire un valore del rapporto di smorzamento al punto di coordinate
T'sec, uspor essendo noto il valore di § nei quattro punti (vedi Figura 7.2).

Nel caso delle applicazioni per i sistemi monopiano il periodo secante
assume sempre valori coincidenti con uno dei periodi che definiscono 1
limiti dell'intervallo AT . In queste condizioni, la procedura appena men-
zionata risulta equivalente ad una interpolazione lineare tra i valori di &
associati alle ordinate spettrali che, in corrispondenza del periodo Tk,
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Figura 6.9 — Interrogazione degli spettri in spostamenti

comprendono il valore di uspor. Dunque, il valore del rapporto di smor-
zamento equivalente &cso € cosi dato:

E.»i+1 _ai
Sd (Tsec7E_!i+1)_Sd

gcaso -

(Tsec’éi)(uSDOF _Sd (Tsec’gi))-i-&i (6.3)
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2.5.5 Richiesta di rotazione alla corda

La richiesta di rotazione alla corda 9. € valutata ad ogni passo della
pushover per travi e pilastri e confrontata con il corrispondente valore di
rotazione ultima alla corda 3., anch’essa valutata ad ogni passo dell’ana-
lisi per tenere conto degli effetti delle variazioni di sforzo normale nei
pilastri.

I1 valore della rotazione alla corda 9:icn € ricavato all’esterno del pro-
gramma OpeSees elaborando 1 dati registrati durante ’'analisi. A tal fine,
€ necessario:

individuare le posizioni dei punti di nullo del diagramma del mo-
mento flettente, e dunque valutare le lunghezze delle luci di taglio
agli estremi dell’elemento Lv: ed Lvz;

valutare gli spostamenti trasversali winn1=u(x=Lv1) e
w2 =u(x=L—Lyz2) in corrispondenza dei punti di nullo del dia-
gramma del momento flettente.

I1 rapporto tra lo spostamento trasversale e la rispettiva lunghezza
della luce di taglio fornisce il valore, per ogni estremo, della richiesta di
rotazione alla corda:

u. .
(S— 6.4
rich,i L ( )

vi

La valutazione della richiesta di rotazione alla corda perde di signi-
ficato per gli elementi tozzi (e.g. travi di piccola luce, pilastri tozzi). In-
fatti, tali elementi hanno un meccanismo di rottura governato dal taglio
e, inoltre, il valore ultimo della rotazione alla corda ¢ ricavato applicando
formule tarate su elementi snelli. Pertanto, si stabilisce che la richiesta
di rotazione alla corda si valuta ad un estremo solo se la lunghezza della
luce di taglio associata a quell’estremo € almeno 1.5 volte 1'altezza della
sezione. Le procedure necessarie al calcolo della rotazione alla corda sono
descritte nel dettaglio nei Paragrafi seguenti.

Si menziona anche la possibilita di effettuare un calcolo immediato
della richiesta di rotazione alla corda utilizzando le informazioni fornite
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da due recorder di OpenSees: inflectionPoint? e tangenDrift!?, Tali recor-
der consentono di conoscere le lunghezze Lvie L e gli spostamenti winf1
e uimnz. Tale metodo non € stato adottato poiché il calcolo del punto di
nullo col comando inflectionPoint restituisce il risultato corretto solo per
elementi con diagramma lineare del momento flettente (e.g. pilastri o
travi non sollecitate da carichi verticali).

2.5.5.1 Lunghezze delle luci di taglio

La valutazione delle lunghezze Lvwie L. delle luci di taglio agli estremi
dell’elemento é condotta attraverso una procedura automatizzata che, fis-
sata l'origine delle ascisse sul primo estremo dell’elemento, ricostruisce
Pandamento del diagramma del momento flettente lungo la linea d’asse
e individua le ascisse xvie xvw dei punti di nullo. In base alla posizione
dei punti di nullo rispetto agli estremi dell’elemento la procedura calcola
1l valore di Lvie Lv2. Tale procedura & diversificata a seconda che lungo
la linea d’asse dell’elemento sia o non sia applicato un carico distribuito.
Un quadro riassuntivo delle valutazioni effettuate tramite la procedura é
mostrato in Figura 6.10 e Figura 6.11.

Assenza di carico distribuito (pilastri, travi non caricate)

In assenza di carico distribuito (¢=0) il diagramma del momento flet-
tente € lineare ed €& presente un unico punto di nullo che puo essere in-
terno o esterno alla lunghezza dell’elemento. In questo caso € sufficiente
considerare 1 momenti M1 ed M: registrati agli estremi dell’elemento
per ottenere le informazioni sulla posizione del punto di nullo.

9 Il comando recorder element ... inflectionPoint registra la distanza, con segno,
tra il nodo i ed il punto della linea d’asse dell’asta in cui si annulla il momento
flettente, anche nel caso in cui tale punto ricada al di fuori della lunghezza effet-
tiva dell’elemento.

10 T] comando recorder element ... tangentDrift registra lo spostamento ortogo-
nale alla linea d’asse in configurazione indeformata del punto della linea d’asse
in cui si annulla il momento flettente. Lo spostamento registrato, dotato di segno,
¢ al netto dello spostamento dovuto alla rotazione rigida dei nodi di estremita.
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-MIXM2>0 (\*—_,

244

Figura 6.10 —Lunghezze delle luci di taglio in base alla posizione del

punto di nullo in caso di diagramma del momento flettente lineare

In particolare, se:

- MixM:>0 (nessuna inversione di segno del momento flettente)

1 segni del momento flettente alle due estremita del tratto sono

concordi ed il punto di nullo é esterno all’elemento;

- MixM:=0 uno dei due momenti & nullo. Pertanto, la luce di ta-
glio coincide con la lunghezza dell’elemento per I'estremo con mo-
mento flettente non nullo ed & nulla per 'estremo con momento

flettente nullo;

- MixM:<0 (una inversione di segno del momento flettente) i se-
gni del momento flettente alle due estremita del tratto sono
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discordi. Pertanto, il momento flettente ha un’inversione di segno
interna alla lunghezza dell’elemento.

Nei casi in cui 1l prodotto dei momenti flettenti ¢ diverso da zero, la
posizione del punto di nullo rispetto al primo estremo dell’elemento € in-
dividuata interpolando linearmente tra i due valori del momento flettente
agli estremi:

L, :LL (6.5)
T M, -M,
L,,=L-L,;, (6.6)

dove L é lunghezza totale dell’elemento.

Si osservi che, nel caso in cui i1l punto di nullo ricada al di fuori
dell’elemento, il calcolo di Lvi: ed Lv2 non subisce variazioni ma si ha
una lunghezza della luce di taglio maggiore della lunghezza dell’elemento
ed una lunghezza negativa.

Presenza di carico distribuito (travi caricate)

In presenza di carico uniformemente distribuito il diagramma del mo-
mento flettente € parabolico con legge cosi data:

2

(6.7)

M(x)=M1+V1x—q;

Le ascisse dei punti di nullo del diagramma del momento flettente
rispetto al primo estremo dell’elemento sono:

2
xia=ts (V—lj v 6.9)
q q q

A seconda del valore assunto dalla quantita sotto radice, di seguito
indicata con il simbolo A, e della posizione dei punti di nullo del momento
flettente rispetto agli estremi dell’elemento, si distinguono i seguenti casi:

A>0 con ascisse x1 e Xz entrambe comprese tra il primo ed il
secondo estremo dell’elemento. In questo caso sono individuate
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due luci di taglio Lv1 e Lv2 la cui somma € minore della lunghezza
totale dell’asta:

L,,=x (6.9)
L,y=L-x, (6.10)

A >0 con x1 compresa tra gli estremi dell’elemento ed x2 oltre il
secondo estremo. In questo caso sono individuate due luci di taglio
Lvi e Ly2 la cui somma ¢ pari alla lunghezza totale dell’asta:

Lv,1:x1 (6.11)
L,,=L~-x, (6.12)

A>0 con x1<0 ed x2 compresa tra gli estremi dell’elemento. An-
che in questo caso sono individuate due luci di taglio L1 e L+ la
cui somma € pari alla lunghezza totale dell’asta:

L . =L-x (6.13)
v,1 2
L,,=x, (6.14)

A=0.In questo caso i punti di nullo del diagramma del momento
flettente coincidono e sono individuate due luci di taglio Lvi e Ly
la cui somma ¢ pari alla lunghezza totale dell’asta:

L,,=x,=x, (6.15)
L,,=L-x,=L-x, (6.16)

A<0. In questo caso non esistono punti di nullo interni o esterni
rispetto agli estremi dell’elemento. Tale situazione si verifica uni-
camente per travi tozze soggette a carichi verticali. Per tali ele-
menti il meccanismo di rottura €, in genere, governato dal taglio
ed il controllo della rotazione alla corda non & mai condizionante.
Pertanto, in tali circostanze si assumono nulle le luci di taglio per
entrambi gli estremi dell’elemento.
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Ly=Ly=0

Figura 6.11 — Lunghezze delle luci di taglio in base alla posizione del
punto di nullo in caso di diagramma del momento flettente parabolico
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2.5.5.2 Spostamento trasversale dell’elemento

Per ogni estremo dell’asta in cui s1 ha L, >1.5Ak, gli spostamenti trasver-
sali della linea d’asse sono valutati mediante integrazione delle curvature
memorizzate nel punti di Gauss dell’elemento. In particolare, nota ad un
estremo dell’asta la luce di taglio si valuta il numero dei punti di integra-
zione dell’elemento che ricadono all'interno di tale lunghezza.

Per ogni punto di Gauss viene richiamato il valore della curvatura
¢i,la posizione xi ed il peso wi. Lo spostamento trasversale della sezione
distante Lv dall’estremo in esame € cosi dato:

n punti

Uinpn = Z o,w; (LVI _xi) (6.17)

Tale procedimento ¢ illustrato in Figura 6.12.

Si osservi che procedendo in questo modo, integrando direttamente
le curvature registrate sull’elemento, il valore dello spostamento trasver-
sale che si ottiene € gia depurato delle componenti dovute a traslazioni e
rotazioni rigide dei nodi.

Nel caso in cui fossero ottenuti valori negativi o nulli della luce di
taglio (e.g. pilastri del primo ordine, travi tozze), il calcolo per
quell’estremo non viene effettuato.

In OpenSees, utilizzando 'elemento ForceBeamColumn con la regola
di quadratura “HingeRadau” si hanno in totale sei punti di integrazione
lungo I'elemento, due agli estremi, due all'interno dei tratti plastici e due
che ricadono nella parte centrale elastica (Capitolo 3). In alcuni casi, di-
pendentemente dal rapporto Lyi/h assegnato, dall’altezza h della sezione
e dalla lunghezza L dell’elemento, 1 punti di integrazione del tratto ela-
stico possono assumere pesi negativi e la loro posizione ricadere all’in-
terno del tratto plastico e della lunghezza della luce di taglio dell’estremo
in esame. In questa situazione é integrata anche la curvatura di quel
punto col peso, negativo, ad esso attribuito.

Com’era atteso, dal punto di vista numerico il punto di integrazione
che pesa maggiormente nel formare il valore dello spostamento trasver-
sale €& quello posto all’estremita dell’elemento.
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Figura 6.12 — Integrazione delle curvature entro la lunghezza della luce
di taglio

2.5.6 Duttilita degli schemi SDOF

Al fine di confrontare i risultati dell’analisi parametrica con le previsioni
delle formule di letteratura, espresse in funzione della duttilita, & definita
la duttilita dei sistemi SDOF come il rapporto tra lo spostamento limite
usporu all’attingimento della capacita di rotazione alla corda e lo sposta-
mento uspory associato allo snervamento del sistema.

Lo spostamento uspory € definito come lo spostamento del traverso
per cui in uno degli elementi dello schema € superato il valore della rota-
zione alla corda allo snervamento 3y, valutata ad ogni passo dell’analisi
pushover utilizzando le espressioni introdotte nel Paragrafo 2.1 del Capi-
tolo 4.
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2.6 Risultati dell’analisi parametrica

La parametrizzazione del sistema SDOF descritta nel Paragrafo 2.3 ha
permesso di definire 1728 casi. Di questi, 1554 sono 1 casi progettabili
sottoposti ad analisi. Ognuno di essi ¢ messo in relazione con un valore
del rapporto di smorzamento viscoso equivalente Eaisp; €d € caratterizzato
da (1) un periodo elastico con rigidezza fessurata 7o, (i1) un periodo se-
cante Tsc (i.e. 1.00s, 3.00s e 5.00s), (iii) uno spostamento medio limite
Umu =Usporu, (Iv) una sequenza di plasticizzazione espressa dal parame-
tro k (i.e. 0.7, 1.0 e 1.3) ed (v) un dato grado di impegno deformativo (i.e.
raggiungimento dello spostamento limite per una rotazione alla corda
pari al 50% ed al 100% della capacita di rotazione alla corda). Tale valore
¢ da considerarsi comprensivo del rapporto di smorzamento elastico
Eo=5%

I risultati dell’analisi parametrica sono riassunti in forma di grafico
a dispersione nella Figura 6.13 e Figura 6.14. I due grafici mostrano 1
valori del rapporto di smorzamento ottenuto per ogni caso in funzione,
rispettivamente, del periodo 7o dello schema e dello spostamento limite
medio umu all’attingimento del 50% (a) e del 100% (b) della rotazione alla
corda ultima della trave o del pilastro.

35 35
0] 0]

30 30

25 25

g 20 g 20
w 15 3 2 w 15
10 10

5 5

0 0

0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5
T, [s] T, [s]
a) b)

Figura 6.13 — Rapporto di smorzamento viscoso equivalente in funzione
del periodo To nei casi in cui lo spostamento limite € preso in corrispondenza
dell’attingimento del a) 50% della capacita di rotazione alla corda 3 e
b) 100% della capacita di rotazione alla corda
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Figura 6.14 - Rapporto di smorzamento viscoso equivalente in funzione
dello spostamento limite medio preso in corrispondenza dell’attingimento del
a) 50% della capacita di rotazione alla corda 3 e b) 100% della capacita di
rotazione alla corda

I dati rappresentati nelle due coppie di figure sono ulteriormente di-
saggregati per mettere in evidenza il ruolo del parametro k e del periodo
Tsec nella distribuzione dei dati.

Nella Figura 6.15, Figura 6.16 e Figura 6.17 sono rappresentati i va-
lori del rapporto di smorzamento disponibile dei casi rispetto al periodo
Ty, gli stessi riportati in Figura 6.13 distinti per il valore del periodo se-
cante attribuito agli schemi, rispettivamente 1.0 s, 3.0 s e 5.0 s. Ogni fi-
gura € composta da sei grafici. Le coppie di grafici su ogni riga si riferi-
scono ad un diverso valore del rapporto £ (i.e. 0.7, 1.0 e 1.3 dall’alto verso
1l basso), quelli sul lato sinistro sono relativi ai casi per 1 quali lo sposta-
mento limite € preso in corrispondenza dell’attingimento del 50% della
rotazione ultima alla corda, quelli sul lato destro si riferiscono ai casi per
1 quali lo spostamento limite € preso all’attingimento del 100% di Su.

Nella Figura 6.18, Figura 6.19 e Figura 6.20 sono rappresentati i va-
lori del rapporto di smorzamento disponibile dei casi rispetto allo sposta-
mento limite all’attingimento del 50% della capacita di rotazione alla
corda (grafici lato sinistro) e del 100% di 9u (lato destro). Anche in questo
caso ad ogni figura corrisponde un diverso valore del periodo secante e ad
ogni riga corrisponde un diverso valore del rapporto k.
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Figura 6.15 — Disaggregazione dei dati relativi a £asp in funzione di 7o
relativi ai casi caratterizzati da Tw. =1.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Figura 6.16 — Disaggregazione dei dati relativi a &as in funzione di 7o
relativi ai casi caratterizzati da Tw. =3.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Figura 6.17 — Disaggregazione dei dati relativi a £asp in funzione di 7o

relativi ai casi caratterizzati da Tsw. =5.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Figura 6.18 — Disaggregazione dei dati relativi a &aisp in funzione di wmu

relativi ai casi caratterizzati da Tw. =5.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Figura 6.19 — Disaggregazione dei dati relativi a &aisp in funzione di wmu

relativi ai casi caratterizzati da Tw. =5.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Figura 6.20 — Disaggregazione dei dati relativi a &aisp in funzione di wmu

relativi ai casi caratterizzati da Tw. =5.0s e £=0.7,1.0e 1.3
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Dall’esame della Figura 6.15, Figura 6.16 e Figura 6.17 si evidenzia
che:

- a parita di periodo secante e di rapporto k assegnati, casi carat-
terizzati da uno spostamento limite preso in corrispondenza del
50% e del 100% della rotazione alla corda ultima sono associati a
valori del rapporto di smorzamento disponibile che si collocano
in parti del grafico ben distinte. In particolare, com’era atteso, gli
schemi per cui e stato considerato uno spostamento limite piu
contenuto (i.e. massima capacita al 50% di 3u) sono associati ad
un valore minore del rapporto di smorzamento in ragione del mi-
nor danneggiamento, dunque minore dissipazione, degli ele-
menti.

- a parita di impegno deformativo e di periodo secante assegnato,
1l rapporto di smorzamento disponibile tende a crescere al dimi-
nuire del valore del rapporto k, cioé quando a plasticizzarsi sono
le travi. Questa tendenza ¢ piu evidente al crescere del periodo
secante. Tale effetto (i.e. comportamento dissipativo delle travi
piu efficiente di quello dei pilastri) e verosimilmente sottostimato
a causa della configurazione dello schema in cui, anche per
k = 0.7, si hanno solo due sezioni di trave plasticizzate a fronte
di quattro sezioni di pilastri.

- 1 casl caratterizzati da periodo secante crescente tendono a di-
sporsi in aree del grafico caratterizzate da periodo elastico cre-
scente.

Dall’esame della Figura 6.18, Figura 6.19 e Figura 6.20 si evidenzia
che:

- anche peri grafici di &4, in funzione di u.. 1datirelativi ai casi
ottenuti per diversi gradi di impegno plastico tendono a disporsi
in due zone del grafico ben distinte a parita di periodo Tse e di
rapporto k. Com’era atteso, limitando lo spostamento degli
schemi in modo che non venga ecceduto il 50% della capacita di
rotazione alla corda si limita i1l danneggiamento e, di conse-
guenza il rapporto di smorzamento viscoso equivalente disponi-
bile.
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Figura 6.21 — Andamento dei dati relativi a Easps in funzione della

duttilita pu dello schema

- a parita di periodo Tsec, il valore del rapporto di smorzamento
disponibile diminuisce al crescere del rapporto k.

L’andamento dei valori del rapporto di smorzamento disponibile dei
casi in funzione di variabili che caratterizzano la geometria delle sezioni
(i.e. base, altezza della sezione), le soluzioni di dettaglio (i.e. percentuale
di armatura tesa e compressa, percentuale volumetrica delle staffe) e le
condizioni di carico (i.e. sforzo normale) é risultato sempre molto disperso
e non ha evidenziato una tendenza chiara. Le uniche differenze apprez-
zabili in termini di rapporto di smorzamento disponibile si riscontrano
tra 1 casiin cuil la trave é a spessore ed 1 casi in cui la trave é emergente.

Infine, avendo definito la duttilita degli schemi monopiano come il
rapporto tra lo spostamento associato all’attingimento della rotazione
alla corda di snervamento e lo spostamento associato all’attingimento
della rotazione alla corda ultima in uno degli elementi, & possibile mo-
strare 'andamento del rapporto di smorzamento disponibile in funzione
della duttilita p. Cio consente anche il confronto con le formule di lettera-
tura elencate nella prima parte del presente Capitolo. I dati sono mostrati
in Figura 6.21.
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2.7 Formula proposta per la previsione
del rapporto di smorzamento disponibile

E ricercata un’espressione analitica che interpretiidati ottenuti dall’ana-
lisi parametrica. La formula deve essere facilmente applicabile alle sot-
tounita, costituite da travi e pilastri convergenti in un nodo di un telaio
multipiano. A tal fine € opportuno che le variabili della formula si riferi-
scano a grandezze che caratterizzano il telaio nel suo complesso (i.e. il
periodo di oscillazione, lo spostamento limite) e che esprimano il rapporto
in cui stanno gli elementi strutturali che costituiscono la sottounita (i.e.
rapporto k, grado di impegno plastico).
La forma ipotizzata per 'espressione proposta € la seguente:

Eaisp =G0 +F(T)f(w)f(9/9,) (6.18)
dove:

f(T)=aTy (6.19)

f(u)=u’ (6.20)

£(9/9,)=(9/8,)" 6.21)

La quantita a dipende dal parametro k. Per essa ¢ ipotizzata la forma
seguente:

a=c; +cyk (6.22)

Le quantita b, ¢, d sono invece delle semplici costanti:

b=c, (6.23)
c=c, (6.24)
d=c, (6.25)

I valori da attribuire alle costanti ci1, c2, ¢3, c4, ¢5 sono ricercati
attraverso una procedura di ottimizzazione. Obiettivo della procedura é
di trovare una combinazione di valori che minimizzi la somma )’ (&: _é_,i)z
(devianza) essendo &; il valore del rapporto di smorzamento derivante
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dall’analisi parametrica per I'i-esimo caso, al netto del rapporto di smor-
zamento elastico &o, e Aéi 211 valore predetto dal modello.

Il rapporto Y (§i—&i) /n., essendo n. il numero dei casi osservati, &
utilizzato come indicatore relativo dell’efficacia di un insieme di variabili
selezionato in un ciclo di ottimizzazione. Una valutazione sulla capacita
della formula di predire 1 dati osservati & fornita dal calcolo del coeffi-
ciente di determinazione R* valutato attraverso l'espressione seguente:

nC

Z(ii—%i)z

R2-1_ i;l (6.26)

c

Y (e:-8)°

1=1
dove &; e il valore del rapporto di smorzamento derivante dall’analisi pa-
rametrica per I'i-esimo caso, & ¢ il valore predetto dal modello e & & la
media dei valori derivanti dall’analisi parametrica.

La procedura di ottimizzazione € eseguita in ambiente MS Excel uti-
lizzando il Risolutore integrato. Il Risolutore ¢ impostato in modo da ef-
fettuare 350 iterazioni utilizzando il metodo GRG non lineare con una
tolleranza del test di convergenza nell’ordine di 107,

Trattandosi di un problema non lineare € possibile individuare pitu
combinazioni dei valori delle costanti c1, ¢z, ¢3, ¢4, ¢5 che minimizzano
la devianza, ¢ cioe possibile individuare dei minimi locali. Al fine di pren-
dere in considerazione piu soluzioni la procedura di ottimizzazione € ri-
petuta 50 volte.

Ad ogni ripetizione vengono assegnati valori casuali alle costanti
ci, cz2, c3, c4, c5 ed avviato il processo di ottimizzazione. Se il valore
della devianza residua risulta minore di quello ottenuto nell’ottimizza-
zione precedente 1 valori delle costanti sono memorizzati. Alla fine del
procedimento 1 valori ottenuti sono troncati ed arrotondati manualmente
alla seconda cifra decimale.

I valori ottenuti per le costanti ci, cz, c¢3, c4, c5 ed il valore del coef-
ficiente di determinazione R sono riassunti in Tabella 6-5. La formula
proposta ha dunque la forma:
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Figura 6.22 — Confronto tra valore predetto ed osservato del rapporto di

smorzamento disponibile per tutti i casi dell’analisi parametrica

(6.27)

0.25
0.50-0.20k( 9
Eaiap =80+ | o

0.25
TO

Poiché il valore del rapporto di smorzamento non puo assumere va-
lori negativi, occorre limitare a 2.5 il valore che puo essere assegnato al
rapporto k.

Nel grafico in Figura 6.22 sull’asse delle ordinate sono riportati i va-
lori di &aisp ottenuti dall’analisi parametrica mentre sull’asse delle ascisse
sono riportati 1 valori del rapporto di smorzamento previsti applicando
Iespressione proposta.

Si osservi che lo spostamento u che compare nell’espressione propo-
sta € lo spostamento orizzontale del traverso dello schema monopiano.
Tale spostamento corrisponde a meta dello spostamento di piano del te-
laio da cui ¢ estratto lo schema monopiano. Al fine di rendere piu generale
la formula proposta appare opportuno esprimere lo spostamento u del si-
stema monopiano in termini di angolo di rotazione di piano ¢. Ricordando

Tabella 6-5 — Valori delle costanti della formula proposta

c1 c2 cs C4 Cs R2
0.50 0.20 -0.25 1.00 0.15 0.82
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che l'altezza dei tronchi di pilastro degli schemi SDOF é pari a 1.60 m,
Iangolo di rotazione di piano € dato dal rapporto tra lo spostamento di
piano e I'altezza di interpiano.

Dunque:

p=—t" 0

hspor

Avendo espresso v in millimetri, questa posizione equivale ad inse-
rire una costante pari a 1600 a moltiplicare il 'angolo di rotazione di
pilano:

0.50-0.20k( 9 %
e ( J (6.28)

Saisp = S0 +1600@T S_u

2.7.1 Previsione dei dati utilizzando la formula proposta

Al fine di evidenziare la capacita della formula di prevedere 1 risultati
dell’analisi parametrica, questi sono filtrati in modo da isolare gruppi di
dati entro un intervallo di angolo di rotazione di piano (i.e. 1%-2% e 2%-
3%), caratterizzati da un dato livello di impegno deformativo (i.e.
9/9.=0.50 e 9/9.=1.00) e da un valore del rapporto % (i.e. 0.7, 1.0, 1.3).
Sullo stesso grafico sono rappresentate le curve ottenute applicando 'Eq.
(6.28) utilizzando lo stesso grado di impegno plastico, lo stesso rapporto
k e valori di @ coincidenti con gli estremi dell’intervallo considerato.

Com’é possibile osservare dai grafici in Figura 6.23 e Figura 6.24, 1
vari gruppi di dati sono inviluppati efficacemente utilizzando l'espres-
sione proposta. Si osservi che considerando valori di @ I'1% ed il 2% la
maggior parte dei dati relativi ad un impegno deformativo del 100% viene
tagliata fuori essendo questi associati a valori dell’angolo di rotazione di
piano maggiori. Analogamente, considerando 'intervallo di ¢ tra il 2% ed
1l 3% non & possibile includere dati relativi a un impegno deformativo del
50%.
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Figura 6.23 — Dati dell’analisi parametrica relativi a casi caratterizzati

da 1%<@<2% al variare dell'impegno deformativo e del rapporto %
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Figura 6.25 — Influenza del parametro 9/9. sulla previsione del

rapporto di smorzamento

L’influenza del termine (9/ 9% dell’Eq. (6.28) sul valore di Edisp €
mostrato in Figura 6.25. Dal grafico si evince che anche per percentuali
di impegno deformativo contenute (e.g. ~40% della rotazione ultima alla
corda) il rapporto di smorzamento disponibile previsto risulta solo margi-
nalmente ridotto (e.g. 80% del valore previsto in caso di richiesta di rota-
zione alla corda pari alla capacita).

Nell'ottica di una applicazione speditiva della formula proposta, sa-
rebbe accettabile utilizzare 'Eq.(6.28) assumendo 9/9.=1 per le sotto
unita del telaio formate da pilastri su cui convergono travi emergenti ed
escludendo dal calcolo tutte le sotto unita in cui ci si aspetta un basso
valore di rotazione alla corda (e.g. pilastri non collegati da travi o collegati
da travi a spessore).
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PROCEDURA DI PROGETTO PROPOSTA

La procedura di progetto dell’intervento di adeguamento proposta € volta
a definire le dimensioni della parete oscillante, 'entita dello sforzo di
post-tensione da applicare e le caratteristiche meccaniche dei dispositivi
di dissipazione, se necessari.

La procedura di progetto proposta € basata sul controllo degli sposta-
menti prodotti dall’azione sismica di progetto [21] tramite 1'utilizzo di un
oscillatore semplice equivalente alla struttura accoppiata alla parete. At-
traverso 'impiego di spettri di risposta sovrasmorzati si valuta il valore
del rapporto di smorzamento viscoso equivalente per il quale, in occor-
renza di eventi sismici di progetto, la domanda di spostamento dell’oscil-
latore € pari ad un assegnato valore limite. Nel prosieguo si indica tale
valore del rapporto di smorzamento viscoso equivalente con il simbolo
. € con lespressione “smorzamento richiesto”. Il valore di &, € suc-
cessivamente confrontato con il valore disponibile &g4,: se il valore di
smorzamento richiesto ¢ maggiore del valore disponibile occorre inserire
dei dispositivi di dissipazione in aggiunta alla parete; se, invece, il valore
di smorzamento richiesto € non maggiore del valore limite, la presenza
della sola parete € sufficiente a conseguire la prestazione strutturale de-
siderata.

La procedura proposta € iterativa e deve essere ripetuta fino a con-
vergenza sulle dimensioni della parete e sulle caratteristiche meccaniche
degli eventuali dispositivi di dissipazione. In particolare, la procedura
prevede 1 seguenti passi:

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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9.

Procedura di progetto proposta

valutazione, mediante analisi modale, delle proprieta dinami-
che fondamentali della struttura accoppiata alla parete oscil-
lante.

valutazione, mediante analisi statica non lineare, dello sposta-
mento ultimo di sommita della struttura accoppiata utpu €
della corrispondente rigidezza secante Rsec.

definizione di un sistema SDOF equivalente alla struttura ac-
coppilata e caratterizzato da uno spostamento ultimo uspor. e da
un periodo di oscillazione T valutati sulla base dei risultati
del precedente passo della procedura.

valutazione della richiesta di smorzamento &, tramite spettri
elastici sovrasmorzati scalati alla PGA di progetto; lo smorza-
mento richiesto € valutato in modo tale che, in corrispondenza
del periodo Tsec, la richiesta di spostamento del sistema SDOF
sia pari allo spostamento ultimo wspor. .

valutazione del rapporto di smorzamento viscoso equivalente
della struttura accoppiata &, all’attingimento del collasso tra-
mite 'espressione proposta nel Capitolo 5.

confronto tra il valore dello smorzamento richiesto &, ed il va-
lore disponibile &g, =& +E&o -

dimensionamento dei dispositivi di dissipazione, in caso risulti
& vich > Edisp -

valutazione delle caratteristiche della sollecitazione della parete
oscillante nelle situazioni di progetto sismiche e non sismiche.
dimensionamento della parete oscillante.

Si fa notare che alla prima iterazione della procedura di progetto, in

mancanza di una precedente valutazione degli effetti delle azioni sismi-

che, la parete oscillante € assunta infinitamente rigida al di sopra della
cerniera di base.

1. Caratteristiche dinamiche del sistema accoppiato

L’analisi modale ¢ eseguita al fine di determinare le proprieta dinamiche
fondamentali della struttura accoppiata alla parete.
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Sono memorizzate le forme modali @, i fattori di partecipazione
'Y modale ed i periodi di vibrazione elastici 7'".

2. Spostamento ultimo del sistema accoppiato

Lo spostamento ultimo del sistema accoppiato wu.,,. € valutato mediante
analisi statica non lineare.

Nel presente studio, 'analisi &€ condotta applicando alla struttura una
distribuzione di forze orizzontali proporzionale alla prima forma modale.
La distribuzione ¢ scalata ad ogni passo dell’analisi per produrre un in-
cremento di spostamento in sommita all’edificio di 0.0001 m per passo
fino al raggiungimento di uno spostamento in sommita pari al 2-3%
dell’altezza totale dell’edificio.

La crisi della struttura si considera raggiunta:

a livello locale, al primo attingimento della rotazione ultima alla
corda 9u, in una trave o in un pilastro, valutata utilizzando Eq.
(4.148);

a livello locale, al primo attingimento della resistenza a taglio di
un pilastro, valutata col metodo del puntone ad inclinazione va-
riabile (EC2 Pt. 1-1);

a livello globale, all’attingimento di una riduzione del 20% del
taglio alla base.

Lo spostamento ultimo dell’edificio u,,. €1l valore dello spostamento
in sommita al passo dell’analisi in cui si verifica il primo degli eventi so-
pra elencati.

In Figura 7.1 é mostrato, a titolo di esempio, un tipico grafico taglio
alla base-spostamento in sommita ottenuto dall’analisi statica non li-
neare. Nel caso rappresentato in figura il raggiungimento dello sposta-
mento ultimo u,, dell’edifico avviene per attingimento della rotazione
ultima alla corda in uno degli elementi del telaio. Sulla curva di capacita
sono, inoltre, individuati il massimo taglio resistente alla base ed il punto
per cui si ha una riduzione del 20% del taglio resistente globale.
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Figura 7.1 — Esempio di grafico taglio-spostamento relativo ad un
edificio che raggiunge il collasso per attingimento della capacita di rotazione

alla corda in uno degli elementi del telaio

La procedura attraverso cui avviene la valutazione della richiesta di
rotazione alla corda € analoga a quella descritta nel Paragrafo 2.5.5del
Capitolo 5.

3. Sistema SDOF equivalente all’edificio

A partire dai valori dello spostamento ultimo in sommita all’edificio #top.u
e del corrispondente taglio alla base @base (itopu) ricavati attraverso 'ana-
lisi pushover si valuta la rigidezza secante K. da assegnare all’oscilla-
tore equivalente all’edificio:

K= Viwe (7.29)

sec
u top

I1 periodo di tale oscillatore € pari al periodo secante della struttura:

m®

T =2=n

sec

(7.30)

sec

dove m™ ¢& la massa che partecipa al primo modo di vibrazione, a sua
volta data dalla relazione:
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m® =3 m g0 (7.31)

in cul m, sono le masse di piano, (I)gl) sono le componenti della prima
forma modale e T'” & il fattore di partecipazione modale relativo al primo
modo:

M piani (1)
z m; ¢;
i=1

M piani

Z m; (¢E1))2

i=1

r- (7.32)

Lo spostamento ultimo dell’oscillatore semplice equivalente vale:

Ugpor = — P (7.39)
SPOF = 1} (] '

M piani

Nelle elaborazioni numeriche tale valore € normalizzato rispetto
all’accelerazione di gravita g per consentire un confronto immediato con
gli spettri in spostamenti, anch’essi normalizzati rispetto a g.

4. Rapporto di smorzamento disponibile

In assenza di specifici dispositivi di dissipazione, la capacita della strut-
tura di dissipare ’energia introdotta dal sisma dipende dalla risposta ci-
clica degli elementi strutturali. Nel’ambito della presente procedura tale
capacita dissipativa € rappresentata mediante il rapporto di smorza-
mento viscoso equivalente di un oscillatore semplice equivalente alla
struttura accoppiata.

Nel Capitolo 5, attraverso I'Eq. (6.28), il rapporto di smorzamento vi-
scoso equivalente di un sistema ad un unico grado di liberta, costituito da
un assemblaggio di travi e pilastri, € messo in relazione col suo periodo
elastico di vibrazione, con il rapporto tra momenti resistenti di travi e
pilastri dell’assemblaggio e con lo spostamento al raggiungimento di una
certa percentuale della rotazione ultima alla corda di uno degli elementi
dell’assemblaggio.
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Applicando 'Eq. (6.28) & possibile effettuare una stima del rapporto
di smorzamento viscoso equivalente per ogni sotto-unita strutturale, com-
posta dalle aste che convergono in ognuno dei nodi del telaio. La attesa
sequenza delle plasticizzazioni € rappresentata dal rapporto k tra la
somma dei momenti resistenti delle travi a destra e sinistra del nodo e la
somma dei momenti resistenti al piede del pilastro superiore e in testa al
pilastro inferiore. Il periodo da assegnare, uguale per tutte le sottounita,
¢ 1l primo periodo di oscillazione della struttura accoppiata. Lo sposta-
mento ultimo, espresso in termini di angolo di rotazione di piano, € uguale
a tutti 1 piani grazie alla presenza della parete oscillante ed & assunto
pari allo spostamento ultimo in sommita all’edificio diviso per I'altezza
totale dell’edificio.

<E-»js,]i)OF = f(ASDOFank) (7.34)

I valori “locali” del rapporto di smorzamento viscoso equivalente cosi
ottenuti si riferiscono a sistemi SDOF che oscillano con lo stesso periodo
della struttura e che hanno il medesimo spostamento. Tuttavia, ad
ognuno di essi compete un’aliquota diversa della massa dell’edificio. Per
poter effettuare la somma dei contributi locali dello smorzamento occorre
stabilire una proporzione tra la massa totale dell’edificio e la massa che
compete ad ogni sottounita.

Si consideri il j-esimo piano dell’edificio. Il rapporto di smorzamento
viscoso dell’i-esima sottounita, considerata come un sistema SDOF visco-
samente smorzato, vale:

E’js’li)OF __ G (7.35)
2m ii®0
dove wo & la pulsazione dell’edificio, c¢ji € la costante di smorzamento vi-
scoso della sottounita ed m;; rappresenta I'aliquota della massa di piano
cercata. Ricordando che la pulsazione, la massa e la rigidezza di un si-
stema SDOF sono legate dalla relazione w=+k/m e che la pulsazione &
la stessa a livello locale e globale, si puo scrivere:

= [ (7.36)
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dove k2" ed m™ rappresentano, rispettivamente, la rigidezza totale e la
massa totale di piano ovvero:

7 pitastri

ks = Z ks (7.37)

7 piastri

mi = Z m; (7.38)

La massa della generica sotto unita puo allora essere espressa attra-
verso la relazione:
Rii

T2
(O

m (7.39)

Esplicitando la pulsazione e la rigidezza totale con le Eq. (7.36) e
(7.37) si1 ottiene:

m.. k] 1 mtot kj»i mFot (740)

J’l k tot Npilastri ]
e > ki

i=1

Pertanto, la massa che compete ad ogni sottounita ¢ una frazione
della massa totale di piano distribuita in base alle rigidezze relative dei
pilastri del piano.

