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Capitolo 1

INTRODUZIONE

1.1BACKGROUND

Appaiono essere estremamente promettenti quensistieutturali costituiti

da pareti tozze in c.a. gettate in opera, chezméiio un materiale leggero, per

esempio il polistirene, come cassero (si vedasbazelle Insulated Concrete

Forms, ICFs) o come supporto (si veda il caso dwlt@ete, i.e. pannelli

modulari di supporto in polistirene, prefabbricai pre-armati) per il

tradizionale calcestruzzo; infatti questi sistemi:

consentono di ottenere elevati livelli di efficiengtrutturale, termica e
acustica, dal momento che il calcestruzzo tradamrgarantisce la
capacita portante, mentre il materiale leggero evixsciato in opera
anche dopo che la costruzione € completata percuagse

l'isolamento termico ed acustico;

hanno il vantaggio delle strutture gettate in opératti per merito

del loro comportamento monolitico sono carattetigzia una solidita
generalmente superiore a quella delle strutturdizeede con |

tradizionali elementi prefabbricati

godono delle proprieta tipiche dei sistemi prefatdir ossia del fatto
che i pannelli di supporto modulari vengono reatzin stabilimento

garantendo cosi elevata precisione e ridotti cbstiessa in opera.



Nellambito di questo inquadramento, questa tesi @icupa del
comportamento di sistemi strutturali costituiti gkreti tozze in c.a. gettate in

opera, nei quali il polistirene e utilizzato comateriale di supporto.

Nel corso degli anni sono state condotte diversmpegne di prove
sperimentali condotte nellambito del progetto SER®I (Seismic
Engineering Reserch Infrastructures For European Sgergies) in

collaborazione con I'Universita di Bologna preskaaboratorio del Centro
Sismico Europeo EUCENTRE di Pavia con l'obiettivo \erificare il

comportamento statico e pseudo-statico sotto azierticali ed orizzontali
cicliche di una singola parete sandwich per otemeformazioni relative al

comportamento sismico delle strutture cellularititoge da pareti sandwich.

Caratteristiche deqli elementi provati

Le prove sperimentali sono state condotte sulleesgtytipologie di elementi:

* pareti quadrate di lato pari a 3 m prive di apestur

=

B ¥
I

300

|
[LLL TN D ¥

Figura 1.1: parete quadrata di prova prive di apdne
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» pareti quadrate di lato pari a 3 m con aperturarakndi lato pari ad 1 m;

Figura 1.1: parete quadrata di prova con aperture

e struttura ad H, ovvero un insieme di pannelli slhgesemblati in modo
da formare una struttura con pianta ad H, rapptasgnuna porzione di

edificio a due piani.

Figura 1.3: struttura ad H

Risultati delle prove sperimentali di carico cicli® su singola parete senza

aperture

» Assenza di un vero e proprio collasso (“collasstusie”);
» Alti valori delle forze orizzontali applicate (cac300 kN);

* Quadro fessurativo che indica un meccanismo difiessionale;
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* Ripetibilita dei cicli;
» Comportamento dulttile;
» Comportamento delle pareti con apertura analogeetiaqdelle pareti

senza aperture.

Formulazioni analitiche

Di seguito vengono riportate delle considerazionilas rigidezza alla
traslazione orizzontale dei pannelli a partite el@ali vengono individuate
le formule analitiche di calcolo. Per quanto rigleatacciaio si fa riferimento
ad un comportamento ancora elastico lineare, menti@lcestruzzo viene

considerato in diverse condizioni di fessurazione.

Prima dello snervamento dell’acciaio delle barremthatura, cioé in campo
elastico-lineare, il pannello in c.c.a. (di altezzae di sezione rettangolare
bx h, soggetto ad una forza concentrata orizzofatecorrispondenza della

sommita) puo trovarsi nelle seguenti tre condizioni

1. condizione non fessuratal’elemento non presenta fessure lungo tutta la
sua altezza;

2. condizione parzialmente fessurata I'elemento presenta delle fessure
solo in corrispondenza del tratto inferiore dellea saltezza, mentre nel
restante tratto I'elemento si trova in condizioanrfessurate;

3. condizione totalmente fessuratal’elemento presenta fessure lungo tutta
la sua altezza.

Come € noto, la rigidezza rappresenta la tangehtdiagramma forze

spostamenti. In particolare si avra quindi che:

1. la rigidezza in condizioni non fessurate rappreséantangente nell’origine
del diagramma forze-spostamenti;

2. la rigidezza in condizioni di parziale fessurazisappresenta la rigidezza
tangente al tratto elastico lineare;

3. la rigidezza in condizioni totalmente fessurateprapenta la retta secante

passante per I'origine e per il punto di snervament

12



Considerazioni sulla deformabilita dei pannelli delplmente armati

Figura 1.4: Sezione rettangolare in c.c.a. con atuna diffusa in condizioni
fessurate

Con riferimento alla sezione rettangolare in c.can armatura verticale
diffusa, il momento di inerzia della sezione in dmoni fessurate

(trascurando il contributo dell'acciaio compresgajato da:

_ bx _ b(h-y)’ _ v b(hy’
e e e
Considerando che:

y 00.8+ 0.%h

(approssimazione desunta da esempi numerici s\atjppche quindi:
(h-y) <<y

Dunque il secondo termine al secondo membro pu@resgascurato,

cosicché:

3

—hrY
J=bp—
p3

Nella formula del momento d’inerzia di una sezioegangolare in c.c.a. con
armatura diffusa, intervengono la babe l'altezza h e la percentuale

geometrica di armatura.

Pertanto, per dimensioni geometriche fissatedh), il momento di inerzia

rimane funzione della sola percentuale geometiieardatura. Fissate b ed h,
il rapporto ¢/, tra i momenti d’inerzia (e J) in condizioni fessurate di due

pannelli in conglomerato cementizio diversament@adir (rispettivamente
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caratterizzati da percentuali geometriche di arnaapy e pp) € uguale al

rapportopd/py, tra le percentuali geometriche di armatura:
Ja_Pa
b B

Se si considera un pannello in conglomerato cementiormalmente armato

caratterizzato dgo, =1% ed un pannello B in conglomerato cementizio
debolmente armato caratterizzato ¢g =0.1%( pannelli provati sono
caratterizzati da tale valore @, si trova che tra i due momenti di inerzia

e J, c'e differenza:

E di conseguenza, se € lecito fare, per i pannelimalmente armati, la
comune approssimazione che il momento di inerziaoimdizioni fessurate
coincida con il momento di inerzia dell'intera s@rm completamente

reagente di calcestruzzo senza tenere conto daeligtare:

3
5,00
12

altrettanto non si puo fare per i pannelli debolteearmati:

J, <<b_h3
12
Ne segue che i pannelli debolmente armati, in coodi fessurate, sono
caratterizzati da una deformabilitd maggiore (ugaezza minore) rispetto a
guelli normalmente armati, per il fatto che esgisgntano una percentuale di
armatura minore. Per questo motivo se si vuoletasdu’effettiva rigidezza
del pannello non si puo considerare il momento etzia della sezione

interamente reagente, ma il momento d’inerzieadsdizione parzializzata.
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Confronto tra rigidezze sperimentali e rigidezze vhtate analiticamente

In questo paragrafo si confrontano le deformabibtéenute dalle prove
sperimentali effettuate sui pannelli realizzati cdnmetodo costruttivo
NIDYON e sulla struttura ad H , con la corrisponieprevisione teorica
ottenuta per una parete estesa debolmente armatttedazata ad
un’armatura diffusa e da una sezione rettangoladéntensionibx h e per la
struttura ad H costituita da 3 pannelli con carefiehe identiche a quelli

provati.

In particolare si mettono a confronto i risultatavati analiticamente con

quelli ricavati sperimentalmente per ogni provattfata.

* La rigidezza sperimentale in condizioni di parziédssurazione € stata
valutata come rapporto tra il valore medio fradezé massime misurate
(con attuatore in trazione ed in compressione)rdaratre cicli di carico
imposti ad un ID di 0.1% .

_F(0,1%)

kparziale fessurazione
5(0,1%)

* La rigidezza sperimentale in condizioni totalmerigssurate € stata
valutata come rapporto tra il valore medio fradezé massime misurate
(con attuatore in trazione ed in compressione)rdaratre cicli di carico
imposti ad un ID di 0.2%.

_F(0,2%)
otale fessurazione 5(0 , 2%)

Dai risultati ottenuti si pud concludere che pembreti tozze debolmente
armate la rigidezza sperimentale coincide condalezza teorica valutata in
condizioni di totale fessurazione. In piu la rigida non fessurata risulta
essere un ordine di grandezza piu grande rispk#toigidezza effettiva, che
coincide con quella del pannello totalmente fedsura
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Stima di un modulo elastico equivalente

Per valutare il periodo fondamentale della strattarnecessaria una stima
accurata della rigidezza. Come gia visto sopracasb di pareti debolmente
armate non si puo considerare la rigidezza detlatsta in condizioni non
fessurate in quanto questa € molto piu grande diglidezza effettiva. Per
tale motivo si utilizzeranno i risultati ottenutiald confronto analitico-
sperimentale delle rigidezze dei pannelli e dellatsira ad H per valutare un
modulo elastico equivalente. Questo sara attribalitmateriale nel modello
della struttura da provare su tavola vibrante zeata con gli elementi finiti,
in modo da ottenere un periodo della strutturaisgéed, nella cui stima si

tenga conto della rigidezza in condizioni di toti@ssurazione.

In particolare si puo porre la seguente uguaglianza

k Kk

totalmente fessurata sperimental

Pero :

Keey = K ED

interamente fessuratp interamente ezag

Allora per modificare la rigidezza cosi come € cohkdta dal programma agli
elementi finiti & necessario cambiare il modulcttad in modo che:

Koy = K = ok

interamente fessurata_

OaELD

interamente ceby interamente reagel

Dalla seguente uguaglianza e possibile valutacedfficientea, che andra a

ridurre il modulo elastico del calcestruzzo.

Per i pannelli siimpone la seguente uguaglianza:

LA
I(sperimentale: k int fess= a EE 3 3 DJnon o8
AD®+30 . Oy OR2O1+Y)
Per la struttura ad H si impone:
k k — 144m DJnon fess

sperimentale™

int fess [(E 3
370ADF + 24000 . Dy OO v )
16



Il valore dia viene ottenuto come media dei risultati per ogovp ed e pari

a:
=01 - E. =0.10300006 30000 kg/&n

Facciamo ora analoghe considerazioni per il momdimerzia della sezione

fessurata:

k —_ 3 EE DJint fess
int fess — | 3

k _ 3 HE IjJint reagente
int reagente” | 3

Dal confronto tra le rigidezze ricavate analiticaee in condizione non
fessurate e quelle sperimentali si nota che trastgue’e@ un ordine di

grandezza di differenza.

Dunque, facendo una media dei valori ottenuti g test si ottiene:

kintfess 1 1 1 b-h
== ]intfess = E : ]intreagente = 1_ 12

10

o

kint reagente

Considero allora il seguente schema per valutarerfia della sezione

interamente reagente:

9h/10 h/10

Figura 1.5: sezione interamente reagente

b hY b{9 Y
J, =—0—| +npE0—0Ch| =0.1cm’
int fess BI:E].O) DO 3[610 J
17



1.20BIETTIVO DELLA TESI

Lo scopo di questa tesi e focalizzato su tre tamicgali; il primo e quello di
riuscire ad interpretare una struttura costitudéiapareti sandwich come una
struttura a telaio equivalente, il secondo e queilsottoporre il modello ad
un analisi non lineare tipo pushover, infine ilzterconsiste nello studio dei
risultati ottenuti dalla prova dinamica con parkize attenzione all’analisi
degli spostamenti di interpiano.

La volonta di studiare il comportamento delle pasahdwich, che sono una
modalita costruttiva e strutturale completamenteovau e che sara
dettagliatamente descritta in seguito, € un primstacolo all’analisi del
comportamento degli edifici. Non essendo infatiégemti in letteratura trattati
sullargomento mancano le basi di partenza per amuiaata analisi del
problema.

Un primo passo per ovviare a tale disagio e quelloevidenziare le
caratteristiche affini tra parete sandwich e pameteuratura associando una
tipologia costruttiva all’altra.

Si ritiene infatti opportuno iniziare con uno stidiel telaio equivalente su
pareti in muratura per poi trasporre gli stessicetin sulle strutture realizzate

con pareti sandwich.

La realizzazione di una prova dinamica ha permedsofocalizzare
'attenzione sulle principali differenze, prepotemiente visibili, tra una
struttura provata con carichi orizzontali cicliqufndi una prova speudo-

statica) ed una provata con carichi orizzontaladiici (input sismico).

Si é potuto, dunque, lavorare su piu fronti: uncstato quelli “teorico”
attraverso l'analisi con metodo a telaio equivaentaltro “pratico”
attraverso le innumerevoli prove svolte in laboratoLa parte di maggiore
interesse € stata quella di confronto tra le duedaia operative,

sottolineando similitudini e differenze.
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1.30RGANIZZAZIONE DEL TESTO

Il presente lavoro si tesi € suddiviso in 3 parti:

Una prima parte di background illustra quanto pewte dallo studio su
pareti sandwich dalle analisi fatte negli annpribgetto SERIES infatti lavora
assiduamente da molto tempo per realizzare proverinsgntali che
determinino chiaramente le caratteristiche dei @uesuova modalita
costruttiva. Sono state testate pareti singole éHacbon prove statiche e
speudo-statiche di cui sono stati riportati i pipadi risultati. Il capitolo 2 &
interamente dedicato alla descrizione del sistemstruttivo a pannelli

sandwich.

Il capitolo 3 introdurra direttamente il lettorellagprima parte che riguarda
lo studio bibliografico sui metodi di analisi dastemi a parete per capire
come sia possibile arrivare ad un’eventuale mozieltee a telaio equivalente.
Da qui poi, si giungera al capitolo 4 che desciwecaratteristiche della
casetta provata a Pavia nel dicembre del 2011se=gue poi al capitolo 5 che
invece applica I'analisi suddetta al caso di studiiloo all’'ottenimento che

diagramma di pushover per i modelli.

La terza ed ultima parte del lavoro é stata realzzdopo avere raccolto i dati
recuperati durante lo svolgimento della prova dicamlIl capitolo 6 si
occupera dell'interpretazione della prova con patéire attenzione all’analisi

degli spostamenti di interpiano con l'ausilio deflalisi time history.
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Capitolo 2

IL SISTEMA
COSTRUTTIVO

2.1PANNELLO SINGOLO PORTANTE NIDYON

INTRODUZIONE

Il sistema costruttivo a pareti sandwich in c.aealizzate mediante il
pannello “NTSP” Nidyon PannelldSingolo Portante) viene utilizzato per la
realizzazione di edifici, anche in zone ad elegidaicita, fino a 3 piani fuori

terra.

Il sistema “NYSP” é basato sulla produzione e atdaggio in opera di
pannelli in EPS-RF (polistirene espanso sintet@zafitoestinguente) con
armatura strutturale costituita da reti dispostersiniambe le facce.

Questi pannelli modulari sono composti da un singdtato EPS, di spessore
variabile tra 60 e 160 mm ( in funzione delle diffieti esigenze di

isolamento), il quale e inserito fra 2 reti eles@twate di acciaio. Le reti sono
costituite da fili di acciaio zincato di diametrg52mm e passo 5x5 cm,
collegate fra loro utilizzando 47 connettori metalper metro quadro con

diametro 3,0 mm, anch’essi zincati.
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SEZIONE ORIZZONTALE SEZIONE VERTICALE

0 2
l‘\_ .<\\ .\4'{ 1165 p—
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E/:x‘ e B ag P g e g e NS N S S _/.V :I .
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S At e i
3/ (3 3 (3
LEGENDA

@2.5

(1) Rete diffusa @2.5 passo 50x50mm in acciaio zincato
avente funzione non strutturale

(2) Connettori passanti (n. 47 @3/mq) In acclalo zincato
aventi funzione non strutturale

(3) Fer verticali @6 B450C, con funzione strutturale,
posizionali in stabilimento

(4) Lastra in EPS, conforme a EN 13163
| = Interasse fra | ferrl verticali
SPESSORE LASTRA IN EPS COMPRESO FRA 6 E 16cm

(@307

Figura 2.1: Pannello singolo portante

In opera i pannelli vengono posizionati 'uno adiaie all'altro, in accordo
con il progetto, ottenendo cosi il supporto perslecessiva realizzazione

della parete sandwich.

Opportune armature aggiuntive vengono posizioradée in stabilimento e
parte in opera, cosi come previsto dai particodgecutivi e da eventuali

esigenze derivanti dal calcolo strutturale.

Mediante I'applicazione di calcestruzzo a “spriggdn”, vengono realizzate
due lastre di calcestruzzo su entrambi i lati denrelli, consentendo di
ottenere pareti classificabili coméstrutture a bassa percentuale di
armatura” (ai sensi di DM 14/01/2008 ed Eurocodici).

L’oggetto cosi ottenuto € una parete sandwich titstida due lastre in c.c.a.

collegate da connettori metallici, con interpostat@niale isolante.

PARTICOLARI COSTRUTTIVI

Vengono di seguito illustrati i principali partiesl costruttivi che si
presentano comunemente nella realizzazione dicegifogettati mediante in

sistema costruttivo “NYSP”.
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Tali paricolari rappresentano essenmente i collegamenti che avvengc
nelle intersezioni fra pareti (nodi a due, tre attjo vie) e le connsioni fra

pareti verticali e o@gzontament

| collegamenti sopra citati sono stati messi a @umiseguito a@ppositi stud
scientifici, validati da estese sperimentazionin ¢obiettivo di ottelere un
comportamento strutturale monolitico di tipo scate| particolarmente sot

I'effetto di azioni orizzontali di tipo sismic

Come verra esaustivamente descritto nelle sezigtessive, i collegamer
vengono realizzati mediante I'introduzione in opdraarmature integrative
Pur risultando sufficiente a risolvere la maggiaardd casi di normale
impiego delle pareti, I'entita di tali armature dipgle dalle luci e dall
sollecitazioni che interessano I'opera. Pertansterena prerogativa esclus
del progettista strutturale quella di verificaraecbngruita ed eventualmer

di incrementarle se ritenuto necessi

UFFICIO TECNICO- Via del Gelse, 13
47822 - Santarcangelo di Romagna (RN}

Tel 0541/623269 - Fax 0541/623378 CORDOLO
progetti@nidyon,com - www,nidyon,com
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Figura 2.2: Giunto di collegamento tra una parete verticaleuedsolaic di

copertura
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LEGENDA:

(1)CALCESTRUZZO (spessore medio 4 cm)

(2) ARMATURE DI COLLEGAMENTO

@j "Retina portaintonaco” (da applicare nella fase di finitura)

(x) LARGHEZZA ESTERNA ARMATURA DI COLLEGAM.
(x= spessore lastra in EPS + 2cm)

(s)SPESSORE SOLAIO AL GREZZO

LA RICERCA SCIENTIFICA

Nidyon Costruzioni, sin dalle sue origini, investestantemente in ricerca
avvalendosi della consulenza di diverse universidaenti di ricerca sia

italiani che stranieri.

Le prime attivita di ricerca finanziate da Nidyowsfruzioni (condotte fra la
fine degli anni '90 ed i primi anni del 2000) hanawuto come oggetto lo
studio delle caratteristiche “statiche” della tdogia “NYSP” e hanno
comportato, oltre allo studio teorico del comporéato di tale sistema, lo
sviluppo di una numerosa serie di prove realizzagsso il Dipartimento
DISTART dell’'Universita di Bologna.

A partire dall’anno 2004 (a seguito della pubblicae dell’Ordinanza PCM
3274) e stata poi intrapresa un’ampia campagnaudicsteorico (attraverso
specifica convenzione con il Dipartimento DISTAREllWniversita di

Bologna) e sperimentale (attraverso specifiche enmwni con I'Eucentre di
Pavia) atta a studiare le proprieta del sistemaSRYnei confronti di azioni
di tipo “sismico” (ciclico-dinamico). Tale campagdastudio si € svolta in un
arco temporale di ben 4 anni (dal 2004 al 2008)aefdrnito risultati di

assoluta rilevanza (il sistema mostra di avere atigsime capacita sia in

termini di resistenza che di duttilita).
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PRESTAZIONI STRUTTURAL

Le Norme Tecniche per le Costruzioni (DM 14/01/20Q8evedono

seguenti livelli prestaziona

Classificazione degli eventi sismic Probabilita di occorrenza
Frequente 81% in \k
Occasionale 63% in \R
Raro 10% in Wk
Rarissimo 5% in \Rk

Figura 2.5: Livelli prestazionali previsti dalla mmative

Per quanto riguarda le prestazioni nei confronfiedazioni sismiche,

importante osservare che, date le peculiarita detei®a Costruttive
NIDYON, gli edifici da noi usualmente realizzatsuitano immediatamen
utilizzabili anche dopo il verificarsi di un evensismico definito “raro”, ir
guanto progettati per non subire nessun dannctgtale (stato limite SL(C
definito ai sensi del DM 4/01/2008). Tale concettaene evidenziato nell

figura 2.6:

S
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= PRODOTTO NIDYON

— | 1

w Tememoto Termemoto Temmemoio Tememoto

E Frequente  Occasionale Raro Rarissimo

(81% in VR)  ({63% in Vi) (10% inVR) (5% in W)
LIVELLI DI INTENSITA SISMICA
Figura 2.6: Livelli prestazionalnei confronti dell’attivita sismic
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Rileviamo che ancora oggi per le moderne abitad@progettazione si
limita a garantire il livello prestazionale defimih figura come “Obiettivo da
Normativa”, che prevede la salvaguardia delle witeane dopo il verificarsi
di un evento sismico definito “raro”, permettende@danni anche strutturali
agli edifici, i quali dovranno essere riparati pesere resi nuovamente

abitabili (stato limite SLV definito ai sensi deMD14/01/2008).

| recenti eventi simici accaduti all’Aquila hanneegso in evidenza come la
societa attuale si attenda dalle costruzioni présté molto elevate (“livelli
prestazionali” compresi tra il Fully Operational'®perational) anche a
seguito di eventi sismici di estrema violenza. Appauindi piuttosto chiaro
come i pur elevatissimi standard di sicurezza estii dalle norme
internazionali (su cui anche ['ltalia € andata dithearsi con l'entrata in
vigore del D.M. 14/01/2008) non riescano a soddeséppieno le aspettative

delluomo comune.