Sostituendo I'Eq. (7.40) nell’Eq. (7.35) utilizzando si ottiene:

T lastri

D R
g SDOF _ sk i=1 (7.41)

J;1 tot
2m®w, ki

*POF 51 intende ricavato attra-

In quest’ultima espressione il termine &;;
verso 'Eq. (6.28) proposta e, al secondo membro, la prima frazione rap-
presenta il rapporto di smorzamento viscoso equivalente &;7" fornito

alla struttura dalla singola sottounita!®. Tale ultimo contributo vale:
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ki
g?ﬁDOF _ n; ajs’?OF (7.42)

pilastri
S

)51
i=1

16Si fa notare che ¢ possibile giungere allo stesso risultato attraverso
I'espressione data da Chopra in [109] per il rapporto di smorzamento viscoso
equivalente. Per la singola sotto unita il rapporto di smorzamento puo essere cosi
espresso:

£ SDOF _ 1 Epy;
i T

4n E S
dove Epj;i e Esiji rappresentano, rispettivamente, 'energia dissipata durante

un ciclo di carico e I'energia di deformazione elastica immagazzinata. Quest'ul-
timo termine vale:

0ds1 1)

S1 osservi che lo spostamento € uguale per tutti gli elementi del piano e, data la
presenta della parete, € uguale a tutti 1 piani. Esplicitando I’energia elastica e
moltiplicando e dividendo per la rigidezza totale di piano si ottiene:

-~
k..
)51
£ SDOF _ 1 Eyyy o
T 4
T 9 M pilasui
Ryt ki
i=1

Riordinando i termini si ottiene:

n n N

pilastri pilastri
k k

)1 )1
£ 0o _ 1 Epii ia 1 By T
j’i - n st -
amter  , ky Anly kg
5 IR 2 Su
i=1

Assumendo ancora una volta éi]fop come ricavato attraverso 'Eq. (6.28), la

prima frazione al secondo membro rappresenta la capacita di smorzamento spe-
cifica E)?ﬂDOF fornita alla struttura dalla singola sottounita.
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Poiché in questa fase della procedura si dispone gia dei risultati
dell’analisi pushover sulla struttura accoppiata, le rigidezze kj: sono ri-
cavate utilizzando le variazioni dei tagli al piede dei pilastri nei primi
passi dell’analisi successivi all’applicazione dei carichi verticali. Poiché lo
spostamento € uguale per tutti gli elementi, le singole variazioni di taglio
AVii e le variazioni totali dei tagli di piano ZAVj,i stanno tra loro nel
rapporto in cui sono le singole rigidezze e la rigidezza totale di piano. Si
puo dunque scrivere:

Q%DOF = L g SDOF (7.43)

n J51

pilastri
>,

J,1
i=1

I contributi &}7°" possono ora essere sommati a livello di piano.
Infine, il rapporto di smorzamento viscoso equivalente della strut-
tura é dato dalla somma, pesata rispetto alle masse di piano, degli smor-

zamenti totali di piano:

npilastri
MDOF,__
Npiani é i 1

& aisp = Z T (7.44)

Npiani
—
! m;
=l

5. Rapporto di smorzamento richiesto

Noti lo spostamento ultimo usporu ed il periodo Tsec dell’oscillatore equi-
valente all’edificio, fissata la PGA di progetto con cui scalare gli spettri,
il valore del rapporto di smorzamento viscoso richiesto € quello associato
allo spettro elastico per cui € nulla la differenza tra lo spostamento ultimo
uspor. € lordinata spettrale Sa(Tse)¢,,, , come mostrato in Figura 7.2.

In un ordinario flusso di progetto & possibile utilizzare uno spettro
elastico convenzionale. Il valore del rapporto di smorzamento cercato si
ricava dalle espressioni analitiche date dalle NCT18 o dall’EC8 impo-
nendo l'uguaglianza tra lo spostamento ultimo e la generica ordinata
spettrale in corrispondenza del periodo Tkec.
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Sd(Tsec)éi 1"~~~ — §i
o8 Usporl8 ------- y i Edom
é Sd(Tsec)§i+1 §i+1
%)

\

T.

sec

Ts]

Figura 7.2 — Ricerca del rapporto di smorzamento &rich associato allo
spettro elastico per cui, in corrispondenza del periodo secante Tsec della
struttura si ha coincidenza tra ordinata spettrale Sa(Tsec) &rich € spostamento

ultimo uspor,u/g

0.035
0.030
0.025

£=5%

0.020
0.015
0.010 §=50%
0.005

Sy [m/g]

0.000

0.00 2.00 4.00 6.00 8.00
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Figura 7.3 — Spettri di risposta medi ricavati per oscillatori elastici con

valori del rapporto di smorzamento viscoso tra il 5% ed il 50% con passo 2.5%

Nell’ambito di questo studio, invece degli spettri convenzionali, si uti-
lizzano spettri di risposta medi ottenuti sottoponendo degli oscillatori ela-
stici agli stessi 30 accelerogrammi che saranno utilizzati nelle analisi di-
namiche. Per ogni valore del rapporto di smorzamento viscoso equiva-
lente & attribuito all’oscillatore € ricavato lo spettro di risposta medio in
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spostamenti. Sono considerati valori di £ compresi tra il 5% ed il 50% con
un passo del 2.5%. In Figura 7.3 sono rappresentati gli spettri ottenuti.
La scelta di utilizzare spettri medi coerenti con gli accelerogrammi invece
di uno spettro convenzionale deriva dalla necessita di confrontare le pre-
visioni di questa procedura coi risultati delle analisi dinamiche non li-
neari che utilizzano gli stessi accelerogrammi.

5.1 Interrogazione degli spettri numerici

A differenza degli spettri convenzionali che sono descritti da curve anali-
tiche, gli spettri medi sono costituiti da un insieme di ordinate spettrali
individuate ad intervalli di periodo di ampiezza AT . Dunque, in gene-
rale, il periodo Ts e compreso tra due valori del periodo 7} e T}, con
T.., —T;=AT . Analogamente, lo spostamento uspor € compreso, in corri-
spondenza di ogni periodo, tra ordinate spettrali associate a differenti va-
lori del rapporto di smorzamento viscoso:

Sa(T)&,) <ugpor <S4 (T}, 8,) (7.45)

Sy (TjJrl’E;S)SuSDOF <8, (Tj+1’§4) (7.46)

Come evidenziato dagli indici, in corrispondenza dei periodi 7} e T},
le coppie di ordinate spettrali sono, in generale, associate a valori del rap-
porto di smorzamento diversi tra loro. Nella zona dello spettro a sposta-
mento crescente la pendenza delle curve é elevata e puo verificarsi la con-
dizione per cui, spostandosi lungo i periodi, lo spostamento uspor € com-
preso, per il periodo T; e per il periodo 7T}, tra ordinate spettrali asso-
ciate a smorzamenti differenti. Tale situazione, la piu generale, € rappre-
sentata in Figura 5.5.

Per ricavare il valore dello smorzamento richiesto &g4,, si utilizza il
metodo delle distanze inverse (inverse distance weighting). Tale metodo
consente di prevedere il valore di una variabile (i.e. £4,,) associata ad
un punto P di coordinate note (i.e. T € uspor) essendo noto il valore
della variabile in un certo numero di punti che individuano una griglia
(1.e. 1 punti individuati sugli spettri in corrispondenza dei periodi 7} e
T'.1). S1 osservi che il punto su cui effettuare la previsione deve essere
interno al perimetro individuato dai punti della griglia.
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Sq
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Sd(Tj+1s 64) 7

Figura 7.4 — Applicazione del metodo di interpolazione delle distanze

inverse

La previsione della variabile ¢ data dall’espressione:
Egom = QW3 [ D W, (7.47)
i=1 =1
dove n ¢ il numero dei punti della griglia e w; sono 1 pesi, cosi dati:

1 /&1
w =y Z? (7.48)

i

dove df sono le distanze del punto Prage: rispetto aipunti P, Py, Ps, P,
della griglia. Tali distanze sono cosi date:

a2 =(T,-T..) +[S.(T}. &)~ ttspor | (7.49)
d:=(T,-T,.)" +[5,(T,. éz)—uSDOFT (7.50)
A2 =(Tp ~T.) +[Sa(Thorr &)~ tispor | (7.51)
d?=(T,, ~T..) +[ S, (T, §4)—uSDOFT (7.52)
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In generale, il procedimento illustrato non € immediatamente inver-
tibile, indipendentemente dalla procedura con cui si esegue l'interpola-
zione. Ad esempio, se si tentasse di ottenere la capacita di spostamento
uspor assegnando il periodo il periodo 7. e lo smorzamento &g,y , S Ot-
terrebbe un’ordinata spettrale Sa(Tsc),, ~ diversa da uspor, particolar-
mente per bassi valori del periodo. Cio avviene perché, fissando il rap-
porto di smorzamento, si vincola la procedura ad interpolare tra due soli
valori dello smorzamento (quello immediatamente piu grande e quello
immediatamente piu piccolo di &g4,m ) per entrambi 1 valori del periodo 7
e T, tra cui e compreso T .

6. Progetto dei dispositivi di dissipazione

Se la PGA per cui si desidera adeguare la struttura richiede un valore del
rapporto di smorzamento &.c maggiore del valore disponibile &« +&o, €
necessario introdurre dei dispositivi di dissipazione che forniscano un
contributo, in termini di smorzamento viscoso equivalente, al meno pari
alla differenza tra i due valori:

E;vd,min = érich _(E.?str + E,~o) (7.53)

Si prevede di disporre i dispositivi sui due fianchi della parete e di
collegarli alla struttura all’altezza degli impalcati in modo tale che la loro
attivazione avvenga per effetto dalla componente verticale del moto rela-
tivo tra parete e edificio.

Tra 1 dispositivi disponibili in commercio appaiono idonei all'impiego
descritto i dissipatori metallici isteretici, i dissipatori attritivi ed i dissi-
patori viscosi. Le prime due tipologie di apparecchi appartengono alla ca-
tegoria dei dispositivi dipendenti dallo spostamento. In particolare, essi
sfruttano la differenza di spostamento tra le due estremita del dissipatore
per deformare a taglio delle piastre di acciaio dolce (dissipatori metallici)
o per promuovere lo scorrimento tra superfici scabre, tra cui si sviluppa
attrito (dissipatori attritivi). La massima forza trasmessa da questi ap-
parecchi € sincrona col massimo spostamento relativo tra le due estre-
mita. I dissipatori viscosi, invece, sono dispositivi attivati dalla differenza
di velocita che si verifica durante la storia di carico tra 1 due estremi del
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dispositivo. La dipendenza dalla velocita implica la dipendenza della ri-
sposta dell’apparecchio dalla frequenza del moto e lo sfasamento tra il
picco di forza ed il picco di spostamento [110].

Sebbene le tre tipologie di dispositivi appena citati costituiscano delle
valide soluzioni, per le applicazioni del presente studio si € scelto di uti-
lizzare smorzatori viscosi-lineari. Tali apparecchi, infatti, offrono diversi
vantaggi. Rispetto ai dissipatori ad attrito, le cui proprieta sono soggette
a cambiare nel tempo a seguito delle alterazioni delle caratteristiche delle
superfici di scorrimento (e.g. lisciamento delle superfici durante I’'evento
sismico, corrosione delle superfici) gli smorzatori viscosi hanno un com-
portamento stabile nel tempo. Diversamente dai dissipatori isteretici e
ad attrito, 1 dissipatori viscosi non hanno una soglia di attivazione, dun-
que, iniziano a dissipare energia anche per spostamenti contenuti (seb-
bene con ampiezze dei cicli altrettanto contenute) [110]. Infine, lo sfasa-
mento delle forze viscose rispetto al picco di spostamento evita di sovrac-
caricare le strutture verticali a cui sono collegati gli apparecchi e la fon-
dazione poiché, essendo trasmesse in istanti diversi, tali forze non si som-
mano a quelle della struttura al momento del picco di spostamento.

I1 progetto dei dissipatori viscosi consiste nel definire il valore della
costante di smorzamento viscoso c¢v degli apparecchi essendo noto il va-
lore &vamin del rapporto di smorzamento viscoso equivalente che é neces-
sario fornire alla struttura per conseguire I'adeguamento alla PGA desi-
derata.

6.1 Calcolo della costante di smorzamento viscoso

Come discusso nel Paragrafo 1 del Capitolo 5, il rapporto di smorzamento
viscoso equivalente € una quantita che deriva da un processo di lineariz-
zazione della struttura reale in cui i processi dissipativi sono una gene-
rica funzione dello spostamento e della velocita. Si immagina cioé che un
oscillatore elastico viscosamente smorzato, caratterizzato dallo stesso pe-
riodo di vibrazione della struttura reale, dissipi in un ciclo di oscillazione
armonica la stessa quantita di energia della struttura reale.

Il rapporto di smorzamento viscoso equivalente Evamin rappresenta
dunque una proprieta del sistema lineare equivalente a partire dal quale
si vuole desumere una proprieta della struttura reale (i.e. la costante di
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smorzamento viscoso cv). Si osservi che nella struttura reale la dissipa-
zione di energia avviene sia per effetto delle plasticizzazioni che per la
presenza dei dissipatori. Tuttavia, si tiene gia conto della dissipazione di
energia legata al processi isteretici nei termini del rapporto di smorza-
mento &« definito nel Paragrafo 5. ’equivalenza che si intende stabilire
¢, dunque, tra il sistema lineare equivalente caratterizzato da smorza-
mento &vamin, Noto, e la struttura coi dissipatori nell'ipotesi che questi
costituiscano I'unica modalita di dissipazione di energia.

Il rapporto di smorzamento viscoso equivalente Evamin € definito
uguagliando 'energia Ep dissipata dalla struttura all’energia Eva dissi-
pata dal sistema lineare viscosamente smorzato equivalente in un ciclo
di oscillazione armonica di ampiezza uo e pulsazione w.

L’energia Evw e data dall’area racchiusa da un ciclo di isteresi del
sistema lineare equivalente:

B = | Falya()di= [ [ewi(t)]a()dizc,, | a*()de (7.50

dove F.a(t) € la forza viscosa e cva € la costante di smorzamento viscoso
dell’'oscillatore equivalente. Esplicitando la storia di velocita u(z):

u(t)zuO sin ot (7.55)
u(t) = U ,mCcos ot (7.56)
sl ottiene:
21w
E , =c,0u} I cos® ot dt (7.57)

0
Ricordando che:

sin 20t %t (7.58)

Jcosz otdt=
4m

si ha:

. 2n/o

2 t

E  =c, mzuf,{sni ot +§} =nwc U (7.59)
o)
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Noto che wn=+k/m e che Evamin =cva/2momn , 'energia Eva puo essere
riscritta esplicitando il rapporto di smorzamento viscoso equivalente:

A u’ (7.60)

vd,min sec
Q)]

E  =2n¢

L’equivalenza col sistema reale é ottenuta assegnando al sistema li-
neare, oscillante alla frequenza del sistema reale, rigidezza pari alla rigi-
dezza secante della struttura k="Fksec .

Il termine ksecsf & parial doppio dell’energia di deformazione elastica
Eso del sistema reale:

1
ESO zgksec L{,g (7.61)

L’Eq. (7.60) diventa dunque:
g (7.62)

n

E  =4n¢g

vd,min

In condizioni di perfetta risonanza (w=mn) si ha:

E, =4nt,, . Eg (7.63)

vd,min

La condizione per ricavare &vamin€ Ep=FEva .

ED = 4‘“: E—’Vd,min ESO (7'64)
Dunque:
E
E,!vdmin :i 2 (7'65)
’ 4n Eg,

Il legame tra il sistema lineare equivalente e le caratteristiche della
struttura € cosi stabilito. Esplicitando 1 termini delle energie Ep e Eso &
possibile ricavare un’espressione per la costante di dissipazione viscosa
degli apparecchi ¢v in funzione dello smorzamento minimo richiesto

& vdmin .

Calcolo di Ep

L’energia Ep rappresenta I'energia dissipata in un ciclo di oscillazione
dall'insieme degli smorzatori installati nella struttura. Si osservi che
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essendo i dissipatori del tipo viscoso lineare 'espressione dell’energia dis-
sipata dagli apparecchi ¢ formalmente identica a quella vista per il si-
stema lineare equivalente. Per evitare confusione si indica la costante di
dissipazione viscosa c¢v degli apparecchi con un soprassegno.

Ogni apparecchio ¢ azionato per effetto della componente verticale
dello spostamento relativo Avi tra la parete e la struttura di supporto. In
un ciclo di oscillazione armonica tale spostamento € descritto nel tempo
da una funzione:

U(t)zAvi sin ot (7.66)

L’energia dissipata da ogni dispositivo € pari a:

E, =no_, c, Av’ (7.67)

D, sec v,

Questa energia puo essere riscritta esplicitando il periodo Tse. della
struttura e la massima ampiezza dell’oscillazione Av;:

2
E,; = ;TC Cv,iAUiQ (7.68)

sec

L’energia complessiva dissipata dall'insieme dei dispositivi € cosi
data:

2 Nyg
;TE Z NgiCyi Av} (7.69)

sec i=1

Evd =

dove naié il numero di dispositivi installati all’i-esimo piano e npa € il
numero del piani ai quali sono stati installati i dispositivi.

Come mostrato in Figura 7.5, lo spostamento relativo verticale all’i-
esimo piano Av; dipende dall’angolo di rotazione 6 dell’asse della parete
rispetto alla verticale e dalla meta della sua larghezza Lw:

12

L
Av; =6 (7.70)

Poiché la parete impone all'intera struttura la medesima rotazione
rigida, lo spostamento verticale Av, & uguale a tuttii piani ed é pari a:
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Tsee

Figura 7.5 — Meccanismo di estensione e accorciamento degli apparecchi

di dissipazione

Av, =%% (7.71)

tot

Supponendo che tutti 1 dissipatori siano caratterizzati dalla mede-
sima costante di smorzamento ¢v, I’energia dissipata Eva puo essere cosi
riscritta:

2 2
2n” Uy, L,
Evd :T_npd nd cv{};p j (7] (772)

Calcolo di Eso

L’energia Es, ¢ 'energia di deformazione del sistema. Tale quantita e
pari alla meta del lavoro W, compiuto dalle forze pseudo statiche F; per
effetto degli spostamenti di piano u;:
1 1 7 piani
Egy=SW, =5 2 Fiu (7.73)
2 23
Poiché la struttura accoppiata ha un comportamento assimilabile a
quello di un sistema ad un solo grado di liberta, si considerano le forze
pseudo-statiche come proporzionali alle componenti del primo modo di vi-
brazione di periodo pari a T .
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La generica forza della distribuzione e data dal prodotto della massa
di piano per un’accelerazione a; che € legata allo spostamento spettrale
Sael (Tee ) tramite la relazione:

npiani

mi 9 2
ai = Sd,el (Tsec) n.. i.=1 4)51)[ & J (7.74)
i=1
ovvero:
9 2
T
C=u. | — 7.75
al ul (Tsec J ( )

essendo ¢"la generica componente della prima forma modale ed m;la
generica massa di piano. La generica forza di piano puo essere dunque
espressa in funzione degli spostamenti di piano:

2
F =u, [2_7.5} m; (7.76)
TSeC

Per effetto della presenza della parete la distribuzione in elevazione
degli spostamenti di piano € lineare. Il generico spostamento u; vale:

_ utop
u, =—=2H. (7.77)
H

tot

Sostituendo le Eq. (7.76) e (7.77) nel’Eq. (7.73), I'energia Eg di-
venta:

2 2
1 o uto n piani 5
E. =—|—| | =2 H 7.78

sec tot

Le energie dell’Eq. (7.65) possono essere esplicitate con le Eq. (7.72)
e (7.78). Sostituendo e riordinando 1 termini si ottiene I'espressione cer-
cata:
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= 2
T, nangc, L,

o= see 7.79
avd,mln 1 6TC R piani , ( )
z m.H.
=1
da cui si ricava la costante di smorzamento cv:
5 m.H?
1o &M
i (7.80)

sec

c, =¢ |
v dampers, min 2
pd nyL, T
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7. Caratteristiche della sollecitazione della parete

La parete deve essere sufficientemente rigida da imporre in elevazione
un’uniforme distribuzione dell’angolo di rotazione di piano e possedere
una resistenza tale da impedire la fessurazione del calcestruzzo di cui e
costituita. Al fine di garantire queste prestazioni per la PGA di progetto
e per contenere le deformazioni entro limiti accettabili la sezione della
parete € progettata per rimanere entro il primo stadio di comportamento
(sezione elastica non fessurata). Il requisito di elasticita della sezione im-
plica che le massime caratteristiche della sollecitazione (tagli e momenti
flettenti) nella parete non possano essere previste efficacemente pren-
dendo in considerazione unicamente il modo di vibrazione fondamentale.
Infatti, mentre le plasticizzazioni che avvengono nella struttura pongono
un limite alla crescita delle sollecitazioni, nei componenti non dissipativi
(ovvero che rimangono elastici per la PGA di progetto) le sollecitazioni
possono aumentare, anche per effetto dei contributi dovuti ai modi supe-
riori [111].

Di seguito ¢ illustrata una procedura per la valutazione delle mas-
sime azioni trasmesse alla parete essendo note le forme modali della
struttura adeguata e le caratteristiche dinamiche fondamentali
dell’azione sismica di progetto. La procedura ¢ basata sulla proposta di
Rossi [112] e di Bosco et al [113] applicata dagli autori per la previsione
delle massime caratteristiche della sollecitazione di telai in acciaio con
strutture reticolari rigide a sviluppo verticale ed incernierate alla base
(strongback).

Le azioni massime sulla parete sono valutate considerando il contri-
buto di piu di due modi di vibrazione. In particolare, la distribuzione delle
forze sismiche equivalenti Fgq che produce sulla struttura gli effetti dei
primi due modi di vibrazione & cosi supposta:

F, =F" i[F(Z) +AF(1)} (7.81)
dove F”, F?e AF" sono distribuzioni di forze proporzionali alla forma

modale indicata in apice.
Per l'i-esimo piano la componente Frai della distribuzione Frqa vale:
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Contributo 1 Contributo 2
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Figura 7.6 — Distribuzioni di forze sismiche equivalenti proporzionali

alla prima ed alla seconda forma modale

a

FEd,i = Fi(l) * [mid)gz)r(Z)S(,Ze)l + miq)i(l)r(l)ASSeZI} (7.82)

Dove F\"” & l'i-esima componente della distribuzione di forze proporzio-
nale al primo modo, definita nel Paragrafo seguente, m: ¢ la massa di
piano (edificio + parete), ¢\" e ¢!” sono l'i-esima componente della prima
e della seconda forma modale, T e T'® sono le masse modali parteci-
panti al primo e al secondo modo, AS), ¢ un’opportuna frazione di S{",
che sara definita piu avanti e, infine, S
rispondente al secondo modo di vibrazione.

Tali distribuzioni di forze, rappresentate in Figura 7.6, sono definite
in modo da bilanciare il momento resistente alla base dell’edificio. Si os-
servi che il valore del momento resistente alla base € I'unico vincolo per

la relazione tra i tagli di piano e le forze sismiche equivalenti. L’equilibrio

, € I'accelerazione spettrale cor-
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in direzione orizzontale non risulta vincolato poiché i tagli nella parete
elastica possono assumere qualsiasi valore.

Infine, sono prese in considerazione anche le distribuzioni di forze
proporzionali ai modi superiori al secondo per le quali, tuttavia, si ritiene
accettabile non porre condizioni di equilibrio con le forze interne.

I tagli e momenti flettenti Viw: e M=rw;i agenti sulla parete all’al-
tezza dell’i-esimo piano sono dati dalle seguenti espressioni:

N piani

VRW,i = ‘VIggh +0.3

RWI (7.83)

piani

+0.3 Z( ) (7.84)

m=

M RWi — ‘M g\gv,i

Mg,

dove Viv:, Viwi> Vaws € My, M., Mw; sono, rispettivamente 1 ta-
gli ed 1 momenti flettenti agenti sulla parete all’altezza dell’i-esimo piano
per effetto della prima, della seconda e dell’m-esima distribuzione di forze
sismiche equivalenti. Gli effetti dei modi superiori al secondo sulla parete
vengono combinati attraverso un’espressione di derivazione semi-empi-
rica.

Nei paragrafi seguenti sono forniti 1 dettagli sulla costruzione delle
distribuzioni di forze sismiche equivalenti e sul calcolo delle sollecitazioni
interne alla parete.

7.1 Contributo proporzionale al primo modo

I1 contributo del primo modo di vibrazione & dato da una distribuzione di
forze orizzontali F" proporzionale alla prima forma modale ®%. 11 le-
game tra questa distribuzione di forze e i tagli resistenti di piano Qgg; €
fornito dall’equilibrio globale alla rotazione. Pertanto, le forze della di-
stribuzione sono scalate in modo tale che il momento ribaltante da esse
prodotto alla base dell’edificio sia in equilibrio col momento resistente
stabilizzante Mu:® fornito dai tagli di piano.
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Distribuzione 1 Distribuzione 2
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Figura 7.7 — Distribuzioni di tagli resistenti nell’edificio e distribuzioni
di forze sismiche equivalenti proporzionali alla prima forma modale e in

equilibrio con 1 momenti resistenti alla base dell’edificio

Si considerano quattro diversi schemi di distribuzione del taglio di
piano, analogamente a quanto proposto da Rossi [112] e da Bosco et al
[113]:

- 1l primo schema prevede che a tutti 1 piani sia assegnato un va-
lore del taglio @ pari al taglio resistente Qgq; sviluppato dalle
colonne all’attingimento dello spostamento ultimo.

- 1l secondo schema prevede l'assegnazione dei tagli resistenti al
di sopra dell’ i-esimo impalcato considerato, piano i compreso;

- 1l terzo schema prevede 'assegnazione dei tagli resistenti al di
sopra dell’ i-esimo impalcato considerato, piano 1 escluso;

- 1l quarto schema prevede I'assegnazione dei tagli resistenti al di
sotto dell’ i-esimo impalcato considerato, piano i escluso.
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Le quattro distribuzioni sono illustrate in Figura 7.7 con riferimento
al generico piano i. Tali distribuzioni vogliono simulare le sollecitazioni
che si destano ai vari piani per effetto di pitt modi di vibrazione.

Il momento resistente alla base dovuto alla k-esima distribuzione di
tagli (k=1,2,3,4) e dato dalla somma, estesa a tutti 1 piani, dei prodotti
delle forze statiche equivalenti corrispondenti ai tagli di piano per la ri-
spettiva quota H;:

M piani

Mfsetiab’k = Z (Q]Izd,j _Q]E;d,jH)Hj (7.85)
=1
L’-esima componente della distribuzione di forze statiche equiva-
lenti al generico piano i, associata alla k-esima distribuzione di tagli, e
data dalla relazione:

IS
F(l)k — “—Mthb k (7.86)

dove ¢\" & la componente i-esima della prima forma modale.

La distribuzione di forze statiche equivalenti che si ottiene appli-
cando I'Eq. (7.86) a tutti i piani € in equilibrio con le forze interne della
struttura e col loro momento alla base.

I1 valore del taglio sollecitante la parete all’i-esimo piano, associato
alla k-esima distribuzione di tagli resistenti, ¢ dato dall’equilibrio alla
traslazione tra la somma delle forze statiche equivalenti dall'impalcato i
fino all’'ultimo impalcato ed i tagli resistenti di piano @ga; , come mostrato
in Figura 7.8:

Vi = 2 P - @, (7.87)
=1

Per ciascun piano, il valore del taglio da considerare é il maggiore, in
valore assoluto tra quelli ricavati per le quattro distribuzioni.
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Distribuzione k

k
FQ =
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Figura 7.8 — Calcolo del primo contributo al taglio della parete V}&),}I
all’i-esimo piano per la k-esima distribuzione di tagli resistenti
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Ok RW,np RW.,i+np ‘
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1m9a1catf) i A M RW,i:jZ;'lF RW,j (H H ) Hyp
piano i Hi.s
piano H,
m
————— esame

Figura 7.9 — Calcolo del primo contributo al momento flettente della
parete Myy; all’i-esimo piano per la k-esima distribuzione di tagli resistenti

Vi, Vi,

Vi

b b

V), =max {\vlgyv}i } (7.88)
I1 momento flettente della parete al piano i-esimo, associato alla
k-esima distribuzione di tagli resistenti, & dato dall’equilibrio alla rota-
zione, come mostrato in Figura 7.9:
Ml(zl\zvkl = Z Féb)vlf (Hj _Hi): Z (Vlgh)/l]( —Véb)v,lfﬂ)(Hj _Hi) (7.89)

Jj=i+1 Jj=i+1
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Analogamente al taglio, per ciascun piano, il valore del momento flet-
tente da considerare ¢ il maggiore, in valore assoluto, tra quelli ricavati
per le quattro distribuzioni:

M(1)4

(1)3
M RW,i|> RW.i

M ggv,i =max {‘M ggv%i

M

} (7.90)

7.2 Contributo proporzionale al secondo modo

I1 contributo offerto dal secondo modo di vibrazione ¢ fornito dall’applica-
zione di due distribuzioni di forze sismiche equivalenti F® ed AFY. La
distribuzione F® & definita in modo tale da essere proporzionale alla se-
conda forma di vibrazione ®? mentre AF" & proporzionale alla prima
forma ®" . Quest’ultima distribuzione si rende necessaria unicamente ai
fini dell’equilibrio globale alla rotazione: poiché la prima distribuzione di
forze F"¢ stata definita in modo da essere in equilibrio con i tagli resi-
stenti della struttura, applicando la distribuzione F® si avrebbe un mo-
mento squilibrato alla base. La distribuzione AF" & definita in modo da
equilibrare tale momento alla base.

Si osservi che la distribuzione di forze F® +AF" ¢ in equilibrio con
tagli di piano nulli nel telaio. Cio significa che la loro azione é tutta as-
sorbita dalla parete. Si osservi, inoltre, che tale contributo € indipendente
da quello dato dalla prima distribuzione di forze valutato al paragrafo
precedente.

La componente al piano i-esimo della distribuzione F® & cosi data:

Fi(2) = Sz(i,Ze)l (Tz’ &+ <t:Vol,mina Aoq )r(2)¢§2)mi (7.91)

Poiché la distribuzione di forze AF"” ha la sola funzione di equili-
brare il momento ribaltante dato dalla distribuzione F?, la pseudo-acce-
lerazione AS{" ad essa associata si ottiene da una semplice proporzione:

2
0 _ gl MY

AS =gl o (7.92)
, M(()1)
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Figura 7.10 — Calcolo del secondo contributo al taglio sollecitante la

2 . . .
parete VR(VJA all’i-esimo piano

[C " AL¢) (€]
- Fyy,“FuptAF

] i
2
L %‘?V’“P > (@) (2) 1)
et -—— FRW,i+2:Fi+2+AF i+2 ﬁ
ve . >
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B ~ | " piano Hiy |
in
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Figura 7.11 — Calcolo del secondo contributo al momento
sollecitante la parete Myy; all’i-esimo piano

dove M’ e M rappresentano i momenti ribaltanti dati dalle distribu-
zioni di forze sismiche equivalenti associate ad una pseudo-accelerazione
unitaria e proporzionali, rispettivamente, alla prima e alla seconda forma
di vibrazione:

M(()l) :r(l) z ¢£1)mi (Hl) (7.93)
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M® =r® ]¢§2)mi (H,) (7.94)
i=1
Al piano i-esimo, la generica forza AF i(l) proporzionale al primo modo
e data dalla relazione:

AR = Asi,lgld)gl)r(l)mi (7.95)

1

Ricordando che il contributo F® +AF® & tutto assorbito dalla parete,
il taglio trasmesso alla parete all’i-esimo piano per effetto delle forze
F®+AFY vale:

v =S FO oy aR® (7.96)
=i

I momenti flettenti, invece, valgono:

M= X (B +ABY ) H —H) =| 3 (Viins Vi) (H, - H,) (7.97)
j=itl =it

I1 calcolo dei contributi di secondo modo al taglio ed al momento flet-
tente e illustrato, rispettivamente, in Figura 7.10 e in Figura 7.11. I sim-
boli di valore assoluto traducono il segno + nell’Eq. (7.81).

7.3 Contributo dei modi superiori al secondo

I1 contributo dei modi superiori al secondo € tenuto in considerazione me-
diante un termine di derivazione semi-empirica per il quale non si pon-
gono condizioni di equilibrio. Tale semplificazione si ritiene accettabile
considerando che 1 momenti squilibrati associati ai modi superiori al se-
condo sono di entita molto minore di quelli, equilibrati, associati ai primi
due modi di vibrazione.

Le distribuzioni di forze sismiche equivalenti associate al m-esimo
modo (m>3) sono date dall’espressione seguente:

Fi(m) =85, q (Tm7 €0 +Eimins Aea )(I)gm)r(m)mi (7.98)

I tagli e 1 momenti flettenti sulla parete sono dati dalla relazione:
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Vi =S F,, (7.99)
=1

Ml(%r\l;\?,i: pZ Fj,m(Hj_Hi) (7.100)
Jj=1+1

Il contributo di tagli e momenti flettenti agenti sulla parete per ef-
fetto dei modi superiori al secondo é calcolato nel modo seguente:

D piani 2
v _o3 | (VI({@)) (7.101)
m=3

0 o

2
Mpy? = O-SJ > (M %“v‘v),i) (7.102)

m=3
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8. Progetto della parete oscillante

La tipologia di parete oscillante scelta per questo studio € in calcestruzzo
armato con cavi post-tesi. Per essa sono state considerate le prescrizioni
previste dalle NTC 2018 per gli elementi in c.a.p. (§4.18).

Le dimensioni della sezione trasversale della parete ed il valore dello
sforzo di post-tensione sono definiti al fine di garantire le ipotesi circa la
resistenza e la rigidezza della parete e circa la corsa degli smorzatori.

Nello specifico, devono essere garantite le seguenti prestazioni:

- la parete non deve fessurarsi per la PGA di progetto;

- la parete deve essere sufficientemente rigida da garantire I'uni-
forme distribuzione degli spostamenti di interpiano;

- la parete deve avere una larghezza Lw compatibile con il corretto
funzionamento dei dispositivi di dissipazione.

Avendo scelto di utilizzare la post-tensione di cavi per contrastare la
fessurazione della parete, 'armatura longitudinale lenta non é progettata
per assorbire le tensioni di trazione sulla sezione ma ¢ disposta fuori cal-
colo nel rispetto dei minimi previsti dalle NTC 2018 per le sezioni in ce-
mento armato.

La sezione della parete € considerata al primo stadio di comporta-
mento (calcestruzzo non fessurato) e si utilizza un coefficiente di omoge-
nizzazione n pari al rapporto dei moduli elastici di acciaio e calcestruzzo.

8.1 Progetto dello sforzo di post-tensione

Il requisito di non fessurazione del calcestruzzo € conseguito grazie a cavi
post-tesi 1 quali, al momento del tiro, esercitano sulla sezione uno sforzo
normale di compressione pari a Nypc+ANy. Lo sforzo AN, &€ necessario a
compensare, nel tempo, le perdite di carico dovute al ritiro del calce-
struzzo ed al rilassamento dei cavi. Il suo valore € qui assunto pari a
0.2Nye.

Il valore di Ny é determinato sulla base di tre condizioni:
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Figura 7.12 — Diagrammi delle tensioni per le condizioni dettate da:

a) raggiungimento della tensione massima di trazione ad un estremo
della parete b) raggiungimento del 45% della resistenza a compressione in
condizioni di esercizio (combinazione quasl permanente) ¢) raggiungimento

della tensione massima di compressione ad un estremo della sezione.

- 1in situazione di progetto sismica, lo stato tensionale della sezione
deve essere limitato in modo tale da evitare lo schiacciamento o
la fessurazione del calcestruzzo;

- al tiro dei cavi, la tensione normale di compressione prodotta
dalla combinazione caratteristica delle azioni sulla sezione della
parete deve essere non superiore a 0.60fx mentre quella pro-
dotta dalla combinazione quasi permanente deve essere non su-
periore a 0.45fx« (NTC 2018 § 4.1.2.2.5.1).

- 1in situazione di progetto sismica, la tensione principale di tra-
zione o: dovuta all’effetto combinato dello sforzo normale
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centrato, del momento flettente e del taglio deve essere minore
della resistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo fei .

Poiché, in generale, la massima tensione di trazione e la massima
tensione di compressione agli estremi della parete non sono raggiunte
contemporaneamente, la prima condizione puo essere espansa in due dif-
ferenti condizioni. Per quanto riguarda la condizione al tiro dei cavi, poi-
ché la combinazione caratteristica delle azioni e quella quasi permanente
danno luogo alle stesse azioni sulla parete, si considera il requisito piu
stringente. I diagrammi limite associati a questi vincoli sono schematiz-
zati in Figura 7.12. La terza condizione € utilizzata a valle del progetto
come verifica.

Le condizioni sopra elencate consentono di determinare ad ogni piano
poi b

tensione Ny.. Il valore di progetto dello sforzo di post-tensione Npea deve

un valore minimo N7 ed un valore massimo N .7 dello sforzo di post-
essere almeno pari al piu grande dei valori minimi richiesti ai piani e non
maggiore del piu piccolo dei valori massimi ammissibili ai pianti. Se tali
condizioni non si verificano a tuttii piani occorre ripetere la progettazione

1potizzando una sezione maggiore per la parete.

8.1.1 Limitazione della tensione di trazione

In situazione di progetto sismica, la tensione normale di trazione asso-
ciata ad un diagramma lineare delle tensioni deve essere limitata in modo
tale da non eccedere la resistenza caratteristica a trazione per flessione
fen. del calcestruzzo. Tale condizione fornisce il valore minimo necessario
per Nici.

All’altezza del j-esimo piano agisce sulla sezione lo sforzo normale di
compressione dovuto alla post-tensione dei cavi (incognito), il momento
flettente Mra; ed il peso della porzione della parete al di sopra della se-
zione ZEGRWJ . S1 osservi che, in generale, la combinazione piu gravosa
di Mra; e 3 ZGrwi non é necessariamente quella al piano per cui Mra;
¢ massimo e, inoltre, non ¢ la stessa per 1 due diagrammi limite.

I1 valore dello sforzo normale di post-tensione € ricavato applicando
la formula di Navier alla sezione considerata. Assumendo positiva la com-
pressione (fex <0), per il primo diagramma si ha:
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N+ Guy; :
pe ZH RW,1+MEd,] (_h]z ” (7.103)

A I 2

c,J cj

Da questa espressione si ottiene:

M. L n
Npc,min 2 Ac,j {I—E(LJ?W + fcfk:| - ZiijRW,i (7104)

e
Esplicitando il segno del contributo a trazione del calcestruzzo:

M. . L .
N i 2 %%Ac,j - fckac,j - Z:jGRW,i (7.105)

C)

dove Ac; e I.j sono rispettivamente 'area ed il momento di inerzia della
sezione omogenizzata.

Si osservi che 1 contributi di compressione tendono a favorire la veri-
fica a fessurazione del calcestruzzo. Pertanto, il contributo ANy, che
viene dissipato nel tempo, non € preso in considerazione.

8.1.2 Limitazione della tensione di compressione

In situazione di progetto sismica, la tensione normale di compressione
associata ad un diagramma lineare delle tensioni deve essere limitata in
modo tale che non ecceda la resistenza caratteristica a compressione fu
del calcestruzzo, ovvero:

N _+AN _+> "G _
ot ANt D RW"+ME“J( Ly >—f, (7.106)
A, I, | 2 ¢
e quindi:
MEd,' L np
N, +AN <A |:fck 7 ] 7W:|_Zi—jGRW,i (7.107)

Al momento della messa in tiro dei cavi di post-tensione, la tensione
normale di compressione uniforme deve essere limitata al 45% della resi-
stenza caratteristica a compressione del calcestruzzo. Tale condizione for-
nisce un limite massimo per Ny, ovvero:
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N, +AN, +Z"pGRW1
A

c,j

<f\ (7.108)

e quindi
N, +AN, <fu A= Gew; (7.109)

Lo sforzo di post tensione massimo che puo essere accettato e dato
dal piu piccolo dei valori ottenuti applicando le Eq. (7.107) e (7.109).