Il Sistema Costruttivo NIDYON consente di realizarstrutture a
comportamento scatolare che garantiscono un’otimedsistenza nei

confronti delle azioni orizzontali.

Il Sistema Costruttivo NIDYON (per sua intrinsecatura) consente di
ottenere prestazioni sismiche ben superiori ai requisiti prstazionali

minimi prescritti dalle principali normative intern azionali e consente
dunque di riuscire a soddisfare, a costi contenutile prestazioni attese

dalla societa.

PRESTAZIONI NEI CONFRONTI DI AZIONI ECCEZIONALI

Le strutture Nidyon sono studiate per far frontezsecrolli anche ad eventi
eccezionali quali esplosioni dovute a fughe di gasmili calamita (di cui al

DM 2008, 8§ 3.6.2). Le strutture sono dotate di goHiciente “robustezza”
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per mantenere le capacita di resistenza ai caratticali anche in assenza di

uno o piu pareti portanti, cosi come illustratdaéura 2.7:

Figura 2.7: Comportamento strutturale in assenzarth parete

Prestazioni termo-igrometriche

Studi analitici e sperimentali sono stati effetiyagr valutare le proprieta
isolanti delle pareti coibentate realizzate corPdnnello Nidyon Singolo
Portante, permettendo di ottenere specifiche ceaioni rilasciate

dall'Universita di Bologna riguardanti:

+ le trasmittanze termiche,
« Il'assenza di problemi di condensa superficiale,

« l'assenza di problemi di condensa interstiziale.

Prestazioni acustiche

L’isolamento acustico di facciata, misurato in @esu pareti Nidyon
NYSP14 € pari a 41 dB.

by

E’ possibile intervenire con idonei contro placdagge € necessario

migliorare le prescrizioni acustiche della parete.
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Cliente: NIDYON COSTRUZIONT S.R.L. Data della prova: 25/07/2007

Fartizions di SEparazione verticale realizzata con p‘-:'iI'II'IE'|. tlpo
NYPS10, con controplaccaggio sul lato sorgente e ricevente in
pannelli bipo "Geslegno"

Identificazione dell'ambiente di prova:

|Ares S dalls partizions in prova: 108 &
Wolume dell'ambents emittents: 560 m®
[ oiume dell'smbents ricevents; 827 m
—o—gUrva del valorl ggl praving
Freq uenza R [dB] sns e curva del walor! di riferimenta (130 T17-1)
f [Hz] 1/3 ottava N
50 24 8
63 31.8 ..
80 336
100 b 280 |
125 | 357 : 03 -"‘
180 i 254 | .
200 | 41.4 : B
250 L 448 _ . e
s | asn | « /r-"/ A
400 : 470 : é /p
500 | 470 ! B .un b
630 | s0p ! ! y
BOD e | 'y "
1000 i s07 | Ty s /
1250 ! 48.4 :
1600 : 40.0 !
2000 | 48 | 200
2500 i 53.1 i
3150 L 55.86 i
4000 58.7 1040
500D E1.0 90 80 25 200 ;1:“;.::?; :HiJD_. 1250 2000 3130 5000
Valutazione seconde la UNI EN ISO 717-1:
Ryl C;Cy )= 50 {( 1 i -3 ) dB

Figura 2.8: prestazioni acustiche

Materiali

Il polistirene espanso (EPS) utilizzato come materisolante e del tipo
“autoestinguente”, dotato di marcatura CE in comitk alla EN 13163.
Il polistirene espanso (EPS) utilizzato come materisolante € dotato di
“Certificato di eco-compatibilitd e di lunga durgtattenuto sulla base di

studi effettuati da Organi accreditati a livellzmmale.
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Pannello singolo portante NYSP16 Clima 29

Per la realizzazione di setti portanti in c.c. detemte armato da completare
in opera con cm 4 di betoncino (C 25/@max 4-5 mm) per parte costituiti
da:

- una lastra di EPS-RF (polistirene espanso autgesnte) dens. 15Kg/m3
sagomata con profilo "onda alta" a passo 40mm,sgpesnedio 160 mm;

- due reti elettrosaldate zincate esterne con dranmgel tondino 2,5 mm e

passo 50x50 mm comprendente l'aletta di sormontderale;

- N° 8 connettori distanziatori per ogni passo zwitale di 150mm dello

stesso filo zincato da 3 mm; con spessore finitg.ro@ 24.

Posa in opera di pannello Nidyon tipo NYSP16 ClirB8

Assemblaggio in opera di pannelli per pareti pdrtparimetrali con spessore
strutturale finito di cm 24, comprensivo di allimeanto, messa a piombo,
delle opere necessarie per la continuita dei nadjuadratura delle aperture,
puntellature, disarmo e qualsiasi altro onere pared’opera al finito.

(tempistica di riferimento 30min/mq)

2.2IL SISTEMA COSTRUTTIVO

Il sistema costruttivo in esame si basa sulla mmthe e I'impiego di
pannelli modulari in polistirene, prefabbricati ergegarmati nel seguito
indicati semplicemente conpannelli modulari, che fungono da supporto per
il successivo getto di calcestruzzioutturale.

Questi pannelli modularihanno una larghezza di 1120 mm e un’altezza

variabile ugualeall’altezza di interpiano. Essi sono costituiti da singolo
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strato di polistirene espansinterizzato (EPS), sagomato con un profilo ad
onda nella direzione orizzontale, spessore variabile tra i 60+160 mm che e
inserito tra due reti elettrosaldate. Le reti eteshldate sono ottenute a partire
da fili lisci, tipicamente realizzati utilizzando acciailn@ato con basso
contenuto di carbonie tensione di rottura di ftk=700 MPa, classificatone
“C7D”, caratterizzati da udiametro di 2.5 mm e una maglia di 5x5 cm. Le
due reti elettrosaldate sono collegata connettori metallici di diametro pari
a 3 mm disposti in quantita di 47 af khevengono inseriti all'interno dello
strato in polistirene e adeguatamente saldatretien fase di produzione.

In cantiere i pannelli modulari sono posizionatiouaffianco all’altro in
accordo con il progetto architettonico, in modo altenere la cosiddetta
parete di supporto delle dimensioni desiderate absituira, appunto, il
supporto per la realizzazione della parete in c.a..

| pannelli modulari sono caratterizzati da un gatare design, le reti infatti
si sovrappongono per circa 100 mm alle estremitéinal di garantire, ad
assemblaggio terminato, la continuita delle arngatuizzontali.

Un adeguato numero di armature integrative (tipeat® 1+1>12 e barre ad
U $8/50 realizzate con acciaio di tipo B450C) vienevjsto per fornire una

maggiore resistenza, specie nelle zone in cuidiaisismica provoca alti
livelli di sollecitazioni.

Una volta che le pareti di supporto sono state detaie, due strati di
calcestruzzo, ciascuno di spessore mediamenteaparca 40 mm, vengono
proiettati su ciascun lato in modo da ottenereai@{® tozza in c.a. gettata in
opera realizzata con la tecnologia del pannellsugiporto in polistirene (nel
seguito indicata semplicemente come parete sandwparete).

Gli strati di calcestruzzo vengono applicati in dasi distinte: su ogni lato
della parete di supporto, viene proiettato un prstrato di spessore pari a
circa 20 mm, fino al raggiungimento di un parzialprimento delle reti
elettrosaldate e, una volta raggiunto il primo imchento dello strato
precedentemente applicato, un ulteriore strato #hoaggiungimento dello
spessore complessivo desiderato.

Infine, le pareti vengono completate con appositatura e la (eventuale)

tinteggiatura.
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Il calcestruzzo tipicamente impiegato e caratiaia da una resistenza a
compressione (resistenza cubica, Rck, in accordde@rescrizioni previste
dagli Eurocodici) pari ad almeno 30MPa (frattile )5%da uno slump di
categoria S5, da inerti di diametro massimo paii@ 3 mm.

La quantita di armatura fornita dalle reti elettosite ®2.5/5 cm x 5 cm,
assieme allo spessore complessivo dei due stratcatbestruzzo che
costituiscono la parete finale in c.a. (4+4 cmyducono ad una percentuale
di armatura pari a 0.00245% (senza considerararte laggiuntive).

| due strati in c.a. sono connessi tra loro atieweonnettori di diametro pari
a 3 mm saldati alle reti elettrosaldate, in stai®into, in fase di produzione di
ciascun pannello modulare. Cio consente di coraidecollaboranti i due
strati in c.a. e quindi di considerare la paretedgach monolitica.

Questo tipo di struttura viene denominaparete tozza in cemento armato
gettata in opera realizzate con la tecnologia dehipello di supporto in
polistirene ma sara da qui in poi sinteticamente indicatane parete

sandwicho semplicemente conparete
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Capitolo 3

METODOLOGIE DI
ANALISI DEI SISTEMI A
PARETE

3.1PREMESSA
Come gia accennato nell'introduzione, si vuole @nésre una carrellata di
guello che e stato lo sviluppo nell'analisi delatel equivalente dagli albori
della sua elaborazione fino ai metodi piu moderni.

Nel seguente capitolo verranno analizzati gli dspetle caratteristiche
principali dei metodi di analisi delle strutturermuratura.

Inizialmente ci si concentrera su quella che eadsebdi riferimento di tutti i
metodi di analisi che successivamente si sonomyditi, cioé il metod®OR,
che, con i suoi pregi e benché le numerose critideyute, rimane il primo
modello di riferimento.

Successivamente si andranno ad analizzare negliettaosiddettimodelli a
macroelementj che hanno il grande pregio di consentire andiisamiche
con un onere computazionale relativamente ridddiofatto, le grandezze
cinematiche e statiche utilizzate per la formulagidell’elemento consistono
in spostamenti e rotazioni nodali e in azioni igati M, T, N, che quindi
richiamano i modelli monodimensionali. Tuttaviantroduzione di gradi di
liberta interni all’elemento e di opportune consaoni sui cinematismi di

ribaltamento o “rocking” e di taglio-scorrimentorgeriscono un carattere di
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“bidimensionalita” all'elemento, che sembra quindprodurre in modo
efficace e sintetico le caratteristiche piu impotitalella risposta non lineare
dei pannelli murari. Attualmente il limite del mdtw consiste nella necessita
di una calibrazione a posteriori dei parametri Biglame costitutivo per
ottenere risultati confrontabili con la sperimeiaz o con metodi di analisi
piu raffinati. Ciononostante, la capacita di ripuo@ la risposta ciclica (e
quindi i fenomeni di dissipazione per isteresi ‘dekrgia ad essa associati)
rende il metodo uno strumento utile e versatile reHa ricerca che nelle
applicazioni pratiche.

Partendo dal metodo PEFV (Parete ad Elementi Firgeometria Variabile),
incentrato su un approccio agli elementi finitriaterno dei macroelementi
stessi, si continuera con il metodo SAM (Semplifiadalysis Method) un
approccio che mira a contenere il numero dei gilalilberta del problema e a
semplificare il processo di preparazione dei datingresso e di lettura ed
interpretazione dei risultati, in modo da consenitainalisi di interi edifici.
Nello sviluppo del metodo sono stati presi in cdagzione alcuni requisiti
ritenuti irrinunciabili per un modello di calcoloon lineare, ancorché
semplificato, a fronte delle ricerche sperimen&ainumeriche finora svolte.
Tali requisiti vengono qui elencati:

- Il modello deve prevedere tutti i principali maotsmi di rottura degli
elementi strutturali, sia in muratura che di aitedura (es. cordoli in c.a.). Ad
ogni meccanismo di rottura deve essere associatopportuno criterio di
resistenza sufficientemente approssimato.