8.1.3 Verifica della tensione principale di trazione

Determinato Ny € possibile condurre la verifica sulla tensione principale
o: combinando le tensioni di compressione e le tensioni tangenziali pro-
dotte dal taglio della parete Vra; trasmesso dalla struttura alla parete al
piano j. I valori delle tensioni principali di trazione o: e di compressione
oy si ottengono studiando il cerchio di Mohr e valgono:

F

+’C

(7.110)

(7.111)

I1 valore delle tensioni sulla sezione ¢ calcolato in corrispondenza del
baricentro dove la tensione tangenziale, determinata con la formula di
Jourawsky, ¢ massima:

Vo S, 38V
T, =L == (7.112)
I;b 2 bh

La tensione o. si ottiene dall’Eq. (7.104) per h=0. I valori di c: e
oy devono essere confrontati, rispettivamente, coi valori della resistenza
caratteristica a trazione fux e della resistenza caratteristica a compres-
sione del calcestruzzo.
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Figura 7.13 — Sovrapposizione delle deformazioni della parete dovute

alle singole forze F;

8.2 Verifica di deformazione della parete

I1 soddisfacimento dell’ipotesi di uniforme distribuzione dell’angolo di ro-
tazione di piano lungo I'altezza dell’edificio richiede una elevata rigidezza
laterale della parete al di sopra della cerniera di base. Tale requisito si
ritiene soddisfatto se I'aliquota di spostamento in sommita dovuta alla
sua deformabilita a taglio e flessione Audrrw € minore del 20% dello spo-
stamento ultimo in sommita #wpu della struttura adeguata.

Per valutare analiticamente Audtrw la parete € modellata come una
trave incastrata alla base sulla quale agisce una distribuzione di forze F
in equilibrio coi tagli agenti sulla parete. In particolare, si assume che la
distribuzione di forze F debba equilibrare i tagli Viw e Viw, presi col
segno, derivanti dall’applicazione dei contributi del primo e del secondo
modo, come determinati nei paragrafi 7.1 e 7.2 rispettivamente. Per sem-
plicita concettuale, la valutazione del contributo del primo modo Viy av-
viene considerando solamente la prima distribuzione dei tagli resistenti
di piano. Per i calcoli si considerano le proprieta della sezione non fessu-
rata (area e momento di inerzia).

La forza F:i applicata all’i-esimo impalcato produce un contributo
Audetrw; allo spostamento in sommita. Questo, a sua volta, € somma di
una componente Aui dovuta alla deformazione a taglio e flessione della
parete al di sotto dell’i-esimo impalcato e di una componente @i (Htw: —H;)
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dovuto alla rotazione rigida della parete al di sopra dell’i-esimo impalcato
(Figura 7.13):

Al gog s = AU + (H _Hi) (7.113)

tot

Dove H:: € l'altezza totale della parete, Hi é la quota a cui e appli-
cata la forza Fi, Aui e @i sono, rispettivamente, lo spostamento e la ro-
tazione rigida al piano i-esimo valutati utilizzando ’equazione della linea
elastica della trave di Timoshenko. Tali ultime quantita valgono:

2
b, B 2, ) o
0, =F. 211 (Hmt_zij (7.115)

dove As rappresenta l'area a taglio della sezione ovvero il prodotto
dell’area della sezione trasversale per il fattore di taglio che, per la se-
zione rettangolare vale y=5/6; G ¢ il modulo elastico tangenziale, fun-
zione del modulo elastico E e del coefficiente di Poisson v =0.3. Tali quan-
tita sono cosi date:

5

A . =A— 7.116

=AY (7.116)
E

G= 7.117

2(1+v) ( )

Lo spostamento totale in sommita vale:

7 piani

Al yos g = Z AU 4ot gy (7.118)

i=1

La deformabilita a taglio della parete ad ogni piano ¢ data dal primo
termine dell’Eq. (7.114):

Au,, =F, f,
’ GA,

(7.119)

La corrispondente rigidezza vale:
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F, GA, 5GA
" Au,, H, 6H,

v,i i

(7.120)

Le informazioni sulla deformabilita a taglio della parete sono utiliz-
zate nel Capitolo 8 per la modellazione della parete.

8.3 Progetto della parete

I1 progetto della parete avviene a partire da una sezione di tentativo di
dimensioni non inferiori a 30x300 cm. Il progetto delle dimensioni della
sezione non ¢ effettuato esplicitamente; base bw e larghezza Lw della se-
zione devono essere modificate fino ad ottenere il soddisfacimento delle
condizioni sulla limitazione delle tensioni e sulla deformabilita della pa-
rete introdotte nei paragrafi precedenti.

Al primo ciclo di applicazione della procedura I'analisi pushover &
svolta utilizzando una parete infinitamente rigida. In questa fase, dun-
que, le dimensioni di tentativo della sezione non hanno rilevanza. A valle
dell’analisi, si fissa una sezione di tentativo e si determinano 1 tagli e 1
momenti agenti sulla parete. Se € possibile determinare un valore dello
sforzo di post-tensione tale da soddisfare le condizioni sulla limitazione
delle tensioni a tutti i1 piani e se é soddisfatta la verifica di deformabilita
allora le dimensioni della sezione assegnate possono essere utilizzate
nella seconda iterazione della procedura.

Nella seconda iterazione I'analisi pushover ¢ svolta utilizzando le di-
mensioni effettive della sezione e considerando la deformabilita della pa-
rete. Le dimensioni assegnate alla sezione sono confermate se & ancora
una volta possibile determinare un valore ammissibile dello sforzo di post
tensione e se sono soddisfatte le verifiche di deformabilita.

Nel caso in cui, nella prima o nella seconda iterazione, non sia possi-
bile determinare uno sforzo di post-tensione ammissibile e/o non sia sod-
disfatta la verifica di deformabilita occorre modificare le dimensioni della
sezione. Occorre tenere presente che la variazione della larghezza Lw
della parete modifica 'ampiezza della corsa dei dissipatori e, di conse-
guenza, il valore della costante di smorzamento c¢v degli apparecchi, come
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discusso nel Paragrafo 6.1!1. Inoltre, una qualsiasi variazione della lar-
ghezza o dello spessore della parete determina la variazione della massa
della parete stessa. Infine, evidentemente, la modifica delle dimensioni
della sezione comporta una modifica della rigidezza della parete. Per-
tanto, dopo ogni modifica apportata alle dimensioni della sezione, & ne-
cessario procedere ad una nuova iterazione della procedura.

Ulteriori fattori che influenzano le dimensioni della parete sono co-
stituiti dai vincoli tecnologici posti dalla realizzazione del sistema di post-
tensione e dai dispositivi di dissipazione. Tale aspetto non é stato appro-
fondito dal punto di vista numerico nell’ambito di questo lavoro. Le di-
mensioni della sezione della parete ed il valore dello sforzo di post-ten-
sione che sono stati ottenuti nelle applicazioni numeriche presentate nel
Capitolo 9 e nel Capitolo 10 soddisfano unicamente i vincoli di tipo mec-
canico posti per evitare la fessurazione e 'eccessiva deformabilita della
parete. Per completezza, le problematiche legate ai vincoli di tipo tecno-
logico sono di seguito brevemente discusse.

Il sistema di post-tensione si compone dei cavi di post-tensione, a loro
volta composti da un certo numero di trefoli, delle guaine entro cui i1 cavi
sono passati e dei dispositivi di ancoraggio che consentono il bloccaggio
dei singoli trefoli alle estremita dell’elemento. L'installazione di questi
componenti, con particolare riferimento agli ancoraggi, richiede l'osser-
vanza di vincoli dimensionali fissato dal produttore dei dispositivi (e.g.
distanza delle piastre di ancoraggio dai bordi, distanza mutua tra pia-
stre). In relazione al valore richiesto dello sforzo di post-tensione, 'osser-
vanza dei vincoli dimensionali pud richiedere I'incremento delle dimen-
sioni della parete. Evidentemente, la variazione delle dimensioni della
parete comporta la variazione dello sforzo di post-tensione richiesto gene-
rando un feedback sul dimensionamento dei dispositivi.

Ad esempio, fissato il numero di cavi di post-tensione e fissata la ti-
pologia di trefolo che costituisce il singolo cavo, puo verificarsi che la post-

11 Sj osservi che una modifica della larghezza della parete puo essere deman-
data proprio al fine di ottenere uno specifico valore per la costante di smorza-
mento cq dei dissipatori o al fine di limitarne il valore entro una certa soglia.
Nell’ambito di questo lavoro si limita superiormente tale quantita al valore di
6kNs/mm.
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tensione necessaria richieda un numero di trefoli per cavo tale da deman-
dare I'impiego di un dispositivo di ancoraggio di dimensioni non compati-
bili con lo spessore della parete, dovendo garantire una certa distanza dai
bordi, e/o con la larghezza della parete, dovendo garantire una distanza
mutua minima tra ancoraggi. Oppure, fissato il numero di trefoli per cavo
e scelto 1l dispositivo di ancoraggio, il numero di cavi richiesto pu6 non
essere compatibile con la lunghezza della parete, dovendo garantire una
certa distanza tra 1 dispositivi. D’altro canto, incrementando le dimen-
sioni della parete, diminuisce il valore della post-tensione necessaria.
Un ulteriore vincolo ¢ offerto dalle caratteristiche dei dissipatori vi-
scosl. Se, da un lato, 'incremento della larghezza Lw della parete con-
sente di contenere il valore della costante di smorzamento viscoso del di-
spositivo (che di conseguenza trasferira azioni di minor entita agli ele-
menti di supporto), dall’altro ne aumenta l’estensione. Il limite offerto
dalla corsa disponibile del dispositivo pone un limite alla larghezza della
parete in relazione allo spostamento in testa dell’edificio adeguato.

8.3.1 Soluzione tecnologica per la parete oscillante

Sulla base delle considerazioni appena esposte, utilizzando come riferi-
mento tecnologico principale la parete realizzata da Wada et al [8], & ipo-
tizzata la soluzione tecnologica rappresentata in Figura 7.14.

La parete ¢ costituita da un tronco in c.a. attraversato da cavi di post-
tensione passati attraverso guaine in polipropilene. L’armatura lenta del
tronco € disposta fuori calcolo nelle quantita minime richieste dalle
NTC2018 §7.4.6.2.4 per le pareti non dissipative.
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Figura 7.14 — Soluzione tecnologica della parete oscillante



308 Procedura di progetto proposta

All’estremita inferiore della parete, annegato nel getto di calce-
struzzo, € posto un elemento in acciaio costituito da una trave a doppio T
fuori standard al cui intradosso sono saldati due puntoni, costituiti da
profili HEB, che convergono nella cerniera di base. La trave, realizzata
dall’assemblaggio mediante saldatura di piatti in acciaio, ¢ forata da ala
ad ala per consentire il passaggio dei cavi di post-tensione. Il piatto che
costituisce I'ala inferiore ha dimensioni pari a quelle della sezione. Il
piatto d’anima e I'ala superiore hanno dimensioni inferiori, tali da risul-
tare totalmente interni rispetto alla gabbia di armatura. Al fine di evitare
lo scorrimento tra la trave ed il conglomerato, sulle ali sono saldati dei
connettori. In prossimita dei fori ed in corrispondenza dei puntoni sono
disposti dei piatti di irrigidimento trasversali. La scelta di utilizzare una
trave in acciaio € giustificata dall’'opportunita di realizzare in un unico
pezzo I'intera base della parete. Questo componente funge sia da trave di
contrasto per 1 dispositivi fermacavo sia da irrigidimento flessionale sul
piano della parete.

All’estremita superiore della parete si ritiene piu conveniente realiz-
zare una trave in c.a. in luogo di una trave in acciaio. Nell'ipotesi di co-
struire la parete in opera, tale scelta ne semplifica la realizzazione evi-
tando di dover portare in quota un componente in acciaio di grandi di-
mensioni.

La messa in tiro dei cavi avviene dall’estremita superiore della parete
essendo questa completamente libera e tale da consentire il posiziona-
mento dei martinetti.



Capitolo 8
PROGETTO SIMULATO DI EDIFICI IN C.A.

Occorre approntare una casistica di edifici intelaiati in c.a. che com-
prenda strutture progettate sia per soli carichi verticali che per azioni
sismiche di bassa intensita. Tali edifici devono essere rappresentativi del
costruito civile in c.a. nel periodo tra il 1970 e 1 primi anni 2000. A tal
fine, nell’ambito del presente lavoro si utilizza la tecnica del progetto si-
mulato.

Data 'ampiezza dell’arco temporale considerato appare inevitabile
riferirsi ad, almeno, due diverse versioni delle Norme Tecniche entrate in
vigore in tale periodo.

La normativa considerata per 1 progetti degli edifici per soli carichi
verticali e costituita dal Decreto Ministeriale 30 maggio 1972 “Norme tec-
niche alle quali devono uniformarsi le costruzioni in conglomerato cemen-
tizio, normale e precompresso ed a struttura metallica”.

Per 1 progetti degli edifici a bassa sismicita la normativa di riferi-
mento ¢ costituita dai Decreti Ministeriali 9 Gennaio 1996 “Norme tecni-
che per il calcolo, l'esecuzione ed il collaudo delle strutture in cemento ar-
mato, normale e precompresso e per le strutture metalliche”, e 16 Gennaio
1996 “Norme tecniche relative ai Criteri generali per la verifica di sicu-
rezza delle costruzioni e dei carichi e sovraccarichi” e “Norme tecniche per
le costruzioni in zone sismiche”, cosi come integrati dalle Circolari del Mi-
nistero dei LL. PP. n. 252 del 15 ottobre 1996 “Istruzioni per l'applica-
zione delle Norme Tecniche per il calcolo, l'esecuzione ed il collaudo delle
opere in cemento armato normale e precompresso e per le strutture

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).



310 Progetto simulato di edifici in c.a.

metalliche di cui al decreto ministeriale 9 gennaio 1996” e n. 65 del 10
aprile 1997 “Istruzioni per l'applicazione delle Norme tecniche per le co-
struzioni in zone sismiche”. Nell’applicazione delle Norme Tecniche del
1996, per le prescrizioni relative al metodo delle Tensioni Ammissibili,
restano valide le indicazioni del precedente Decreto Ministeriale 14 feb-
braio 1992 “Norme tecniche per l'esecuzione delle opere in cemento armato
normale e precompresso e per le strutture metalliche” limitatamente alle
parti che interessano tale metodo.

1. Descrizione degli edifici

Gli edifici della casistica sono quattro, due progettati per soli carichi gra-
vitazionali e due progettati anche per azioni sismiche. Gli edifici sono adi-
biti a civile abitazione, e sono da 4 e da 6 piani. La struttura € a telaio in
cemento armato.

La pianta e rettangolare allungata in direzione X e presenta un asse
di simmetria parallelo all’asse Y. Le dimensioni complessive sono 29.60m
x 13.00m. Gli allineamenti dei 32 pilastri definiscono 7 campate in dire-
zione X di luce 4.50 m, ad eccezione della campata della scala di 2.60 m,
e 3 campate in direzione Y di luce 4.50 m. [’altezza di interpiano € di 3.20
m per tutti 1 piani. La scala, collocata in corrispondenza della campata
centrale in direzione X e della terza campata in direzione Y, € del tipo a
soletta rampante con trave sfalsata in altezza. Ad ogni piano sono pre-
senti dei balconi che si interrompono in corrispondenza delle campate
centrali in entrambe le direzioni.

L’articolazione descritta € identica per tutti gli edifici della casistica.
Tuttavia, tra i telai progettati per soli carichi verticali (di seguito CV) e
quelli progettati per il sisma si hanno differenze nell'impostazione della
carpenteria.

1.1 Telai progettati per soli carichi verticali

La pianta delle carpenterie degli edifici progettati per soli carichi verticali
¢ mostrata in Figura 8.1. Questi edifici constano di quattro allineamenti
di otto pilastri che si sviluppano in direzione X e otto allineamenti con tre
pilastri in direzione Y. Le sezioni di 24 delle 32 pilastrate presenti sono
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allungate in direzione X. Le rimanenti pilastrate, quelle che delimitano
la campata centrale dei due telai di bordo in direzione Y e quelle che de-
limitano il perimetro della scala, hanno sezioni allungate in direzione Y.
Le pilastrate che si sviluppano in direzione X sono collegate da travi
emergenti. In direzione Y sono collegate da travi emergenti solamente le
pilastrate dei telai di bordo e le pilastrate della scala. I'impalcato si con-
sidera rigido nel proprio piano.

1.2 Telai progettati per azione sismica

La pianta delle carpenterie degli edifici progettati per resistere all’azione
sismica € mostrata in Figura 8.2. Questi edifici constano di 4 telai di 7
campate in direzione X e 8 telai di 3 campate in direzione Y. Le sezioni
delle pilastrate sono orientate nelle due direzioni in ugual numero. Le
pilastrate appartenenti ai telai di bordo in direzione Y e quelli ai lati della
scala sono orientatilungo Y e collegati da travi emergenti; 1 pilastri orien-
tati lungo X sono collegati da travi emergenti in direzione X e da travi a
spessore in direzione Y. L'impalcato si considera rigido nel suo piano.

Rispetto all’edificio concepito per portare i soli carichi gravitazionali,
lorganizzazione della carpenteria appena descritta risponde alla neces-
sita di conferire adeguata rigidezza all’edificio in entrambe le direzioni ed
in modo che tali rigidezze siano tra loro confrontabili. La sostanziale dop-
pia simmetria della pianta risponde all’esigenza di considerare una di-
stribuzione regolare delle masse. Tale soluzione minimizza I'eccentricita
tra il centro di massa ed il centro delle rigidezze dell’edificio con il risul-
tato di minimizzare anche le rotazioni torsionali degli impalcati. Come
meglio discusso nel prosieguo, tali accorgimenti sono appositamente ri-
cercati poiché consentono di adottare una modellazione semplificata della
struttura.

Si osservi che I'impiego di telai orditi nelle due direzioni, il bilancia-
mento delle rigidezze e delle masse, finanche I'utilizzo di una pianta sim-
metrica e regolare (qui adottata anche per motivazioni legate alla model-
lazione) sono accorgimenti che denotano una certa consapevolezza delle
problematiche delle strutture soggette al sisma. Tale progettazione si ri-
tiene dunque idonea a descrivere l’esito di una progettazione matura e
consapevole delle strutture in zona sismica.
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2. Analisi dei carichi

L’analisi dei carichi e svolta una volta per tutte considerando il piano-
tipo dell’edificio.

Indicazioni circa la classificazione dei carichi ed 1 valori da assumere
per 1 carichi variabili sono indicati nella prima parte del DM 16/01/1996
“Critert generali per la verifica di sicurezza delle costruzioni e dei carichi
e sovraccarichi’. In generale, 1 riferimenti normativi presenti in questo
Paragrafo si riferiscono alla normativa del 96 in quanto non si ravvisano,
su questo tema, differenze significative con il testo del “72.

2.1 Pesi propri dei materiali strutturali

I pesi propri dei materiali strutturali sono stati desunti dal Prospetto 4.1
del DM 16/01/1996 ed integrati, ove mancanti, da indagini specifiche.

2.2 Carichi permanenti

I carichi permanenti sono valutati sulla base delle dimensioni effettive
delle opere e dei pesi per unita di volume dei materiali costituenti. Nel
computo dei carichi permanenti sono stati distinti i carichi permanenti
strutturali (pesi propri) ed 1 sovraccarichi permanenti (tamponature
esterne, divisori interni, massetti, isolamenti, pavimenti e rivestimenti,
intonaci, controsoffitti, impianti, etc.).

I tramezzi e gli impianti leggeri di edifici residenziali possono essere
assunti come carichi equivalenti distribuiti quando i1 solai hanno ade-
guata capacita di ripartizione trasversale.

I valori dei carichi permanenti desunti dall’analisi dei carichi sono
riportati in Tabella 8-1.

2.3 Sovraccarichi variabili

Con riferimento al punto §5.2, le intensita da assumere per i sovraccari-
chi variabili verticali e orizzontali ripartiti e per le corrispondenti azioni
locali concentrate, comprensive degli effetti dinamici ordinari, sono ripor-
tate nel prospetto 5.1.
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Tabella 8-1 — Valori dei carichi e dei sovraccarichi permanenti desunti
dall’analisi dei pesi dell’edificio

Elemento Peso proprio g1 Sovr. Perm. g: g1t+g2
Solai 2.44 kN/m2z  2.94 kN/m2  5.37 kN/m?
Solai copertura 2.44 kN/m2  2.12 kN/m2  4.56 kN/m?
Scala 5.29 3.26 kN/m2  8.55 kN/m?
Balconi 2.44 kN/m2  2.07 kN/m2  4.51 kN/m?
Travi 30x60 4.50 kN/m - kN/m 3.77* kN/m
Travi 30x60 8.98 kN/m .
tamp 450 1 N/m 12757 1 N/m
Travi 20x100 5.00 kN/m - kN/m 2.56* kN/m
Pilastri 30x60 14.40 kN - kN 11.70* kN

* maggior peso rispetto al solaio

Trattandosi di edifici ad uso residenziale con balconi, le categorie di
carico variabile che risultano di interesse per il progetto sono la prima e
la quinta; 1 valori dei sovraccarichi da assumere sono riassunti in Tabella
8-2.

I sovraccarichi indicati non vanno cumulati, sulle medesime super-
fici, con quelli da neve.

In tabella sono riportati sinteticamente i valori dei carichi agenti sui
solai (distinguendo tra solai interni, balconi e coperture), sulle travi (peso
proprio delle travi e peso della tamponatura, dove presente) e sui pilastri
(peso proprio dei pilastri). Poiché le travi ed 1 pilastri risultano parzial-
mente inglobati nel solaio (totalmente nel caso delle travi a spessore) nei
calcoli é stato considerato il loro maggior peso rispetto al solaio (in tabella
indicato con g-gs).

Tabella 8-2 — Sovraccarichi variabili estratti dal Prospetto 5.1 DM
16/01/1996

Categoria Tipo di locale q [kN/m2]

Ambienti non suscettibili di affollamento e relativi
1 .. L 2.00
terrazzi a livello praticabili

Balconi, ballatoi e scale comuni (esclusi quelli per-

5 tinenti alla categoria 4)

4.00
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Noti 1 valori dei carichi e valutate le quantita di aree, sviluppi lineari
e numero di elementi per la pianta tipo dell’edificio sono stati valutati 1
pesi di piano. Questi sono assunti uguali a tutti i piani ad eccezione
dell’'ultimo per i1l quale si considera un diverso peso del solaio. I valori
ottenuti sono riportati in Tabella 8-3. La valutazione della massa di piano
avviene combinando i valori dei pesi dovuti ai carichi permanenti con
quelli dei sovraccarichi accidentali. Ai fini della valutazione delle masse
simiche, 11 DM 16/01/1996 §C6.1.1 prevede la combinazione dei carichi
permanenti e variabili attraverso un Coefficiente di riduzione del sovrac-
carico s=0.33 (vedi Paragrafo 4.2).

I1 peso totale di piano vale 4455.8 kN per il piano tipo e 3011.2 kN
per il piano di copertura. Le corrispondenti masse sismiche valgono, ri-
spettivamente 454.2 kN e 306.9 kN. Si osservi che nella modellazione
dell’edificio, discussa nel Paragrafo 1 del Capitolo 8, considerando solo
meta edificio, occorre assegnare agli impalcati il 50% dei valori qui rica-
vati.

Tabella 8-3 — Pesi complessivi degli elementi del piano e valutazione della

massa di piano

Corpo 1 Corpo scala Corpo 2

Elemento

G[kN] QI[kN] GI[kN] @QI[kN] GI[kN] @ [kN]
Solaio 813.1 302.6 102.6 38.2 813.1 302.6
Copertura 689.3 302.6 87.0 38.2 689.3 302.6
Scala - - 72.8 34.0 - -
Balconi 189.3 168.0 - - 189.3 168.0
Tr. em 90.5 - 39.2 - 90.5
Tr. em tamp 611.8 - - - 611.8
Tr. a spessore 61.5 - - - 61.5 -
Pilastri 187.2 - - - 187.2 -

Tot. piano tipo 1953.3 470.6 214.6 72.2 1953.3 470.6
Tot. copertura 1221.0 302.6 345.6 72.2 1221.0 302.6
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3. Progetto per carichi gravitazionali

I1 progetto degli edifici per soli carichi verticali avviene con riferimento
ai valori delle tensioni ammissibili, del coefficiente di omogeneizzazione
e delle proprieta dei materiali previste dal DM 30/05/1972.

3.1 Prescrizioni di normativa

Di seguito sono brevemente introdotte le prescrizioni previste dal DM
30/05/1972 in merito ai materiali e alle loro proprieta meccaniche da uti-
lizzare nel calcolo. Successivamente, sono riportate le indicazioni sui det-
tagli costruttivi.

3.1.1 Materiali

Il calcestruzzo veniva classificato in base alla resistenza caratteristica
cubica a 28 giorni di maturazione R.x!2 espressa in kg/cm? ed era pro-
dotto in 6 classi di resistenza (§2.3): 150 (~15 N/mm?2), 200 (~20 N/mm?),
250 (~25 N/mm?2), 300 (~30 N/mm?2), 400 (~30 N/mm?2) e 500 (~50 N/mm?).
Per I'utilizzo delle ultime due classi erano richiesti controlli continuativi
durante I'impiego ed una progettazione particolarmente dettagliata.

Gli acciai di armatura erano distinti in acciai per barre lisce, a cui
facevano capo le classi FeB22k e FeB32k, e per barre ad aderenza miglio-
rata, a cui appartenevano le classi A38, A41 e FeB44k (§2.5.1-§2.5.2). Le
proprieta di questi acciai sono riassunte in Tabella 8-4.

Per il progetto degli edifici si impiega un calcestruzzo R = 250 ed
un acciaio per barre a aderenza migliorata FeB44k.

3.1.2 Tensioni ammissibili e coefficiente di omogeneizzazione

Poiché le espressioni per il calcolo delle tensioni ammissibili fornite dal
DM 30/05/1972 sono identiche a quelle del DM 14/02/1992 queste ver-
ranno riportate una sola volta riportando i riferimenti ad entrambe le
norme.

12 La sigla “Ryk” per indicare la resistenza caratteristica cubica a 28 giorni
del conglomerato era in uso nelle versioni piu vecchie delle Norme ed il suo si-
gnificato € analogo a quello della piu recente sigla “Rcx”. La differenza sta nell’uti-
lizzo della b di “beton” in luogo della ¢ di “concrete”.
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Tabella 8-4 — Valori caratteristici minimi delle proprieta meccaniche degli
accial da armatura previsti dal DM 30/05/1972

Barre lisce Barre ad aderenza migliorata
FeB22k FeB32k A38 Ad1 FeB44k
Ra(S) [kg/mm?] 22 32 38 41 44
fyx [N/mm?2] ~215 ~315 ~375 ~405 ~430
Ra [kg/mm?] 34 50 46 50 55
fux [N/mm?] ~335 ~490 ~450 ~490 ~540
As [%] 24 23 14 14 12

3.1.2.1 Tensione ammissibile nel conglomerato

I1 valore della tensione normale di compressione ammissibile nel calce-
struzzo, valido per travi, solette e pilastri soggetti a flessione o presso-
flessione, ¢ dato dall’espressione seguente (DM72 § 2.3 e DM92 §3.1.3):

G, =6+ Bo 15 (8.1)
4
Nelle solette di spessore minore di 5 cm le tensioni ammissibili sono
ridotte del 30%; nelle travi a T con soletta collaborante la tensione am-
missibile é ridotta del 30% per solette di spessore minore di 5 cm, del 10%
per soletta di spessore maggiore o uguale a 5 cm.
Per pilastri calcolati a compressione semplice la tensione ammissi-
bile assume valore ridotto:

c,comp

G =0-7[1_0-03(25_3)J60 per s <25cm 8.2
8.2
c =0.7c, per s > 25 cm

¢,comp

essendo s la dimensione trasversale minima della sezione. Tale riduzione
serve a tenere conto della presenza di un momento flettente che, per la
sua bassa entita, non richiede una specifica verifica a pressoflessione.

La Norma prescrive che nella sollecitazione di pressoflessione la ten-
sione media dell'intera sezione non deve superare la tensione ammissibile
per compressione semplice.
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Tabella 8-5 — Valori delle tensioni ammissibili per gli acciai da armatura

Lisce Aderenza migliorata
FeB22k FeB32k FeB38k FeB44k
Gs [N/mm?2] 115 155 215 255

Al §2.4.1 del DM72 e al §3.1.4 del DM92 sono dati due valori limite
della tensione tangenziale ammissibile nel conglomerato, T € T :

_ R, -15
0=0.4+—— 8.3
Teo 75 ( )
_ R, -15
a=1.4+——— 8.4
Te1 35 (8.4)

Quando le tensioni tangenziali massime nel conglomerato non supe-
rano il valore di T, non € richiesta la verifica delle armature a taglio e a
torsione; nella zona dove le tensioni tangenziali superano il valore di T,
gli sforzi tangenziali devono essere interamente assorbiti dalle armature
affidando alle staffe non meno del 40% dello sforzo globale di scorrimento.
La massima tensione tangenziale per solo taglio non deve superare il va-
lore di 7.

Gli stessi valori sono ammessi nelle sezioni di attacco delle ali
allanima di travi a T o a cassone. Nel caso di sollecitazione combinata di
taglio e torsione T.; puo essere aumentato del 10%.

3.1.2.2 Tensioni ammissibili negli acciai

Ai punti §3.1.5 e §3.1.6 sono forniti, rispettivamente, 1 valori delle ten-
sioni ammissibili per gli acciai da armatura sia per le barre lisce che a
aderenza migliorata, come mostrato in Tabella 8-5.

3.1.2.3 Coefficiente di omogeneizzazione

Ai fini del calcolo delle tensioni sulla sezione omogeneizzata di calce-
struzzo, il DM72 prevede I'impiego del coefficiente di omogeneizzazione
convenzionale n =10 ma ammette anche l'utilizzo di n=15.
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Poiché nella pratica professionale dell’epoca era prassi assumere
n =10 tale valore & adottato per la progettazione degli edifici per carichi
verticali.

3.1.3 Dettagli costruttivi

Le indicazioni di dettaglio di interesse per il presente lavoro riguardano
essenzialmente 1 limiti sulle quantita di armatura longitudinale e tra-
sversale e sulla loro disposizione nella sezione. Di seguito sono riportate
le indicazioni del DM 30/05/1972 utili per il progetto degli edifici a carichi
verticali.

3.1.3.1 Elementi inflessi

La percentuale di armatura longitudinale riferita alla intera sezione non
deve scendere al di sotto dello 0.15% se si utilizzano barre a aderenza
migliorata e sotto lo 0.25% se si utilizzano barre lisce (§2.17). Tale arma-
tura deve essere convenientemente diffusa. Questa indicazione € qui in-
terpretata come riferita alla sola armatura tesa.

3.1.3.2 Pilastri

Nei pilastri soggetti a compressione centrata od eccentrica deve essere
disposta un’armatura longitudinale di sezione non minore dello 0.6% e
non maggiore del 5% della sezione di conglomerato strettamente neces-
saria per carico assiale, in base alla tensione ammissibile adottata, e non
minore dello 0.3% della sezione effettiva.

I1 diametro dei ferri longitudinali non deve essere minore di 12 mm.
Deve essere prevista una staffatura posta ad interasse non maggiore di
15 volte 1l diametro minimo dei ferri impiegati per Parmatura longitudi-
nale, con un massimo di 25 cm. Le staffe devono essere chiuse e confor-
mate in modo da contrastare efficacemente, lavorando a trazione, gli spo-
stamenti dei ferri longitudinali verso l'esterno. Il diametro delle staffe
non deve essere minore di 6 mm.

3.1.3.3 Copriferro ed interferro

Qualsiasi superficie metallica deve distare dalle facce esterne del conglo-
merato (copriferro) di almeno 0.8 cm nel caso di solette e di almeno 2.00
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cm nel caso di pilastri, travi e nervature. Tali misure devono essere au-
mentate e al massimo raddoppiate in presenza di salsedine marina, di
emanazioni nocive od in ambiente comunque aggressivo.

Le superfici dei ferri devono essere mutuamente distanziate in ogni
direzione (interferro) di almeno una volta il diametro dei ferri medesimi
e, in ogni caso, non meno di 2 cm.

3.2 Valutazione dello sforzo normale nei pilastri

Lo sforzo normale agente sui pilastri del piano tipo & valutato determi-
nando I'area di influenza di solai e travi che scaricano sul singolo pilastro
e moltiplicando tali quantita per il rispettivo carico unitario. Il computo
delle aree di influenza tiene conto della ripartizione dei carichi attraverso
l’assegnazione di opportuni coefficienti di continuita.

Tali operazioni sono state agevolate predisponendo un foglio di cal-
colo di cui, di seguito, ¢ illustrato il funzionamento.

Si considera I'area attorno al generico pilastro suddivisa in quattro
quadranti, numerati in senso orario a partire dal quadrante in alto a si-
nistra; per le travi convergenti nel pilastro si adotta analoga numerazione
a partire dalla trave a sinistra del pilastro, come mostrato in Figura 8.3.

Ogni quadrante e caratterizzato assegnando la tipologia di solaio da
cui dipende, il carico unitario e la lunghezza da considerare (e. g. nel caso
dei balconi si considera l'intera lunghezza mentre nel caso dei solai la
lunghezza va divisa per due). Si distinguono le seguenti tipologie di so-
laio:
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Figura 8.3 — Suddivisione in quadranti e aree di influenza

- C: campata di solaio

- Cs:campata di solaio in corrispondenza della campata della scala
(si differenzia dal precedente per la lunghezza di solaio asso-
ciata);

- B1: balcone d’angolo;

- B2: balcone;

- S:scala;

- 0: quadrante libero.

Osservando lo stesso ordine si assegna l'orditura del solaio scegliendo
tra:

- V:orditura parallela all’'asse Y (verticale);
- H: orditura parallela all’asse X (orizzontale).

Per 1 quadranti vuoti (tipo di solaio “0”) & possibile non indicare 1’or-
ditura o indicare un’orditura qualsiasi.

L’area di influenza ¢é valutata separatamente per ogni quadrante. In
base all’orditura del solaio assegnata ed in base alla tipologia di solaio il



322 Progetto simulato di edifici in c.a.

Figura 8.4 — Attribuzione dei coefficienti di continuita in funzione della

forma del diagramma del momento flettente

foglio di calcolo identifica la lunghezza del solaio L,,; e la lunghezza della
trave ad esso ortogonale L o1 -

I coefficienti di continuita per i solai e per le travi a,; e o.; devono
essere attribuiti manualmente per ogni quadrante di solaio e per ogni
trave. L’attribuzione dei coefficienti di continuita viene effettuata in base
alla forma del diagramma del momento flettente attesa nella striscia di
solaio e nella travata ortogonale considerati secondo lo schema mostrato
in Figura 8.4. In caso di solaio o trave mancante si assegna coefficiente di
continuita “0”.

Una volta assegnati tali dati il foglio di calcolo valuta I'area di in-
fluenza per I'i-esimo quadrante secondo I'espressione:

A a L -L

infl-sol,i — “s,i sol,i

" t,1 tr ort,i (8 5)

In maniera analoga si valutano le lunghezze di influenza Liq..; per
le travi. Queste sono caratterizzate dalla tipologia (E = emergente,
S = a spessore, 0 = nessuna trave) a cui fa capo un diverso peso unitario,
e dalla presenza della tamponatura (1 = presente, 0 = non presente).

infl-tra,i = U'tra,i : tra,i (86)

Note le aree e le lunghezze di influenza di solai e travi nei quattro
quadranti, lo scarico sul pilastro é ottenuto sommando 1 prodotti di tali
grandezze per il rispettivo carico unitario. Tale operazione viene effet-
tuata automaticamente distinguendo tra carichi permanenti e variabili.

Per tenere conto della scarsa probabilita che ad ogni piano dell'edifi-
cio gravino contemporaneamente i massimi carichi variabili si applica
una regola praticals che prevede di assumere 1l 100% dei carichi verticali

13 Tale regola era prevista da Istruzioni CNR relative agli edifici in uso nel
periodo di riferimento.
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variabili per gli ultimi due piani e di applicare per i piani sottostanti ri-
duzioni del 10% per ogni piano fino ad una riduzione massima del 50%
raggiunta la quale la riduzione ¢ mantenuta costante per i piani sotto-
stanti eventualmente presenti.

NEk,i = Gk,i + (x'(npia)Qk,i (8.7

Infine, per 1 pilastri dell’'ultimo impalcato é stata ipotizzata una ri-
duzione del 40% della componente permanente del carico da piano tipo e
del 30% della componente variabile per tenere conto del minor peso tra-
smesso dal solaio di copertura rispetto a quello del piano tipo.

3.3 Valutazione del taglio e del momento flettente sulle travi

Il carico distribuito gravante sulle travi € determinato in base all’'orditura
ed alla tipologia del solaio, alla tipologia della trave ed in base alla pre-
senza della tamponatura.

I solai orditi ortogonalmente alle travi scaricano direttamente su di
esse con un peso proporzionale alla meta della luce della campata di so-
laio amplificata per un opportuno valore del coefficiente di continuita, as-
segnato secondo lo schema mostrato nel Paragrafo precedente. I solai or-
diti parallelamente alle travi pur non gravanti direttamente su di esse
trasmettono comunque un carico dovuto alla continuita fornita dalla so-
letta di ripartizione. Si considera dunque gravante sulla trave una fascia
di profondita pari al 10% della lunghezza della campata di solaio.

Una volta determinato il carico distribuito sulla trave il valore del
taglio e del momento flettente, agli estremi ed in campata, € valutato spe-
ditivamente secondo le seguenti espressioni:

l
VEk,estr = % (88)
ql?
Ek,estr = E (89)
2
_al (8.10)

Ek,camp 1 6
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3.4 Progetto dei pilastri

La dimensione minima della sezione dei pilastri e fissata in 30x30 cm. Gli
incrementi dell’area della sezione avvengono per scatti di 10 cm di una
sola delle due dimensioni mentre 'altra € mantenuta costante a 30 cm.
Se dovesse rendersi necessaria una sezione piu grande della 30 x 80 cm e
possibile incrementare di 10 cm anche I'altra dimensione della sezione
per evitare di creare dei pilastri-parete.

La relazione di progetto della sezione all’i-esimo piano deriva dal sod-
disfacimento della condizione sulla tensione ammissibile nel conglome-
rato:

N

— L <0.7-5, (8.11)
AC,i + nAS,i

da cui é possibile ricavare la formula di progetto:

A > NEk,i
“ 075, (1+np,)

(8.12)

essendo Ny ; il valore caratteristico dello sforzo normale agente sulla se-
zione all’i-esimo piano determinato nel paragrafo precedente, A.; area
della sezione di calcestruzzo, A,; I'area totale di armatura, p,=A,/A.la
percentuale geometrica di armatura ed n il coefficiente di omogeneizza-
zione.