- Gli equilibri locali e globali devono essere e#ati. Questo requisito,
assieme al precedente, ha lo scopo di ridurre ainmoi la possibilita di
ottenere soluzioni grossolanamente errate in terdniresistenza ultima della
struttura.

- Deve essere raggiunto un giusto compromessa likeelio di dettaglio e la
semplicita d’uso e di lettura ed interpretaziorgegneristica dei risultati.

- Deve esserci la possibilita di definire in modabastanza agevole delle
soglie significative di danneggiamento degli eleth@pasate ad esempio su
misure di deformazione). Questo requisito prevéajeplicazione del metodo
nell’ambito dei piu moderni approcci di verificadadi sugli stati

limite prestazionali (performance-based assessment)
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Si proseguira con il metodo 3MURI, che insieme atedo SAM si avvale

della modellazione a telaio equivalente.

3.2MODELLI BASATI SULL'ANALISI DEL SINGOLO PIANO

In una parete in muratura, nell'ipotesi che le éadcpiano siano piu rigide e
resistenti dei maschi sottostanti, i maschi mutandono ad assumere un
comportamento shear-type piano per piano; nel cggmsto di fasce piu
deboli, invece, i maschi tendono a comportarsi coama serie di mensole
estese sullintera altezza della parete, con modestcolo flessionale da
parte delle fasce.

E evidente quindi che la resistenza delle partgifakze orizzontali, a parita
di dimensioni, carichi verticali e caratteristiotie@ maschi, € assai piu elevata
nel primo tipo di comportamento che nel secondo.cBnseguenza, in
numerosi metodi di calcolo, primo fra cui il PORdificio € modellato come
un insieme di pareti collegate fra loro da un solafinitamente rigido e con
fasce di piano infinitamente rigide e resisteng delimitano i maschi murari.
Questi metodi di calcolo sono quelli basati sul caito di meccanismo di
piano, che partono dal presupposto che per unatepame muratura il
meccanismo di collasso piu probabile sia quelloradiura per taglio dei
maschi di un certo piano, detto piano critico (lserapio in Figura 3.1).
Pertanto, si esegue un’analisi non lineare taglmstamento separatamente
per ogni piano individuando quello piu debole. Qaésotesi, pur escludendo
a priori altri meccanismi di rottura globali, puésere giudicata attendibile
per una certa classe di edifici e ha comunque ahde pregio di rendere

minimo I'onere computazionale del metodo.
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Figura 3.1: Esempio di meccanismo di piano debole:

maschi del primo piano che collassano per taglio

L’ipotesi di solaio infinitamente rigido e fasce miano infinitamente rigide e
resistenti permette il disaccoppiamento dei pigeit cui e possibile fare
I'analisi piano per piano assegnando le forze siemiintese come statiche)
alle pareti in base alla loro rigidezza e alla pasie del centro di massa.

A questa classe di metodi di calcolo appartienBQIR, che costituisce il
modello di riferimento per I'analisi delle muraturel nostro paese.

Si propone quindi la trattazione di tale metodo eaappresentativo di tutti i

modelli semplificati con analisi piano per piano.

3.2.1METODO POR

Il metodo POR, gia dalla fine degli anni Settartsstato considerato dalle
normative italiane come possibile approccio alledgi delle costruzioni in
muratura. ldeato ed elaborato dal ricercatore slov@omazevic [1] nel
1978, la sua implementazione risulta di facile mahlilita anche in campo
pratico, il che gli ha conferito la popolarita dii ¢uttora gode tra i progettisti
del settore.
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Questo metodo, tuttavia, dalla data della sua ideazé stato oggetto di
continue migliorie, sia da parte dell’autore stedse di altri ricercatori.

E’ appena il caso di ricordare, a titolo esempdifico i limiti principali, nella
sua versione originale che consistevano:

a) nel considerare i maschi murari come unica skdeéeformazioni e di
rotture, senza valutare I'eventualita della rottdiaaltri elementi quali le
fasce;

b) nell'ipotizzare un solo possibile meccanismaattura dei maschi murari
(rottura per taglio con fessurazione diagonaleggsdurando le rotture per
ribaltamento o per scorrimento.

Successive proposte di miglioramento del metodo Id@o 1989 [2],
TomaZzevic e Weiss, 1990[3]) hanno ovviato all'ingeniente b) in maniera
piuttosto agevole introducendo opportuni criterrattura aggiuntivi. Tuttavia
non e stato possibile ovviare in modo soddisfacaitdimite a), come
conseguenza di un altro fondamentale limite delonh®trelativo al modello

strutturale d’'insieme.

Detto ci0, si passera alla descrizione vera e aj@ metodo.

Nel POR, una parete sottoposta ad un’azione oriai®e vista composta da
maschi reagenti in parallelo (vedi Figura); quasino ipotizzati come travi

con vincolo incastro-incastro scorrevole, con wrgizh di tipo trave

deformabile a flessione e a taglio.

\

h

Figura 3.2: Parete sottoposta ad azione orizzontale
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Si determina lo spostamento in sommita componeradaldformazione

flessionale e tagliante; esso € dato da:

Vh®  xVh
_|_ -
nEJ GA

d=dy + dr= =12  ¥n<12

dove:
du: spostamento dovuto alla flessione,
dr : spostamento dovuto al taglio,
y : fattore di taglio.
Ponendo d =1 si ottiene il valore della rigideaiia traslazione:

1
k=—g—
h +1,2h
nk]j GA

La rigidezza elastica alla traslazione € uno deampetri necessari per la
definizione del comportamento strutturale del maschurario. Si assume,
infatti una legge costitutiva elastica perfettamenplastica, che é
rappresentata dal diagramma Forza-Spostamentoesspygato in figura3.3,
per la definizione del quale occorrono i seguestparametri:

Vi

Vel

| -
0 S

00 Su

Figura 3.3: legge costitutiva elastica perfettameptastica

38



- la rigidezza elastick, che fornisce la pendenza del tratto inclinatc
diagramma (campo elastic

- la forza ultima Vuy che rappresenta la resistenza a taglio del ma
espressa in funziordella tensione tangenziale caratteristica dellaatowae
della tensione normale (cioe carico verticale applicato);

- la duttilitap, pari al rapporto tra lo spostamento ultimo egostamento ¢
limite elastico.

Noti quindi la geometa del maschio murarioa ltipologia della murature il
carico verticale il diagramma ForzSpostamento risulta completame
definito.

Il comportamento strutturale di una parete, castita piu maschi i
parallelo, viene definito partire da quello dei singoli maschi.

Sotto I'azione di una forza orizzontale ate glokalmente, la parete presel
uno spostamentecomune a tutti i maschi; ognuno reagisce con umaa
dipendente dalla propria rigidezza traslazione. Pertanto il diagrami
ForzaSpostamento della parete si ottiene sommando ribat resisteri di

ciascun maschio (Figui3.4).
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Figura 3.4 diagramma Forza-Spostamento della parete

Per il primo tratto, corrispondente alla retta A®yigidezza del sistema é
somma delle rigidez: di ciascun maschio (1, 2, 3). Successivamen
maschio 3presenta rigidezza nulla e quindi pe tratto AB la rigidezza de
sistema e pari alla somma delle rigidezze dei mds&h2. Nel tratto B' si

annulla anche la rigidezza del maschio 1 e in CBiabramma assume |
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andamento costante, fino al punto in cui la resiecomplessiva registra un
brusco crollo. Quest'ultimo, causato dalla defirati rottura del primo
maschio, sara seguito da altri due crolli (corrregenti alla rottura degli altri
due maschi) e in seguito dalla totale caduta dstesza.

Grazie al diagramma globale Forza-Spostamento silples noto il valore
della forza orizzontale, ricavare il corrispondespostamento della parete,
mentre i vari contributi resistenti dei maschi muva@ngono letti sui rispettivi
diagrammi.

Il diagramma OABCD descrive completamente il congooento non lineare
della parete muraria e risulta evidente come, stutaonsiderando per ogni
maschio murario la fase plastica, € possibile senwrrettamente forze e
spostamenti sotto azioni orizzontali.

La curva potrebbe essere agevolmente costruitadsyaado non solo una
parete, ma tutte le pareti che costituiscono I'nrgi@o murario resistente del
piano considerato.

Semplicemente sommando i contributi di tutti masohrari di tutte le pareti,
si giunge immediatamente alla curva di capacitaptessiva.

Questa procedura pero € lecita solo se il centiie dgidezze coincide con |l
baricentro (centro delle masse): infatti, viene stderata una traslazione
orizzontale di tutti i maschi murari senza effétisionali.

D’altra parte la sollecitazione, per sua naturapglicata nel centro delle
masse e produce non solo una traslazione ma ameheotazione intorno al
centro delle rigidezze.

Nei passi che si susseguono durante il procediménthé gli spostamenti di
ognuna delle pareti resistenti si trovano in canefestico, il diagramma
complessivo e costituito da una retta che partodgine ed ha pendenza
pari alla rigidezza complessiva. Successivamenteyia che alcune pareti
escono dalla fase elastica ed entrano in quellstipéa il diagramma
complessivo si appiattisce, fino a mostrare cadiuiteorrispondenza della
crisi finale di alcune pareti.

Non sempre la crisi di alcune pareti segna la fiaeprocedimento; in altri
termini non é detto che lo Stato Limite Ultimo sirifichi in corrispondenza
del primo collasso. Infatti pud darsi che, incretaedo ancora gli

spostamenti di piano, pur essendo venuto a manaaetributo di resistenza
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da parte dei maschi collassati, globalmente l|aaforeattiva continui a

crescere.

Ad un certo passo, tuttavia, si giungera sicurameal termine del

procedimento: la forza reattiva cade bruscamenteamispondenza del
collasso dei principali maschi, magari dopo un tdratli stazionarieta

(corrispondente ad esempio a tutti i maschi in fdastica).

Si comprende come il diagramma H-d (taglio-spostao)ecosi determinato
caratterizzi il comportamento del piano dell’'ediicnella direzione di

verifica esaminata. Esso puo essere visto comentans dei contributi dei

diagrammi H-d delle singole pareti.

Nella Figura 3.5 vengono riportate le caratteristi descritte nel diagramma
H-d.

Forza reattiva (KN)

Forza reattiva al limite elastico
Forza reattiva max al limite ultimo

- | -
0 .
Spostamento (mm) del
baricentro di piano

Figura 3.5: Diagramma H-d (taglio-spostamento)

In conclusione, il POR e basato sulla definiziomeunl legame costitutivo
taglio-spostamento del singolo maschio murario, e¢omn ramo elastico
definito da una rigidezza in cui si tiene contoddla componente flessionale
che tagliante. Si considera, inoltre, un ramo madimitato, con una duttilita
che varia da 1,5 a 2 a seconda della tipologidtstele. La resistenza invece
e misurata sulla base del meccanismo di rottuagleotdiagonale.

Questo metodo consente inizialmente (campo eldstic@ ripartizione

dell'azione tagliante tra elementi di diversa ragda; il comportamento
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plastico consente successivamente di definire ezpd apparenti (secanti),
dipendenti dallo spostamento inelastico raggiuhto.ripartizione € quindi
possibile anche in campo plastico e la verificangieseguita per mezzo di un
metodo al passo che si arresta quando si raggilandeformazione ultima
dell’elemento meno deformabile.

Tutto cio e valido sia nel piano che nello spazio.

Tuttavia il metodo POR ha un campo di applicazilméato, al di fuori del
guale risulta poco sicuro; infatti si ottiene, Spkuente per edifici con tre o
piu piani, una sovrastima della resistenza, esaknente per il fatto che non
si tiene conto della snellezza che determina mesami collasso differenti
dalla rottura per taglio diagonale.

Questo metodo, d’altronde, € stato, e tutt’'oreoeipposto a notevoli critiche
per le assunzioni troppo semplicistiche sia rigpattmodello sia rispetto al
criterio di resistenza.

In parte queste critiche sono gia state riferitarglo si € parlato del criterio di
resistenza di Turnseck e Cacovic, il quale nonetisafficientemente conto
dei fenomeni complessi che avvengono in un panmellcario inserito in un
edificio. Altre critiche riguardano l'ipotesi difimita resistenza delle fasce di
piano che potrebbe condurre ad una sovrastima de#istenza ultima
dell'intera struttura.

Anche l'ipotesi di infinita rigidezza del solaio wansiderata con attenzione;
non e infrequente trovare, negli edifici antichiinature di notevole spessore
che possano sviluppare una rigidezza superiorecbagdel solaio, rendendo
quindi poco plausibili una delle assunzioni fondatag della procedura.

Una ulteriore critica che si deve fare riguardg@dtesi che la rottura nei
maschi murari avvenga solo per taglio trascurahdatto che questa possa
avvenire anche per pressoflessione. Si aggiungeeat@ che fondamentale
per I'uso del criterio e la conoscenza della temsicaratteristica di taglio; nel
caso delle murature antiche e praticamente impdessibterminarlo.

La procedura di calcolo del metodo POR, tuttaviapastante le critiche,
possiede una sua validita storica (essendo il pnmatndo di calcolo semplice
che tiene conto della fase post-elastica) e pra#ideune sue assunzioni,

come la plasticita delle murature e il metodo pemetne conto sono
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sicuramente interessanti e valide e possono ddoeniazioni riguardo ai
meccanismi locali o zone deboli della struttura.

Perché cio avvenga, il metodo deve essere usatcestvema correttezza,
verificando che ci si avvicini il piu possibile alipotesi di calcolo (solaio

infinitamente rigido, fasce di piano infinitamemigide e resistenti).

3.3METODO A MACROELEMENTI

Quando l'ipotesi che le fasce di piano siano mpitorigide e resistenti dei
maschi non risulta giustificata, un’alternativa’ailhlisi separata piano per
piano € rappresentata dai modelli a macroelemei, quali le pareti
vengono modellate mediante Elementi Finiti bidimenali o assimilate a
telai equivalenti in cui elementi deformabili (mbsmurari e fasce di piano)
collegano tra loro i nodi (porzioni di muratura oui non si riscontra
generalmente danneggiamento), generalmente coasidegidi. Questi
macroelementi sintetizzano danneggiamenti, rottscasrimenti e rotazioni
in zone precostituite sulla base di assunzioni mm@cbe ed implementazione
di legami non lineari piu 0 meno sofisticati.

Nei riguardi delle azioni orizzontali, la modellare a telaio equivalente
trascura il contributo resistente delle paretiirezione ortogonale al proprio
piano, ipotesi largamente accettata data la natefleksibilita dei maschi
murari in questo piano e la natura locale del m@scao di collasso.
Generalmente questi modelli consentono analisi Inari incrementali a
collasso di singole pareti ed ultimamente, anche imlieri edifici
tridimensionali con orizzontamenti rigidi.

In questo paragrafo verranno trattati in dettaghaodelli ideati da: D’Asdia
e Viskovic (1994); Gambarotta e Lagomarsino (199dggenes e Della
Fontana (1998).
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3.3.1METODO PEFV

Il modello di tipo bidimensionale qui di seguitooposto (D’Asdia e
Viskovic, 1994) utilizza tecniche che modificanog@ometria degli elementi,
al fine di eliminare le zone in trazione.

Il seguente approccio, basato sull'uso di eleméniii di forma variabile
(allinterno dei macroelementi stessi), essendalif@ato specificamente
all’analisi delle pareti multipiano, consente natiewiduzioni di sforzo di
calcolo e di tempo necessario alla preparazionalaleie all'interpretazione
dei risultati, mentre conserva il vantaggio, tipidei metodi di calcolo agli
elementi finiti, di non introdurre alcuna ipotegica le rigidezze relative e le
resistenze degli elementi costituenti la paretemnpHi verticali (maschi) e
pannelli orizzontali (di fascia).

Sulla base di tale modello e stato realizzato uogg@mma di calcolo
automatico denominato PEFV (Parete ad ElementitiFimi geometria
Variabile). La procedura di questultimo € non &ne e segue,
all'incrementarsi del carico, I'evoluzione dellarfia della parete resistente
della muratura.

La discretizzazione dei pannelli murari avvieneaarso un numero limitato
di semplici elementi finiti triangolari a deformanie costante come mostrato
in Figura 3.7 per un pannello, in Figura 3.8 perelemento di nodo fra i

pannelli verticali e di fascia e in Figura 3.9 pea intera parete.
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Figura 3.9: Discretizzazione di una parete

Tali elementi finiti sono disposti in modo tale dater modificare ad ogni

passo la forma della parte reagente dei pannsitiudendo le zone ove la
trazione, nella direzione dell’asse del pannell@,shperato il valore limite

prefissato.

Infatti, al temine di ogni passo di carico, vengateterminate le reazioni
nodali in corrispondenza delle sezioni di estrerditeiascun pannello, con le
quali si calcola I'equivalente stato di sollecitaz in termini di sforzo

normale, taglio e momento flettente delle stesg@®sg nonché la risultante
dei carichi agenti sul pannello. Quindi sulla badella posizione di

guest'ultima nell’attraversare le sezioni trasvirsaene aggiornata la
geometria della parte resistente del pannello apdst opportunamente
alcuni dei nodi del suo contorno: in particolaregentne vengono lasciati al
loro posto i quattro nodi prossimi alla diagonatenpressa, gli altri quattro
vengono traslati ciascuno lungo il proprio latcofia limite della zona ancora

assialmente compressa (ovvero sull'asse neutre deltioni di estremita) se
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la resistenza a trazione e supposta nulla (Figur@) 3oppure al limite di una
zona assialmente tesa ma con valori rientrantiansdkistenza ipotizzata
ammissibile a trazione (figura 3.11). Si ottiene tad modo la mesh di

elementi finiti da utilizzare nel passo successhigura 3.12.

EZA Differenza di forma m’ R
con O seénza una certa PN\
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Figura 3.10 — Evoluzione della forma del pannello
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Figura 3.11: Evoluzione della forma del pannello

Figura 3.12: Configurazione tipica della pareteteocarico
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Si noti in particolare che I'operazione descriftay comportando variazioni
dello stato tensionale e delle forze nodali, nondifica la risultante
all'interfaccia tra pannelli verticali o orizzontaé gli elementi di nodo;
pertanto non ne modifica le condizioni di equildori

| calcoli richiesti dalle valutazioni sopra destrisono resi banali dall'uso di
elementi finiti triangolari a deformazione costaokes forniscono spostamenti
e reazioni dei soli nodi di vertice, mentre, mattyrd’apparente crudezza
della modellazione, i risultati in termini di risahte degli sforzi si sono
rivelati comparabili con quelli ottenibili con elemti finiti piu complessi.

Si pud notare che la struttura cosi modellatajnaiémentarsi delle forze
orizzontali, vede ridursi la propria rigidezza Hamale e di taglio mentre
oppone ai carichi una crescente rigidezza assalénterno dei singoli
pannelli, manifestando meccanismi resistenti pevaimente a
compressione. Questo € in accordo con il reale ooiaimento delle strutture
murarie, concepite in modo da creare nel loro amnditiazioni di equilibrio
con il solo, o prevalente, apporto delle tensiomiampressione.

L’'uso invece dello stesso tipo di modellazionep®ai maschi murari che per
i pannelli delle fasce di piano, consente di temento anche della
deformabilita e del comportamento non lineare desge ultime, con
valutazione automatica di tutti i tipi di comportanto della parete, dal quasi
shear-type a quello di mensole indipendenti.

In Figura 3.12 é visibile la schematizzazione debaete di due piani e tre
maschi murari per piano con la mesh nella configoree assunta in
prossimita del carico ultimo.

In Figura 3.13 sono rappresentate la geometriaossmmita del collasso e i
diagrammi di carico di una parete, ed € possibdeanme la formazione di
bielle orizzontali nelle fasce di piano che deteramo un comportamento a
mensole indipendenti degli allineamenti verticali.

Nelle Figure 3.14 e 3.15 sono riportati due cagaleti rinforzate attraverso,
rispettivamente, I'inserimento di barre orizzonfadetese solo al centro delle
fasce di piano o all'intradosso e all’estradosskedsesse (la quantita totale
di acciaio e di pretensione € identica nei due)casi
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Nella Figura 3.16, infine, € presentato il casdadice assunte infinitamente

rigide e resistenti.
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Figura 3.13: Geometria al collasso e diagrammcdrico di una parete
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Figura 3.14: Geometria al collasso e diagrammcdrico della parete armata con

briglie a centro fascia
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Figura 3.15: Geometria al collasso e diagrammi diico della parete con armatura
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Figura 3.16: Geometria al collasso e diagrammi drico della parete con fasce
infinitamente rigide e resistenti

Dalle figure precedentemente citate trova confeamanotevole incremento
delle forze orizzontali ultime al crescere dellaistenza delle fasce e quindi
al passaggio dei maschi dal comportamento a mensdilgendenti a quello

piu vicino ad un telaio shear-type.
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3.3.2CONFRONTO TRA RISPOSTA FORNITA DALLA
MODELLAZIONE PEFV E QUELLA FORNITA DAL METODO POR

Confrontando i diagrammi forza-spostamento ottepetiil piano terra di una
parete tipo analizzata sia con il metodo POR cimeilometodo PEFV, si nota
una sensibile variabilita dei risultati.

T(t)

15
A

A |

m.2

2 3 d {mm)

Figura 3.17: Diagrammi F-d dell'intero piano terradei singoli maschi

In primo luogo € evidente 'ottimismo del metodo R©osi come € proposto
nell’attuale normativa. Si puo notare infatti conade metodo, verificando
ciascun maschio murario nella sua configuraziotegia e con il suo carico
verticale iniziale, da una parte non tiene coniocdenportamento non lineare
degli stessi singoli maschi murari dovuto alla lpeozializzazione, dall’altra
non tiene conto dell’effetto del momento ribaltadigiano che, tendendo a
scaricare i maschi sopravento, riduce notevolmienpartecipazione di questi
alla portanza del piano nel suo insieme rispettmechi orizzontali.