I1 DM72 al § 2.12 stabilisce 1 seguenti limiti per la percentuale geo-
metrica di armatura, con riferimento alla sezione di calcestruzzo stretta-
mente necessaria:

0.3%<p, <5.0% (8.13)

mentre, con riferimento alla sezione effettiva, occorre che sia:

p.>0.3% (8.14)

Si ritiene accettabile assumere come valore di progetto, con riferi-
mento alla sezione strettamente necessaria p,=0.8%. Tale valore &
quello minimo previsto dal DM92 con riferimento alla sezione stretta-
mente necessaria.
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Figura 8.5 — Diagramma limite della sezione con metodo alle T. A.

Una volta dimensionata la sezione € possibile ricavare il valore mi-
nimo dell’area di armatura da collocare a partire dalla percentuale geo-
metrica di armatura assunta.

Per il progetto delle armature si fissa il seguente insieme di diametri,
valido anche per le travi: @14 e @20 per le barre longitudinali e @8 per le
staffe.

Per quanto riguarda 'armatura trasversale, i1 DM72 richiede di di-
sporre una staffatura realizzata mediante staffe chiuse di diametro non
inferiore a 6 mm e con passo non maggiore di 15 volte il diametro minimo
delle barre impiegate per 'armatura longitudinale e, in ogni caso, non
maggiore di 25 cm.

3.5 Progetto delle travi

I1 progetto delle travi mira a definire 'altezza della sezione, unica per
tutta la travata e assunta pari alla dimensione maggiore richiesta dal
calcolo per le singole campate, e delle aree di armatura tesa e compressa
diversificando le sezioni agli appoggi ed in campata.

3.5.1 Progetto della sezione

L’altezza utile della sezione é individuata invertendo la relazione:
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Tabella 8-6 — Valori di B, k e £ per una sezione rettangolare utilizzando il
metodo delle T. A.

B K g
0.50 0.333 0.333
2
MRes = % (815)
r

Essendo b la base della sezione fissata pari a 30 cm, d I'altezza utile
della sezione e r' un coefficiente cosi dato:

r'=ril-s'u (8.16)

dove: s’ e il tasso di lavoro dell’armatura compressa (s'=c/G,), u € il
rapporto tra 'armatura compressa e 'armatura tesa (u=A,/A,) ed r &
un coefficiente dipendente dalla geometria della sezione e dalla resi-
stenza del calcestruzzo:

1

r= (8.17)
JBE(1-KE) £y

Le quantita B, k e £ rappresentano, rispettivamente: il fattore di riem-
pimento relativo al diagramma delle tensioni del calcestruzzo, la posi-
zione del risultante di tale diagramma rispetto al bordo superiore e la
posizione dell’asse neutro rispetto al lembo superiore (normalizzata ri-
spetto all’altezza utile della sezione & =x/d).

Con riferimento al diagramma limite lineare mostrato in Figura 8.5,
in cui il calcestruzzo raggiunge la tensione ammissibile al lembo supe-
riore compresso, € possibile definire i valori mostrati in Tabella 8-6 per le
suddette quantita [15].

Il diagramma limite lineare previsto dal metodo alle T. A. impedisce,
di fatto, lo snervamento dell’armatura compressa il cui tasso di lavoro
deve essere valutato di volta in volta. Attraverso una semplice propor-
zione e possibile ottenere:
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[ G's nc_sc (Z:’_'Y)
—68 (8.18)

g

essendo y=c/d.
Sia in campata che in appoggio si immagina che 'armatura com-
pressa collocata sia pari al 25% di quella tesa, dunque ©=0.25.

3.5.2 Progetto del’armatura longitudinale

I1 DM72 § 2.17 stabilisce che per gli elementi inflessi in cui si adoperino
barre ad aderenza migliorata la percentuale di armatura longitudinale,
riferita all'intera sezione, non deve essere inferiore allo 0.15%.

Il numero massimo di barre collocabili nella sezione puo essere de-
sunto dalle indicazioni fornite al § 4.5 circa il copriferro e I'interferro. In
particolare, siprevede che le superfici dei ferri debbano essere distanziate
in ogni direzione di almeno una volta il diametro degli stessi ferri e, in
ogni caso, non meno di 2 cm. Immaginando di utilizzare barre @20 (di-
stanza tra gli assi delle barre pari ad almeno 4 cm) ed un copriferro di 3
cm, considerando che 5=30cm non € possibile collocare piu di 6 barre.

L’armatura minima a trazione é progettata attraverso la formula:

M

Asmin = — (819)
’ 0.9dao,

Il numero ed i diametri delle barre sono determinati secondo la se-
guente procedura. Sono collocate, dapprima, due sole barre angolari di
diametro pari al dimetro minimo (n1=2, n2=0, $1=14). Se esse non sono
sufficienti a coprire ’area minima, vengono aggiunte ulteriori barre dello
stesso diametro (n2=nz+1, ¢2=14) finché a) non viene coperta 'area mi-
nima o b) 'area totale raggiunta puo essere ottenuta dalle sole barre an-
golari del diametro maggiore ($20). Il verificarsi della prima condizione
determina l'uscita dalla procedura; se si verifica la seconda condizione
vengono azzerate le armature centrali (n2=0) e si ricomincia dalle sole
barre angolari di diametro maggiore (n:1=2, $1=20) finché a) non viene
coperta I’area minima o b) 'area totale raggiunta puo essere ottenuta so-
stituendo le barre centrali con una barra di diametro maggiore (¢$,=20).
I1 verificarsi della prima condizione determina l'uscita dalla procedura;
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se si verifica la seconda condizione la procedura viene iterata a partire da
n1=2, n2=1, $1=20, $p2=20 finché a) non viene coperta 'area minima o b)
non viene raggiunto il massimo numero di barre collocabili. In quest’ul-
timo caso occorre aumentare l'altezza della sezione e ripetere la proce-
duta con i nuovi dati.

L’armatura compressa € ricavata semplicemente come percentuale di
quella tesa:

A =uA (8.20)

3.5.3 Verifica a taglio della sezione e armatura trasversale

11 DM72 al § 2.4.1 fornisce due valori della tensione tangenziale, T € T
con cui confrontare la tensione tangenziale massima t .., agente sulla
sezione. Tali quantita sono valutate attraverso le espressioni seguenti:

Ry -15
rh0=o.4+k7—5 (8.21)
Ry -15
rb1=1.4+§—5 (8.22)
T (8.23)
oM 0.9bd

Se T.max risulta compreso tra 1. e T le dimensioni della sezione
sono adeguate nei confronti dello sforzo tagliante ma gli sforzi tangenziali
devono essere assorbiti dalle armature affidando alle staffe non meno del
40% dello sforzo globale di scorrimento. In questo caso I'area di staffe che
¢ necessario collocare in un tratto di trave di lunghezza s vale:

Vs (8.24)

st z C_SS

Per quanto riguarda armatura trasversale negli elementi inflessi, 1l
DM72 prescrive di collocare staffe aventi sezione complessiva di almeno
3cm®/m collocando non meno di 3 staffe per metro collegate da apposite
armature longitudinali.
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4. Progetto per ’azione sismica

I DM 9 e 16 gennaio 1996 permettevano 'impiego sia del metodo di veri-
fica agli Stati Limite che del metodo alle Tensioni Ammissibili.

Gli edifici della casistica progettati per bassa sismicita sono calcolati
utilizzando il metodo delle Tensioni Ammissibili. Tale scelta € giustificata
dal fatto che la pratica professionale dell’epoca, sostanzialmente, lascio
inapplicato il metodo agli Stati Limite [15].

Il progetto in zona sismica tramite il metodo di verifica alle Tensioni
Ammissibili  richiede Tapplicazione di piu codici normativi.
I1 DM 9/01/1996 §4 e la relativa Circolare 15/10/1996 n. 252 §A.3 affer-
mano che “nel caso in cui desideri adottare 1l metodo di verifica delle T.A.,
il progettista dovra fare riferimento alla precedente normativa Tecnica
(D.M. 14/02/1992 e relativa Circolare 24/06/1993 n.37406/STC)”.

Al §A.3 la stessa Circolare chiarisce che:

“le azioni sulle costruzioni da considerare nella progettazione
sono indipendenti sia dal criterio di verifica (dunque valgono [...]
per il metodo delle T.A.) che dalla tecnica costruttiva (c.a., c.a.p.
e acciaio) e devono essere conformi alle disposizioni contenute
nelle Norme Tecniche [vigenti] per i carichi e 1 sovraccarichi e
nella relativa circolare”;

“[...] per le verifiche alle T.A. valgono 1 criteri di combinazione
ben noti (condizione piu sfavorevole per le strutture in c.a. ed in
c.a.p. [...]) di cui al DM 14/02/92”.

“le caratteristiche dei materiali sono anch’esse indipendenti dal
metodo di verifica adottato. In particolare, 1 materiali devono
possedere 1 requisiti stabiliti nella Sezione I della Parte I e nella
Sezione I della Parte II [delle norme Tecniche vigenti].
“sostanzialmente indipendenti dal metodo di verifica adottato
nella progettazione, sono altresi gli adempimenti di collaudo sta-
tico delle strutture [...]".

Infine, al §A.4.4.1 — Impiego del metodo delle Tensioni Ammissibili,
la Circolare fornisce indicazioni circa i riferimenti ai documenti normativi
per 'impiego del metodo delle T.A. Si riporta testualmente:
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“Il progettista che intenda operare col metodo delle T.A. deve fare

riferimento ai seguenti documenti normativi:

norme tecniche di cui al D.M 14/02/1992. Da queste e dalla rela-
tiva Circolare 24/06/1993 n. 37406/STC si traggono le prescri-
zioni riguardanti le combinazioni delle azioni, ovverosia le “con-
dizioni di carico”!4, le norme di calcolo relative al metodo delle
T.A. (DM 92 § 3), le regole pratiche di progettazione (DM 92 § 5)
e le norme di esecuzione (DM 92 § 6) che accompagnano lo stesso
metodo ed infine le norme complementari relative ai solai (DM
928§ 7);

norme vigenti sui carichi e sovraccarichi. Da queste e dalla rela-
tiva circolare si traggono le prescrizioni circa le azioni da consi-
derare nel calcolo (DM 16/01/1996 Criteri generali per la verifica
e la sicurezza delle costruzioni e dei carichi e sovraccarichi e Cir-
colare 04/07/1996 n. 156);

norme vigenti per le costruzioni sismiche (DM 16/01/1996 Norme
tecniche per le costruzioni in zone sismiche e Circolare
10/04/1997 n. 651%). Da queste e dalla relativa circolare si trag-
gono le prescrizioni ulteriori per le costruzioni ubicate nelle zone
classificate sismiche;

norme tecniche di cui al D.M. 09/01/1996. Da queste e dalla pre-
sente circolare (Circolare 15/10/1996 n. 252) si traggono le pre-
scrizioni circa 1 materiali e prodotti ed il collaudo statico [...].”

14 A1 DM92 §1, relativamente alle azioni da considerare nei calcoli, la norma
rimanda ai “Criteri generali per la verifica e la sicurezza delle costruzioni e dei
carichi e sovraccarichi” emanati ai sensi della legge 2 febbraio 1974. Tali criteri
venivano emanati periodicamente con apposito Decreto Ministeriale e, nell’ap-
plicazione delle norme tecniche del '92 (relativamente alla parte sulle T.A.) come
stabilito dalle successive norme del '96, tale norma ¢ costituita dal primo DM del
16/01/1996.

15 Si osservi che alla data di emanazione della Circolare 15/10/1996 n. 252
nella quale si fa riferimento alla Circolare 10/04/1997 n.65 quest’ultima non era
ancora stata emanata.
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4.1 Prescrizioni di normativa

Cosi come chiarito nel punto precedente, il progetto degli edifici per bassa
sismicita avviene con riferimento ai valori delle tensioni ammissibili e del
coefficiente di omogeneizzazione previsti dal DM 14/02/1992 (§3 - Norme
di Calcolo). Come stabilito dalla Circolare 15/10/1996 n. 252, per quanto
attiene ai materiali, si applicano le indicazioni della normativa vigente
(DM 09/01/1996 Parte I, Sezione I, §2 - Materiali) mentre per i dettagl
costruttivi si applicano le prescrizioni riportate al § 5 — Regole pratiche
di progettazione del DM 14/02/1992. Tuttavia, la stessa Circolare afferma
che, per quanto attiene alla progettazione in zona sismica, valgono 1l DM
16/01/1996 Norme tecniche per le costruzioni in zone sismiche e relativa
Circolare 10/04/1997 n. 65. In quest’ultimo documento sono riportate in-
dicazioni di dettaglio per travi e pilastri che, si ritiene, integrino quelle
previste nelle Regole pratiche di progettazione del DM92.

Le formule per 1 valori delle tensioni ammissibili del calcestruzzo for-
nite dal DM92 §3 sono analoghe a quelle gia date nel Paragrafo 3.1.2 e
non sono qui ripetute. Al §3.1.1 & prescritto I'utilizzo di un unico valore
del coefficiente di omogeneizzazione che deve essere assunto pari a:

n=15 (8.25)

Per le tensioni ammissibili degli acciai in barre lisce e a aderenza
migliorata ci si riferisce ai punti §3.1.5 e §3.1.6 del DM92. Tali valori sono
riassunti in Tabella 8-5. Tabella 8-7.

4.1.1 Materiali

Per la classificazione del calcestruzzo e dell’acciaio da cemento armato si
fa riferimento, rispettivamente, ai paragrafi §2.1 e §2.2 del DM
09/01/1996. I calcestruzzi erano classificati in base alla resistenza carat-
teristica cubica R .

Al paragrafo §5.2.1 e vietato I'impiego di calcestruzzi di resistenza
inferiore a Ru =15N/mm? per le strutture armate mentre non & possibile
prendere in considerazione nei calcoli valori della resistenza caratteri-
stica a compressione maggiori di Ry =55N/mm?. Per I'impiego di calce-
struzzi con Ry >40N/mm® erano richiesti controlli statistici preliminari
ed in corso di impiego.
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Tabella 8-7 — Valori delle tensioni ammissibili per gli acciai da armatura
previsti dal DM 09/0/1996

Barre a aderenza
Barre lisce
migliorata
FeB22k FeB32k FeB38k FeB44k

G [N/mm?] 115 155 215 255

Tabella 8-8 — Valori caratteristici minimi delle proprieta meccaniche degli
accial da armatura previsti dal DM 09/01/1996

. Barre a aderenza
Barre lisce

migliorata
FeB22k FeB32k FeB38k FeB44k
fyk [N/mm?2] 215 315 375 430
fux [N/mm?] 335 490 450 540
As [%] 24 23 14 12

I1 valore del modulo elastico del calcestruzzo da utilizzare nei calcoli
¢ assegnato al paragrafo §2.1.3 dalla seguente formula:

E.=5700-\ Ry (8.26)

I1 valore del coefficiente di Poisson ¢ assunto pari a 0.1 conforme-
mente a quanto indicato al §2.1.4.

I1 DM 09/01/1996 classifica gli acciai in quattro categorie, FeB22k e
FeB32k per gli acciai in barre lisce ed FeB38k e FeB44k per gli acciai in
barre ad aderenza migliorata. Le proprieta meccaniche nominali di tali
acciai sono riassunte in Tabella 8-8.

Per 1 progetti degli edifici a bassa sismicita si € scelto di impiegare
un calcestruzzo di resistenza Rg =25N/mm®. Le barre di armatura uti-
lizzate sono in acciaio FeB44k ad aderenza migliorata la cui tensione ca-
ratteristica allo snervamento & pari a f,x =430N/mm”.
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4.1.2 Dettagli costruttivi

Le indicazioni circa 1 dettagli costruttivi rientrano tra le “Regole pratiche
di progettazione” e le “Norme di esecuzione” del DM92. Pertanto, appli-
cando il metodo alle T.A. occorre rifarsi ad esse e non alle omologhe indi-
cazioni del DM 09/01/1996. Trattandosi di progettazione in zona sismica,
le prescrizioni sui dettagli costruttivi di travi e pilastri date ai punti §5.3
e §6.1 del DM 14/02/1992 sono integrate da quelle date ai §1. Travi e §2.
Pilastri dell’Allegato 1 alla Circolare n. 65 del 10/04/1997.

Di seguito sono prima riportate le indicazioni del DM92, di validita
generale (costruzioni in zona non sismica e sismica), e successivamente
le integrazioni, valide solo per le costruzioni in zona sismica, apportate
dalla Circolare.

4.1.2.1 Elementi inflessi
DM 14/02/1992 § 5.3.4

Armatura longitudinale

Nelle strutture inflesse in elevazione la percentuale di armatura longitu-
dinale, nella zona tesa, riferita all’area totale della sezione di conglome-
rato non deve scendere sotto lo 0.15% per barre a aderenza migliorata e
sotto lo 0.25% per barre lisce. Tale armatura deve essere conveniente-
mente diffusa. In presenza di torsione si dovra disporre almeno una barra
longitudinale per spigolo e comunque l'interasse delle barre medesime
non dovra superare 1 35 cm.

Alle estremita delle travi deve essere disposta un’armatura inferiore
convenientemente ancorata in grado di assorbire, con le tensioni ammis-
sibili di cui ai punti 3.15 e 3.16 (tensioni ammissibili delle barre di arma-
tura date in Tabella 8-7), uno sforzo di trazione uguale al taglio.

Staffe

Nelle travi si devono prevedere staffe aventi sezione complessiva non in-
feriore a 0.10Bcm?*/m essendo B la larghezza corrispondente a =1, con
un minimo di tre staffe al metro e comunque passo non superiore a 0.8
volte l'altezza utile della sezione.
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In prossimita di carichi concentrati o delle zone di appoggio, per una
lunghezza pari all’altezza utile della sezione da ciascuna parte del carico
concentrato, il passo delle staffe non dovra superare il valore12®,, es-
sendo ¢1 il diametro minimo dell’armatura longitudinale.

Le staffe devono essere collegate da apposita armatura longitudinale.

Circolare 10/04/1997 § 1.2:

Armatura longitudinale

In ogni sezione della trave, il rapporto di armatura al bodo superiore
p.=A./bh e al bordo inferiore p;=A;/bh deve essere compreso tra i se-
guenti limiti:

1.4/fyk <p< 7.0/fyk (8.27)
Inoltre:

sul bordo superiore e inferiore della sezione devono essere collo-
cate almeno due barre di diametro non inferiore a 12 mm per
tutta la lunghezza della trave;

a ciascuna estremita collegata con pilastri, per un tratto pari a
due volte I'altezza utile della sezione trasversale, la percentuale
di armatura compressa non deve essere minore della meta di
quella tesa nella stessa sezione;

almeno un quarto del’armatura superiore necessaria alle estre-
mita della trave deve essere mantenuto per tutto il bordo supe-
riore.

Staffe

Per quanto concerne 'armatura trasversale, al §1.3 & prescritto che, nelle
zone di attacco col pilastri, per un tratto pari a due volte I'altezza utile
della sezione trasversale devono essere previste delle staffe di conteni-
mento. La prima staffa di contenimento deve esistere non piu di 5 cm
dalla sezione a filo pilastro, le successive devono essere disposte ad un
passo cosi dato:

s =min{6 D ; O.25b;15cm} (8.28)

max
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4.1.2.2 Pilastri
DM 14/02/1992 § 5.3.4

Armatura longitudinale.

Nei pilastri soggetti a compressione centrata od eccentrica deve essere
disposta un’armatura longitudinale di sezione non minore dello 0.8%
della sezione di conglomerato strettamente necessaria per carico assiale
e compresa fra lo 0.3% ed il 6% della sezione effettiva. Quest'ultima limi-
tazione sale al 10% della sezione effettiva nei tratti di giunzione per rico-
primento. In ogni caso il numero minimo di barre longitudinali &€ quattro
per 1 pilastri a sezione rettangolare o quadrata. Il diametro delle barre
non deve essere minore di 12 mm.

0.3%<A_JA, <6.0% (8.29)

Staffe.

Deve essere sempre prevista una staffatura posta ad interasse non mag-
giore di 15 volte il diametro minimo delle barre impiegate per 'armatura
longitudinale, con un massimo di 25 cm:

s:min{15 D ; 25cm} (8.30)

dove @, ¢ il diametro minore delle barre longitudinali.

Le staffe devono essere chiuse e conformate in modo da contrastare
efficacemente, lavorando a trazione, gli spostamenti delle barre longitu-
dinali verso I'esterno.

I1 diametro delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di % del
diametro massimo delle barre longitudinali.

Circolare 10/04/1997 § 1.2:

La dimensione minima della sezione trasversale non deve essere inferiore
a 30 cm mentre il rapporto tra le due dimensioni della sezione deve essere
maggiore di 0.30.

b >30cm (8.31)

pil =

I1 rapporto tra le due dimensioni della sezione deve essere tale che:
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Tabella 8-9 — Spessore minimo del ricoprimento secondo i1 DM96

Condizioni normali Ambiente aggressivo
Solette, setti, pareti 0.80 2.00
Travi e pilastri 2.00 4.00
by /By, >0.3 (8.32)

Armatura longitudinale

Nella sezione corrente del pilastro la percentuale di armatura longitudi-
nale deve essere compresa tra i seguenti limiti:

1.0%< A /A, <4.0% (8.33)

essendo A, l'area totale di armatura longitudinale e A. 'area della se-
zione effettiva del pilastro.

Inoltre, per tutta la lunghezza del pilastro I'interasse tra le barre non
deve essere superiore a 25 cm.

Staffe

Per quanto concerne le armature trasversali, alle estremita del pilastro
si devono disporre staffe di contenimento e legature per una lunghezza,
misurata a partire dalla sezione di estremita, pari a:

[, =max {h; H , /6; 45cm} (8.34)

dove h é il lato maggiore della sezione trasversale e H,; € l'altezza netta
del pilastro.

In ciascuna delle due sezioni di estremita devono essere rispettate le
condizioni seguenti:

- le barre disposte sugli angoli della sezione devono essere conte-
nute dalle staffe;

- almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui lati, dovra es-
sere trattenuta da staffe interne o legature;
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- le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm da una barra
fissata.

- Il diametro delle staffe di contenimento e legature non deve es-
sere minore di 8 mm.

- Le staffe saranno disposte con un passo pari a:

s=min{6 ®,;0.25b;15cm} (8.35)

dove @, e il diametro minore delle barre longitudinali e b & 1a dimensione
minore della sezione.

Nelle parti intermedie del pilastro la distanza tra le staffe non deve
superare 1 valori seguenti:

s=min {10 ®,;0.505; 25cm} (8.36)
Tali armature devono comunque soddisfare la verifica a taglio.

4.1.2.3 Copriferro ed interferro

Nel DM92 §6.1.4 sono fornite indicazioni circa 1 valori minimi da adottare
per 1l copriferrol® e la distanza tra le barre (interferro).

La superficie dell’armatura resistente, comprese le staffe, deve di-
stare dalle facce esterne del conglomerato di uno spessore minimo dato in
tabella in funzione delle caratteristiche ambientali.

Le superfici delle barre devono essere mutuamente distanziate in
ogni direzione di almeno una volta il diametro delle barre medesime e, in
ogni caso, non meno di 2 ecm. Si pud derogare a tale prescrizione raggrup-
pando le barre a coppie ed aumentando la mutua distanza minima tra le
coppie di barre di almeno 4 cm.

4.2 Valutazione dell’azione sismica

11 DM 16/01/1996 “Norme per le costruzioni in zona sismica” consente di
valutare gli effetti del sisma sia mediante analisi statica che mediante
analisi dinamica elastica (modale) con spettro di risposta.

16 Non si1 intende il copriferro di calcolo (distanza dalla faccia esterna del
conglomerato dal centro geometrico dell’armatura longitudinale), bensi il rico-
primento.
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Per le strutture “regolari” con elementi di luce corrente ¢ ammesso
l'utilizzo dell’analisi statica. La Circolare n. 65 del 10/04/1997 precisa che
tale metodo di analisi € consentito purché la struttura “presenti una si-
gnificativa tendenza a rispondere all’azione sismica con una forma di
oscillazione unica a sviluppo semplice lungo l'altezza e contenuta nel
piano di eccitazione”. La stessa Circolare fissa, a titolo indicativo, alcuni
criteri di valutazione per la regolarita in pianta:

- la struttura dell’edificio presenta una sostanziale doppia simme-
tria ortogonale nei confronti sia delle rigidezze che delle masse;

- la forma in pianta € di tipo compatto;

- 1 solai sono sufficientemente rigidi rispetto alle strutture verti-
cali in modo da fungere da diaframmi indeformabili nel loro
piano;

e per la regolarita in elevazione:

- tutti gli elementi verticali che presentano resistenza significa-
tiva all’azione sismica si estendono senza interruzione dalla fon-
dazione fino alla sommita dell’edificio;

- rigidezza e massa si mantengono costanti o si riducono gradual-
mente procedendo dal basso verso I'alto;

- atuttiipianiil rapporto tra la resistenza degli elementi verticali
effettivamente conseguita e quella richiesta dal calcolo si man-
tiene approssimativamente costante.

Sebbene la stessa Circolare riconosca la natura sfuggente di tali cri-
teri si ritiene con ragionevole confidenza che l'edificio da progettare per
1l presente studio possieda le caratteristiche di regolarita data la doppia
simmetria, la pianta compatta, I'uniforme scansione delle campate nelle
due direzioni, che definiscono elementi di luce ordinaria (massimo 4 m),
e l'uniformita in elevazione. Si ritiene dunque giustificato I'impiego
dell’analisi statica per la valutazione dell’azione sismica.

L’azione sismica € rappresentata mediante due sistemi di forze stati-
che orizzontali applicate ai baricentri dei solai e proporzionali ai pesi di
piano W;. I due sistemi di forze agiscono non contemporaneamente se-
condo due direzioni ortogonali (e. 1. le direzioni principali dell’edificio).
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Il risultante di tali forze ¢ il tagliante sismico alla base che puo essere
cosi valutato in ognuna delle due direzioni (§B.4, §C.6):

Fbase = a/g (TO ) ’ Wtot (837)

dove Wy, é il peso delle masse dell'intero edificio e a/ g(TO)rappresenta
lo spettro di risposta in termini di accelerazione orizzontale.

Il peso W, €& valutato come somma dei pesi propri (carichi perma-
nenti strutturali) G ed un’aliquota dei carichi variabili (massimi sovrac-
carichi accidentali) @ assegnata dal coefficiente di riduzione del sovrac-
carico s dipendente dalla destinazione d’'uso dell’'opera (Tabella 8-10):

Npia Mpia Tpia

ZVVl ZZGi +S'ZQ1 (838)
=1 =1 =1

Lo spettro & dato dall’espressione:

a/g(T,)=C-R(T,)-I-&-B (8.39)

dove:

- Ceéil coefficiente di intensita sismica, a sua volta dipendente dal
grado di sismicita del sito S:

Tabella 8-10 — Valori del coefficiente di riduzione del sovraccarico secondo il
DM 16/01/1996 §C6.1.1

Descrizione Coefficiente s

Locali di abitazione, uffici non aperti al pubblico,
alberghi, coperture, balconi 0.33

Locali suscettibili di affollamento (uffici aperti al
pubblico, ristoranti, caffe, banche, ospedali, aule 0.50

scolastiche, caserme, etc.)

Locali suscettibili di grande affollamento (sale per

convegni o spettacoli, chiese, tribune, negozi, archivi. 1.00

Biblioteche depositi, magazzini, laboratori, officine,

rimesse, parcheggi, contenitori, scale, etc.)
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S-2

= 8.40
100 ( )

Il grado di sismicita veniva assegnato zona per zona mediante
appositi Decreti Ministeriali.

R(TO) é definito dalla norma come “coefficiente di risposta” rela-
tivo alla direzione considerata e costituisce a tutti gli effetti lo
spettro. Esso, infatti, dipende dal periodo fondamentale di vibra-
zione To relativo ad oscillazioni nella direzione considerata. In

particolare:
07'18% per T, >0.8s

R=: 1 (8.41)
1.0 per7; <0.8s

La Norma richiede che il periodo 7, da utilizzare per la valuta-
zione di R sia valutato mediante “adeguate analisi dinamiche”
ma consente, in mancanza di tale valutazione, di assumere R=1
(plateau dello spettro). Inoltre, per strutture caratterizzate da
T, >1.4s o per strutture irregolari la Norma richiede I'impiego
dell’analisi dinamica. Una valutazione preliminare del periodo
proprio della struttura, finalizzata a verificare se T}, supera il li-
mite di 1.4 s, puo essere eseguita mediante la formula seguente:

T, -0.1-L (8.42)

JB
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Tabella 8-11 — Valori del coefficiente di protezione sismica I secondo il DM
16/010/1996 § C.6.1.1

Descrizione opera Coefficiente I
Opere la cui resistenza al sisma ¢ di importanza
primaria per le necessita della protezione civile 14
Opere che presentano un particolare rischio per le
loro caratteristiche d’uso 1.2
Opere che non rientrano nelle categorie precedenti 1.0

essendo H l'altezza totale dell’edificio e B la minore delle due di-
mensioni in pianta dell’edificio (§ C.6.1.1).

- I é 1l coefficiente di protezione sismica il cui valore dipende
dall'importanza dell’'opera o dal particolare rischio in relazione
alle caratteristiche di utilizzo (Tabella 8-11).

- g eil coefficiente di fondazione. In presenza di stratigrafie carat-
terizzate da depositi alluvionali di spessore variabile da 5 a 20
metri, soprastanti terreni coesivi o litoidi con caratteristiche
meccaniche significativamente superiori, la norma richiede di as-
sumere £=1.3. Di regola la norma consente di assumere £=1.0.

- B é 1l coefficiente di struttura. Nel caso in cui nella struttura
dell’edificio siano presenti telai ed elementi irrigidenti verticali
su cui 'azione sismica tende a concentrarsi si assume f=1.2. Di
regola la Norma consente di assumere f=1.0.

La ripartizione del tagliante sismico ai piani avviene proporzional-
mente ai pesi delle masse di piano applicando il coefficiente di distribu-
zione dell’azione sismica y;:

F.=y.F (8.43)

i i base

h.
W,

-
=1
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essendo Ah; la quota del piano i-esimo rispetto allo spiccato delle fonda-
zioni. Il termine al denominatore rappresenta la somma dei prodotti ad
ogni piano del peso della massa di piano per la rispettiva quota.

4.3 Ripartizione dell’azione sismica sugli elementi resistenti

Al §C6.1.2 11 DM 16/01/1996 afferma che la ripartizione delle forze oriz-
zontali fra le diverse strutture dell’edificio deve essere effettuata a cia-
scun livello in proporzione alle rispettive rigidezze.

La valutazione della rigidezza laterale del singolo pilastro, tenendo
conto della deformabilita delle travi in esso convergenti in testa e al piede
¢ effettuata secondo le indicazioni riportate in [114] e di seguito breve-
mente riassunte.

Immaginando che le travi che convergono sul j-esimo pilastro dell’i-
esimo piano siano infinitamente rigide, la rigidezza del pilastro vale:

_12EI,
pil = L3

pil

(8.45)

Tale valore rappresenta un limite superiore per la rigidezza del pila-
stro e deve essere decrementato in ragione della deformabilita delle travi.
Siipotizza di studiare un telaio, soggetto a forze orizzontali, in cui le cam-
pate hanno la stessa lunghezza L. . In questo caso, il punto di nullo del
diagramma del momento flettente sulle travi cade esattamente a meta
campata e tale sezione non ha spostamenti verticali. E dunque possibile
estrarre dal telaio lo schema mostrato in Figura 8.6.

Le coppie di travi convergenti in testa e al piede possono essere sche-
matizzate come delle molle rotazionali di rigidezza pari a:

3EI, 12EI

B.o=k, =2t _
R S L

(8.46)

tr

Tuttavia, poiché si puo ritenere che la stessa coppia di travi costitui-
sca un vincolo alla rotazione sia per il pilastro del piano i (in testa) che
per quello del piano superiore (al piede) tali contributi si considerano di-
mezzati.

Ponendo:
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v. ~  Lg2 Lo/2 ‘

—>
% I tr,sup 7%/ ‘

L.
Ipil,j pil

'

v I o

tr,inf

Figura 8.6 — Schema da studiare per valutare la rigidezza laterale del

singolo pilastro

n :IPﬂJ—/LPﬂ (8.47)
Itr,sup/Ltr
r _IPL/LPH (8.48)

Y =
Itr,inf /Ltr

la rigidezza k.y; del j-esimo pilastro all’i-esimo piano intermedio, com-
prensiva del contributo irrigidente delle travi in testa e al piede puo es-
sere scritto come [114]:

Rl =12 EI;“’J‘ L (a8.49)
, Ly 1. 057" +2/3rr,

1+(r1 +r2)/6

Nel caso in cui non sia presente il pilastro dell’'ordine superiore (e. g.
ultimo impalcato) o inferiore (e. g. pilastro in falso) occorre dimezzare il
corrispondente valore r, o r; rispettivamente. Se, invece, la trave puo
essere ritenuta infinitamente rigida (e. g. base del pilastro del piano
terra) il corrispondente valore di r o r; puo essere posto uguale a zero.

La rigidezza di piano di un telaio allungato in una direzione si ottiene
come somma delle rigidezze dei pilastri appartenenti a quel telaio e valu-
tate attraverso 'Eq. (a).

ktkel,i = zk;ﬂ,i (8.50)
=
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A sua volta, la rigidezza di piano dell’edificio lungo una direzione &
data dalla somma delle rigidezze di piano dei telai allungati in quella di-
rezione.

Nl

R =D kg (8.51)
k=1

La ripartizione del taglio di piano ai singoli elementi verticali avviene
proporzionalmente alla rigidezza di quell’elemento, rispetto alla rigidezza
di piano:

. ki
Vi =y, el (8.52)

pil,i i k pia
tel,i

Noto 1l taglio portato dal singolo pilastro € possibile stimare il mo-
mento flettente in testa e al piede ipotizzando che questo presenti un dia-
gramma del momento flettente lineare. La posizione del punto di nullo di
tale diagramma dipende dal piano a cui si trova il pilastro: al primo or-
dine il momento al piede € maggiore che in testa. Pertanto, il punto di
nullo € spostato verso I'alto a circa 2/3 dell’altezza del pilastro. Dalla se-
conda elevazione in poi € possibile assumere che il punto di nullo cada a
meta altezza del pilastro. Il momento massimo agli estremi del pilastro
puo dunque essere stimato come:

M, =V,0.5h, (8.53)
M, =V,0.4h, (8.54)
M, ... =V,0.7h, (8.55)

Per la valutazione del momento massimo alle estremita delle travi
sono distintl quattro scenari a seconda della posizione del pilastro nella
maglia strutturale:

se una trave converge in un pilastro posto all’estremita di un te-
laio si assume:

a) all’ultimo impalcato:

Mtra = Mpil,sup (8 56)
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b) al generico piano:

Mtra = Mpil,sup + Mpﬂ,inf (8. 5 7)

se le travi convergono in un pilastro posto all'interno di telaio si
assume:
a) all’'ultimo impalcato:

AMF%%E (8.58)

b) al generico piano:

M pilsup T M pilinf

Mtra = 2

(8.59)

La variazione di sforzo normale sulle colonne perimetrali dovuta
all’azione sismica ¢ valutata come somma dei tagli nelle travi ai diversi
piani. Il massimo taglio agente alle estremita delle travi ¢ stimato, con
riferimento ad una trave che abbia ad entrambi gli estremi il massimo
momento, come:

2M

Vtr = L

(8.60)

tr

La variazione di sforzo normale all'i-esimo piano € data dal taglio cosi
ottenuto per il piano i-esimo sommato al taglio delle travi ai piani supe-
riori:

N pia

AN, =)V,

tr,k
k=i

(8.61)

4.4 Progetto dei pilastri

I1 progetto dei pilastri punta a definire le dimensioni della sezione e la
quantita di armatura longitudinale e trasversale da disporre tenendo an-
che conto delle prescrizioni specifiche per le costruzioni in zona sismica
riportate nella Circolare 10/04/1997.

Le azioni sollecitanti considerate sono quelle ricavate secondo le in-
dicazioni riportate nel paragrafo precedente. Nell’lambito di questa simu-
lazione, s1 ritiene accettabile effettuare 1 dimensionamento
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dell’'armatura longitudinale a pressoflessione retta, utilizzando i domini
MN costruiti per la sezione determinata. A tal fine, per ogni lato sono
considerati due valori dello sforzo normale, uno incrementato ed uno de-
crementato ed 1 valori del momento flettente Mx o My . Ad esempio, I'ar-
matura (simmetrica) da disporre sui lati corti di un pilastro allungato in
direzione X & ottenuta considerando lo sforzo normale da carichi verticali
una volta incrementato col AN da sisma e una volta decrementato ed il
momento Mx valutato considerando la ripartizione delle forze sismiche
equivalenti sui telai in direzione X. L’armatura sul lato corto & definita in
modo analogo utilizzando il momento My . In ragione dell’elevata regola-
rita in pianta non sono presi in considerazione eventuali aggravi dovuti
agli effetti di modi torsionali.

4.4.1 Progetto della sezione

Il progetto della sezione & effettuato per sforzo normale centrato limi-
tando la tensione di lavoro del conglomerato al 50% della tensione am-
missibile ©. (senza la riduzione prevista per i pilastri) e considerando
come valore sollecitante il solo sforzo normale da carichi verticali. Si os-
serviche né il DM 16/01/1996 né la relativa Circolare prevedono una com-
binazione sismica per i carichi gravitazionali permanenti e variabili.

Limitando la tensione nel conglomerato a 0.5G6. ci si colloca nella
zona del dominio M-N della sezione per cui risulta massimizzata la capa-
cita di portare momento flettente in relazione allo sforzo normale appli-
cato.

L’area A.. della sezione di calcestruzzo strettamente necessaria e
ricavata assumendo un valore della percentuale geometrica di armatura
17.

ps,min

17 Si osservi che tale metodo di progetto deriva dall’adozione del metodo alle
T.A, dunque, dall’applicazione delle norme del ‘92. Infatti, progettando col me-
todo agli Stati Limite, la condizione sulle armature non é costituita da un limite
minimo della percentuale geometrica (che deve comunque rispettare 1 limiti for-
niti dalla Circolare) ma ¢ individuata considerando che essa deve portare non
meno del 15% dello sforzo normale di calcolo.
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_ Ny,
Acmin = 040, (1 + npsymm) (8.62)

11 DM92 al §5.3.4 prevede che la percentuale geometrica di armatura,
rispetto ad A, Sla pari a pgmn =0.8%. Tale indicazione é integrata da
quella riportata sulla Circolare del ‘97: la percentuale geometrica di ar-
matura rispetto all’area effettiva A.deve essere compresa tra 1'1.0% ed il
4.0% (vedi Paragrafo 4.1.2.2). Sebbene quest’ultima condizione sia data
rispetto ad A., dovendo essere A, >A. ., € evidente che anche p,,;, non
puo essere inferiore all’1.0% dell’area strettamente necessaria.

Il progetto della sezione € effettuato automaticamente attraverso una
procedura scritta in VBA per Excel. Fissati dei valori iniziali per le di-
mensioni b, h della sezione ed un valore minimo della percentuale di ar-
matura rispetto alla sezione strettamente necessaria p, (rispettivamente
30 cm, 30 cm e 0.01) e fissati dei valori massimi per tali quantita
(bmax =40cm, A =80cm € pg ey =0.02) la procedura ricerca la sezione
piu piccola con la minor percentuale di armatura tale da soddisfare I'Eq.
(8.62).

La routine € costituita da tre cicli nidificati che incrementano, dal piu
interno al piu esterno, p,, A e b con passo, rispettivamente, 0.001, 0.10 e
0.10. Per ogni ciclo e ogni livello viene controllata la condizione di uscita
da tuttiicicli Acpog > Acmin € la condizione di uscita dal singolo ciclo sul
limite massimo della variabile che viene incrementata. Se si verifica la
condizione A, . > A.min 1la procedura esce dai cicli e salva i valori correnti
di b, h e p, 1 quali costituiscono il progetto della sezione. Se si verifica
prima la condizione sul limite massimo della variabile la procedura ri-
porta la variabile al valore minimo ed incrementa la variabile al livello
superiore.

La procedura comprende un controllo sulle dimensioni delle sezioni
di una pilastrata tale che essendo b,, bni1, Ay € hAnei, le dimensioni delle
sezioni ai piani n ed n+1 si abbia sempre b, >b,1 € hy, >hy .
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4.4.2 Progetto del’armatura longitudinale

Definite le dimensioni della sezione, 'armatura da collocare & valutata
utilizzando il dominio M-N della sezione costruito coerentemente alle ipo-
tesi alla base del metodo delle Tensioni Ammissibili.

La frontiera del dominio & ottenuta interpolando linearmente tra 1
punti A, B, C, D, E, E’ le cui coordinate N ed M sono associate ad un
diagramma limite delle tensioni.

Di seguito sono riportate le formule per il calcolo delle coordinate
M-N (sono applicati i fattori di conversione necessari ad ottenere i risul-
tati in kN e kNm esprimendo le dimensioni degli elementi in cm, le aree
in cm? e le tensioni in N/mm?2):

N, =(AS +A'S)6S 107! (8.63)
' h — -3

M, =(AS—AS)(§—CJGS-1O (8.64)

N, =[AS +§A’s)65 107" (8.65)
C , h — -3

MB=(AS——ASJ(——CJGS~1O (8.66)
d 2

_ , , bx _ -1
N,= ASGS_AS(_GS)_?GC -10 (8.67)
M, - {(ASGS —A;c;)[ﬁ—c}b_xac [ﬁ—fﬂ-lo‘B (8.69
2 2 2 3
dove:
x=— % g (8.69)
G ,+6,./n
G'S=—;:;55 (8.70)

N, :(ASO' +A'c —%GCJlO_l (8.71)
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Niy=-[(bh+nA, +nA)c

dove:

nA, —nA

% " bh+nA, +nA’

O.5h(2

G c,lim

c,lim

s
gj ncf}(g _ cj} 10

b

—lj +dog

G —

einf 0.5h+d g

N, =-(bh+nA, +nA.)c

c,lim

].10*1

1071

M, =—n(AS _A’s)[g_cjcc,lim 107

a4
R ch
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(8.72)

(8.73)

(8.74)

(8.75)

(8.76)

(8.77)

(8.78)

(8.79)

(8.80)

I1 progetto dell’area di armatura longitudinale per ogni lato della se-
zione e effettuato automaticamente attraverso una procedura scritta in

VBA per Excel.

Tale procedura, individuato il tratto della frontiera del dominio inte-
ressato dalle caratteristiche sollecitanti N, e My, incrementa il valore
dell’area di armatura (nell'ipotesi che essa sia simmetrica) del valore di

un ®14 a partire dal valore minimo iniziale corrispondente a due ®14
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(uno per spigolo). Il valore dell’area di armatura cosi determinato con-
sente di assegnare il numero di ferri. Per i progetti di questo lavoro si
sceglie di utilizzare i diametri ®14 e ®20.

Il numero massimo di ferri collocabile su un lato é ricavato appli-
cando il DM92 §6.1.4 in cui € prescritta una distanza tra le superfici delle
barre almeno pari al diametro massimo delle barre stesse e, in ogni caso,
non minore di 2 cm.

Il numero minimo di ferri € invece dettato dalla Circolare n. 65/1997
§ 2.2 che impone una distanza massima tra le barre di 25 cm; evidente-
mente tale prescrizione risulta condizionante solo per le armature del lato
lungo.

Stabilito i1l numero di ferri si procede a verificare che la percentuale
geometrica di armatura assegnata sia compresa tra’'1% ed il 4% dell’area
di calcestruzzo effettiva. Nel caso in cui p, fosse inferiore all’1% si incre-
menta dapprima il diametro dei ferri d’angolo; nel caso in cui si stessero
gia impiegando barre @20, si incrementa (simmetricamente) 'armatura
sul lato lungo. Se p, fosse maggiore del 4% occorrerebbe passare ad una
sezione di altezza maggiore.

4.4.3 Progetto del’armatura trasversale

Le armature trasversali devono rispettare le prescrizioni della Circolare
65/1997 § 2.3 riportate nel Paragrafo 4.1.2.2. Il passo massimo sy.; della
staffatura nelle zone di estremita del pilastro ¢ dato dall’Eq. (8.35) e la
lunghezza I di tali zone € data dall’Eq. (8.34).

La verifica a taglio & eseguita confrontando la tensione tangenziale
massima sulla sezione di calcestruzzo (sia in direzione x che in direzione
y) coi valori ammissibili della tensione tangenziale T e T .

T = (8.81)
0,96 d

Se Temax < T € sufficiente rispettare le prescrizioni sull’armatura tra-
sversale minima; se T <Temax < Tc1 OCcOTTe eseguire il progetto dell’arma-
tura trasversale; se T.max >Te 1@ sezione non e idonea a portare il taglio
ed occorre utilizzarne una di maggiori dimensioni.
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La prassi progettuale diffusa nell'ltalia Meridionale prevedeva la
contemporanea presenza di staffe e ferri di parete [15] le cui aree sono
cosi valutate:

A, = Vs (8.82)
Onzo,
A, - v (8.83)
oG,

dove z rappresenta la lunghezza del braccio della coppia interna ed e
preso pari a 0.9d, n é il numero di bracci di staffa utili nella direzione
considerata e a € un coefficiente di derivazione sperimentale che nella
pratica professionale veniva assunto pari a 2.

4.5 Progetto delle travi

Per le travi sono definite due sezioni, una agli appoggi ed una in campata.
La base by, € assunta sempre pari a 30 cm nel caso delle travi emergenti;
per le travi a spessore si assume Ay, =hs =24cm. Il momento solleci-
tante agli appoggi ¢ dato dalla somma del momento per carichi verticali
col momento da sisma ed & assunto negativo, mentre in campata il mo-
mento ¢ positivo ed & dato dai carichi verticali.

I1 progetto delle armature nelle sezioni agli appoggi ed in campata e
la verifica a taglio segue lo stesso iter gia descritto nei Paragrafi 3.5.2 e
3.5.3 e non ¢ ripetuto. Per le indicazioni relative ai minimi di armatura
si seguono le prescrizioni della Circolare 65/1997 § 2.3 riportate nel Pa-
ragrafo 4.1.2.1.

4.5.1 Progetto della sezione

I1 progetto della sezione di calcestruzzo e effettuato mediante una proce-
dura automatizzata scritta in VBA per Excel.

Per il progetto della sezione all’appoggio si assumono come dati di
partenza un’altezza di tentativo A, pari a quella assegnata nel progetto
per carichi verticali ed il rapporto u tra armatura tesa ed armatura com-
pressa, paria ©=0.50. Con questi dati viene calcolato r'e progettata I'al-
tezza utile d.in necessaria. Se il valore di dm.n. € maggiore di
dy =hy —c, si incrementa u con passo 0.05 finché si ha d.i, <d., ; se per
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u=1.00 l'altezza utile necessaria ¢ ancora maggiore di quella ipotizzata
si incrementa l'altezza di 10 cm e si ripete l'iterazione su u.

4.5.2 Progetto delle armature longitudinali

I1 progetto dell’area di armatura longitudinale tesa e effettuato utiliz-
zando 'Eq. (8.19) mentre quella compressa € ricavata come aliquota
dell’armatura tesa secondo 'Eq. (8.20). Il numero di barre massimo che
puo essere collocato ai bordi della sezione & dettato dal limite sull'inter-
ferro fissato dal DM92 § 6.1.4. I limiti per la percentuale geometrica di
armatura tesa e compressa sono dati dall’Eq. (8.27).

Il numero di barre da collocare alle estremita della sezione, per le due
sezioni di riferimento (appoggio e campata), € ricercato attraverso una
procedura sviluppata in VBA per Excel. Dovendo collocare almeno una
barra per spigolo, il numero n, delle barre di spigolo ¢ fissato pari a due
per ogni lato della sezione. Analogamente a quanto fatto per i pilastri,
anche per le travi sono fissati 1 diametri ®; =14mm e ®,=20mm per le
armature longitudinali.

La procedura consiste in un ciclo che incrementa il numero n, di
barre centrali e, eventualmente, il diametro delle barre d’angolo e delle
barre centrali (partendo sempre dal diametro minore) finché non risul-
tano soddisfatte contemporaneamente le condizioni di uscita
A prog = Acmin € Psprog =Psmin Oppure finché non viene raggiunto il numero
massimo di barre.

Al primo ciclo sono presenti solo 1 due ferri d’angolo con diametro
®, . Se non si verificano le condizioni di uscita n, viene incrementato con
passo 1. Se la condizione sul numero di barre viene raggiunta prima delle
condizioni di uscita, viene dapprima incrementato il diametro dei ferri
d’angolo ed azzerato il numero di ferri centrali, dunque, se la condizione
di uscita non € ancora rispettata, viene nuovamente incrementato il nu-
mero di barre centrali con diametro ®,. Se, ancora, viene raggiunta per
prima la condizione sul numero di barre, il diametro delle barre centrali
e portato a @, ed ny, azzerato ed incrementato con passo 1. Se anche in
questo caso non & possibile soddisfare le condizioni di uscita prima di rag-
giungere quella sul numero delle barre viene restituito un messaggio di
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errore. Non appena la condizione di uscita viene soddisfatta la routine
salva 1 valori correnti di ®,, @, e n, .

5. Edifici progettati

Di seguito sono raccolti i dati principali degli edifici progettati secondo le
indicazioni riportate nei paragrafi precedenti.

I dati delle sezioni progettate sono raccolti in forma tabellare. Sono
riportate le informazioni relative ai soli telai effettivamente inclusi nel
modello ovvero 1 primi quattro in direzione Y. Ad ogni elemento del telaio
¢ assegnato un codice di sei cifre. La prima cifra indica se la sezione € un
pilastro (1) o una trave (2), le cifre successive indicano le dimensioni di
base e altezza della sezione in centimetri e I'ultima cifra si riferisce alla
configurazione delle armature longitudinali. L’orientamento delle sezioni
puo essere desunto dalle piante delle carpenterie.

In aggiunta alle informazioni sulla sezione, per semplificare la let-
tura dei dati, sono riportati i carichi da assegnare ai pilastri e alle travi
per le analisi numeriche. I valori dei carichi concentrati e dei carichi di
linea di seguito riassunti sono ottenuti dalla combinazione sismica dei
carichi permanenti e dei carichi variabili secondo le NTC2018.

5.1 Edifici progettati per carichi gravitazionali

I1 progetto dei telai per carichi verticali e stato eseguito attraverso la co-
struzione di un foglio di calcolo che integra le indicazioni e le procedure
riportate nel Paragrafo 3, anche attraverso I'implementazione di proce-
dure automatizzate scritte in codice VBA.

Per 1 pilastri, la sezione minima e 30x30 cm; la rastremazione dei
pilastri € controllata assegnando sezioni piu grandi di quelle stretta-
mente necessarie se, nel passaggio da un piano al successivo, la differenza
nella dimensione della sezione € maggiore di 10 cm. Alle travi di tutti 1
piani e assegnata la sezione geometrica maggiore tra quelle derivanti dal
calcolo.

Nei paragrafi seguenti, in forma tabellare sono riepilogate le sezioni
ottenute dai progetti per i pilastri e le travi dell’edificio. La raccolta delle
armature assegnate € riportata in una seconda tabella.
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Tabella 8-12 — Sezioni dei pilastri e delle travi

Telaio 1
Pilastri Travi
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
3 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
2 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
1 130401 130401 130401 130401 230602 230602 230602
Telaio 2
Piano All. 1 All. 2 All. 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130301 130301 130301 130301 - - -
3 130301 130301 130301 130301 - - -
2 130302 130302 130302 130302 - - -
1 130401 130402 130402 130402 - - -
Telaio 3
Piano All 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1l Camp.2 Camp.3
4 130301 130301 130301 130301 - - -
3 130301 130301 130301 130301 - - -
2 130302 130302 130302 130302 - - -
1 130401 130402 130402 130401 - - -
Telaio 4
Piano All. 1 All 2 All 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
4 130301 130301 130301 130301 - - 230602
3 130301 130301 130301 130301 - - 230602
2 130301 130301 130302 130301 - - 230602
1 130401 130401 130402 130401 - - 230602
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Tabella 8-13 — Armature delle sezioni di travi e pilastri

Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe
130401 2014 2014 1914 D&/20
130301 2014 2014 - D8/20
130302 3d14 3d14 - d&/20
130402 3914 314 1914 D8/20
230601 414 4014 2014 d8/15

230602 2014 2014 2014 ®8/15
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Tabella 8-14 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
4 -138.3 -163.7 -163.7 -138.3 -14.8 -14.1 -14.8
1-3 -138.3  -163.7 -163.7 -138.3 -14.8 -14.1 -14.8
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
4 -171.51  -182.43 -182.43 -177.27
1-3 -171.51 -182.43 -182.43 -177.27
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
4 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
1-3 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
4 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -14.9
1-3 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -14.9
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5.1.2 Edificio 6 Piani GL

Tabella 8-15 — Sezioni dei pilastri e delle travi

357

Telaio 1
Pilastri Travi
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
6 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
5 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
4 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
3 130401 130401 130401 130401 230602 230602 230602
2 130401 130501 130501 130401 230602 230602 230602
1 130501 130601 130601 130501 230602 230602 230602
Telaio 2
Piano All 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1l Camp.2 Camp.3
6 130301 130301 130301 130301 - - -
5 130301 130301 130301 130301 - - -
4 130302 130302 130302 130302 - - -
3 130401 130402 130402 130402 - - -
2 130501 130602 130602 130501 - - -
1 130601 130701 130701 130601 - - -
Telaio 3
Piano All. 1 All 2 All 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
6 130301 130301 130301 130301 - - -
5 130301 130301 130301 130301 - - -
4 130302 130302 130302 130302 - - -
3 130401 130402 130402 130401 - - -
2 130501 130501 130501 130501 - - -
1 130601 130601 130601 130601 - - -
Telaio 4
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1l Camp.2 Camp.3
6 130301 130301 130301 130301 - - 230602
5 130301 130301 130301 130301 - - 230602
4 130301 130301 130302 130301 - - 230602
3 130401 130401 130402 130401 - - 230602
2 130402 130402 130501 130501 - - 230602
1 130501 130501 130601 130601 - - 230602
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Tabella 8-16 — Armature delle sezioni di travi e pilastri

Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe
130501 3 D14 3 D14 1 P14 D&/20
130401 2d14 2d14 1 P14 ®8/20
130301 2d14 2d14 - d&/20
130601 2d14 2d14 2 D14 D8/20
130302 3 D14 3 D14 - d&/20
130701 3 P14 3 P14 2 D14 ®8/20
130602 2d14 2d14 2 D14 D&/20
130402 3 P14 3 D14 1 P14 D8/20
230601 4 P14 4 P14 2 P14 ®8/15

230602 2d14 2d14 2d14 D8/15
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Tabella 8-17 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
6 -138.3 -163.7 -163.7 -138.3 -14.8 -14.1 -14.8
1-5 -138.3  -163.7 -163.7 -138.3 -14.8 -14.1 -14.8
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
6 -171.51  -182.43 -182.43 -177.27
1-5 -171.51 -182.43 -182.43 -177.27
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
6 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
1-5 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
6 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -14.9
1-5 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -14.9
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5.2 Edifici progettati per il sisma

Si ipotizza che gli edifici progettati per resistere all’azione sismica siano
stati edificati nella citta di Catania dopo I'entrata in vigore del DM 9 gen-
naio 1996 e la diffusione delle relative Circolari applicative.

I1 progetto dei telai per il sisma € stato eseguito attraverso la costru-
zione di un foglio di calcolo che integra le indicazioni e le procedure ripor-
tate nel Paragrafo 4, anche attraverso 'implementazione di procedure
automatizzate scritte in codice VBA.

E stata volutamente eseguita una progettazione basata su fogli di
calcolo ed ipotesi semplificative anche per gli edifici in zona sismica (e.g.
struttura spaziale ridotta a serie di telai piani) per simulare gli strumenti
che certamente rientravano nella disponibilita di un progettista di meta
anni 90 del 900. Va comunque precisato che 1 risultati ottenuti dalla pro-
gettazione, in termini di sezioni di travi e pilastri, sono abbastanza raffi-
nati. Cio e dovuto all’adozione degli accorgimenti descritti nei Paragrafi
precedenti (e.g. impostazione della carpenteria, ripartizione delle azioni
in base alle rigidezze dell'insieme pilastro-travi) assieme all'iterazione
del progetto fino a convergenza sulla verifica delle sezioni, nonché al ri-
spetto minuzioso delle indicazioni della normativa sui dettagli costrut-
tivi. I risultati di progetti simulati di seguito illustrati vanno dunque in-
tesi come l'esito di un una tecnica di progettazione sismica abbastanza
matura.

L’azione sismica di progetto € ricavata secondo le indicazioni ripor-
tate nel Paragrafo 4.2. La citta di Catania € stata dichiarata zona a media
sismicita col DM 23 settembre 1981 che le attribuiva grado di sismicita
S =9. Le quantita necessarie alla definizione dello spettro (i.e. coeffi-
ciente di intensita sismica, coefficiente di fondazione e coefficiente di
struttura) sono riepilogate in Tabella 8-18. Lo spettro di progetto in acce-
lerazione € assegnato dall’Eq. (8.39) e mostrato in Figura 8.7.

Tabella 8-18 — Quantita necessarie a definire lo spettro di progetto
previsto da DM 9/01/1996

SI-] Cla/g] 1] el-] BL-
9 0.07 1 1 1
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Figura 8.7 — Spettro di progetto previsto da DM 9/01/1996 e definito per
la citta di Catania

I valori dei carichi e delle masse di piano adoperati sono quelli defi-
niti nel Paragrafo 2.

Per 1 pilastri, la sezione minima & 30x40 cm; la rastremazione dei
pilastri & controllata assegnando sezioni piu grandi di quelle stretta-
mente necessarie se, nel passaggio da un piano al successivo, la differenza
nella dimensione della sezione & maggiore di 10 cm. Alle travi del i-esimo
piano € assegnata la sezione geometrica maggiore tra quelle derivanti dal
calcolo per le travi di quel piano.
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5.2.1 Edificio 4 Piani SIS

Tabella 8-19 — Sezioni dei pilastri e delle travi

Telaio 1
Pilastri Travi
Piano All. 1 All 2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130403 130403 130403 130403 230502 230503 230502
130403 130402 130402 130403 230501 230502 230501
130402 130501 130501 130402 230601 230602 230601
130401 130601 130601 130401 230601 230602 230601

= DN W

Telaio 2
Piano All. 1 All. 2 All.3  All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130403 130403 130403 130403 270242 270242 270242
130403 130403 130403 130403 270241 270242 270241
130401 130502 130503 130401 270241 270241 270241
130501 130602 130601 130501 270241 270241 270241

= DN W

Telaio 3
Piano All 1 All. 2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130403 130403 130403 130403 270242 270242 270242
130403 130403 130403 130403 270241 270242 270241
130401 130503 130503 130401 270241 270241 270241
130501 130601 130601 130501 270241 270241 270241

= DN W

Telaio 4
Piano All.1 All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 130403 130403 130502 130403 230503 230503 230503
130403 130503 130603 130403 230504 230504 230504
130402 130601 130702 130503 230601 230601 230601
130504 130701 140801 130602 230601 230603 230603

= DN W
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Tabella 8-20 — Armature delle sezioni di travi e pilastri
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Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe
130401 29014+2920 2014+2P20 1914 D8/8
130402 1P14+2P20 1914+2D20 1914 d8/8
130403 3P14 3d14 1914 D8/8
130601 4®20 4020 2014 d8/8
130501 4®20 4020 1914 D8/8
130602 1P14+2P20 1914+2D20 2014 d8/8
130502 3P14 314 2014 D8/8
130503 1P14+2P20 1914+2D20 1914 d8/8
130504 4P14 414 1914 (OXTE]
130701 4®20 4020 2014 d8/8
140801 4®20 4020 3P14 D&/10
130702 2014+2P20 2014+2020 2014 d8/8
130603 4P14 414 2014 (OXTE]
230601 3P14+2P20 2020 2014 d8/8
230501 3D14+2P20 1914+2D20 2014 D8/8
230502 5d14 5d14 2014 D8/8
230602 2014+2920 2020 2014 D8/8
230503 414 5d14 2014 [OXTE]
270241 5d14 414 2014 OXTE]
270242 414 4014 2014 D8/8
230504 2014+2920 2020 2014 D8/8
230603 4D20 2020 2014 d8/8
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Tabella 8-21 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 AllL.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 -138.33  -163.7 -163.7 -138.33 -20.94 -14.09 -20.94
1-3 -138.33 -163.7 -163.7 -138.33 -20.94 -14.09 -20.94
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 -177.27  -182.43 -182.43 -177.27 -5.25 -5.25 -5.25
1-3 -177.27 -182.43 -182.43 -177.27 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56 -5.25 -5.25 -5.25
1-3 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
4 -148.75 -191.64 -204.91 -159.81 -15.43 -15.43 -15.43
1-3 -148.75 -191.64 -204.91 -159.81 -15.43 -15.43 -15.43
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5.2.2 Edificio 6 Piani SIS
Tabella 8-22 — Sezioni dei pilastri e delle travi
Telaio 1
Pilastri Travi

Piano All. 1 All 2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3

6 130402 130402 130402 130402 230502 230504 230502

5 130402 130502 130502 130402 230501 230503 230501

4 130401 130602 130602 130401 230602 230603 230602

3 130501 130702 130702 130501 230601 230601 230601

2 130601 130802 130802 130601 230701 230701 230701

1 130701 130801 130801 130701 230701 230701 230701
Telaio 2

Piano All.1 AllL.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3

6 130402 130402 130402 130402 270243 270243 270243

5 130403 130403 130403 130403 270242 270243 270242

4 130501 130501 130501 130501 270241 270242 270241

3 130601 130601 130601 130601 270241 270242 270241

2 130703 130703 130703 130703 270241 270242 270241

1 130803 130804 130804 130803 270241 270242 270241
Telaio 3

Piano All.1 AllL.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3

6 130402 130402 130402 130402 270243 270243 270243

5 130403 130403 130403 130403 270242 270243 270242

4 130501 130501 130501 130501 270241 270242 270241

3 130601 130601 130601 130601 270241 270242 270241

2 130703 130703 130703 130703 270241 270242 270241

1 130803 130803 130803 130803 270241 270242 270241
Telaio 4

Piano All. 1 All. 2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3

6 130402 130402 130503 130402 230504 230504 230504

5 130404 130502 130601 130404 230503 230503 230503

4 130401 130603 130702 130502 230603 230602 230602

3 130501 130704 130802 130604 230602 230601 230601

2 130601 130802 140802 130703 230701 230701 230701

1 130702 140801 140801 130802 230701 230701 230702
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Tabella 8-23 — Armature delle sezioni di travi e pilastri

Slgla Ssez As, inf As, sup As, par Staffe
130701 2014+2D20 2014+2D20 2014 D8/8
130601 1914+2D20 1914+2D20 2014 D8/8
130501 2014+2D20 2014+2D20 1914 D8/8
130401 2014+2D20 2014+2D20 1914 D8/8
130402 3P14 314 1914 D8/8
130801 5@20 5P20 2014 D8/8
130802 4®20 4020 2014 d8/5
130702 4®20 4020 2014 D8/8
130602 4®20 4020 2014 D8/8
130502 19P14+2D20 1914+2D20 1914 D8/8
130803 1P14+2D20 1914+2D20 3P14 D8/8
130703 1914+2D20 1914+2D20 2014 D8/8
130403 4014 4014 1914 d8/8
130804 2014+2020 2014+2d020 2014 D8/8
130404 3014 3014 2014 d8/8
140801 5®20 5P20 2014 ®8/10
130704 5®20 5P20 2014 D8/8
130603 5®20 5P20 2014 D8/8
140802 1914+2D20 1914+2D20 3P20 ®8/10
130503 3014 3014 2014 D8/8
130604 2014+2020 201442020 2014 D8/8
230701 5®20 3D14+2P20 2014 D8/8
230601 5®20 4020 2014 d8/8
230602 4®20 2020 2014 D8/8
230501 3D14+2P20 1914+2D20 2014 D8/8
230502 5d14 5d14 2014 (O
230603 3D14+2P20 2020 2014 D8/8
230503 2014+2020 2020 2014 D8/8
230504 4914 5014 2014 D8/8
270241 2014+2020 2014+2D20 2014 D8/8
270242 5d14 4014 2014 D8/8
270243 414 4014 2014 D8/8
230702 620 520 2014 D8/8
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Tabella 8-24 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1

Sforzo normale pilastri

Carichi di linea travi

Piano
All.1  All.2 AllL.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
6 -138.33  -163.7 -163.7 -138.3 -20.94 -14.09 -20.94
1-5 -138.33 -163.7 -163.7 -138.3 -20.94 -14.09 -20.94
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
6 -171.51  -182.43 -182.43 -177.27 -5.25 -5.25 -5.25
1-5 -171.51 -182.43 -182.43 -177.27 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
6 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56 -5.25 -5.25 -5.25
1-5 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
6 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -15.43 -15.43 -15.43
1-5 -148.75 -141.24 -182.00 -159.81 -15.43 -15.43 -15.43
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APPLICAZIONE DELLA PROCEDURA
DI PROGETTO

La procedura di progetto descritta nel Capitolo 7 & applicata per 'adegua-
mento sismico di quattro edifici, da 4 e 6 piani, progettati secondo le in-
dicazioni riportante nel Capitolo 8. Per la descrizione dettagliata degli
edifici e dalla loro articolazione in pianta si rimanda al Paragrafo 1 del
Capitolo 8.

1. Modello degli edifici

Le piante degli edifici, mostrate nel Capitolo 8, sono caratterizzate dalla
presenza di un asse di simmetria parallelo all’asse Y. La scala non ¢ in-
clusa nella modellazione. Si ipotizza che 'impalcato sia rigido nel proprio
piano, che le masse di piano siano concentrate a livello degli impalcati ed
uniformemente distribuite. Si ipotizza che il vincolo tra pilastro e fonda-
zione sia di incastro perfetto. L’assenza di irregolarita in pianta nella di-
stribuzione delle rigidezze e delle masse consente di escludere la presenza
di rotazioni degli impalcati e rende accettabile una modellazione piana
detta a “treno di telai”. Inoltre, data la simmetria rispetto all’asse Y, &
possibile modellare solo una meta dell’edificio assegnando agli impalcati
del modello il 50% della massa dell’intero piano. La procedura ¢ applicata
ai telai paralleli alla direzione Y.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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Figura 9.1 — Rappresentazione schematica dei modelli utilizzati per gli
edifici progettati per soli carichi gravitazionali (GL) e per gli edifici
progettati per il sisma (SIS)

Il treno di telai e costituito da quattro telai di tre campate posti in
serie. Nei telai progettati per soli carichi gravitazionali, sono collegate da
travi le pilastrate del primo telaio e le ultime due pilastrate dell’'ultimo
telaio (campata della scala). Nei telai progettati per sostenere ’azione si-
smica tutte le pilastrate sono collegate da travi. Una rappresentazione
schematica dei modelli dei telai progettati per carichi gravitazionali (GL)
e per il sisma (SIS) é mostrata in Figura 9.1.

I nodi alla base dei pilastri sono tutti vincolati esternamene in modo
che siano bloccate le traslazioni e le rotazioni. Il vincolo offerto dall’im-
palcato rigido al movimento relativo dei telai ¢ simulato attraverso I'in-
serimento di vincoli interni di tipo equalDOF in direzione X (orizzontale)
tra un nodo “master” (per ogni impalcato, il primo nodo della prima pila-
strata del primo telaio) e un nodo “slave” (per ogni impalcato, un nodo per
ogni pilastrata dei quattro telai).

Le masse di piano, efficaci unicamente in direzione orizzontale, sono
equamente suddivise ed assegnate ai nodi appartenenti all'impalcato.



Capitolo 9 371

A AR AR WA AN

T p yv
- ny+1 z ’/V M‘ Pyt -- — /| equalDOF—
27
S H |
ny E‘ \M/ Zn+1 %-1 S equatDOF-—-T
2] 2!
ML B LY [
2 'E: MI n+3 == s equal DOF-—--9
& m Hi
Y
T—’ Lt np*2 3 2N 2
X 111 111
) Ly .

4

Figura 9.2 - Rappresentazione schematica del modello numerico del

telaioil

La modellazione della generica campata dell’edificio riflette integral-
mente quella dei sistemi SDOF, gia descritta nel Paragrafo 2.5.1 del Ca-
pitolo 6. Per ogni campata, il collegamento tra trave e pilastro avviene
per il tramite di un elemento di lunghezza nulla detto “cuscinetto” il
quale, permettendo alla trave di deformarsi assialmente, previene la cre-
scita non prevista di sforzo normale. Tale crescita sinelle travi con sezioni
a fibre nel caso in cui si utilizzi nel modello un vincolo agli spostamenti
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relativi dei nodi all’altezza di un piano per simulare la condizione di im-
palcato rigido [107].

Le travi ed 1 pilastri sono rappresentati da elementi forceBeamCo-
lumn a plasticita concentrata. La lunghezza della cerniera plastica é as-
segnata tramite I'espressione proposta nel Paragrafo 3.2 del Capitolo 3.
Le sezioni a fibre sono discretizzate nella modalita descritta nel Para-
grafo 2 del Capitolo 3. Per 1 materiali valgono le scelte effettuate nel Ca-
pitolo 2.

Ogni trave dello schema ¢ soggetta ad un carico di linea ¢__ appli-
cato su tutta la lunghezza dell’asta con direzione Y e segno negativo. Ai
nodi dei pilastri posti all’altezza degli impalcati sono applicate forze con-
centrate che rappresentano gli scarichi delle travi disposte in direzione
ortogonale (se presenti).

Gl effetti P-A sono tenuti in considerazione nel modello attraverso
una pilastrata fittizia denominata “colonna P-A”. La colonna P-A ¢ costi-
tuita da tanti elementi elastici (elasticBeamColumn) quanti sono 1 piani;
questi elementi sono tra loro collegati per il tramite di un elemento di
lunghezza nulla che ha la funzione di introdurre un vincolo di cerniera
interna. Esternamente, la colonna P-A é incernierata alla base. A livello
di ogni impalcato la colonnaP-A é caricata da una forza concentrata ap-
plicata, con segno negativo, in direzione Y e avente modulo pari alla
somma dei carichi verticali in combinazione sismica trasmessi dall'intero
1mpalcato (dal 50% dell'impalcato poiché si considera solo meta edificio).
Agli elementi della colonna P-A €& assegnata una trasformazione geome-
trica “geomTransf PDelta” mentre a tutti gli altri elementi dell’edificio &
assegnata una trasformazione geometrica di tipo lineare (geomTransf Li-
near).

2. Modello della parete

I1 modello della parete oscillante comprende, oltre alle aste che costitui-
scono il fusto della parete stessa, due colonne di supporto ed una serie di
tratti rigidi che simulano la larghezza della parete ed elementi di lun-
ghezza nulla che rappresentano i dissipatori viscosi.
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Figura 9.3 - Rappresentazione schematica del modello numerico della
parete nel caso di un edificio a 4 piani. La numerazione dei nodi degli

elementi della parete inizia da » = numero dei nodi dei telai.

Il fusto della parete oscillante € incernierato alla base ed é costituito
da elementi elastici (elasticBeamColumn) collegati tra i nodi di estremita
attraverso elementi di lunghezza nulla (zeroLength). Tali elementi hanno
la funzione di introdurre un vincolo interno cedevole elasticamente in di-
rezione orizzontale che rappresenta la deformabilita a taglio della parete.
Il materiale assegnato in direzione X dell’elemento di lunghezza nulla e
elastico infinitamente rigido nel caso in cui 'analisi ¢ effettuata conside-
rando la parete indeformabile; nel caso in cui venga considerata la defor-
mabilita a taglio, la rigidezza del materiale & assegnata dall’Eq. (7.120).
L’area geometrica della sezione della parete, il modulo elastico del calce-
struzzo non fessurato e il momento di inerzia della sezione geometrica
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sono assegnate per definire gli elementi elastici del fusto della parete. Ai
nodi del secondo estremo di ogni elemento del fusto € applicata una forza
concentrata in direzione Y e verso negativo che rappresenta il peso di
piano della parete.

Ai lati del fusto, ad una distanza pari alla meta della larghezza Ly
della sezione, sono collocate due colonne di supporto costituite da profilati
in acciaio HEB500 e incernierate alla base. La funzione di tali colonne &
quella di sostenere la parete ed il sistema dei dispositivi di dissipazione.
Attraverso un vincolo interno di tipo equalDOF 1 nodi delle colonne di
supporto (slave) sono vincolati ad avere gli spostamenti dei nodi apparte-
nenti alla prima pilastrata del primo telaio (master). Le colonne sono mo-
dellate con elementi elastici (elasticBeamColumn) le cui proprieta (i.e.
area, modulo elastico, momento di inerzia) derivano dalle proprieta della
sezione del profilo.

I1 collegamento della parete con le colonne di supporto avviene, per il
tramite di tratti rigidi in serie con altrettanti elementi di lunghezza nulla,
posti tra 1 nodi di estremita dei tratti rigidi ed 1 nodi delle colonne di sup-
porto. I tratti rigidi, rappresentati con elementi elastici (elasticBeamCo-
lumn) di area e momento di inerzia molto grandi e con materiale infini-
tamente rigido, simulano la larghezza della parete. Gli elementi di lun-
ghezza nulla (zeroLength) sono utilizzati per modellare i1 dissipatori as-
segnando, in direzione Y, un materiale di tipo viscoso la cui costante di
smorzamento ¢ assegnata dall’Eq. (7.80).

Una rappresentazione schematica del modello della parete ¢ mo-
strata in Figura 9.2.

3. Applicazione della procedura di progetto ad un caso studio

Di seguito il progetto dell'intervento di adeguamento € sviluppato per un
caso studio, individuato nell’edificio a 4 piani progettato per soli carichi
gravitazionali. Come dichiarato nel Capitolo 7, lo scopo della procedura
di progetto ¢ il dimensionamento della parete (dimensioni della sezione e
sforzo di post-tensione richiesto) e dei dissipatori viscosi (costante di
smorzamento viscoso).
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Tabella 9-1 — Proprieta meccaniche del calcestruzzo C50/60 utilizzato

per la parete

fex fetk E. v G
[MPa] [MPa] [MPa] [-1 [MPa]
50.0 2.85 37278 0.1 16944.5

La prima iterazione del procedimento prevede lo svolgimento
dell’analisi pushover della struttura accoppiata alla parete indeforma-
bile, al fine di fornire dei valori iniziali. Alla parete € assegnata una se-
zione di primo tentativo di dimensioni 30x300 cm. Il materiale utilizzato
per la parete & un calcestruzzo C50/60 le cui proprieta meccaniche fonda-
mentali sono riepilogate in Tabella 9-1. I dati di seguito riportati sono
relativi all'iterazione finale del procedimento e le analisi si riferiscono al
caso di parete deformabile a taglio.

3.1 Analisi modale

L’analisi modale dello schema accoppiato alla parete fornisce 1 risultati
mostrati in Tabella 9-2.

Tabella 9-2 — Forme e proprieta dei modi di vibrazione della struttura

accoppiata alla parete

piano ¢ $2 $s P4
4 -0.05060 0.04330 0.02698 0.01238
3 -0.03794 -0.00941 -0.04083 -0.03315
2 -0.02516 -0.03965 -0.00443 0.04549
1 -0.01241 -0.03345 0.04493 -0.03165
To [s] 1.2111 0.1283 0.0413 0.0208
T[] -27.10 -11.07 5.00 -2.17

m* [kg] 734.48 122.58 25.01 4.70
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Figura 9.4 — Curva di pushover per il telaio 4PCV+RW

3.2 Analisi pushover

Attraverso I'analisi statica non lineare € individuata la capacita di spo-
stamento u,,=0.305m dell’edificio ed il corrispondente valore del taglio
alla base @uvae =408.2kN all’attingimento della rotazione ultima alla
corda alla base dei pilastri del primo ordine appartenenti al primo telaio.

In Figura 9.5 e Figura 9.6 sono rappresentate le richieste di rotazione
alla corda, normalizzate rispetto alla capacita, per una selezione di pila-
stri e travi. La curva Quase —uwp € mostrata in Figura 9.4. I valori tagli di
piano ( Tabella 9-3) sono memorizzati per successivi utilizzi. Sono memo-
rizzati anche 1 valori dei rapporti S.c/9. €1 tagli al primo passo della
pushover dopo 'applicazione dei carichi verticali, diminuiti dal taglio de-
rivante dall’applicazione dei carichi verticali.

Tabella 9-3 —Tagli di piano all’attingimento del primo collasso a) totali
(telaio, RW, colonna P-A colonne di supporto RW), b) sulla parete, c) sulla
colonna P-A, d) tagli resistenti complessivi del solo telaio (contiene il
contributo delle colonne di supporto RW)

Piano Viot Vrw Vpa QRd,col
[kN] [kN] [kN] [kN]

4 163.15 -28.12 -30.09 221.36

3 285.73 48.72 -85.37 322.37

2 367.22 316.08 -140.50 191.63

1 407.55 -336.69 -195.03 939.27
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Tabella 9-4 — Valori, all’attingimento del collasso, dello spostamento
disponibile, del taglio alla base, della rigidezza secante, del periodo secante
ed informazioni sulla modalita di collasso

Utop,u Qbase Ksec Tsec uSDOF
[m] [kN] [kN/m] [s] [m/g]
0.305 408.2 1339.9 4.66 0.023
4 T 4 4 i 4 7
3 E 3 r 3 E 3 i
2 i 2 r 2 i 2 i
1 i 1 r 1 i 1 i
0 | : 0 1 O 1 : 0 | :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
eI"ich/ eu eI'ich/ eu erich/ eu erich/ eu
a) b) 0) d)

Figura 9.5 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda per
la sezione al piede (linea continua) e in testa (linea puntinata) dei pilastri del
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento

4 7 4 7 4 7 4 7

3 | 3 1 | 3 | 3 |

| | | |

2 le ' 2 | ' 2 ® . 2 * '

R O T O O B R U

0 L : O | : 0 | : 0 | :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5

erich/ eu erich/ eu erich/ eu eI'ich/ eu

a) b) o) d)

Figura 9.6 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda per
la sezione 1 (linea continua) e 2 delle travi del
a) telaio 1 — campata 1, d) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3
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3.3 Oscillatore equivalente all’edificio

Applicando le Eq. (7.29) e (7.30), dato lo spostamento limite dell’edificio
uwpu ed il taglio alla base all’attingimento del collasso, si ottengono i
valori della rigidezza secante K. e del periodo secante Tsec . Note le pro-
prieta del primo modo di vibrazione m®e I'” e nota la componente mo-
dale del primo modo corrispondente all'ultimo impalcato ¢, lo sposta-
mento dell’oscillatore elastico equivalente all’edificio si calcola attraverso
I'Eq. (7.33). I dati ottenuti sono riepilogati in Tabella 9-4.