Appare evidente dalla configurazione assunta isgnaita del collasso nella
Figura 3.13 come in tale caso le fasce di piano abhiano avuto un
comportamento sufficientemente rigido ma abbianampsso la parziale
rotazione dei pannelli di nodo, provocando una efoparzializzazione

asimmetrica dei maschi murari.
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Col metodo PEFV quindi si rileva come le fasce idinp siano lontane dal
comportamento a corpo infinitamente rigido ipotiozael metodo POR, ed &
guesta la principale causa delle differenze riged@atnei risultati forniti dai

due metodi.

3.3.3 METODO A TELAIO EQUIVALENTE (METODO SAM)

Il metodo e stato sviluppato dapprima per paretitipiano caricate nel
proprio piano, e successivamente € stato estesgbéemi tridimensionali. Il
metodo utilizza diverse ipotesi formulate in un ot proposto da Magenes
e Calvi nel 1996 (di cui si € mantenuto I'acroni®AM). Tale metodo era
stato pensato per l'analisi di pareti piane e pngpa un algoritmo
implementabile anche in un foglio elettronico. auta, i limiti riscontrati nei
tentativi di applicazione di tale approccio all'isiadi strutture di una certa
dimensione e complessita hanno portato alla ricdrema implementazione
diversa, piu efficiente dal punto di vista compidgaale. Le idee che stavano
alla base del modello sono state quindi riformuladeimplementate come
subroutines di un programma di calcolo struttured@ lineare (Magenes e
Della Fontana, 1998).

Per Tlillustrazione del modello si faccia riferintenin prima istanza al
problema di una parete multipiano in muratura cpertare, caricata nel
piano, soggetta a carichi verticali costanti e ezdoorizzontali crescenti
applicate al livello dei solai, secondo una distzibne assegnata. Se la
geometria della parete e delle aperture e suffieraente regolare, € possibile
idealizzare una parete muraria mediante un telgiovalente costituito da
elementi maschio (ad asse verticale), elementiida@d asse orizzontale),
elementi nodo (Fig. 3.18). Gli elementi maschidielgmenti fascia vengono
modellati come elementi di telaio (“beam-column&farmabili assialmente e
a taglio. Se si suppone che gli elementi nodo siafioitamente rigidi e
resistenti, e possibile modellarli numericamentérooiucendo opportuni

bracci rigidi (offsets) alle estremita degli elerienaschio e fascia.
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Figura 3.18: Schematizzazione a telaio equivaléintena parete caricata nel piano

3.3.3.1L'ELEMENTO MASCHIO MURARIO

Si suppone che un elemento maschio sia costitaitand parte deformabile
con resistenza finita, e di due parti infinitamemigide e resistenti alle

estremita dell’elemento (Fig. 3.19).

offset i
rigido T
\I "
iy
parte |

deformabile | |Hu .

I il [
offset /—/—I Hs
rigido 1

J

Figura 3.19: L’elemento maschio murario
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L’altezza della parte deformabile o0 «altezza etfeca del maschio viene
definita secondo quanto proposto da Dolce (1988) tgnere conto in modo
approssimato della deformabilita della muraturdenebne di nodo. L'altezza
efficace €& esprimibile, con riferimento alla FiguBa20, dalla seguente

formula:

H —h'+1Dﬁ_ i
eff — 3 h

DoveH é l'altezza di interpiano e D la larghezza del chas murario.

— 1 c.?:_._,
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i~ ) < 3[;}: -
- v h'
{ h
h!‘ h > .
-r <30 300
’ - D
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Figura 3.20: Definizione dell’altezza efficace de@ischi murari (Dolce, 1989)

Fuori dal piano, ove l'elemento in genere preseat@ deformabilita
maggiore, si & ritenuto opportuno porre: H eff =

Il comportamento dell’elemento maschio viene sufip@asto-plastico con
limite in deformazione.

Si suppone cioé che il maschio abbia comportamiamtare elastico finché
non viene verificato uno dei possibili criteri dittura. La matrice di rigidezza
in fase elastica assume la forma consueta per ptende telaio con

deformazione taglio, e risulta determinata unaavaléfiniti il modulo di

Young E, il modulo G, e la geometria della sezione.
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| meccanismi di rottura previsti per i maschi musano i seguenti:

Rottura per pressoflessione o ribaltamento

Awviene quando il momento flettend in una delle sezioni estreme della
parte deformabile del maschio -’ raggiunge ilot@ ultimo, corrispondente
allo schiacciamento della zona compressa dellaosezin cui si € posto.
Nella sezione in cui viene raggiunto il momentaonudt viene introdotta una

cerniera plastica (con ipotesi di comportamentdgp@mente plastico).

Rottura per taglio con fessurazione diagonale

Awviene quando il taglid/ nel maschio raggiunge il valore ultimq, VNella
seguente implementazione del metodo si utilizzasr@eri di rottura proposti
da Magenes e Calvi (1997) per la muratura di mattbriaglio ultimo e
inteso quindi come il minore fra due valori assbcigpettivamente alla
fessurazione diagonale per cedimento dei giunthalita, e alla fessurazione
diagonale per rottura dei conci. Si & po3fp= 0,9 V... Nel caso di
muratura di altra naturlf, pud essere valutato con altri criteri di resistenz
opportuni (ad esempio il criterio di TurnSek e Steap, 1980).

Nel caso di rottura per taglio, si suppone che’elethento abbiano luogo
deformazioni taglianti plastiche come illustratokigura 3.21, in cui viene
posto un limite alla deformazione angolaéep+g (chord rotation), oltre il
guale la resistenza si annulla. La deformazionelang € espressa come
somma della deformazione flessionale di quella a taglio g (Figura 3.22).
Come si puo notare, il modello di comportamentgtelgplastico con limite in
deformazione praticamente coincide con le ipotdettate nei metodi di tipo
POR.

In questi metodi il modello bilineare adottato tena riprodurre in modo
approssimato l'inviluppo che si ottiene da proverspentali cicliche (Figura
3.23), e lo spostamento ultimo viene associatoaggiungimento di un
opportuno degrado della resistenza. Tale limito®munemente espresso in
termini di dulttilita ultima.

L’introduzione di un limite di deformazione angad, in sostituzione di un

limite in duttilita trae le sue origini dal lavogpa citato di Magenes e Calvi in
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cui si & notato che pannelli murari con diversip@agi di forma portati a
rottura per taglio tendono a presentare una digpersnolto contenuta della
deformazione angolare ultima, ed una dispersionétommaggiore della
duttilitd ultima in spostamento. Per tali muri, yat mantenendo |l
parallelismo fra la base superiore ed inferioreldéormazione angolare sopra
riportata coincide con il “drift” ovvero con il rgprto fra lo spostamento d
orizzontale e l'altezza del muro H(si confrontioRig. 3.22 e la Fig. 3.24).

Si assume inoltre che il limitg, sia pari allo 0.5% .

Rottura per taglio-scorrimento. Si assume che la rottura del maschio per
scorrimento avvenga lungo un letto di malta in ispondenza di una delle

sezioni estreme o della parte deformabile.

o

— ~7
r=6,-¢

Figura 3.21: Comportamento anelastico dell’elememi@schio nel caso di rottura

per taglio
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Figura 3.22: Deformazioni angolari pertinenti alseemo i di un elemento «beam-

column»
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Figura 3.23: Interpolazione dell'inviluppo sperintafe taglio-spostamento di un

pannello murario mediante una bilatera

0

]

Figura 3.24: In una prova a taglio su pannello maeain cui si mantiene |l

parallelismo delle basi si ha chéi =6 =6 =6 /H
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La deformazione anelastica associata alla rottuea qrorrimento viene
modellata in maniera analoga alla rottura per f@ssone diagonale, con una
deformazione a taglio plastica che si sviluppa cop@tato in Fig. 3.21.

| criteri di rottura sono formulati in modo tale rpeui all’annullarsi della
compressione verticale si annulla sia la resistant@ssione che la resistenza
allo scorrimento. In aggiunta a cio, si supponehanthe la rigidezza assiale
del maschio si annulli in caso di deformazionerdeibne, per cui I'azione
assiale puo assumere solo valori positivi (se dnmessione) o nulli. i
maschio con azione assiale nulla risultera quirah@etamente scarico da

ogni tipo di sollecitazione.

3.3.3.2 L’ELEMENTO FASCIA MURARIA

L’elemento fascia € formulato in maniera analog&lamento maschio, ma
con alcune differenze.

Vengono mantenuti gli offset rigidi, individuandauigdi una lunghezza
efficace dell'elemento. Nel caso di aperture alieeverticalmente (Fig.
3.25a) le analisi comparative finora svolte indizare si ottengono buoni
risultati assegnando una lunghezza efficace pariude libera delle aperture.
Non si sono ancora svolte al momento analisi coertape non allineate
verticalmente, per le quali si puo pensare, in fagiminare, di assumere
una lunghezza efficace come indicato in Fig. 3.24. 'elemento fascia si
distinguono due possibili meccanismi di rotturar peesso-flessione e per

taglio.
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(@) (b)

Figura 3.25: Definizione della lunghezza efficae#lelfasce

| meccanismi di rottura previsti per i maschi musano i seguenti:

Rottura per pressoflessione II momento limite € espresso come
nell’elemento maschio. Nella sezione in cui viemggiunto il momento
ultimo viene introdotta una cerniera plastica (gootesi di comportamento

perfettamente plastico).

Rottura per taglio. La resistenza a taglio della fascia viene espress
criteri simili a quelli utilizzati per I'elemento aschio, tenendo conto pero
della diversa giacitura dei letti di malta rispedtta linea d’asse dell’elemento
e considerando che la compressione normale adiettialta al di sotto delle
aperture e praticamente nulla. Nellimplementaziocoeente la resistenza a
taglio € definita dd/,=Dt - ¢ ovvero dal prodotto della coesione pereka
della sezione della fascia, in cui si & indicata Pol'altezza della fascia e t lo
spessore. Al fine di tener conto della possibilita un comportamento
maggiormente fragile delle fasce, la deformazionelastica associata alla
rottura per taglio prevede una deformazione plastidaglio costante a cui
segue un degrado di resistenza ad un valdie , una volta superato un
valore limite di deformazione angolare @ig. 3.26). A tale degrado segue
poi 'annullamento del taglio resistente per defazmoni angolari superiori al

limite gp.
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La possibilita di assegnare in ingresso i valorigggametri ag;, g consente
di riprodurre comportamenti marcatamente fragiliteibili ad esempio
facendo coincidere con il limite elastico (Fig. B.,2o0ppure piu duttili e simili

quindi al comportamento dei maschi, ponendo a=1.

I
i

o

Figura 3.26 Comportamento elasto-plastico fragilein elemento fascia.

i |

al’

d

Figura 3.27: Comportamento elasto-fragile di unretnto fascia.
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3.3.4METODO 3 MURI

Tra i modelli a macroelementi piu recentemente tidger affrontare
un’analisi globale dell’edificio in muratura, € @anoverare la proposta di
Gambarotta e Lagomarsino, che rappresenta la naadeie costitutiva alla
base del codice di calcolo 3MURI (Galasco et alQ0Z). Questa
modellazione utilizza spostamenti e rotazioni nbdebme grandezze
cinematiche ed azioni risultanti (sforzo assiaéglib e momento flettente)
come grandezze statiche. Questo sembrerebbe assibomdello alla classe
dei modelli monodimensionali; tuttavia, vengonoradtti gradi di liberta
all'interno dell’'elemento e vengono fatte particolaonsiderazioni su
possibili cinematismi di ribaltamento e di scorrime come nella
modellazione bidimensionale. Il grande vantaggiguisto metodo consiste
nella possibilita di riprodurre efficacemente lgatteristiche piu importanti
della non linearita del comportamento dei panmelirari.