3.4 Rapporto di smorzamento disponibile

Il valore del rapporto di smorzamento disponibile £a., € valutato attra-
verso la procedura illustrata nel Paragrafo 4 del Capitolo 7.

I valori del rapporto % tra 1 momenti di plasticizzazione delle travi e
dei pilastri sono valutati in tutti i nodi del telaio. Per ogni trave il mo-
mento di plasticizzazione & valutato tenendo in considerazione la sola ar-
matura tesa per la sezione in corrispondenza dell’appoggio attraverso la
formula M. =0.9dAsfym. Per ogni pilastro il momento di plasticizza-
zione ¢ valutato interrogando il dominio M-N allo SLU costruito secondo
le indicazioni di Ghersi [15].

I valori delle rigidezze k;: che compaiono nell’Eq (7.42) sono valutate
sfruttando la proporzionalita coi tagli al piede dei pilastri rilevati
dall’analisi pushover al primo passo di carico, depurati del taglio deri-
vante dall’applicazione dei carichi verticali. I valori dei tagli al piede dei
pilastri all’'ultimo passo di applicazione dei carichi verticali sono sottratti
ai valori registrati al primo passo della pushover. I valori cosi ottenuti
non sono delle rigidezze in senso dimensionale ma sono ad esse propor-
zionali poiché, per effetto della presenza della parete, tutti 1 pilastri sono
soggetti allo stesso spostamento di piano. Tali valori possono quindi es-
sere utilizzati invece dei valori kj; .

Dall’analisi pushover sono noti i valori del rapporto 6../0. per tutti
gli estremi degli elementi del telaio al passo corrispondente all’attingi-
mento della rotazione alla corda ultima al piede dei pilastri.

Assunto un valore del rapporto di smorzamento elastico pari a
£0=5%, 1l valore disponibile del rapporto di smorzamento e calcolato at-
traverso I'Eq. (6.28) ed é risultato pari a Eaisp =15.3%.
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Note le proprieta dell’oscillatore equivalente all’edificio (i.e. il periodo
secante e lo spostamento disponibile dell’oscillatore equivalente), € possi-
bile interrogare lo spettro medio con smorzamento pari a &ai, per indivi-
duare il valore della PGA per cui e possibile adeguare senza 'aggiunta di
dissipatori. Il calcolo & basato sulla proporzione seguente:

a

g, ref (9 1)
Sd,ref (Tsec, é disp )

dove agwr € 1l valore della PGA su suolo rigido per il quale sono stati rica-
vati gli spettri, Sarer (Tiec Easp) € l'ordinata dello spettro in spostamenti
interpolato allo smorzamento &, scalato alla PGA di riferimento
aerer =0.35g e corrispondente al periodo T, .

I1 valore della PGA di adeguamento in assenza di dissipatori € risul-
tato pari a agnopamp =0.351g.

ag,noDarnp = USDOF

3.5 Rapporto di smorzamento richiesto

In questa fase della procedura occorre fissare il valore della PGA per il
quale si desidera conseguire 'adeguamento. Si sceglie di adeguare I'edi-
ficio per una PGA pari a a; =0.500g corrispondente ad un incremento del
40% del valore della PGA per cui e possibile conseguire 'adeguamento in
assenza di dissipatori.

I1 valore del rapporto di smorzamento richiesto € ottenuto attraverso
la procedura di interrogazione degli spettri in spostamenti illustrata nel
Paragrafo 5 del Capitolo 7. Il valore massimo della PGA per cui € possibile
adeguare si considera raggiunto quando la richiesta di smorzamento ec-
cede il 50% o qualora la costante di smorzamento ¢v dei dissipatori do-
vesse assumere un valore superiore a 6 kNs/mm.

I1 valore minimo del rapporto di smorzamento equivalente che & ne-
cessario assegnare allo spettro in spostamenti, scalato alla PGA di
as =0.500g, € risultato & =40.6% .

3.6 Costante di smorzamento dei dissipatori

Noto il valore minimo richiesto del rapporto di smorzamento, € possibile
calcolare il valore minimo della costante di smorzamento viscoso da asse-
gnare ai dissipatori utilizzando ’Eq. (7.80). Si ricordi che tale espressione
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¢ valida nell'ipotesi che 1 dissipatori collocati ai piani siano tutti caratte-
rizzati dallo stesso valore di cv .

I dissipatori sono collocati ad ogni piano (n,a =4 ), su entrambi i lati
della parete (nai =2). Il calcolo porge un valore minimo della costante di
smorzamento viscoso pari a ¢, =2.43kNs/mm.

3.7 Sollecitazioni sulla parete

Noto 1l valore minimo richiesto del rapporto di smorzamento € possibile
valutare le sollecitazioni sulla parete applicando la procedura illustrata
nel Paragrafo 7 del Capitolo 7. I passaggi della procedura sono di seguito
illustrati.

3.7.1 Contributo del primo modo

Sono innanzitutto individuate le quattro distribuzioni dei tagli resistenti
di piano al variare del piano in esame come mostrato in Figura 7.7. Per il
caso studio oggetto del presente Capitolo, occorre considerare 16 combi-
nazioni. I loro valori sono riassunti in Tabella 9-5.

Attraverso I’Eq. (7.85) sono calcolati, per ogni distribuzione di tagli, 1
valori dei momenti stabilizzanti alla base. Applicando 'Eq. (7.86) si rica-
vano 1 valori delle componenti delle distribuzioni di forze esterne propor-
zionali al primo modo. Tali distribuzioni di forze sono in equilibrio con le
rispettive distribuzioni di forze resistenti nel telaio e con il loro momento
alla base. I valori ottenuti per queste quantita sono riassunti in Tabella
9-6 e in Tabella 9-7.

I valori dei tagli sollecitanti la parete per le quattro distribuzioni di
tagli resistenti sono dati dall’Eq. (7.87) che esprime 1’equilibrio alla tra-
slazione ai piani tra i risultanti delle componenti della distribuzione di
forze esterne al di sopra del piano in esame ed 1 tagli resistenti di piano.
I1 calcolo ¢ illustrato in Figura 7.9. I valori ottenuti sono riassunti in Ta-
bella 9-8.

Per ciascun piano, il valore di progetto del taglio agente sulla parete
¢ 1l maggiore, in valore assoluto, di quelli ricavati per le quattro distribu-
zioni. I valori dei tagli di progetto agenti sulla parete sono riepilogati in
Tabella 9-9.
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I valori dei momenti flettenti agenti sulla parete per le quattro distri-
buzioni di tagli resistenti sono dati dall’Eq. (7.89) che esprime I'equilibrio
alla rotazione tra le forze di piano F fg;)vkl agenti sulla parete al di sopra
del piano in esame, come illustrato in Figura 7.9. I valori ottenuti sono
riassunti in Tabella 9-10.

Per ciascun piano, il valore del momento di progetto € il maggiore, in
valore assoluto, di quelli ricavati per le quattro distribuzioni. I valori dei
momenti di progetto sono riassunti in Tabella 9-11.

Tabella 9-5 — Distribuzioni dei tagli resistenti di piano al variare del piano in

esame
Piano in QK1 Qk=2; Qk=3; Qk=4;
Piano
esame [kN] [kN] [kN] [kN]
4 221.4 221.4 221.4 0.0
1 3 322.4 322.4 322.4 0.0
2 191.6 191.6 191.6 0.0
1 939.3 939.3 0.0 0.0
4 221.4 221.4 221.4 0.0
9 3 322.4 322.4 322.4 0.0
2 191.6 191.6 0.0 0.0
1 939.3 0.0 0.0 939.3
4 221.4 221.4 221.4 0.0
3 3 322.4 322.4 0.0 0.0
2 191.6 0.0 0.0 191.6
1 939.3 0.0 0.0 939.3
4 221.4 221.4 0.0 0.0
4 3 322.4 0.0 0.0 322.4
2 191.6 0.0 0.0 191.6
1 939.3 0.0 0.0 939.3
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Tabella 9-6 — Valori dei momenti resistenti alla base dati dalle componenti
delle forze resistenti di piano (@ra;j-Qraj+1) per le quattro distribuzioni di tagli

resistenti
Piano in H; ME=1Rq stab,j ME=2Rq stab,j ME=3Rq stab,j ME=4Rq stab,j
esame j [m] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm]
12.80 2833.4 2833.4 2833.4 0.0
) 10.20 969.7 969.7 969.7 0.0
6.40 -836.7 -836.7 -836.7 0.0
3.20 2392.4 2392.4 -613.2 0.0
Y M¥1Rastab,j 5358.8 5358.8 2353.2 0.0
12.80 2833.4 2833.4 2833.4 0.0
5 10.20 969.7 969.7 969.7 0.0
6.40 -836.7 -836.7 -2063.2 0.0
3.20 2392.4 -613.2 0.0 3005.6
Y M¥1Rastab,j 5358.8 2353.2 1739.9 3005.6
12.80 2833.4 2833.4 2833.4 0.0
X 10.20 969.7 969.7 -2125.1 0.0
6.40 -836.7 -2063.2 0.0 1226.5
3.20 2392.4 0.0 0.0 2392.4
Y M<'Rq stab,j 5358.8 1739.9 708.4 3618.9
12.80 2833.4 2833.4 0.0 0.0
A 10.20 969.7 -2125.1 0.0 3094.8
6.40 -836.7 0.0 0.0 -836.7
3.20 2392.4 0.0 0.0 2392.4

Y M¥'Rd,stab,j 5358.8 708.4 0.0 4650.5
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Tabella 9-7 — Valori delle componenti della distribuzione di forze esterne

proporzionali al primo modo

Piano in Fr=1; F+=2; Fs=3; Fi=4;
Piano
esame j [kN] [kN] [kN] [kN]
4 223.6 223.6 98.2 0.0
1 3 167.7 167.7 73.6 0.0
2 111.2 111.2 48.8 0.0
1 54.8 54.8 24.1 0.0
Somma sopra al piano
=1 557.3 557.3 244.7 0.0
4 223.6 98.2 72.6 125.4
3 167.7 73.6 54.4 94.0
2 2 111.2 48.8 36.1 62.4
1 54.8 24.1 17.8 30.8
Somma sopra al piano
=2 502.5 220.6 163.1 281.8
4 223.6 72.6 29.6 151.0
3 167.7 54.4 22.2 113.2
2 2 111.2 36.1 14.7 75.1
1 54.8 17.8 7.2 37.0
Somma sopra al piano
i=3 391.3 127.0 51.7 264.2
4 223.6 29.6 0.0 194.1
A 3 167.7 22.2 0.0 145.5
2 111.2 14.7 0.0 96.5
1 54.8 7.2 0.0 47.6
Somma sopra al piano
223.6 29.6 0.0 194.1

=4




384

Applicazione della procedura di progetto

Tabella 9-8 — Valori dei tagli sollecitanti la parete per le quattro distribuzioni

di tagli resistenti

Piano in V k=lgw, VEk=2pw,; VEk=3pw,; Vk=tpw;
Piano
esame j [kN] [kN] [kN] [kN]
4 2.3 2.3 -123.2 0.0
1 3 68.9 68.9 -150.6 0.0
2 310.8 310.8 29.0 0.0
1 -382.0 -382.0 244.7 0.0
4 2.3 -123.2 -148.8 125.4
9 3 68.9 -150.6 -195.3 219.5
2 310.8 29.0 163.1 281.8
1
4 2.3 -148.8 -191.8 151.0
3 3 68.9 -195.3 51.7 264.2
2
1
4 2.3 -191.8 0.0 194.1
4 3
2
1

Tabella 9-9 — Riepilogo dei tagli sollecitanti parete per le quattro

distribuzioni

e valori massimi di progetto

V k=lgw V k=2pw 4 V k=3gw; V k=4pw | VORW,max,i |
Piano
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN]
4 2.3 -191.8 0.0 194.1 194.1
3 68.9 -195.3 51.7 264.2 264.2
2 310.8 29.0 163.1 281.8 310.8
1 -382.0 -382.0 244.7 0.0 382.0
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Tabella 9-10 — Distribuzioni dei momenti flettenti sulla parete al variare del

piano in esame

Piano in Piano Ms=1gpw,; M5=2gw; M¥=3gw,; M*=4gw;
esame [kN] [kN] [kN] [kN]
4 21.6 21.6 -1182.4 0.0
) 3 426.6 426.6 -175.3 0.0
2 774.1 774.1 574.6 0.0
1 0.0 0.0 0.0 0.0
Y Msrw,; 1222.3 1222.3 -783.1 0.0
4 14.4 -788.3 -952.0 802.7
5 3 213.3 -87.6 -149.0 300.9
2 0.0 0.0 0.0 0.0
1
Y Msgrw,j 227.7 -875.9 -1101.1 1103.6
4 7.2 -4'76.0 -613.8 483.2
3 0.0 0.0 0.0 0.0
2 2
1
Y Msrw,j 7.2 -476.0 -613.8 483.2
4 0.0 0.0 0.0 0.0
. 3
2
1
Y Mrrw,j 0.0 0.0 0.0 0.0

Tabella 9-11 — Valori dei momenti massimi di progetto sulla parete

dovuti alla prima distribuzione di forze esterma

Piano M ¥=1gw; M k=2pw,; M k=3pw,; M k=g, | MORrwW,max |
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN]
4 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
3 7.2 -476.0 -613.8 483.2 613.8
2 2217.7 -875.9 -1101.1 1103.6 1103.6
1 1222.3 1222.3 -783.1 0.0 1222.3
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3.7.2 Contributo del secondo modo

I1 contributo del secondo modo deriva dall’applicazione di due distribu-
.. S @ ) .
zioni di forze: la distribuzione F'” proporzionale al secondo modo di vi-

brazione e AF" proporzionale al primo.

La distribuzione AFY ¢ definita in modo da equilibrare il momento
sollecitante alla base dato dalle componenti della distribuzione F® .

L’ordinata spettrale S 529,)1 appartiene allo spettro medio in accelera-
zione, scalato alla PGA di progetto a.4=0.500g, caratterizzato da un va-
lore del rapporto di smorzamento &o+&vamn €ssendo £0=5% € Evamn 1l
rapporto di smorzamento equivalente che deve essere conferito dai dissi-
patori. Tale valore si ottiene sottraendo lo smorzamento disponibile allo
smorzamento richiesto. Ricordando che era risultato &.m =40.6% e
Edisp =15.3%, sl ha Evamin =25.3% .

Una volta definito lo spettro, il valore della pseudo-accelerazione da
utilizzare € quella che corrisponde al periodo elastico di secondo modo
Ty =0.128s e vale Sey (12)=0.713g .

Il valore della pseudo-accelerazione AS{" da usare per definire la
distribuzione AF" si ottiene utilizzando I'Eq. (7.92). I calcoli necessari a
definire i momenti alla base M e M@, dati dalle Eq. (7.93) e (7.94) sono
riassunti in Tabella 9-12. La pseudo-accelerazione cercata vale
AS =-0.03244¢g .

Le componenti delle distribuzioni F® e AF g sono date, rispettiva-
mente dalle Eq. (7.91) e (7.95) . I valori ottenuti sono riassunti nelle prime
due colonne della Tabella 9-13.

Tabella 9-12 — Calcolo dei momenti alla base MMy ed M®)y

M®g; M®y;
Piano
[kNm] [kNm]
4 3237.27 -1131.67
3 2298.75 232.85
2 1016.14 654.32
1 250.60 276.03

2 M2, 6802.76 31.53
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Tabella 9-13 — Valori delle componenti delle distribuzioni di forze F® e AF®
e verifica dell'ipotesi sull’equilibrio alla rotazione rispetto alla base

. F®); AF®; M(F®;) M(AFQ);)
Piano
[kN] [kN] [kNm)] [kNm)]
4 -618.7 -8.20 -7919.69 -105.01
3 169.7 -7.77 1629.53 -74.57
2 715.5 -5.15 4579.09 -32.96
1 603.7 -2.54 1931.73 -8.13
IM; 220.67 -220.67

La distribuzione di forze F? 4 AFY ¢ stata definita in modo da avere
momento ribaltante nullo al piede dell’edificio. L'ipotesi e verificata nelle
ultime due colonne della Tabella 9-13 in cui sono riportati 1 valori dei
momenti ribaltanti dati dalle componenti delle due distribuzioni di forze.
La somma al piede di tali momenti fornisce due valori uguali e opposti
del momento ribaltante.

La distribuzione di forze F +AF? , inoltre, € in equilibrio con tagli
di piano nulli nel telaio. Cio significa che la loro azione e tutta assorbita
dalla parete. I tagli trasmessi alla parete per effetto dell’applicazione del
contributo di secondo modo sono dati dall’Eq. (7.96). 11 calcolo & illustrato
in Figura 7.10. I valori ottenuti sono riassunti in Tabella 9-14.

I momenti trasmessi alla parete per effetto dell’applicazione del con-
tributo di secondo modo sono dati dall’Eq. (7.97). 11 calcolo ¢ illustrato in
Figura 7.11. I valori ottenuti sono riassunti in Tabella 9-5.

Tabella 9-14 — Valori di progetto dei tagli sollecitanti la parete per il secondo

modo
Piano X F®; X AF); | V@rw;i |
4 -618.73 -8.20 626.93
3 -448.98 -15.97 464.95
2 266.50 -21.12 245.38
1 870.17 -23.66 846.51
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Tabella 9-15 — Valori di progetto del momenti sollecitanti la parete per il

secondo modo

Piano j
F®; AF®;
1 2 3 4
[kN] [kN]
4 ) -8.20 -6018.52 -4012.35 -2006.17 0.00
618.7
169.7 -7.77 1036.64 518.32 0.00
2 715.5 -5.15 2273.06 0.00
1 603.7 -2.54 0.00
| ZMRrw,i® | 2006.17 3494.03 2708.82 0.00

3.7.3 Contributo dei modi superiori

Il contributo dei modi superiori al secondo deriva da una combinazione
empirica di tagli e momenti agenti sulla parete, prodotti da distribuzioni
di forze proporzionali al terzo e al quarto modo. Per queste distribuzioni
di forze non si pongono condizioni sull’equilibrio alla rotazione attorno
alla base.

Lo spettro da utilizzare ¢ quello gia definito per il contributo del se-
condo modo, i valori delle pseudo-accelerazioni da utilizzare sono quelle
che corrispondono, rispettivamente, ai periodi di terzo 75=0.0413s e di
quarto modo 74=0.0208s, e valgono: ngl (T5)=0.620g e
SE(T)=0.597g.

Le componenti delle distribuzioni di forze esterne F® e F sono
date dall’Eq. (7.98) applicata utilizzando le grandezze corrispondenti al
modo considerato.

L’azione delle distribuzioni F® e F ¢ tutta assorbita dalla parete.
I tagli trasmessi alla parete per effetto dell’applicazione dei contributi dei
modi superiori sono dati dall’Eq. (7.99). I valori ottenuti sono riassunti in
Tabella 9-16.
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Tabella 9-16 - Valori delle componenti delle distribuzioni di forze F® e F® e

corrispondenti valori dei tagli sulla parete

F® V® F@ %)
Piano
[kN] [kN] [kN] [kN]
4 151.28 151.28 -29.02 -29.02
3 -289.02 -137.74 98.09 69.07
2 -31.33 -169.07 -134.60 -65.53
1 318.07 149.00 93.65 28.12

Tabella 9-17 - Calcolo dei valori dei momenti dovuti al terzo modo

H; F® Piano j
[m] [kN] 1 2 3 4
12.80 151.28 1452.26 968.17 484.09 0.00
10.20 -289.02 -1849.71  -924.86 0.00
6.40 -31.33 -100.25 0.00
3.20 318.07 0.00
| ZMRrw,;® | 497.71 43.31 484.09 0.00
Tabella 9-18 - Calcolo dei valori dei momenti dovuti al quarto modo
H; F® Piano j
[m] [kN] 1 2 3 4
12.80 151.28 1452.26 968.17 484.09 0.00
10.20 _ -1849.71 -924.86 0.00
289.02
6.40 -31.33 -100.25 0.00
3.20 318.07 0.00
| ZMRrw,i® | 497.71 43.31 484.09 0.00
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Tabella 9-19 — Valori di progetto dei tagli e dei momenti sollecitanti la parete

dati dalla combinazione del terzo e del quarto modo

VMSUP gy ; MMSUPRy ;
Piano ’ ’
[kN] [kN]
4 46.21 0.00
3 46.23 147.87
2 54.40 40.59
1 45.49 151.30
0 - 0.00

I momenti trasmessi alla parete per effetto delle distribuzioni F® e
F sono dati dall’Eq. (7.100). I valori ottenuti sono riassunti in Tabella
9-17 e Tabella 9-18 rispettivamente.

I valori dei tagli e dei momenti agenti sulla parete per I'effetto com-
binato dei modi superiori si ottengono attraverso le Eq. (7.101) e (7.102)
rispettivamente. I loro valori sono riassunti in Tabella 9-19.

3.7.4 Somma dei contributi

I tagli ed 1 momenti di progetto sulla parete si ottengono sommando li-
nearmente i valori ottenuti per i contributi del primo modo, del secondo
modo e dei modi superiori mostrati in Tabella 9-9 e Tabella 9-11, Tabella
9-14 e Tabella 9-15, Tabella 9-19 rispettivamente.

Tali valori sono riassunti e sommati in Tabella 9-20 e Tabella 9-21.
Gli stessi dati sono rappresentati in Figura 9.7 e Figura 9.8.



Capitolo 9

4
3 -
2 [
1 -
O L
0 250 500
Vgy [kN]

a)

391
4 4 :
g
o
3 | 3 I :
2 | 2 | L
A
=%,
1 b 1 F =R
0 | 0 | |
0 500 1000 40 50 60 750 1500
Vg [kN] Vgy [kN] Viw [kN]
b) c) d)

Figura 9.7 — Tagli di progetto sollecitanti la parete dati dal a) primo

modo, b) secondo modo, ¢) modi superiori e d) contributo totale

Tabella 9-20 — Valori di progetto dei tagli sollecitanti la parete associati al

primo modo, al secondo modo e ai modi superiori e tagli di progetto totali

VOrw,i V@grw,i VMSUPRy VTotgpw,i
Piano
[kN] [kN] [kN] [kN]
4 194.05 594.9 45.2 834.18
3 264.24 441.2 45.3 750.70
2 310.82 232.8 53.3 596.93
1 381.98 803.2 44.5 1229.75
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4 4 4 4
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Figura 9.8 — Momenti di progetto sollecitanti della parete dati dal a)
primo modo, b) secondo modo, ¢) modi superiori e d) contributo totale

Tabella 9-21 — Valori di progetto dei momenti sollecitanti la parete associati

al primo modo, al secondo modo e a1 modi superiori e tagli di progetto totali

MOgw,; M®gw,; MMSUPRy MTotgw
Piano
[kN] [kN] [kN] [kN]
4 0.00 0.0 0.0 0.00
3 613.77 1903.6 144.8 2662.17
2 1103.61 3315.4 39.8 4458.87
1 1222.32 2570.4 148.1 3940.81
0 0 0 0 0.00

3.8 Progetto dello sforzo di post-tensione

I valori delle sollecitazioni di progetto determinate nel Paragrafo prece-
dente sono utilizzati per il progetto dello sforzo di post-tensione da appli-
care alla parete e per condurre le verifiche sulla sezione della parete de-
scritte nel Paragrafo 8 del Capitolo 7.

Le condizioni sulla limitazione delle tensioni normali sul calce-
struzzo, associate ai tre diagrammi limite mostrati in Figura 7.12, con-
sentono di ricavare, per ogni piano, tre valori dello sforzo normale di post-
tensione Np;i. In particolare, dalla condizione sulla limitazione delle
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tensioni di trazione in condizione sismica (diagramma a) si ricava, attra-
verso I’Eq. (7.105), il valore minimo necessario dello sforzo di post ten-
sione N f.?mm,i. La limitazione delle tensioni di compressione prevede due
condizioni assegnate, rispettivamente dalle Eq. (7.107) e (7.109). La
prima é relativa al momento della messa in tiro dei cavi di post-tensione
in assenza di sisma (diagramma b), la seconda alla situazione sismica
(diagramma c). I1 pit piccolo tra i valori IV Sz?max,i e N ;(f:),max,i derivanti da
queste due condizioni rappresenta, per ogni piano, il massimo valore che
¢ possibile assegnare allo sforzo di post-tensione.

I1 valore di progetto dello sforzo di post-tensione Npea € assunto pari
al valore minimo necessario N f)i?mm al piano in cui risulta minima la dif-
ferenza tra N ;(fz?min,i e min{N (E?max,i,N I()Cc),max,i} .

I valori di N pe,max,i € N E(é),max,i si considerano comprensivi dell’incre-
mento AN, =0.2N,. che compensa la perdita di carico dei cavi di post-
tensione nel tempo. Per rendere i valori N I(Ji?min,i confrontabili con
N Si?max,i e N I()CC),maX,i si applica 'incremento del 20%.

I valori calcolati per gli sforzi di post-tensione sopra descritti sono
raccolti in Tabella 9-22. La minima differenza tra N I(Ji,)min,i e
min{N S;?max,i’N f,?,max,i} si ha al secondo piano. Dunque, il valore minimo
dello sforzo di post-tensione di progetto, comprensivo dell'incremento del
20% € Nypcamn =7887.6kN . A vantaggio di sicurezza, questa quantita e
prima al multiplo di 1000 piu vicino. Il valore dello sforzo totale di pre-
compressione da conferire al momento della messa in tiro dei cavi:
Noyed +ANpea =8000kN . Tale quantita &€ compatibile a tutti i piani coi va-
lori massimi forniti dalle condizioni derivanti dalla limitazione delle ten-
sioni di compressione al momento del carico ed in condizione sismica.

Si osservi che il valore di progetto dello sforzo di precompressione,
una volta applicato, € uguale per le sezioni di tutti i piani. Nel caso in cui
Nyca+ANpa  risultasse maggiore, ad wun piano, rispetto a
min{N S;?max,i,N S},max,i} occorrerebbe assegnare una sezione di area piu
grande (incrementando la larghezza o lo spessore della parete) e ripetere
1l ciclo di progetto.
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Tabella 9-22 — Valori dello sforzo normale di post-tensione ai piani associati

alle condizioni a), b) e ¢)

a) b) c) N@® +ANpec -
N®@pe min,i N®@pe min,i N®) e max,i N©pemax,i min{N®
Piano +ANpe +ANpe +ANpe N@©}
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN]

-27716.45 -3259.74 21444.60 47654.66 24161.05
2843.78 3412.54 21372.60 41950.43 18528.82

6572.96 7887.56 21300.60 38077.25 14727.63

5404.94 6485.92 21228.60 39101.28 15823.66

= DN W

3.9 Verifiche sulla parete

3.9.1 Tensioni principali sulla parete

L’effetto combinato della tensione normale di compressione o, calcolata
con 'Eq. (7.104) in corrispondenza del baricentro della sezione (h=0), e
della tensione tangenziale . calcolata con 'Eq. (7.112) e sintetizzato nel
valore delle tensioni principali di trazione e compressione, calcolate at-
traverso le Eq. (7.110) e (7.111) rispettivamente.

I valori ottenuti delle tensioni principali sono raccolti in Tabella 9-23.
I1 valore massimo della tensione principale di trazione ed il valore minimo
della tensione principale di compressione sono confrontati, rispettiva-
mente col valori caratteristici della resistenza a trazione f.x =2.85MPa e
della resistenza a compressione fua =50MPa del calcestruzzo. In nessun
caso 1 valori delle tensioni principali eccedono 1 corrispondenti valori re-
sistenti.
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Tabella 9-23 — Valori delle tensioni normali oc, tangenziali t.c e

corrispondenti valori delle tensioni principali di trazione o: e compressione oy

Oc T oz Oy
Piano
[Mpa] [Mpa] [Mpa] [Mpa]
4 -8.39 1.39 0.22 -8.62
3 -8.39 1.25 0.18 -8.58
2 -8.39 0.99 0.12 -8.51
1 -8.39 2.05 0.47 -8.87

3.9.2 Deformabilita della parete

Per effetto delle sollecitazioni trasmesse dalla struttura alla parete, la
linea d’asse della parete si deforma dando luogo ad uno spostamento in
testa Awuderrw . Tale spostamento € analogo alla freccia di una trave a
mensola, deformabile a flessione e a taglio, soggetta ad una distribuzione
di forze F applicata trasversalmente alla linea d’asse, come mostrato in
Figura 7.13. Tale distribuzione deve essere ricavata in modo da essere in
equilibrio coi tagli agenti sulla parete associati al primo ed al secondo
modo, V®rw e V®grw presi coi segni. Per quanto riguarda i taglivg,,
si considera solo il contributo dato dalla prima delle quattro distribuzioni
dei tagli resistenti sulla struttura.

I1 valore delle forze F: é ricavato nelle prime 3 colonne della Tabella
9-24.

I1 contributo delle singole forze allo spostamento in testa alla parete
¢ dato dall’Eq. (7.113). Il valore del modulo di taglio del calcestruzzo ¢
dato dall’Eq. (7.117). Considerando un valore del coefficiente di Poisson
pari a v=0.1 il modulo di taglio vale G=16944.5MPa . Il valore dell’area
a taglio e dato dal prodotto dell’area della sezione per il fattore di taglio
x=5/6 evale: As=0.756m?>. I valori degli spostamenti in testa alla parete
sono riepilogati in Tabella 9-24.
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Tabella 9-24 — Valori degli spostamenti in testa alla parete dovuti alla

sua deformabilita a taglio e a flessione

. VOrw V@grw F; Aui @i Audet RW,i
Piano
[kN] [kN] [kN] [m] [ [m]
4 2.25 -626.93 -624.68 -0.0180 -0.00203 -0.0180
3 68.91 -464.95 -396.05 -0.0073 -0.00121 -0.0111
2 310.82 245.38 556.20 0.0051 0.00136 0.0138
1 -381.98 846.51 464.53 0.0012 0.00066 0.0076

YAudetrw,i -0.0077

Come assunto nella procedura di progetto, il valore totale dello spo-
stamento in testa alla parete Audtrw deve essere minore del 20% dello
spostamento dell’edificio valutato dall’analisi pushover all’attingimento
del collasso: 0.2ut0p =0.061m .

3.10 Riepilogo dei risultati del progetto

La procedura di progetto illustrata ha consentito di (i) determinare il va-
lore della costante di smorzamento viscoso dei dissipatori, (il) determi-
nare il valore dello sforzo normale che deve essere conferito dai cavi post-
tensione e, (iii) di individuare le dimensioni della parete.

Per il caso studio oggetto della presente applicazione la procedura e
stata iterata due volte, la prima utilizzando la parete indeformabile, la
seconda considerando la deformabilita a flessione e a taglio della parete.
I principali parametri di progetto ed i valori delle grandezze oggetto di
dimensionamento sono riassunti in Tabella 9-25.
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Tabella 9-25 — Riepilogo dei principali parametri utilizzati nella procedura e
valori delle quantita richieste per 'adeguamento dell’edificio a 4 piani

progettato per soli carichi gravitazionali

Npiani Agd Utop To Tsee gdisp §rich
prog. . .
[l [=] [m] [s] [s] [%] [%]
4 GL 0.50 0.305 1.21 4.66 15.3 40.6
bRW Lrw Cv Npc+ANpc
[m] [m] [kNs/mml] [kN]

0.30 3.00 2.43 8400







Capitolo 10
ANALISI DINAMICHE NON LINEARI

Nel presente Capitolo sono mostrati 1 risultati ottenuti sottoponendo ad
analisi dinamiche non lineari gli edifici della casistica, prima e dopo 'ade-
guamento. Per ogni caso, & valutata la risposta dei primi quattro telai in
direzione Y disposti in serie. La modellazione € identica a quella descritta
nei Paragrafi 1 e 2 del Capitolo 9. Per il calcestruzzo & considerato un
valore della resistenza media a compressione pari a 20 MPa, corrispon-
dente ad una resistenza caratteristica di 12 MPa. E stato volutamente
scelto un valore piuttosto basso della resistenza media del calcestruzzo
per simulare un decadimento delle proprieta meccaniche del materiale.
L’acciaio ¢ del tipo FeB44k per il quale é stato assunto un valore medio
della tensione di snervamento pari a 470 MPa.

L’analisi dinamica non lineare a PGA crescente ¢ stata impiegata per
valutare la risposta degli edifici non adeguati ed effettuare una stima del
valore della PGA associata all’attingimento, in un elemento della strut-
tura, (1) della rotazione alla corda associata al collasso della membratura
o (i1) della resistenza a taglio determinata col metodo del puntone ad in-
clinazione variabile. Il primo attingimento di una di queste condizioni in
uno degli elementi del telaio determina 'attingimento dello Stato Limite
di Collasso (SLC) per la struttura.

L’adeguamento degli edifici della casistica € stato condotto in due di-
verse configurazioni ad ognuna delle quali é associato un diverso valore
della PGA di progetto aga. Nella prima configurazione, alla struttura e
aggiunta solamente la parete. La PGA di progetto &€ assegnata pari alla
PGA massima agnopamp per cui € possibile adeguare attingendo al solo

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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smorzamento disponibile &4, della struttura. Nella seconda configura-
zione 'adeguamento € richiesto per un valore della PGA pari a agnobamp
aumentato di 0.20g. La maggiore richiesta di smorzamento € coperta ag-
giungendo alla parete 1 dissipatori viscosi lineari.

Per condurre le analisi sono stati impiegati 30 accelerogrammi arti-
ficiali, generati secondo le modalita descritte nel Capitolo 5.

Gli enti di risposta registrati per ogni analisi dinamica sono:

- gli spostamenti assoluti di piano;

- gli spostamenti relativi di piano;

- la richiesta di rotazione alla corda per ogni elemento del telaio,
normalizzata rispetto all'lomologo valore di capacita: Suicn/Su ;

- 1tagli della parete;

- 1 momenti flettenti della parete.

Per ogni ente di risposta, per l'assegnato valore della PGA, é preso in
considerazione il valore medio della massima risposta registrata per
ognuno dei 30 accelerogrammi.

La restituzione dei risultati ¢ effettuata sotto forma di grafici relativi
alla pilastrata o alla campata di trave appartenenti ad un determinato
telaio e allineamento. In ogni grafico ¢ mostrato 'andamento in eleva-
zione dei valori massimi degli enti di risposta. I valori medi sono eviden-
zlati e, dove pertinente, confrontati con i valori previsti dalla procedura.
In particolare, i valori medi dei massimi valori delle caratteristiche della
sollecitazione agenti sulla parete sono confrontati, ad ogni piano, coi cor-
rispondenti valori valutati secondo la procedura illustrata nel Paragrafo
7 del Capitolo 7. Il profilo degli spostamenti medi di piano € confrontato
col profilo degli spostamenti atteso (lineare con spostamento in sommita
pari a quello massimo della pushover all’attingimento dello SLU).

A corredo dei grafici, é riportata una sintesi dei principali parametri
di progetto in forma tabellare.
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1. Edificio 4 Piani - GL

1.1 Edificio nudo

4 4
3 3
2 2
1 1 ;
0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich / eu e1rich /eu e1rich /eu 6rich /eu
a) b) <) d)

Figura 10.1 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri per valori di a¢ tra 0.1+0.4g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

4 ;
; s
2 |
1 Z
0 | | 0 | | 0 | 0 |
00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15 00 05 1.0 15 00 05 1.0 15
erich / eu e1rich /eu erich /eu erich /eu
Q) b) c) d)

Figura 10.2 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi per valori di ag tra 0.1+0.4g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,
c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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4 4
3 r 3 r
2 r 2
1 1
0 : 0 :
0.0 0.2 0.4 0.0 0.1 0.2
u [m] Au [m]
a) b)

Figura 10.3 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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1.2 Edificio con parete

4
3
2
1
| | | |
| | | |
0 | 1 0 | 1 0 | 1 0 | 1
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich/eu erich/eu erich/eu 61"ich/eu
a) b) <) d)

Figura 10.4 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

4 4 4 4
] ] | |
] ] X X
3 r ! 3 ) ! 3 l 3 l
| | | |
1 1 : :
9 L | 2 | 2 , 2 1
| | | |
1 - ! 1t ! 1 ! 1 |
| | X X
| | | |
0 I 1 0 I 1 0 I 1 0 I 1
00 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 00 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich/ eu erich/ 9\,1 6rich/ eu elrich/ eu
a) b) 9 d)

Figura 10.5 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-1 — Parametri di progetto per 'edificio 4 piani GL con parete

agd Utop To Tsec §disp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.330 0.306 1.21 4.66 16.60 30x300
4 4 —@&B— 4
3 3 @ 3
2 2 F @ 2
1 1 - @ 1
!
0! | 0 | 0
0.00 0.25 0.50 0.00 0.10 0.20 0 1000 2000 0 2500 5000
u [m] Au [m] Vaw [kN] My [kNm]
a) b) ) d)

Figura 10.6 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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1.3 Edificio con parete e dissipatori

4 4 4 4
3 3 r 3 3
2 2 F 2 2
:
1 1 @ 1 1
| | |

0 I 1 0 I 1 0 I 1 0 I
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5

erich/eu erich/eu erich/eu 61"ich/eu

a) b) c) d)

Figura 10.7 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

4 4 4
| | |
| | |
| | |
3 1 3 1 3 1
| | |
| | |
2 | 2 | 2 |
| | |
| | |
1 | 1 | 1 |
| | | |
| | | |
0 I 1 0 I 1 0 I 1 0 I 1
00 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 00 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich/ eu erich/ 9\,1 6rich/ eu elrich/ eu
a) b) 9 d)

Figura 10.8 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-2 — Parametri di progetto per 'edificio 4 piani GL

con parete e dissipatori

agd Utop To Tsec gdisp grich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.500 0.306 1.21 4.66 16.60 40.60 2.31 30x300
4 — e 4 — B 4
U
li
3 - amw 3 - aw 3
1
1
2 I ab 2 L aw 2
II
1 1 aw 1
/I
0! ‘ 0 ‘ 0
0.00 0.25 0.50 0.00 0.10 0.20 0 1000 2000 0 2500 5000
u [m] Au [m] Viw [kN] My, [kNm]
a) 0) C) a)

Figura 10.9 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, ¢) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

1.4 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a quattro piani progettato per soli
carichi gravitazionali sono state condotte per valori di a; compresi tra
0.10g e 0.40g con un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di
Collasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al
piede del pilastro del quarto piano, appartenente al telaio 1 allineamento
2, per ag ~0.27g, come mostrato in Figura 10.1b. Nei pilastri, la richiesta
di rotazione alla corda tende a crescere spostandosi dai piani piu bassi
verso quelli piu alti, come si evince dai grafici mostrati in Figura 10.1
relativi ad una selezione di pilastrate del telaio. La richiesta di rotazione
alla corda delle travi si concentra nelle campate di estremita del secondo
impalcato come mostrato in Figura 10.2. Con riferimento alla Figura
10.3, il profilo degli spostamenti assoluti degli impalcati evidenzia un an-
damento pressoché lineare della domanda di spostamento. Tuttavia, il
grafico degli spostamenti relativi evidenzia una richiesta di spostamento
crescente con l'altezza.
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L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
Edisp =16.6%; la massima PGA agnopamp per cui € possibile adeguare
senza aggiungere dissipatori € 0.33g. La sezione assegnata alla parete e
30x300 cm ed e applicato uno sforzo totale di post tensione di 8000 kN.

L’analisi dinamica non lineare & condotta scalando gli accelero-
grammi ad una PGA di 0.33g. I risultati ottenuti sono mostrati in Figura
1.4, Figura 1.5 e Figura 1.6. Il raggiungimento dello Stato Limite di Col-
lasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede
della seconda pilastrata del primo telaio. Tale modalita €& coerente con
quanto previsto dall’analisi pushover. Rispetto al telaio non adeguato,
laggiunta della sola parete determina un incremento di circa 0.10g del
valore dell’accelerazione al suolo associato al collasso. Con riferimento
alla Figura 10.6a e Figura 10.6b, la presenza della parete determina un
profilo lineare degli spostamenti di piano, ovvero spostamenti relativi co-
stanti lungo I'altezza. Inoltre, la presenza della parete modifica la distri-
buzione delle richieste di rotazione alla corda sia nei pilastri che nelle
travi. Con riferimento alla Figura 10.4, la richiesta di rotazione alla
corda, concentrata agli ultimi due piani per il telaio nudo, & ora distri-
buita in maniera piu uniforme lungo l'altezza. Anche le travi sono mag-
giormente coinvolte nella risposta, particolarmente quelle ai piani infe-
riori delle campate di estremita. La previsione di tagli e momenti flettenti
della parete risulta sufficientemente accurata.

L’adeguamento con pareti e dissipatori € stato progettato per una
PGA di 0.50g . Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC é risultato pari a &, =40.6% . Sono stati inseriti due dis-
sipatori viscosl lineari per piano progettati per apportare un valore del
rapporto di smorzamento viscoso equivalente pari a &vamin =24%; la co-
stante di smorzamento viscoso vale ¢, =2.31kNs/mm. Le dimensioni della
sezione della parete ed il valore dello sforzo di post-tensione rimangono
invariate rispetto al caso senza dissipatori. Come atteso, 'edificio ade-
guato mostra una distribuzione delle richieste di rotazione alla corda ana-
loga al caso senza dissipatori sia per le travi che per 1 pilastri. Anche il
profilo degli spostamenti rimane inalterato. La previsione di tagli e mo-
menti flettenti della parete risulta in questo caso piu aderente ai valori
registrati dall’analisi.



408 Analisi dinamiche non lineari

2. Edificio 6 Piani - GL

2.1 Edificio nudo

6 6
5 5
4 4
3 3
2 2
1 ' 1 '
0 ! 0 ! 0 ! 0 !
00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15 00 05 1.0 1.5
Bricn / B4 Oricn / Bu Oricn / Ou Oricn / Ou
a) b) 9) d)

Figura 10.10 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri per valori di a¢ tra 0.10+0.40g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

6
5
4
3
2
' ' 1 '
0 L 0 L 0 L 0 ‘ |
00 05 1.0 15 00 05 10 15 00 05 10 15 00 05 1.0 1.5
Buien 7 O Bricn 7 Ou Bricn 7 Ou Brien 7 Oy
a) b) c) d)

Figura 10.11 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi per valori di ag tra 0.10+0.40g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — campata 1, d) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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6 6

5 5

4 r 4 r

3 3 r

2 2

1 1

0 0

0.00 0.25 0.50 0.00 0.10 0.20

u [m] Au [m]

Figura 10.12 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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2.2 Edificio con parete

6 —@m— 6 — @B, 6 @B —— 6 @
5 r @ i 5 @Z@i 5 r @mD i 5 r @O i
4 rOD i 4 r m}@% 4 O i 4 QO i
3 0 E 3 - @mm 3 0 E 3 o E
2 O i 2 O i 2 0 i 2 0O i
1 r MDE@) 1 r @(@D 1 r C@Gﬁ 1 r @ME@QD@D
0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
Bricn / B4 Bricn / O Bricn / 64 Bricn / 64
a) b) 9 d)
Figura 10.13 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
6 O——— 6 O 6 O 6 00—
5 O 5 O 5 O 5 o
4 r @O i 4 O i 4 - @D i 4 - @ i
3 - @O 3 o E 3 - @ ! 3 - @
2 r ME 2 r (IDZ@DE 2 r @Dﬂ@i 2 r @@i
1 r @DD@E 1 r @@DE 1 r mmai 1 r @@i
0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
Bricn / B4 Bricn / B4 Bricn / O Bricn / O
a) b) 9 d)

Figura 10.14 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-3 — Parametri di progetto per 'edificio 6 piani GL con parete

Qagd Utop To Tsec Eaisp Erich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.420 0.383 1.51 6.01 15.37 16.25 - 35x350
6 —W
5 @
i
3 e
2 [
1o
0 I : 0 : 0 :
0.00 0.50 1.00 0.00 0.10 0.20 0 2500 5000 0 10000 20000
u [m] Au [m] VewlkN] Mpw[kN]
a) b) 9) d)

Figura 10.15 — @) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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2.3 Edificio con parete e dissipatori

6 @, | 6, W, | 6 @ . | 6 @ ;
5 - @m ! 5 - @ 5 tam | 5 L @m |
4 tao 4t @mzm 4 o 4 rop
3 0 E 3 | @omo! 3 0 ; 3 0 ;
2 o | 2 o i 2 0 ! 2 0 '
1 oeomb | 1 w1 a@eo 1 @ow
PN IS S i o L. | S
0.0 05 1.0 1.5 00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15 00 05 10 15
erich / eu erich /eu erich / 6u erich / eu
Q) b) c) d)

Figura 10.16 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

60— 60— 60— 60—
5 O 5 0 5 O 5o |
4 @ 4 0 4@ 4 1 @
3 - @ ! 3 o 3 - @ ! 3 - o
2 | @ ! 2 | @ ! 2 | aow ! > | @
1 o) 1 e 1| e 1 e
o I A I it I a
0.0 05 1.0 15 00 05 1.0 1.5 00 05 L0 15 00 05 1.0 15
Bricn / 6, Bricn / B4 Oricn / Oy Bricn / 6,
a) b) 0 d)

Figura 10.17 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-4 — Parametri di progetto per 'edificio 6 piani GL

con parete e dissipatori

agd Utop To Tsec gdisp grich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.600 0.383 1.51 6.01 15.37 46.25 3.57 35x350
6 —@ED—
1
5 [ @
4 aw
1
3 [ ¢p
gk
)
1
0 |
0.00 0.50 1.00 0.00 0.05 0.10 0 2000 4000 0 10000 20000
u [m] Au [m] Viw [kNm] Mpw[kN]
a) b) c) d)

Figura 10.18 — @) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi
relativi, ¢) tagli della parete, d) momenti flettenti sulla parete

2.4 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a sei piani progettato per soli carichi
gravitazionali sono state condotte per valori di a; compresi tra 0.10g e
0.40g con un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di Collasso
avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede del
pilastro del sesto piano, appartenente al telaio 1 allineamento 2, per
as ~0.27g, come mostrato in Figura 10.10b.

Con riferimento alla Figura 10.10a, per la PGA di attingimento dello
SLC, tra il piede del pilastro del piano terra ed il piede del pilastro del
terzo impalcato la richiesta di rotazione alla corda si mantiene al di sotto
del 50% della 8u. Muovendosi verso 1 piani superiori la richiesta di rota-
zione alla corda cresce linearmente fino al piede del sesto impalcato,
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sezione in cui si verifica il primo attingimento della rotazione alla corda
ultima. Nelle travi dei primi quattro impalcati la richiesta di rotazione
alla corda si mantiene intorno al 30% della 9.. Salendo verso 1 piani su-
periori 'impegno deformativo delle travi diminuisce drasticamente, come
mostrato in Figura 10.11. Le travi della campata centrale del primo telaio
hanno un comportamento deformativo che si discosta rispetto a quello
delle campate vicine. Infatti, la richiesta di rotazione alla corda si man-
tiene intorno al 30% della Su solo al piede del primo e del secondo piano
per poi assestarsi su valori intorno al 10% spostandosi verso 1 piani supe-
riori. Con riferimento alla Figura 10.13, il profilo degli spostamenti asso-
luti degli impalcati evidenzia un andamento apparentemente lineare
della domanda di spostamento. Tuttavia, il grafico degli spostamenti re-
lativi evidenzia una richiesta di spostamento crescente con 'altezza.
L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
Eaisp =15.4%. La massima PGA agnopamp per cul e possibile adeguare
senza aggiungere dissipatori e 0.42g. La sezione assegnata alla parete e
35x350 cm ed ¢ applicato uno sforzo totale di post tensione di 24000 kN.
L’analisi dinamica non lineare € condotta assegnando un valore della
PGA paria a.a =0.42g . I risultati ottenuti sono mostrati in Figura 10.13,
Figura 10.14 e Figura 10.15. Il raggiungimento dello Stato Limite di Col-
lasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede
della seconda pilastrata del primo telaio. Tale modalita ¢ in linea con la
previsione dell’analisi pushover. Rispetto al telaio non adeguato, I'ag-
giunta della sola parete determina un incremento di circa 0.15g del valore
dell’accelerazione al suolo associata all’attingimento dello SLC. Con rife-
rimento alla Figura 10.15a, la presenza della parete determina un profilo
lineare degli spostamenti di piano, ovvero spostamenti relativi costanti
lungo l'altezza (Figura 10.15b). Inoltre, la presenza della parete modifica
la distribuzione delle richieste di rotazione alla corda sia nei pilastri che
nelle travi. Confrontando la Figura 10.10 relativa al telaio nudo, con la
Figura 10.14, ¢ evidente la ridistribuzione delle richieste di rotazione alla
corda. In particolare, 'aggiunta della parete sposta I'attingimento del col-
lasso dal piede del pilastro all'ultimo impalcato al piede del pilastro del
piano terra. Per le travi, all’attingimento dello SLC vengono raggiunti
valori piu alti della richiesta di rotazione alla corda rispetto al telaio
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nudo. La previsione di tagli e momenti flettenti della parete risulta per-
fettamente sovrapponibile ai valori medi registrati dall’analisi.

L’adeguamento con pareti e dissipatori & stato progettato per una
PGA di 0.60g. Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC é risultato pari a &.s =46.3% . Sono stati inseriti due dis-
sipatori viscosi lineari per piano progettati per apportare un valore del
rapporto di smorzamento viscoso equivalente pari a &.amin =30.9%; la co-
stante di smorzamento vale ¢, =3.57kNs/mm . Le dimensioni della se-
zione della parete rimangono invariate rispetto al caso senza dissipatori,
mentre il valore dello sforzo di post-tensione richiesto & di 20000 kN.
Come atteso, I'edificio adeguato mostra una distribuzione delle richieste
di rotazione alla corda analoga al caso senza dissipatori sia per le travi
che per 1 pilastri. Anche il profilo degli spostamenti rimane inalterato. La
previsione di tagli e momenti flettenti della parete risulta ancora perfet-
tamente sovrapponibile ai valori registrati dall’analisi.
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3. Edificio 4 Piani - SIS

3.1 Edificio nudo

4 4 4 4
3 3 3 3
2 2 2 2
1 5 1 1 5 1 5
0 ‘ 0 ‘ 0 ‘ 0 ‘
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich / eu erich / 6u eﬁch / eu eﬁch / eu
a) b) ¢) d)
Figura 10.19 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri per valori di a¢ tra 0.40+0.70g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
4 4 4 4
3 3 3 3
2 2 2 2
1 : 1 : 1 5 1 E
0 | i 0 | i 0 | i O | i
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich / eu erich / eu erich / eu erich / eu
a) b) <) d)

Figura 10.20 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi per valori di ag tra 0.10+0.70g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — campata 1, d) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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4 4

3 r 3 r
2 2 F
1 1
0 0

0.0 0.2 0.4 0.0 0.1 0.2
u [m] Au [m]
a) b)

Figura 10.21 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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3.2 Edificio con parete

4 @ — 4 —@— 4 — @ —— 4 T @—
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0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
elrich / eu erich / eu erich / eu erich / 6u
a) b) 0) d)

Figura 10.22 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri:
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

4 O—:i 4 O—:i 4 O@—:i 4 O—:i
| | | |
] ] ] ]
3 @ ! 3 O ! 3 @ ! 3 O !
] ] ] ]
2 @ 2 o 2 @ 2 fo
| | | |
| | | |
1 r @ ' 1 - @ ' 1 r @ ' 1 r @ '
0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
erich / eu erich / eu erich / eu erich / eu
a) b) 0) d)

Figura 10.23 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi:
a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-5 — Parametri di progetto per 'edificio 4 piani SIS con parete

Agd Utop TO Tsec §disp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.410 0.254 0.57 1.89 19.72 - - 30x300
4 4 aw 4
3 3 r amw 3
2 2 - am 2
1 1 - awm 1
0 ‘ 0 ‘ 0
0.00 0.25 050  0.00 0.05 0.10 0 2000 4000 0 7500 15000
u [m] Au [m] Vaw [KNm] My [kNm]
a) b) 0) d)

Figura 10.24 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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3.3 Edificio con parete e dissipatori

4 @ — 4 —@— 4 — @ —— 4 T @—

1 1 1 1
1 1 1 1
1 1 1 1
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3 O ! 3 @ ! 3 O ! 3 O !
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1 - @ ' 1 «a» | 1 (@)} 1 - a» !
0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
elrich / eu erich / eu erich / eu erich / 6u
a) b) ) d)

Figura 10.25 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: @) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

4 1 4 1 4 1 4 1
| | | |
| | | |

3 r@ ! 3 1O ! 3 r@ ! 3 rO !
1 1 1 1

2 F@ 2 low 2 @ 9 Lo
| | | |
1 1 1 1

1 @ 1 o 1+ @ 1 o

o L ! o L ! o L. ! P

0.0 05 1.0 1.5 00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15 00 05 1.0 1.5
erich / eu erich / eu erich / eu erich / eu
a) b) 9] d)

Figura 10.26 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-6 — Parametri di progetto per I'edificio 4 piani SIS
con parete e dissipatori

Qgd Utop To Tsec gdisp grich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.600 0.254  0.57 1.89 19.72 33.70 3.07 30x300
4 4 aw 4
3 3 - am 3
2 2 - «m 2
1 1+ a«a 1
0! ‘ 0 ‘ 0
0.00 0.25 0.50 0.00 0.05 0.10 0 2000 4000 0 7500 15000
u [m] Au [m] Viaw [KNm] Mgy, [kNm]
a) b) c) d)

Figura 10.27 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

3.4 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a quattro piani progettato per soste-
nere l'azione sismica sono state condotte per valori di a; compresi tra
0.40g e 0.70g con un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di
Collasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al
piede del pilastro del terzo piano, telaio 1, allineamento 2, per a; ~0.65g
come mostrato in Figura 10.19b. Nelle travi dei primi due impalcati la
richiesta di rotazione alla corda si mantiene intorno al 50% della Su. Sa-
lendo verso 1 piani superiori 'impegno deformativo delle travi diminuisce
linearmente, come mostrato in Figura 10.20. Con riferimento alla Figura
10.21, il profilo degli spostamenti assoluti degli impalcati evidenzia un
andamento apparentemente lineare della domanda di spostamento.
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Tuttavia, il grafico degli spostamenti relativi evidenzia una richiesta di
spostamento crescente con l'altezza fino al terzo piano per poi tornare a
diminuire verso il quarto piano.

L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
Eaisp =19.7%; la massima PGA agnopamp per cui e possibile adeguare
senza aggiungere dissipatori € 0.41g. La sezione assegnata alla parete e
30x300 cm ed & applicato uno sforzo totale di post tensione di 21000 kN.

L’analisi dinamica non lineare & condotta scalando gli accelero-
grammi ad una PGA di 0.41g. I risultati ottenuti sono mostrati in Figura
10.22, Figura 10.23 e Figura 10.24. Il profilo degli spostamenti di piano
ottenuto dall’analisi dinamica si discosta nettamente dal profilo di spo-
stamenti atteso, come mostrato in Figura 10.24a. Tale discrepanza evi-
denzia una previsione eccessivamente cautelativa del valore della PGA
per cui viene attinto il collasso in presenza della sola parete. Tale errore
di previsione si evince chiaramente esaminando i grafici delle richieste di
rotazione alla corda. Infatti, con riferimento alla pilastrata in Figura
10.22¢, al cui piede era atteso l'attingimento della rotazione ultima alla
corda per la PGA prevista dalla procedura, & stato attinto circa il 75%
della Su.

L’adeguamento con parete e dissipatori & stato progettato per una
PGA di 0.60g. Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC é risultato pari a & =33.7%. Sono stati inseriti due dis-
sipatori lineari per piano la cui costante di smorzamento viscoso vale
ca =3.07 kNs/mm . Le dimensioni della sezione della parete ed il valore
dello sforzo di post-tensione rimangono invariate rispetto al caso senza
dissipatori. I risultati ottenuti, riepilogati in Figura 10.25, Figura 10.26
e Figura 10.27, evidenziano le stesse criticita appena discusse per il caso
con la sola parete. L'origine dell’errore nella previsione del valore della
PGA di attingimento dello SLC e discussa nel dettaglio nel Paragrafo 6
del presente Capitolo.
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4. Edificio 6 Piani - SIS

4.1 Edificio nudo

6 6 6 ;
5 r 5 b 5 | §
4 r 4 b 4 - i
3 r 3 3 | .
2 r 2 L | 9 L '
1 : | L | L] |
0 : 0 : 0 : 0 o
0.0 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5
O, / © 0, / O 0. /6 00 05 1.0 15
rich u rich u rich u eriCh / eu
a) b) 9) d)

Figura 10.28 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri per valori di ag tra 0.50+0.70g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4

0 : 0 : 0 : 0 :

0.0 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5 0.0 05 1.0 1.5
erich / eu erich / eu erich / eu erich / eu
a) b) 9] d)

Figura 10.29 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi per valori di ag tra 0.50+0.70g (passo 0.10g):
a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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6
5 L
4 L
3 L
9 L
1k

0 0

0.0 0.2 0.4 0.0 0.1 0.2
u [m] Au [m]
a) b)

Figura 10.30 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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4.2 Edificio con parete
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a) b) 9 d)
Figura 10.31 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
6 O 6 O 6 O 6 O
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00 05 1.0 15 0.0 05 1.0 1.5 00 05 10 15 00 05 10 15
Brien 7 B4 Bricn 7 Ou Bricn 7 Ou Bricn 7 Ou
a) b) 9 d)

Figura 10.32 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-7 — Parametri di progetto per 'edificio 6 piani SIS con parete

Qgd Utop To Tsec §disp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%]  [kNs/mm] RW
0.38 0.297 0.70 2.17 16.43 - - 50x350
6 ——@Om—
/
5 - amyf
7
4 - @
3 @
/
2 O
1
1 Q¢
/
0 L
0.00 0.20 0.40 0.00 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] ViwlkN] Myw[kN]
Q) b) c) d)

Figura 10.33 — @) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi
relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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4.3 Edificio con parete e dissipatori

6 @—;7 6 ﬂ—;i 6 ﬂ—;i 6 w—;i
5 o : 5 Lo : 5 1o : 5 0 :
O A O
3 0 , 3 0 , 3 b , 3 0 ,
2 0 i 2 O i 2 +0O i 2 0 i
1 e 1w 1+ b 1w |
A I T T it T R O A O
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
Bicn 7 O Bricn 7 Oy Biicn / O Biicn / O
a) b) 9 d)
Figura 10.34 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
6 O 6 O 6 O 6 O
5 @ i 5 10 | 5 ro | 5l
4 @@ i 4 - @ i 4 @ i 4 @ i
3t 3t 3 e 3 ra
2 r@ i 2 @ i 2 @ i 2 - @ i
1 r @ E 1 - @ E 1 r @ E 1 @ E
) ANV SN [ RS S N SRR S () A
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
Bricn / By Bricn / B Bricn / B Bricn / B
a) b) 9 d)

Figura 10.35 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,



428 Analisi dinamiche non lineari

Tabella 10-8 — Parametri di progetto per I'edificio 6 piani SIS
con parete e dissipatori

agd Utop To Tsec gdisp grich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.600 0.297 0.70 2.17 16.43 33.75 5.363 50x350
6 —@ED—
/
5 - aup
7
4 a
3L aw
/
2
7
1 Q@
/
0 |
0.00 0.20 0.40 0.00 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] VewlkN] Myw[kN]
Q) b) c) d)

Figura 10.36 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

4.4 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a sei piani progettato per sostenere
l’azione sismica sono state condotte per valori di a; compresi tra 0.50g e
0.70g con un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di Collasso
avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede del
pilastro del quinto piano, telaio 1, allineamento 2, per as~0.59g, come
mostrato in Figura 10.28b. Nelle travi la richiesta di rotazione alla corda
si mantiene intorno al 50% della S. a tutti i piani eccetto gli ultimi due,
come mostrato in Figura 10.29. Con riferimento alla Figura 10.30, il pro-
filo degli spostamenti assoluti degli impalcati evidenzia un andamento
apparentemente lineare della domanda di spostamento. Tuttavia, la
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pendenza del grafico degli spostamenti relativi evidenzia una richiesta di
spostamento crescente con I'altezza che ha un picco al quinto impalcato.

L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
equivalente Eaisp =16.4%; la massima PGA agxnopamp per cui € possibile ade-
guare senza aggiungere dissipatori vale 0.38g. La sezione assegnata alla
parete ¢ 50x350 cm ed € applicato uno sforzo totale di post tensione di
27000 kN.

L’analisi dinamica non lineare & condotta scalando gli accelero-
grammi ad una PGA di 0.38g. I risultati ottenuti sono mostrati nelle Fi-
gure Figura 10.31, Figura 10.32 e Figura 10.33. Il profilo degli sposta-
menti di piano ottenuto dall’analisi dinamica si discosta nettamente dal
profilo di spostamenti atteso, come mostrato in Figura 10.33a. Tale di-
screpanza evidenzia una previsione eccessivamente cautelativa del va-
lore della PGA per cui viene attinto il collasso in presenza della sola pa-
rete. Tale errore di previsione si evince chiaramente esaminando i grafici
delle richieste di rotazione alla corda. Infatti, con riferimento alla pila-
strata in Figura 10.31c, al cui piede era atteso 'attingimento della rota-
zione ultima alla corda per la PGA prevista dalla procedura, & stato at-
tinto circa '85% della Su.

L’adeguamento con parete e dissipatori & stato progettato per una
PGA di 0.60g. Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC e risultato pari a & =33.7%. Sono stati inseriti due dis-
sipatori lineari per piano la cui costante di smorzamento viscoso vale
ca=5.36 kNs/mm . I risultati ottenuti, riepilogati nelle Figure Figura
10.34, Figura 10.35, Figura 10.36, evidenziano le stesse criticita appena
discusse per il caso con la sola parete. L'origine dell’errore nella previ-
sione del valore della PGA di attingimento dello SLC e discussa nel det-
taglio nel Paragrafo 6 del presente Capitolo.
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5. Esame complessivo dei risultati

Le analisi dinamiche non lineari condotte sui telai prima e dopo 'adegua-
mento con le sole pareti e con le pareti ed 1 dissipatori hanno permesso di
verificare la qualita delle previsioni effettuate dalla proceduta proposta.

5.1 Telai nudi

Per quanto riguarda gli edifici progettati per sostenere 1 soli carichi gra-
vitazionali, la risposta dei telai non adeguati non ha rivelato particolari
carenze (e.g. attivazione di un meccanismo di piano debole). Tuttavia, si
¢ osservato che le deformazioni tendono a concentrarsi maggiormente ai
piani superiori.

Per quanto riguarda gli edifici progettati per I'azione sismica, ’'ana-
lisi dinamica incrementale ha rivelato un’ottima capacita di questi telai
di resistere all’azione sismica. Si ritiene che questo comportamento,
buono oltre le attese, possa essere dovuto ad una serie di fattori relativi
alla conduzione del progetto simulato. In primo luogo, analizzando col
metodo agli Stati Limite una struttura progettata col metodo delle T.A.,
¢ possibile riscontrare una (involontaria) sovraresistenza dei pilastri ri-
spetto alle travi [19]. Infatti, mentre per gli elementi semplicemente in-
flessii due metodi forniscono valori del momento resistente confrontabili,
negli elementi pressoinflessi entra in gioco in maniera rilevante il ruolo

250 -
M sl
200 - o

150 4

100
b

o
Figura 10.37 — Confronto tra domini di resistenza M-N per T.A. e SLU

relativi ad un pilastro 30x60 con armatura simmetrica costituita da 3¢ 14
[19]

r T T - T T o
-500 500 1000 1500 2000 N 2500



Capitolo 10 431

delle armature compresse, il cui contributo € sostanzialmente piu rile-
vante applicando il metodo agli Stati Limite. Tali osservazioni possono
essere visualizzate confrontando i domini M-N ricavati col metodo alle
T.A. e allo SLU per un pilastro 30x60 armato con 3¢14 per lato (Figura
10.37).

In secondo luogo, ha certamente influito sull’esito della progettazione
simulata l'aver iterato il progetto degli elementi strutturali fino al soddi-
sfacimento delle verifiche tenendo conto della ridistribuzione delle solle-
citazioni, in relazione alle rigidezze relative degli elementi, a seguito dei
cambi di sezioni effettuati nell’iterazione precedente. Tale pratica, infatti,
non era universalmente utilizzata dai progettisti. Inoltre, dove necessa-
rio, la dimensione delle sezioni € stata aumentata in modo da evitare bru-
sche variazioni di sezione nella stessa pilastrata nel passaggio da un
piano all’altro.

5.2 Telai GL adeguati

La procedura di progetto dell’adeguamento, applicata ai telai a 4 e 6 piani
originariamente progettati per soli carichi gravitazionali, si € rivelata ef-
ficace nella previsione del valore della PGA per il quale avviene, in pre-
senza della parete, 'attingimento dello SLC. Cio € evidente esaminando
la Figura 10.6a e la Figura 10.15a relative, rispettivamente, agli edifici a
quattro e a sei piani accoppiati alla sola parete. Tali figure mostrano come
1l profilo degli spostamenti previsto sia risultato perfettamente sovrappo-
nibile a quello medio ottenuto dall’analisi dinamica per il valore dell’ aga
prevista.

Anche la previsione dei tagli e dei momenti flettenti della parete e
risultata sufficientemente accurata in entrambi 1 casi, particolarmente
per l'edificio a 6 piani.

L’aggiunta dei dissipatori permette di conseguire un incremento di
0.20g del valore della PGA che puo essere sostenuta dagli edifici all’attin-
gimento dello SLC. L'inserimento dei dissipatori non modifica il profilo
degli spostamenti né altera in maniera rilevante la distribuzione della
richiesta di rotazione alla corda negli elementi del telaio.
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5.3 Telai SIS adeguati

La procedura di progetto dell’adeguamento, applicata ai telai a 4 e 6 piani
progettati per sostenere I'azione sismica ha rivelato delle carenze nella
previsione di a@gnopamp ovvero della PGA per cui e possibile adeguare in
assenza di dissipatori. Cio € evidente dall’esame della Figura 10.24a e
Figura 10.36a relative, rispettivamente, ai telai a 4 e 6 piani accoppiati
alla sola parete. In entrambi 1 casi il valore di agnopamp previsto dalla pro-
cedura e sottostimato. Infatti, le medie degli spostamenti di piano deri-
vanti dall’analisi dinamica per @ga =agnopamp sono inferiori ai valori di spo-
stamento attesi.

La previsione di agnopamp dipende da due variabili che vengono fissate
nei primi passaggi della procedura: il valore disponibile del rapporto di
smorzamento viscoso equivalente Eaisp ed il periodo secante Tsec. Rite-
nendo razionali 1 valori ottenuti per Eaisp, Iorigine dell’errore é stata at-
tribuita alla previsione di Ts.. attraverso I’analisi statica non lineare.

La risposta del telaio 4 Piani SIS e stata analizzata per verificare tale
1potesi. Sovrapponendo la risposta Qpase-ltop Ottenuta dall’analisi dina-
mica non lineare per 1 30 accelerogrammi alla curva di pushover € possi-
bile osservare come il taglio alla base ecceda il valore massimo previsto
dalla pushover in piu istanti della storia di carico, come mostrato nella
Figura 10.38. Mediamente, il valore del taglio alla base all’attingimento
dello SLC previsto con la pushover & superato del 38%. A partire dalla
storia dello spostamento dell’'ultimo impalcato dell’edificio & stato valu-
tato, per 1 30 accelerogrammi, il massimo valore del periodo di oscilla-
zione (tempo necessario a compiere un ciclo di oscillazione). Mediamente,
tale periodo vale 1.63 s a fronte del valore 1.89 s stimato utilizzando la
procedura proposta.

L’errore derivante dall’aver sottostimato il taglio alla base porta,
dapprima, a determinare una rigidezza secante minore di quella effettiva,
dunque un periodo secante piu lungo di quello effettivo. Nella zona dello
spettro a spostamenti crescenti, cio si traduce nella previsione di valori
piu ampi dello spostamento spettrale, dunque di valori inferiori della
PGA per cui avviene I'attingimento dello SLC. Invece, nella zona a spo-
stamenti costanti gli effetti di un’erronea valutazione del periodo secante
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Figura 10.38 — Sovrapposizione della curva di pushover con la risposta
@base-Utop Ottenuta per 1 30 accelerogrammi per l'edificio 4 Piani SIS.
In evidenza il valore medio dei massimi tagli alla base registrati dalle analisi
dinamiche non lineari

sulla previsione dello spostamento sono, evidentemente, molto meno sen-
sibili al punto da risultare trascurabili.

Tale conclusione trova riscontro nel fatto I'errore nella previsione del
taglio alla base non determina effetti significativi sulla stima di @gnobamp
nel caso degli edifici progettati per soli carichi gravitazionali poiché la
loro rigidezza secante, per quanto sottostimata, &€ comunque bassa ed il
periodo secante ricade ampiamente nella zona a spostamenti costanti
dello spettro. L’errore, invece, ha effetti importanti nel caso degli edifici
progettati per il sisma e porta a sottostimare il valore di @gnopamp in ma-
niera non trascurabile.

6. Correzione del periodo secante

E noto che I'analisi statica non lineare conduce a previsioni del taglio alla
base anche molto conservative se viene presa in considerazione un’unica
distribuzione di forze orizzontali. In particolare, i tagli determinati
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attraverso l'analisi pushover con distribuzione di forse proporzionale al
primo modo possono essere considerati come 1 tagli da primo modo.

Al fine di rendere piu accurata la valutazione della rigidezza secante,
la procedura con la quale valutare la rigidezza efficace ¢ modificata in
modo da tenere conto del taglio alla base derivante dal secondo modo di
vibrazione.

Il taglio alla base ottenuto dall’analisi pushover all’attingimento
dello SLC si considera rappresentativo del taglio dovuto al primo modo di
vibrazione V"
cante deve includere il contributo del taglio del secondo modo:

. Il taglio alla base con cui, determinare la rigidezza se-

® Ly
= u (10.1)

Utop

sec

dove utwp € lo spostamento in sommita dell’edificio determinato attraverso
la pushover all’attingimento dello SLC.

Nota la rigidezza secante ¢ immediato ricavare il periodo secante
dell’oscillatore equivalente alla struttura:

—on |1 (10.2)

Lo spostamento uspor dell’oscillatore equivalente all’edificio e defi-
nito attraverso I'Eq. (7.33).

I1 taglio alla base dovuto al secondo modo di vibrazione ¢ cosi valutato
[109]:

VéZ) _ m(z)aSa (T2’Eadisp )PGA=1g (10.3)
dove, m® & la massa modale associata al secondo modo di vibrazione e
Sa(T2,Edisp) peasg © L'accelerazione valutata interrogando lo spettro con
smorzamento viscoso Eaisp scalato a PGA unitaria in corrispondenza del
periodo di secondo modo 7%.

Il moltiplicatore a rappresenta il fattore di scala dello spettro. Si os-
servi che tale moltiplicatore rappresenta proprio il valore della agnopamp
cercato. Il valore del moltiplicatore a si determina iterativamente
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imponendo che lo spostamento spettrale Sa(Tsec,Edisp) poa_y, Sia pari allo
spostamento uspor dell’oscillatore equivalente all’edificio.

Nei Paragrafi 8 e 9 sono riportati 1 risultati delle analisi dinamiche
non lineari ottenuti applicando la procedura con le modifiche appena il-
lustrate.

7. Correzione della previsione delle sollecitazioni della parete

Al fine di migliorare la previsione dei tagli e dei momenti flettenti nella
parete si introduce un coefficiente di riduzione (® da applicare alla

pseudo-accelerazione elastica associata al secondo modoS{’, ricavata a
partire dallo spettro scalato alla PGA di progetto.

11 coefficiente £, proposto da Bosco et al [113], vale:

¢ =0.0042n2 -0.135n, +1.190 (10.4)

L’introduzione di tale coefficiente deriva dalla considerazione del
fatto che la pseudo-accelerazione S’ associata alla distribuzione di forze
proporzionale al secondo modo F® assume, in genere, valori pit bassi di
quella associata alla risposta di un sistema ad un unico grado di liberta
elastico che oscilla col periodo di secondo modo della struttura.

La formula proposta da Bosco et al per il coefficiente {® & di natura
empirica. Tale espressione ¢ stata ricavata dagli autori per migliorare la
previsione delle caratteristiche della sollecitazione nei telai rigidi incer-
nierati alla base (strongback) facenti parte di un telaio in acciaio. La for-
mula é stata ricavata confrontando le caratteristiche della sollecitazione
stimate per lo strongback con quelle registrate dall’analisi dinamica. Gli
autori hanno osservato una correlazione tra il valore di tale coefficiente
ed il numero di piani. L’espressione ¢ stata tarata dagli autori minimiz-
zando la differenza tra le previsioni delle forze, affette dal coefficiente ¢
, ed 1 corrispondenti valori ottenuti dall’analisi dinamica. L’inserimento
di un telaio rigido incernierato alla base e collegato a telai in cui possono
svilupparsi plasticizzazioni realizza una tipologia strutturale analoga a
quella studiata nel presente lavoro. In assenza di uno studio specifico,
Papplicazione di tale espressione si ritiene accettabile nell’ambito della
procedura proposta.
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8. Edificio 4 Piani - SIS modificato

8.1 Edificio con parete
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Figura 10.39 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: @) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura 10.40 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-9 — Parametri di progetto per 'edificio 4 piani SIS con parete

Agd Utop TO Tsec §disp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.490 0.254 0.57 1.56 19.72 - - 30x300
4 4 —— @D 4
3 3 r @O 3
2 2 r @O 2
1 1 r @ 1
(e : 0 : 0
0.00 0.25 0.50 0.00 0.05 0.10 0 2000 4000 0 7500 15000
u [m] Au [m] View [kNm] My, [kNm]
a) b) ) d)

Figura 10.41 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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8.2 Edificio con parete e dissipatori
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Figura 10.42 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura 10.43 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-10 — Parametri di progetto per I'edificio 4 piani SIS
con parete e dissipatori

Agd Utop To Tsec gdisp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.700 0.254 0.57 1.56 19.72 31.53 3.14 30x300
4
3
2
1
0
0.00 0.25 0.50 0.00 0.05 0.10 0 2000 4000 0 7500 15000
u [m] Au [m] Vaw [kNm] My [kNm]
a) b) 0) d)

Figura 10.44 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

8.3 Discussione dei risultati

I1 periodo secante dell’edificio 4 Piani — SIS ¢ stato rivalutato tenendo
conto del contributo del secondo modo al taglio alla base, secondo la pro-
ceduta illustrata nel Paragrafo 6. Il periodo secante € passato dai prece-
denti 2.05s a 1.56s ed il valore massimo della PGA per cui € possibile
adeguare con &aisp=19.72% € 0.70g. La sezione assegnata alla parete e
30x300 cm ed & applicato uno sforzo totale di post tensione di 17000 kN.

L’analisi dinamica € stata condotta assegnando un valore della PGA
pari a aga =0.70g . Il raggiungimento dello Stato Limite di Collasso av-
viene per attingimento della rotazione alla corda ultima al primo ordine
della terza pilastrata appartenente al quarto telaio (campata della scala).
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Con riferimento alla Figura 10.41a e Figura 10.41b ¢ evidente che la
parete e in grado di imporre un profilo degli spostamenti lineare e che 1
valori medi dei massimi spostamenti si dispongono secondo la previsione.

Si osservi che il valore della PGA di adeguamento con la sola parete,
0.49¢g, ¢ inferiore a quello stimato per il raggiungimento dello SLC per il
telaio nudo. Cio significa che la semplice aggiunta della parete non e, in
questo caso, in grado di apportare un guadagno in termini di massima
PGA all’attingimento dello SLC. La presenza della parete tende a spo-
stare la richiesta di rotazione alla corda dai piani piu alti verso il piano
terra dell’edificio. I’attingimento della rotazione alla corda ultima av-
viene ora al piede delle pilastrate e non in sommita, come per il telaio
nudo. Inoltre, confrontando la Figura 10.2 e la Figura 10.43 ¢ evidente
che le travi del telaio adeguato risultano maggiormente coinvolte nella
risposta rispetto a quelle del telaio nudo. La previsione dei tagli e dei
momenti flettenti della parete risulta sovrastimata. Tuttavia, la previ-
sione migliora sensibilmente applicando il fattore di riduzione del contri-
buto del secondo modo introdotto nel Paragrafo 7, come mostrato in Fi-
gura 10.44c e Figura 10.44d.