Per quanto riguarda I'onere computazionale, nopresenta eccessivo, in
guanto si tratta comunque di una macromodellazidungavia, il metodo
presenta una complessita maggiore rispetto allesttazibni gia viste.

La costruzione di un macroelemento, rappresentativon intero pannello
murario, deve permettere la formulazione di equazidequilibrio che
coinvolgano un numero limitato d’'incognite e dev&ep rappresentare un
modello cinematico capace di cogliere i meccanisedementari di

deformazione, danneggiamento e dissipazione delltige murarie.

3.3.4.1 ELEMENTO TRAVE NON LINEARE IN MURATURA

Il codice di calcolo strutturale 3MURI consente laacdi utilizzare un
elemento trave non lineare a sei gradi di libea cesistenza limitata e
degrado della rigidezza in fase non lineare.

La trave e un elemento alternativo al macroelemgmo simulare |l

comportamento dei pannelli murari (maschi e fasaggll’ambito
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dell'approccio della modellazione delle pareti #aite equivalente (Figura
3.28).

| AN
/‘ I:L/%W Tj (u,wi i )
/ } T -
| 1 /

/

Figura 3.28: Variabili cinematiche e convenziores segni per le caratteristiche di

sollecitazione dell’elemento trave non lineare iaratura.

| limiti elastici in termini di resistenza, relatiai meccanismi di rottura
considerati, coincidono con il valore ultimo, pachige l'ipotesi di assenza
di incrudimento. | meccanismi di rottura sono qoetlli presso flessione,
taglio con fessurazione diagonale e taglio-scomime

Si sottolinea che, a differenza del macroelemergsciitto nei paragrafi
precedenti, I'elemento trave non lineare non digpdinalcun grado di liberta
interno che consenta di separare il contributariétl @ssociato ai meccanismi

di taglio e presso flessione. Pertanto il drifoenfto da:

u

d= i—uj_l_ PitQj
h

2

La semplicita della formulazione di tale elementranmtisce un processo di
convergenza snello ed efficace in termini di oreinputazionali ai fini di

analisi statiche non lineari monotone (pushovedttavia I'elemento trave
non consente di cogliere in dettaglio alcuni aspidt reale comportamento

dei pannelli murari.
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3.3.4.2 MODELLAZIONE DELLA PARETE

Divisa la parete in tratti verticali corrisponderai vari piani e nota
l'ubicazione delle aperture, vengono determinatepdezioni di muratura,

maschi murari e fasce di piano, in cui si concemraleformabilita e

danneggiamento (come é verificabile dalle osseovazilei danni di sismi

reali, da simulazioni sperimentali e numerichehe eengono modellate con i
macroelementi finiti bidimensionali, rappresentatlvpannelli murari, a due
nodi con tre gradi di liberta per nodoy(yuz, rof) e due gradi di liberta
aggiuntivi interni.

Le restanti porzioni di parete vengono dunque cmraie come nodi rigidi
bidimensionali di dimensioni finite, alla quale sotonnessi i macroelementi;
guesti ultimi trasmettono, ad ognuno dei nodi ieaiil, le azioni lungo i tre
gradi di liberta del piano.

Nella descrizione di una singola parete i nodi smalviduati da una coppia
di coordinate (x, z) nel piano della parete e dgllataz corrispondente a
qguelle degli orizzontamenti; i gradi di libertda dui disporranno saranno
unicamente 4 ,uz, ro} (nodi bidimensionali).

Grazie a questa suddivisione in nodi ed elemehtmadello della parete
diviene quindi del tutto assimilabile a quello ditelaio piano (Figura 3.29).

% maschio

.....

T nodo rigido
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Figura 3.29: Schematizzazioni a telaio equivalente

Durante l'assemblaggio della parete si considergrarie eventuali

eccentricita fra i nodi del modello e gli estrerei chacroelementi: considerati
gli assi baricentrici degli elementi, questi potselo non coincidere con |l
nodo; nei blocchi rigidi si potra quindi verificaum’eccentricita tra nodo del

modello e quello dell’elemento deformabile.

Figura 3.30: Estremi rigidi del macroelemento e@m®wale loro eccentricita
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La modellazione strutturale richiede inoltre la sibgita di inserire travi a
sezione costante, individuate nel piano dalla pose di due nodi di
estremita.

Noti la lunghezza, l'area, il momento d’inerzia le modulo elastico é
possibile ricostruire la matrice di rigidezza e agplicano le consuete
formulazioni di legame elastico.

Oltre alla presenza di vere e proprie travi, il mltml prevede la presenza di
dispositivi a catena: queste strutture metallicbeosprovviste di rigidezza
flessionale e perdono ogni efficacia nel caso djeeo compresse. Questa
loro peculiarita comporta un ulteriore elementandn linearita nel modello:
la rigidezza complessiva del sistema deve dimingualora una catena

divenisse compressa e deve aumentare nel casamontr
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Capaotd

IL CASO STUDIO

Dopo avere dedicato un intero capitolo alla degmm del panorama, passato
e presente, sui telai equivalenti e dopo averet@gpio e contro di ogni
metodo, ci si vuole soffermare ora sullo studiado si questi applicandolo

ad una struttura ben precisa.

La struttura in questione verra descritta sottosp&tto geometrico e

meccanico nei seguenti due paragrafi.

4.1 DESCRIZIONE GEOMETRICA DELL’EDIFICIO

Nel seguente paragrafo vengono riportati i dise@ffiguranti lo schema
architettonico e strutturale adottati per la reazone della struttura da
provare su tavola vibrante. In particolare si paahe le dimensioni di lato
sono state dettate e condizionate dai limiti dim@radi e di resistenza della

tavola medesima.
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Figura 4.1: Prospetti e piante (disegno architettime strutturale ) dell’edificio
oggetto di studio

Per quanto riguarda gli architettonici si vuole iaggere che si tratta di
schemi distributivi semplicemente indicativi, ovwde tramezzature interne
non verranno realizzate ai fini della prova. Sittganfatti di un esempio
distributivo e di arredabilita per dimostrare lesibilita e I'adattabilita di tale
sistema costruttivo a qualsiasi esigenza compasgidistributiva.
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Abaco delle sezioni e delle armature

ELEMENTO
STRUTTURALE SEZIONE ARMATURE
: Rete
SOLAIO DI (2252)1 122:: elettrosadata
COPERTURA 6 mm 15 cm X
(C.C.A)
15cm
SOLAI
Rete
SOLAIO DI 20cm (EPS)+ | elettrosadata
PIANO TIPO 5cm (C.C.A) 6 mm 15 cm X
15cm
2+2¢ 12 mm
CORDOLO DI H=20cm, L=18
COPERTURA | cm Staffe¢ 8mm /
20”
2+2¢p 12 mm
CORDOLO Dl H=25cm, L=18
CORDOLI PIANO TIPO cm Staffe¢p 8mm /
20"
2+2¢ 8 mm
CORDOLO H=25cm, L=10
BALCONI cm Staffe¢p 8mm /
20"
s=18 cm=
PARETI PARETI 4+4cm (CCA)+ ilzbS(r:“nT 10cm
10cm(EPS)
2+2¢ 12 mm,
CORNICI L= 4 cm, s= 18 | Vertical
FINESTRE C.C.Al cm 2 ¢ 12 mm,
orizzontali
ELEMENTI
—Armature di
AGGIUNTIVI collegamento
FASCE PIENE | L=9 cm, s=16 | Orizzontale ad
ANGOLIC.CA | cm U ¢8mm/30
—1¢ 16 mm
—Rete angolare
metallicah2.5

70

Figura 4.2: Abaco delle sezioni e delle armature




FASI ESECUTIVE

[——

Figura 4.3: Esempio di struttura costruita con patinNidyon

Senza prescindere dal rispetto dei particolari ratisti precedentemente
illustrati, I'utilizzo pratico dei pannelli Nidyopuo essere ottimizzato da ogni
esecutore. Tuttavia, I'esperienza maturata nelocdegli anni consiglia di

rispettare alcune istruzioni elementari, che fas@no la buona riuscita dei

lavori.

Unione alla fondazione

Qualunque sia il tipo di fondazione adottato, la scelta puo variare in
funzione dell'intensitd dei carichi e delle cardttiche del terreno,
l'estradosso del sistema fondale deve essere wstila una struttura
continua in calcestruzzo armato, dalla quale emargma serie di ferri
verticali di ripresa destinati al collegamento clanrete di armatura dei

pannelli portanti.
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| ferri di ripresa devono essesaldamente ancorati in fondazione Tale
risultato pud essere raggiunto inserendo le riprieséase d’armo della
fondazione oppure, a getto effettuato e maturatediamte foratura e
fissaggio con resine epossidiche.

E’ importante che i ferri di ripresa siano collacatlla giusta posizione
predisponendo con attenzione i fili delle paretie tenendo conto dello
spessore medio delle due lastre in calcestruzzeng4su ogni lato del
pannello).

I pannelli di parete (identificati come tipo e ponene mediante apposita
marcatura) vengono posti in opera partendo da golardella struttura e
seguendo, previo tracciamento a terra, l'ordine nibntaggio indicato
nell'apposito abaco di produzione.

Nelle zone di sovrapposizione reti dei pannelli devono essere legate fra
loro con cura, preferibilmente usando clips metalliche applicaten una
pistola graffettatrice pneumatica.

1 !'

|

Figura 4.4: Reti per la fondazione
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Figura 4.5: Fase di montaggio dei pannelli in ptilisne

Operazioni preliminari e d’armo

La posa in opera dei pannelli deve essere effatit@t una buona precisione,
poiché eventuali disallineamenti o fuori piombo @urtano un incremento
dello spessore di calcestruzzo da applicare. Artalsi consiglia di procedere
disponendo una tavola di registro nella parte saperdel pannello, in
corrispondenza del filo architettonico della parétacciato tenendo conto
dello spessore medio di calcestruzzo pari a 4 cm).
Per la messa a piombo é sufficiente un sistema dumtelli in legno o
metallo, vincolati alla base e alla tavola di r&gis

Alla base e sulla sommita dei pannelli, in corrisgenza delle intersezioni
fra pareti verticali e in prossimita delle apertidevono essere collocate
(prima dell'applicazione del calcestruzzo) #&mature integrative, cosi
come riportato nei particolari costruttivi dellact®logia, avendo cura di
legare anch’esse alla rete dei pannelli laddove resalizzano le

sovrapposizioni.
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Realizzazione delle tracce e posa delle canalizrazer gli impianti

La posa delle canalizzazioni e degli accessorigheampianti elettrici e idro-
termo-sanitari viene eseguita dopo il completo raggio dei pannelli e
prima del getto di calcestruzzo.

Le tracce possono essere ricavate nellEPS medisragistola ad aria calda
(tipo sverniciatore).