L’edificio € stato adeguato con parete e dissipatori per una PGA
aga =0.90g . Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC e risultato pari a & =31.5%. I dissipatori, due per ogni
piano, sono stati progettati per apportare un valore del rapporto di smor-
zamento viscoso equivalente pari a &vamin =11.8% ; la costante di smorza-
mento vale ¢y =3.14 kNs/mm . Le dimensioni della sezione della parete
rimangono invariate rispetto al caso senza dissipatori, mentre il valore
dello sforzo di post-tensione richiesto ¢ di 19000 kN. Come atteso, I'edifi-
cio adeguato mostra una distribuzione delle richieste di rotazione alla
corda analoga al caso senza dissipatori sia per le travi che per i pilastri.
Anche il profilo degli spostamenti rimane pressoché inalterato.
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9. Edificio 6 Piani — SIS modificato

9.1 Edificio con parete

6 {}B—:i 6 % 6 ﬂ—:i 6 {D—:i
5 O 5 fam ! 5 0 5 0
4 O i 4 1O i 4 10 i 4 1O i
3 o E 3 0 E 3 o E 3 p E
20 i 2 O i 2 +o i 2 0 i
1 r @UD@E 1 mi 1 r ((Ii@ 1 r @ E
0 v I R O S
00 05 1.0 15 00 05 10 15 00 05 10 15 0.0 0.5 1.0 1.5
Bricn / O Bricn / B Bricn / B Bricn / O
a) b) 9 d)
Figura 10.45 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
6 O—:i 6 O—:i 6 O—:i 6 O
5 @ ! 5 o : 5 o : 5 Lop !
4 - @ i 4 r @ i 4 - @ i 4 - @ i
3 o 3 @ 3 r@ 3 L@
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0 : 0 : 0 : 0 :
0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5 0.0 0.5 1.0 1.5
Bricn / 6, Bricn / 6, Bricn / 6, Bricn / 6,
a) b) c) d)

Figura 10.46 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,

¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-11 — Parametri di progetto per I'edificio 6 piani SIS

con parete
) T Tsec is ric v
Agd Utop 0 §d0 p §0 h c Sez. RW
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm]
0.49 0.297 0.70 1.67 16.43 - - 50x350
6 @y 6
/
5 + @i 5
7
4 @ 4
3 r @[/);D 3 r
2 L o 2t
/
1 tcb 1 r
7
0 ‘ 0
0.00 0.20 0.40 0.00 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] VewlkN] MpwlkN]
a) b) c) d)

Figura 10.47 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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9.2 Edificio con parete e dissipatori

6 @ 6 @ 6 @ 6 @B
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Bricn / By Bricn / B Bricn / B Bricn / By
a) b) 19 d)
Figura 10.48 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
6 O 6 O 6 O 6 O
5 Lam , 5 to , 5 Lo , 5 o !
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a) b) 9] d)

Figura 10.49 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella 10-12 — Parametri di progetto per I'edificio 6 piani SIS
con parete e dissipatori

Agd Utop To Tsec gdisp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%]  [kNs/mm] RW
0.70 0.297 0.70 1.67 16.43 28.75 4.95 50x350
6 — —@ED 6
/
5 + @i 5 +
1
4+ @@ 4
3 r @5]’)» 3 r
2 | @ 2t
1
1 1 F
/
0 | 0 |
0.00 0.20 0.40 0.00 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] VewlkN] MpwlkN]
a) b) c) d)

Figura 10.50 — @) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

9.3 Discussione dei risultati

I1 periodo secante dell’edificio 6 Piani — SIS ¢ stato rivalutato tenendo
conto del contributo del secondo modo al taglio alla base, secondo la pro-
ceduta illustrata nel Paragrafo 6. Il periodo secante € passato dai prece-
denti 2.08s a 1.67s. Il valore massimo della PGA per cui é possibile ade-
guare, con uno smorzamento disponibile &aisp =16.4%, € 0.49g. La sezione
assegnata alla parete é 50x350 cm ed & applicato uno sforzo totale di post
tensione di 27000 kN.

L’analisi dinamica e condotta assegnando ag =0.49¢g. Il raggiungi-
mento dello Stato Limite di Collasso avviene per attingimento della rota-
zione alla corda ultima al piede delle pilastrate 2 e 3 del telaio 4.
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Con riferimento alla Figura 10.41a e Figura 10.41b ¢ evidente che la
parete e in grado di imporre un profilo degli spostamenti lineare e che 1
valori medi dei massimi spostamenti si dispongono secondo la previsione.

La presenza della parete tende a spostare la richiesta di rotazione
alla corda dai piani piu alti verso il piano terra dell’edificio. L’attingi-
mento della rotazione alla corda ultima avviene al piede delle pilastrate
e non in sommita, come invece accade per il telaio nudo. Inoltre, confron-
tando la Figura 10.2 e la Figura 10.43 e evidente che le travi del telaio
adeguato risultano maggiormente coinvolte nella risposta rispetto a
quelle del telaio nudo.

La previsione dei tagli e dei momenti flettenti della parete risulta
sovrastimata Tuttavia, la previsione diventa sovrapponibile coi risultati
dell’analisi dinamica applicando il fattore di riduzione del contributo del
secondo modo introdotto nel Paragrafo 7, come mostrato in Figura 10.44c
e Figura 10.44d.

L’edificio & stato adeguato con parete e dissipatori per una PGA
aqa =0.70g . Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
PGA allo SLC é risultato pari a &rien =28.7%. I dissipatori, due per ogni
piano, sono stati progettati per apportare un valore del rapporto di smor-
zamento viscoso equivalente pari a &vamin =12.1% ; la costante di smorza-
mento vale c¢v=4.95kNs/mm . Le dimensioni della sezione della parete
rimangono invariate rispetto al caso senza dissipatori, mentre il valore
dello sforzo di post-tensione richiesto & di 19000 kN.

Come atteso, l'edificio adeguato mostra una distribuzione delle ri-
chieste di rotazione alla corda analoga al caso senza dissipatori sia per le
travi che per 1 pilastri. Anche il profilo degli spostamenti rimane presso-
ché inalterato.






Capitolo 11
CONCLUSIONI

La presente Tesi di Dottorato ha come obiettivo la formulazione di una
procedura di progetto basata sugli spostamenti per I'adeguamento si-
smico di edifici in c.a. utilizzando la tecnologia delle pareti oscillanti in
combinazione con dissipatori viscosi.

Per giungere a tale risultato sono stati conseguiti obiettivi intermedi
voltl a predisporre gli strumenti analitici necessari allo sviluppo della
procedura. Tali obiettivi hanno riguardato (i) 'assemblaggio di un mo-
dello numerico delle membrature degli edifici, (i1) la ricerca di una for-
mula semi-empirica per la previsione del rapporto di smorzamento vi-
scoso equivalente della struttura accoppiata alla parete, (ii1) la prepara-
zione di una casistica di edifici da adeguare.

Di seguito sono brevemente riepilogati 1 punti fondamentali di
ognuno degli obiettivi di questo lavoro e, infine, sono esposte le conclu-
sioni.

1. Procedura di progetto proposta

La procedura di progetto proposta consente di definire (i) le dimensioni
della parete oscillante, (i1) la costante di smorzamento viscoso dei dissi-
patori, (iii) lo sforzo di post-tensione da applicare alla parete.

La procedura e stata applicata a sei edifici di 4, 6 e 8 piani, progettati
secondo le prescrizioni di vecchie normative, sia per soli carichi gravita-
zionali che per carichi gravitazionali ed azione sismica. La risposta

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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Conclusioni

sismica degli edifici adeguati é stata ottenuta attraverso analisi dinami-
che non lineari. I risultati ottenuti, in termini di PGA per la quale viene
attinto il collasso sono riassunti in Tabella 11-118,

Sulla base dei risultati delle analisi dinamiche sono state fatte le se-
guenti osservazioni:

la presenza della parete assicura 'uniforme distribuzione in al-
tezza degli spostamenti di interpiano;

la presenza della parete modifica la distribuzione della richiesta
di rotazione alla corda degli elementi del telaio. Nei casi esami-
nati, 1 valori massimi della richiesta di rotazione alla corda si
sono sviluppati al piede dei pilastri del piano terra, dopo l'ag-
giunta della parete.

nei telai progettati per soli carichi gravitazionali la presenza
della parete ha portato ad un aumento del valore della PGA per
1l quale viene attinto lo SLC.

nei telai progettati per azione sismica 'aggiunta della sola parete
e la conseguente ridistribuzione della richiesta di rotazione alla
corda non apportano vantaggi in termini di PGA di collasso.

1 tagli e 1 momenti flettenti della parete sono previsti in modo
accurato dalla procedura proposta nel Paragrafo 3.7 del Capitolo
9 nel caso dei telai progettati per soli carichi gravitazionali;
lapplicazione del coefficiente di riduzione del contributo del se-
condo modo di vibrazione, introdotto nel Paragrafo 7 del Capitolo
10, migliora sensibilmente le previsioni dei valori del taglio e del
momento flettente della parete nel caso dei telai progettati per
Iazione sismica;

In tutti i casi esaminati, I'introduzione dei dissipatori ha consen-
tito di raggiungere lo SLC per il valore assegnato della PGA.

18 In particolare, per gli edifici non adeguati tali valori della PGAsLc sono otte-
nuti interpolando linearmente 1 risultati di analisi dinamiche a PGA crescente
con passo 0.10g; per gli edifici con la sola parete il valore della PGAsLc € quello
previsto dalla procedura e per il quale sono svolte le analisi dinamiche; per gli
edifici con parete e dissipatori il valore della PGA é assegnato.
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Tabella 11-1 — Riepilogo dei valori della PGA
per la quale viene attinto lo SLC

Nudo Solo RW RW+Dampers
4 Piani
Cv 0.27¢g 0.33¢g 0.50g
SIS 0.64¢g 0.49¢g 0.70g
6 Piani
Ccv 0.28g 0.42g 0.60g
SIS 0.59¢ 0.49¢ 0.70g
8 Piani
Ccv 0.26g 0.40g 0.60g
SIS 0.72¢g 0.28¢g

Uno dei risultati piu evidenti, ricorrente in tutti i casi studiati, & il
fatto che la richiesta di rotazione alla corda tende a concentrarsi al piede
dei pilastri del primo ordine negli edifici adeguati. Tale risultato, mai evi-
denziato precedentemente in letteratura, & certamente condizionato
dall'impossibilita della sezione al piede dei pilastri del primo ordine di
ruotare, a causa del vincolo di incastro perfetto utilizzato nel modello.
Tenuto conto dell’esistenza di questo fenomeno di localizzazione in pre-
senza della parete, si ritiene che 'impiego di una modellazione piu reali-
stica del vincolo alla base dei pilastri, che tenga conto della effettiva rigi-
dezza della fondazione, possa ritardare la localizzazione della domanda
di rotazione alla corda al piede dei pilastri del primo ordine.

Un ulteriore aspetto di futuro approfondimento di questo lavoro ri-
guarda il miglioramento della formula che assegna il fattore di riduzione
del contributo di secondo modo dei tagli e dei momenti della parete.
Dall’esame dei risultati appare evidente che, a parita di numero di piani,
Papplicazione di tale fattore risulti necessaria solo nel caso dei telai piu
rigidi (quelli SIS), mentre nel caso dei telai piu deformabili porterebbe a
sottostimare le caratteristiche della sollecitazione sulla parete.

Ulteriori approfondimenti sono necessari per inserire nel flusso di
progetto 1 vincoli di tipo tecnologico che hanno effetto sulle dimensioni
finali della parete e sulle caratteristiche dei dissipatori.
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2. Modello numerico delle membrature

Nell’assemblaggio del modello numerico che rappresenta le membrature
dell’edificio é stato ricercato il miglior compromesso tra onere computa-
zionale, stabilita numerica e accuratezza della risposta ottenuta, con par-
ticolare attenzione al comportamento inelastico dei materiali.

La modellazione proposta per le membrature impiega ’elemento nu-
merico a plasticita concentrata proposto da Scott et al.l9, con sezioni di-
scretizzate a fibre per 1 tratti plastici di estremita e sezioni elastiche per
1 tratti interni. Il legame ciclico di Mander et al [13]20 ¢ adottato per il
calcestruzzo. Le proprieta meccaniche del calcestruzzo confinato sono
state ricavate secondo la procedura proposta da Chang e Mander [14]. Per
Pacciaio delle barre di armatura € stato scelto il legame ciclico basato sul
modello di Menegotto-Pinto proposto da Kunnath et al [36]2L.

I contributi originali apportati alla modellazione della membratura
sono: (1) la proposta di una relazione semi-empirica per la previsione della
lunghezza della cerniera plastica, (i1) 'adozione di ipotesi meno conserva-
tive rispetto a quelle previste dall’Eurocodice 8 circa la valutazione delle
proprieta meccaniche del calcestruzzo confinato e (iil) una tecnica di di-
scretizzazione a fibre coerente col modello di confinamento adottato per
il calcestruzzo.

Aspetti che necessitano di ulteriore approfondimento sono: (i) 'esten-
sione della formula della lunghezza della cerniera plastica ad un numero
maggiore di prove sperimentali, in particolare per sondare la dipendenza
della lunghezza della cerniera plastica dalla resistenza del calcestruzzo.
(i1) 'implementazione di modelli stabili dell’acciaio che consentano di con-
siderare gli effetti della fatica oligociclica e dell'instabilita inelastica delle
barre longitudinali.

19 I’elemento numerico di Scott et al &€ presente nella libreria di OpenSees
col nome forceBeamColumn con metodo di integrazione HingeRadau.

20 T1 modello di Mander é presente nella libreria di materiali di OpenSees
come Concrete04.

2111 modello di Kunnath et al ¢ presente nella libreria di materiali di Open-
Sees come ReinforcinSteel
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3. Rapporto di smorzamento viscoso equivalente

La necessita di disporre di una espressione per la previsione del rapporto
di smorzamento viscoso equivalente ha portato a condurre un’analisi pa-
rametrica volta a correlare il valore del rapporto di smorzamento viscoso
equivalente di sistemi ad un solo grado di liberta con proprieta dinamiche
e meccaniche fondamentali di questi sistemi (i.e. periodo elastico di vi-
brazione, angolo di rotazione di piano, rapporto tra momenti di plasticiz-
zazione trave-pilastro, rapporto tra valore richiesto e valore ultimo della
rotazione alla corda). Utilizzando 1 dati dell’analisi parametrica é stato
possibile definire una formula semi-empirica da impiegare nella proce-
dura.

Il vantaggio dell’espressione proposta, rispetto ad altre formule di
letteratura e costituito dal fatto che il valore del rapporto di smorzamento
viscoso equivalente viene messo in relazione con quantita meccaniche e
dinamiche dell’edificio che possono essere determinate in maniera obiet-
tiva attraverso analisi semplici (i.e. analisi modale e analisi statica non
lineare).

Aspetti che richiedono ulteriori indagini riguardano: (i) 'applicazione
della metodologia utilizzata per studiare altre configurazioni di sistemi
monopiano, che meglio rappresentano determinate parti dell’edificio (e.g.
nodi trave colonna interni alla maglia, nodi pilastro fondazione), (i1) I'in-
serimento nelle analisi parametriche delle variabili relative alle pro-
prieta meccaniche dei materiali.

Infine, un ulteriore affinamento della formula proposta € possibile
ripetendo le analisi numeriche impiegando modelli dei materiali in grado
di tenere conto della fatica oligociclica e dell'instabilita laterale delle
barre di armatura.

4. Progetto simulato di edifici

La predisposizione di una casistica di edifici da adeguare e stata effet-
tuata attraverso la tecnica del progetto simulato avendo come uniche in-
formazioni di partenza (i) la pianta delle carpenterie, (i1) 1 valori nominali
delle proprieta meccaniche dei materiali, (ii1) le prescrizioni delle norme
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di riferimento. In questo modo sono stati progettati sei telai, da 4, 6 e 8
piani, progettati sia per soli carichi gravitazionali che per carichi gravi-
tazionali ed azioni sismiche.

A tal fine sono stati preparati dei fogli di calcolo che integrano le pre-
scrizioni delle norme di riferimento e consentono di effettuare diverse
operazioni automaticamente ed in maniera piuttosto efficace.

Tuttavia, si ritiene che, oltre alla preparazione dello strumento at-
traverso cul eseguire rapidamente 1 progetti, occorra approfondire ulte-
riormente le modalita con le quali la progettazione veniva effettivamente
eseguita nel passato, quali fossero gli accorgimenti effettivamente presi
in considerazione nell'impostazione del progetto in zona sismica. Come
dichiarato nella premessa del Capitolo 8, la progettazione sismica effet-
tuata adotta soluzioni e procedure tipiche di una progettazione consape-
vole. Tale atteggiamento progettuale risulta poco indicato nel caso in cui
Iobiettivo della progettazione simulata € quello di far emergere proprio
10 che ha reso carenti gli edifici progettati con normative e tecniche del
passato.
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EDIFICI A 8 PIANI

Di seguito sono riportati i dati ed 1 risultati delle analisi dinamiche rela-
tivi agli edifici di otto piani, progettati sia per soli carichi gravitazionali
che per sostenere 'azione sismica. Si preferisce collocare tali dati in ap-
pendice per due ragioni. La prima, pratica, riflette la volonta di non ap-
pesantire la lettura con altri listati e grafici i quali, sebbene costituiscano
traccia di ulteriori approfondimenti svolti, non introducono sostanziali
elementi di novita rispetto ai casi a quattro e a sei piani presentati all'in-
terno dei capitoli. La seconda ragione € relativa al momento in cui tale
approfondimento & stato condotto, successivamente all'invio della pre-
sente tesi di Dottorato ai Valutatori. Si ritiene corretto mantenere sepa-
rati questi risultati da quelli esaminati dai Valutatori.

Infine, a differenza dei casi presentati nel Capitolo 10, per 1 telai a
otto piani la procedura é stata applicata direttamente tenendo conto dei
correttivi introdotti nei Paragrafi 6 e 7 del Capitolo 10. Nei grafici relativi
alle analisi dinamiche sui telai adeguati é rappresentata, con linea trat-
teggiata, la previsione dei dati derivante dall’analisi pushover.

NOTA: tagliare il blocco di pagine della tesi (stampata fronte-retro)

lungo le due linee qui tracciate prima di effettuare la rilegatura

La terza linea, sulla destra, indica il taglio finale che puo essere fatto
prima o dopo la rilegatura (io direi dopo, ma chiedete a chi fa la rile-
gatura).
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1. Edificio 8 Piani GL

1.1 Dati telai

Tabella A 1- Sezioni dei pilastri e delle travi

Telaio 1
Pilastri Travi
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
8 130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
130301 130301 130301 130301 230602 230602 230602
130401 130401 130401 130401 230602 230602 230602
130401 130501 130501 130401 230602 230602 230602
130501 130601 130601 130501 230602 230602 230602
130601 130701 130701 130601 230602 230602 230602
130701 140701 140701 130701 230602 230602 230602
Telaio 2
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
8 130301 130301 130301 130301
130301 130301 130301 130301
130302 130402 130402 130302
130401 130501 130501 130402
130501 130602 130602 130501
130601 130701 130701 130601
130702 140701 140701 130702
140701 140702 140702 140702
Telaio 3
Piano All. 1 All 2 All 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp. 3
8 130301 130301 130301 130301
130301 130301 130301 130301
130302 130302 130302 130302
130401 130402 130402 130401
130501 130501 130501 130501
130601 130601 130601 130601
130702 130702 130702 130702
140701 140702 140702 140701

= N W s O3

= N W ks OOy 3

= N W ks OOy 3
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Telaio 4
Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 130301 130301 130301 130301 230602
7 130301 130301 130301 130301 230602
6 130301 130301 130302 130301 230602
5 130401 130401 130402 130401 230602
4 130402 130402 130501 130501 230602
3 130501 130501 130601 130601 230602
2 130601 130601 130702 130701 230602
1 130701 130701 140702 130702 230602
Tabella A 2 — Armature delle sezioni di travi e pilastri
Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe
130701 3014 3014 2014 d8/20
130601 3014 3014 2014 ®8/20
130501 3014 3014 1d14 d8/20
130401 2014 2014 1914 D&/20
130301 2014 2014 D8/20
140701 3014 3014 3014 ®8/20
130702 2020 2020 2014 D8/20
130302 3014 3014 ®8/20
140702 1914+2D20 1914+2D20 2014 D8/20
130602 2014 2014 2014 ®8/20
130402 3014 3014 1d14 D8/20
230601 414 4014 2014 DR/15
230602 2014 2014 2014 ®8/15
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Tabella A 3 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 AllL.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -138.33  -163.7 -163.7 -138.33 -14.77 -14.09 -14.77
1-7 -138.33 -163.7 -163.7 -138.33 -14.77 -14.09 -14.77
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -177.27  -182.43 -182.43 -177.27
1-7 -177.27 -182.43 -182.43 -177.27
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
1-7 -173.56 -178.75 -178.75 -173.56
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -148.75 -191.64 -204.91 -159.81 -14.87
1-7 -148.75 -191.64 -204.91 -159.81 -14.87
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1.2 Analisi dinamiche non lineari

1.2.1 Edificio nudo
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Figura A. 1 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda

dei pilastri per valori di a¢ tra 0.1+0.3g (passo 0.10g):

a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura A. 2 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda

delle travi per valori di ag tra 0.1+0.3g (passo 0.10g):

a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,

c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Figura A. 3 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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1.2.2 Edificio con parete
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Figura A. 4 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura A. 5 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella A 4 — Parametri di progetto per I'edificio 8 piani GL con parete

Agd Utop To Tsec gdisp §rich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.40 0.386 1.74 2.75 10.88 11.25 - 40x400

15000k N

8 K @73 8 8 8

7 - @mwo 7 7 7

6 - @mo 6 6 6

5 | «®o 5 5 5

4 | € 4 4 4

3 o 3 3 3

2 2 2 2

1 1 1 1

0 ‘ 0 ‘ 0 | 0

0.00 0.40 0.80  0.00 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000

u [m] Au [m] Vaw [KNm] My, [kNm]
Q) b) c) d)

Figura A. 6 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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1.2.3 Edificio con parete e dissipatori
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Figura A. 7 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,
¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura A. 8 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella A 5 — Parametri di progetto per I'edificio 8 piani GL

con parete e dissipatori

Agd Utop To Tsec &aisp &rich cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.60 0.386 1.74 2.75 10.88  27.34 5.52 40x400
15000 kN
8 o i 8 8 8
7 - @& 7 b 7 7
6  «m 6 6 6
5 F @ 5 5 5
4 o 4 - 4 4
3 oo 3t 3 3
2 (€ 2 2 2
10 1 ) 1 1
0 : 0 ‘ 0 0
0.00 040 080 000 0.05 0.10 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] Viw [KNm] Mgy, [kNm]
a) b) c) d)

Figura A. 9 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c¢) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete

1.3 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a otto piani progettato per soli cari-
chi gravitazionali sono state condotte per valori di ag compresi tra 0.10g
e 0.30g con un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di Col-
lasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede
del pilastro dell’ottavo piano, appartenente al telaio 1 allineamento 2, per
ag ~0.26g, come mostrato in Figura A. 1b. Nei pilastri, la richiesta di
rotazione alla corda tende a crescere spostandosi dai piani piu bassi verso
quelli piu alti, come si evince dai grafici mostrati in Figura A. 1 relativi
ad una selezione di pilastrate del telaio. La richiesta di rotazione alla
corda delle travi si concentra nelle campate di estremita del secondo im-
palcato come mostrato in Figura A. 2. Con riferimento alla Figura A. 3, il
profilo degli spostamenti assoluti degli impalcati evidenzia un
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andamento pressoché lineare della domanda di spostamento. Il grafico
degli spostamenti relativi evidenzia una richiesta di spostamento abba-
stanza uniforme in altezza fino al piede del sesto impalcato a partire dal
quale la richiesta di spostamento cresce piu che linearmente.

L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
Eaisp =10.8%; la massima PGA agnopamp per cui € possibile adeguare senza
aggiungere dissipatori € 0.39g. La sezione assegnata alla parete ¢ 40x400
cm ed é applicato uno sforzo totale di post tensione di 15000 kN.

L’analisi dinamica non lineare & condotta scalando gli accelero-
grammi ad una PGA di 0.40g. I risultati ottenuti sono mostrati in Figura
A. 4, Figura A. 5 e Figura A. 6. Il raggiungimento dello Stato Limite di
Collasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al
piede della seconda pilastrata del primo telaio. Tale modalita é coerente
con quanto previsto dall’analisi pushover, come evidenziato dalla linea
tratteggiata rappresentata nei grafici. Rispetto al telaio non adeguato,
laggiunta della sola parete determina un incremento di circa 0.15g del
valore dell’accelerazione al suolo associato al collasso. Con riferimento
alla Figura A. 6a e Figura A. 6b, la presenza della parete determina un
profilo lineare degli spostamenti di piano, ovvero spostamenti relativi co-
stanti lungo I'altezza. Inoltre, la presenza della parete modifica la distri-
buzione delle richieste di rotazione alla corda sia nei pilastri che nelle
travi. Con riferimento alla Figura A. 4, la richiesta di rotazione alla corda
nei pilastri é ora trasferita al piede del primo ordine di pilastri e coinvolge
in maniera piu uniforme 1 pilastri dei piani superiori. Nei piani dal se-
condo al quarto il basso valore della rotazione alla corda nei pilastri
motivato dall’attivazione di un meccanismo trave debole-pilastro forte. Le
travi sono maggiormente coinvolte nella risposta rispetto al telaio nudo,
particolarmente quelle ai piani inferiori delle campate di estremita. Con
riferimento alla Figura A. 6¢c e Figura A. 6d, la previsione di tagli e mo-
menti flettenti della parete effettuata senza considerare le riduzioni ap-
plicate al contributo del secondo modo (linea tratto-punto) risulta parti-
colarmente accurata. Applicando la riduzione al contributo del secondo
modo (linea tratteggiata), la previsione sottostima sia tagli che momenti.

L’adeguamento con pareti e dissipatori & stato progettato per una
PGA di 0.60g. Lo smorzamento richiesto per sostenere questo valore della
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PGA allo SLC é risultato pari a &rien =27.4% . Sono stati inseriti due dis-
sipatori viscosi lineari per piano progettati per apportare un valore del
rapporto di smorzamento viscoso equivalente pari a &vamin =16.5% ; la co-
stante di smorzamento viscoso vale c¢v=>5.52kNs/mm. Le dimensioni
della sezione della parete rimangono invariate rispetto al caso senza dis-
sipatori, mentre il valore dello sforzo di post-tensione passa a 16000 kN.
Come atteso, I'edificio adeguato mostra una distribuzione delle richieste
di rotazione alla corda nei pilastri e nelle travi analoga al caso senza dis-
sipatori, come mostrato nella Figura A. 7 e Figura A. 8. Anche il profilo
degli spostamenti rimane inalterato, come mostrato in Figura A. 9a-b. La
previsione di tagli e momenti flettenti della parete, mostrata in Figura A.
9c-d risulta ancora una volta aderente ai risultati dell’analisi dinamica
se non si prendono in considerazione le riduzioni applicate al contributo
del secondo modo.
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2. Edificio 8 Piani SIS

2.1 Dati telai

Tabella A 6 — Sezioni dei pilastri e delle travi

465

Telaio 1
Pilastri Travi
Piano All. 1 All.2 Al 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 130403 130403 130403 130403 230502 230504 230502
7 130403 130502 130502 130403 230501 230503 230501
6 130402 130602 130602 130402 230601 230601 230601
5 130401 130703 130703 130401 230703 230702 230703
4 130501 130702 130702 130501 230702 230701 230702
3 130601 130801 130801 130601 230701 230701 230701
2 130701 140802 140802 130701 230801 230801 230801
1 140701 140801 140801 140701 230801 230802 230801
Telaio 2
Piano All. 1 All.2  All. 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 130403 130403 130403 130403 270244 270244 270244
7 130404 130404 130404 130404 270242 270244 270242
6 130503 130503 130503 130503 270243 270242 270243
5 130603 130604 130604 130603 270243 270242 270243
4 130704 130704 130704 130704 270243 270242 270243
3 130802 130802 130802 130802 270243 270242 270243
2 140803 140804 140804 140803 270242 270242 270242
1 140803 140804 140804 140803 270241 270243 270241
Telaio 3
Piano All. 1 All.2  All. 3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 130403 130403 130403 130403 270244 270244 270244
7 130404 130404 130404 130404 270242 270244 270242
6 130503 130503 130503 130503 270243 270242 270243
5 130605 130603 130603 130605 270243 270242 270243
4 130704 130704 130704 130704 270243 270242 270243
3 130804 130802 130802 130804 270243 270242 270243
2 130803 140804 140804 130803 270242 270242 270242
1 140803 140804 140804 140803 270241 270243 270241
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Telaio 4

Piano All. 1 All.2 All.3 All.4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 130403 130505 130505 130403 230504 230504 230504
7 130405 130605 130605 130405 230503 230501 230503
6 130402 130705 130705 130406 230602 230603 230602
5 130504 130706 130707 130506 230704 230702 230704
4 130602 130805 130806 130602 230702 230701 230702
3 130705 140802 140802 130701 230701 230701 230701
2 130804 140807 140809 130807 230801 230801 230801
1 140805 140806 140808 140802 230801 230802 230801

Tabella A 7— Armature delle sezioni di travi e pilastri
Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe

140701 5®20 5P20 2014 ®&/10
130701 5®20 5P20 2014 D8/8
130601 6D20 6D20 2014 D8/8
130501 6D20 6D20 1d14 D8/8
130401 5®20 5020 1914 d8/8
130402 2014+2P20 2014+2d020 1914 d8/8
130403 3914 314 1P14 d8/8
140801 6D20 620 2014 ®8/10
140802 5320 5P20 3P14 ®8/10
130801 6D20 6D20 2014 d8/5
130702 T7®20 7P20 2014 d8/5
130703 6D20 620 2014 d8/5
130602 5®20 5P20 2014 (OXT
130502 1P14+2D20 1914+2D20 1914 (OXT
140803 1P14+2D20 1914+2D20 3P20 d&/10
130802 2014+2020 2014+2D20 2014 (O
130704 2014+2020 2D14+2020 2014 d8/8
130603 3D14+2020 3P14+2D20 2014 d8/8
130503 2014+2020 2D14+2020 1014 d8/8
130404 414 4014 1914 D8/8
140804 2014+2020 2014+2d020 3920 ®8/10
130604 4020 4020 2014 D8/8
130803 1014+2020 1D14+2020 3014 d8/8
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Sigla sez As, inf As, sup As, par Staffe
130804 19014+2020 1914+2920 2020 D8/8
130605 2014+2020 2014+2P20 2014 D8/8
140805 4920 4920 3014 ®8/10
130705 4920 4920 2014 D8/8
130504 5@20 5020 2020 D8/8
130405 3d14 3014 2014 D8/8
140806 7P20 7020 2014 ®8/10
140807 6D20 6D20 3914 ®8/10
130805 6D20 6D20 2020 D8/5
130706 6D20 6D20 3920 D8/5
130505 3014 3014 2014 D8/8
140808 8d20 8D20 6D20 ®8/10
140809 6D20 6D20 4920 ®8/10
130806 7®20 7P20 2020 D8/5
130707 7®20 7020 3920 D8/5
130807 4020 49020 2014 D8/8
130506 5®20 5020 3920 D8/8
130406 4920 49020 2014 D8/8
230801 6D20 3D14+2P20 2014 D8/8
230701 6D20 6D14+2P20 2014 D8/8
230702 5®20 2014+2P20 2014 D8/8
230703 3P14+2P20 2014+2d020 2014 D8/8
230601 4020 2020 2014 D8/8
230501 3P14+2P20 1914+2D20 2014 D8/8
230502 5d14 5d14 2014 D8/8
230802 5®20 2014+2P20 2014 D8/8
230503 2014+2020 2020 2014 D8/8
230504 4014 5d14 2014 D8/8
270241 3DP14+2P20 2014+2d020 2014 D8/8
270242 5d14 4014 2014 D8/8
270243 2014+2020 2014+2P20 2014 D8/8
270244 4014 4014 2014 D8/8
230704 4®20 2014+2D20 2014 D8/8
230602 3D14+2D20 2320 2014 D8/8
230603 5020 4D14+2D20 2014 D8/8
140804 2014+2020 2014+2P20 3d20 ®8/10
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Tabella A 8 — Carichi concentrati applicati ai pilastri (kN) e carichi di linea

applicati alle travi (kN/m)

Telaio 1
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 AllL.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -138.3 -163.7 -163.7 -138.3 -20.94 -14.09 -20.94
1-7 -138.3  -163.7 -163.7 -138.3 -20.94 -14.09 -20.94
Telaio 2
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -177.3  -182.4 -182.4 -177.3 -5.25 -5.25 -5.25
1-7 -177.3  -182.4 -182.4 -177.3 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 3
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -173.6  -1788 -178.8 -173.6 -5.25 -5.25 -5.25
1-7 -173.6 -178.8 -178.8 -173.6 -5.25 -5.25 -5.25
Telaio 4
Sforzo normale pilastri Carichi di linea travi
Piano
All.1  All.2 All.3 All. 4 Camp.1 Camp.2 Camp.3
8 -148.8 -191.6 -204.9 -159.8 -15.43 -15.43 -15.43
1-7 -148.8 -191.6 -204.9 -159.8 -15.43 -15.43 -15.43
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2.2 Analisi dinamiche non lineari

2.2.1 Edificio nudo
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Figura A. 10 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda

dei pilastri per valori di a¢ tra 0.6+0.8g (passo 0.10g):

a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura A. 11 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda

delle travi per valori di ag tra 0.6+0.8g (passo 0.10g):

a) telaio 1 — campata 1, b) telaio 1 — campata 2,

c) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Figura A. 12 — Spostamenti massimi:

a) spostamenti assoluti, b) spostamenti relativi
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2.2.2 Edificio con parete

O H N W s 0o 39 @

O FH N W s 0o 9 @

O——— | 89— 8@ ] 8@ ]
o | 70 | 70 70
o i sla i ele I ce
Lo : 5 o 5 o ! 5 O !
S | ie i ie | ie
o : 3 o : 3 : 3 o :
a 2 fo 2 o 2 fo
o 1o 1l 1 o
| : 0 1 : 0 1 : 0 1 :

e 8 8 8

o : 7 7 7

o 6 6 6

o : 5 5 5

o 4 4 4

o ! 3 3 3

o E 2 2 2

- aw | 1 1 1
o 0 0 ' 0

00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15 00 05 1.0 1.5 00 05 1.0 15
erich / eu erich /eu erich /eu erich /eu
a) b) 9] d)

Figura A. 13 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
dei pilastri: a) telaio 1 — allineamento 1, b) telaio 1 — allineamento 2,

¢) telaio 4 — allineamento 3, d) telaio 4 — allineamento 4
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Figura A. 14 — Rapporto tra richiesta e capacita di rotazione alla corda
delle travi: a) telaio 1 — campata 1, ) telaio 1 — campata 2,
¢) telaio 1 — campata 3, d) telaio 4 — campata 3,
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Tabella A 9 — Parametri di progetto per I'edificio 8 piani SIS con parete

Agd Utop To Tsec §disp grich Cv Sez.
[g] [m] [s] [s] [%] [%] [kNs/mm] RW
0.28 0.22 0.83 1.61 9.11 8.75 - 45x450
8§ —am—— 8 8 8
7 - @ 7 7 7
6 - @ 6 6 6
5 @ 5 5 5
4 o 4 4 4
3 o 3 3 3
2 1o 2 2 2
10 1 1 1
0"’ ‘ 0 ‘ 0 | 0
0.00 020 040 000 002 0.04 0 2500 5000 0 15000 30000
u [m] Au [m] Vi [kNm] My [kNm]
Q) b) c) d)

Figura A. 15 — a) Spostamenti massimi assoluti, b) spostamenti massimi

relativi, c) tagli della parete, d) momenti flettenti della parete
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2.3 Discussione dei risultati

Le analisi dinamiche sul telaio nudo a otto piani progettato per I'azione
sismica sono state condotte per valori di as compresi tra 0.6g e 0.80g con
un passo di 0.10g. Il superamento dello Stato Limite di Collasso avviene
per attingimento della rotazione alla corda ultima al piede del pilastro
del settimo piano, appartenente al telaio 1 allineamento 2, per
ag =~0.72g, come mostrato in Figura A. 10b. Nei pilastri, la richiesta di
rotazione alla corda é consistente al piede del primo ordine di pilastri
(~70% 9u), tende a diminuire tra il terzo ed il quinto piano (~20% 8u), e
torna a crescere tra il sesto all’'ultimo piano dove si verifica 'attingimento
della 8u, come mostrato in Figura A. 10. Tali distribuzioni della richiesta
di rotazione alla corda sono seguite in maniera speculare nelle travi in
cui, comunque, si ha una distribuzione piu uniforme che oscilla intorno al
50% della 3u, come mostrato in Figura A. 11. L’attivazione di meccanismi
trave debole/pilastro forte o, viceversa, trave forte/pilastro debole, spiega
la maggiore o minore richiesta di rotazione alla corda in un elemento
trave o pilastro. Con riferimento alla Figura A. 12, il profilo degli sposta-
menti assoluti degli impalcati evidenzia un andamento pressoché lineare
della domanda di spostamento. Il grafico degli spostamenti relativi evi-
denzia una richiesta di spostamento abbastanza uniforme in altezza fino
al piede del settimo impalcato in cui si verifica un picco della richiesta di
spostamento.

L’edificio accoppiato alla sola parete dispone di uno smorzamento
Eaisp =9.11%; la massima PGA agnonamp per cui € possibile adeguare senza
aggiungere dissipatori ¢ 0.28g. La sezione assegnata alla parete ¢
45x450 cm ed € applicato uno sforzo totale di post tensione di 19000 kN.

L’analisi dinamica non lineare & condotta scalando gli accelero-
grammi ad una PGA di 0.28g. I risultati ottenuti sono mostrati in Figura
A. 13, Figura A. 14 e Figura A. 15. Il raggiungimento dello Stato Limite
di Collasso avviene per attingimento della rotazione alla corda ultima al
piede della terza pilastrata del quarto telaio, come mostrato in Figura A.
13c. Tale modalita & coerente con quanto previsto dall’analisi pushover,
come evidenziato dalla linea tratteggiata rappresentata nei grafici. Ri-
spetto al telaio non adeguato, 'aggiunta della sola parete determina un
attingimento precoce dello SLC rispetto al telaio nudo, a causa della
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concentrazione della domanda di rotazione alla corda al piede dei pilastri.
A causa di ci0, sia nei pilastri che nelle travi dei piani superiori al primo,
non si sviluppano rilevanti rotazioni plastiche, come mostrato in Figura
A. 13, Figura A. 14. Con riferimento alla Figura A. 15a e Figura A. 15b,
la presenza della parete & comunque efficace nel determinare un profilo
lineare degli spostamenti di piano, ovvero spostamenti relativi costanti
lungo l'altezza. A differenza di quanto riscontrato nel caso del telaio pro-
gettato per soli carichi gravitazionali, la previsione di tagli e momenti
flettenti della parete & sovrastimata se non si considera la riduzione ap-
plicata al contributo del secondo modo (linea tratto-punto) mentre, appli-
cando la riduzione (linea tratteggiata), si ottiene una buona corrispon-
denza, come mostrato in Figura A. 15¢ e Figura A. 15d.

L’adeguamento con pareti e dissipatori non ¢ stato progettato per una
PGA di 0.50¢g (ovvero la PGA del telaio con la sola parete incrementata di
0.20g) poiché tale PGA ¢ inferiore a quella di collasso del telaio nudo.
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