Nel caso di tubi rigidi puo essere richiesto unzfe taglio della rete. Tali
zone dovranno essere successivamente ripristinatediante la

sovrapposizione e fissaggio di una rete di rinforzo

Posizionamento dei controtelai degli infissi

E possibile posizionare i controtelai dei serrameritna dell’applicazione
del calcestruzzo, conglobando nel getto ancheld¢ive staffe di ancoraggio.
Tale soluzione permette di ottenere un aggancio “piilito”, evitando
lavorazioni successive e agevolando le fasi diiegplone del calcestruzzo
grazie alla presenza di un ulteriore filo “a piorhdoriferimento.

|

=13
i
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=

Figura 4.6: Posizionamento dei controtelai degfissi
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Figura 4.7: Particolare della rete elettrosaldat&?.5

Applicazione del calcestruzzo

L’applicazione del calcestruzzo sulle superfici tiali viene effettuata a

“spritz beton”, utilizzando una lancia alimentai@ uha turbopompa ad aria
compressa fino ad ottenere uno spessore complgssadio) pari ad almeno

4 cm.

E possibile impiegare calcestruzzi di tipo ordinasia preconfezionati che
realizzati in opera, a norma di legge. Tuttawianecessario utilizzare una
miscela di aggregati caratterizzata da una granuloetria selezionata,
costituita da inerti di diametro massimo non supemre a 5 mm.Per una
corretta applicazione (particolarmente per evitaossibili problematiche di
ritiro), € necessario osservare scrupolosamentendéazioni esecutive
riportate sulla scheda tecnica rilasciata dal forei del materiale.
La fase di finitura va eseguita dopo adeguata stagionatura del calzestr
(terminata la fase di ritiro plasticoNegli angoli (intersezioni fra pareti

ortogonali e fra pareti ed intradosso solai) € nessario disporre
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preventivamente apposite retine o garze porta-aton Cio al fine di
controllare eventuali fenomeni fessurativi che @bolbrero manifestarsi dove la
rete strutturale risulta discontinua.

Allo stesso modo, in presenza delle aperture (porii@estre)e necessario
disporre retine o garze porta-intonaco a C, allo scopasitiire la zona dove

l'intonaco di finitura e a diretto contatto corpiblistirene.

Figura 4.8: Applicazione del calcestruzzo a spiietton

Nel caso di edifici multipiano la sequenza dells fopra descritte va ripetuta
ad ogni piano, controllando che il caricamento diefi e solai sottostanti
avvenga dopo una adeguata maturazione del caleeststrutturale.

4.2 DESCRIZIONE MECCANICA DEI MATERIALI

| materiali impiegati per la realizzazione delleuiura da provare su tavola
vibrante sono gli stessi che vengono tipicamentepidgati per la
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realizzazione delle strutture a pareti sandwichc.im gettato in opera. In

particolare si prescrive I'impiego di:

» calcestruzzo di tipo ordinario di classe C25/30liapfo in opera con

modalita a “spritz beton” per le pareti;

» calcestruzzo di tipo ordinario di classe C25/3pliapto mediante getto
tradizionale per i solai e i cordoli;

» acciaio B450C per tutte la armature integrativesiitis in cantiere (tra
cui anche quelle per realizzare le connessioniadeple connessioni
tra pareti, le connessioni tra pareti e solairdob ed i solai di piano);

* acciaio zincato avente le stesse caratteristiclua dicciaio per cemento
armato tipo B450C (come riportato nel paragrafo3211 del DM

2008) per le reti elettrosaldate e i connettorigginelli modulari.

Nell’ambito della progettazione della strutturaptavare su tavola vibrante si

considerano i seguenti valori medi delle resistatedenateriali:

- resistenza a compressione media del calcestruzzo:

k
f_=300—;
cm Crnz
- resistenza di snervamento media dell’acciaio nervat
kg
f =5000—7 ;
ym cnf
- resistenza di snervamento media dell’acciaio zoicat
kg
f =5000—7 ;
ym cnt

4.3PROVA PRESSO L'EUCENTRE DI PAVIA

La Fondazione EUCENTRESsvolge le sue attivita con il fine di promuovere,
sostenere e curare la formazione e la ricerca dallazione del rischio

sismico, facendo il ponte tra il mondo accademicde#a ricerca e quello
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della professione, le istituzioni e lindustria. UEENTRE s’'impegna

nell'implementazione delle seguenti azioni:

» sviluppo della ricerca applicata nel settore dwBigneria sismica,
orientata a conseguire concreti obiettivi in ordalla valutazione ed alla
riduzione della vulnerabilita e del rischio;

» sviluppo di attivita utili alla definizione di spiiche linee di azione
pubblica, di atti di indirizzo, di linee guida ndm& di documenti a
carattere normativo, anche in riferimento allo tadell'arte
internazionale;

« formazione di operatori aventi spiccate capacitaemngifiche e
professionali nel settore dell'ingegneria sismicegn particolare
riferimento alla sismologia, geologia, geotecnicamportamento di
materiali e strutture, analisi strutturale, progetli nuove strutture,
valutazione ed adeguamento di strutture esisterine in situazioni di
emergenza;

» svolgimento di attivita di consulenza scientificdegnologica, a livello

nazionale ed internazionale, nel settore dell'lngeg@ sismica.

In data mercoledi 7 dicembre si & svolta prestabiratorio di EUCENTRE
I'atteso test sismico sulla struttura Nidyon dii@8m realizzata nell’ambito del
progetto di ricerca “SERIES” utilizzando il PanmellSingolo Portante
(NYSP). Sono state applicate diverse scosse dnsiite crescente. Alle ore
14.15 é stata impresso un terremoto di elevatissimtansita, con
accelerazione orizzontale massima superiore a In galtre parole si é
applicata un’azione sismica pari a circa 2 voltellgumassima registrata nel
terremoto de L’Aquila del 2009, 4 volte la massiataelerazioneggprevista
delle Norme Tecniche per le Costruzioni (DM 14/@D®) nelle zone piu
sismiche d’ltalia. A fronte di tale elevatissimabssa sismica I'edificio non

ha subito alcun danno.

Si riporta di seguito una carrellata d’immagini atele all’edificio in

guestione:
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Figura 4.9: Posizionamento dei pannelli in polistie

Figura 4.10: Particolare d’angolo con ferri di rigsa
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Figura 4.11: Applicazione del calcestruzzo a spbitton

Figura 4.12: risultato della facciata dopo la rasaa
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Figura 4.14: Getto del solaio di interpiano
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Figura 4.16: Realizzazione del secondo piano
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Figura 4.17: Posizionamento dei pannelli al 3° pian

Figura 4.18: Particolare della conformazione deirpeelli
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Figura 4.20: Visuale della casetta dopo la realzioae di tutti i piani
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Figura 4.21: Casetta completa dopo il trasportacapannone e il suo

posizionamento sulla tavola vibrante

Figura 4.22: Accelerometri esterni
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Figura 4.23: Accelerometri interni

Figura 4.24: Telecamere per misurare gli spostament
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Nel prossimo capitolo verra applicato al nostraoadisstudio il metodo SAM.
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Capitolo 5

APPLICAZIONE DEL

METODO DEL TELAIO

EQUIVALENTE AL CASO
STUDIO

5.1CALIBRAZIONE DELLA GEOMETRIA

In letteratura vengono dati pochi accenni sullesséfgratica” del metodo; e
quindi difficilmente reperire un formulario che diagole applicative per la

costruzione del telaio.

Si e ritenuto quindi opportuno applicare 3 divemsetodologie di calcolo del

telaio equivalente.

Nel primo caso si sceglie di usare il metodo propads: Dolce nel 1989 e gia

citato nel capitolo precedente.

Nel secondo caso si applichera il cosi detto megminplificato che prevede
di calcolare l'altezza efficace degli elementinsiassi maschi murari o fasce
di piano, allo stesso modo, senza distinzione, cenezedeva invece nel

metodo previsto da Dolce.

Un terzo metodo infine qui denominato “metodo condoli rigidi” prevede
una trattazione con un irrigidimento a livello deiai.
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Si riporta di seguito una traccia del telaio nehlguverranno di seguito

analizzate le lunghezze della parte deformabilegh dffset rigidi.

PARETE 1 PARETE 2 PARETE 3 PARETE 4

] AN [ DD
] AN [] DD
] 0 [] HD

Figura 5.1: Traccia del telaio equivalente

Si adotta la seguente nomenclatura per i maschammur

PARETE 1 PARETE 2 PARETE 3 PARETE 4

m1[ | m2 M3 | | ma [ |mMs M6 | [m7 Mg | [me | |m10
pal_| p3 P3 |_|P3 |_|P3 Pa  |_|p3 P3 P3| _|P3
M1 M2 M3 M4 M5 M6 M7 M8 M9 M 10
p2— P2 P2 P2 [—P2 P2 P2 P2 — P2 P2
M1 M2 M3 M4 M5 M6 M7 M8 M M 10
P1— P1 P1 [ P1 [ —P1 P1 | —P1 P1 P1— P1

Figura 5.2: nomenclatura dei maschi murari

Si adotta la seguente nomenclatura per le faspdo:

PARETE 1 PARETE 2 PARETE 3 PARETE 4

F1 F4 ‘FS F10 F13 ‘ F 14

F2 F6 F7 F11

Fis F16

F3 F8 Fo Fi2 F17

F 18

] I L L

Figura 5.3: nomenclatura delle fasce di piano
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5.1.1METODO DOLCE

Il metodo studiato da Dolce prevede di applicargelguente formulazione per

il calcolo dell'altezza effettiva dei maschi murari

'

H W4 =D H-h
rmT T3 w
- floor
i
~[ 30 —
! SN <301
L] h!
H h
hs h ! i X
- <30° 30°% .
P D
e e
Y ¥ floor

Figura 5.4: schema grafico per il calcolo dell'attza effettiva

offset .
rigido —__ T
- H1
pate
deformabile || Het
offset — Hy
rigido

Figura 5.5: modello tipo dell’elemento di telaio

Si riporta di seguito una tabella riassuntiva @acali fatti sui maschi murari

per le 4 pareti.
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H h' D |Htelaio|Heff| HL | H2
(cm) | (cm) | (cm) | (cm) | (cm) | (cm) | (cm)
MASCHIO 1
260 | 158| 100/ 286 |179,5/ 53,2 | 53,2
PIANO 1
MASCHIO 1
275 | 158| 100 276 |182,7| 46,7 | 46,7
PIANO 2
MASCHIO 1
! 275 | 158| 100, 2255/182,7| 21,4 | 21,4
= PIANO 3
Ll
@ | MASCHIO 2
< 260 | 244| 250, 286 |249,5) 18,3 | 18,3
PIANO 1
MASCHIO 2
275 | 244| 250 276 |254,6/ 10,7 | 10,7
PIANO 2
MASCHIO 2
275 | 244| 250 2255/254,6/-14,5|-14,5
PIANO 3
MASCHIO 3
260 | 198| 170/ 286 |215,7| 351 | 35,1
PIANO 1
MASCHIO 3
275 | 198| 170/ 276 |220,0| 28,0| 28,0
PIANO 2
MASCHIO 3
275 | 198| 170/ 22555/220,00 2,7 | 27
PIANO 3
MASCHIO 4
260 | 100| 140, 286 |100,0| 86,0 | 100,
~ PIANO 1
W | MASCHIO 4
L 275 | 100| 140/ 276 |100,0| 88,0 | 88,0
:: PIANO 2
% | MASCHIO 4
275 | 100| 140| 2255/100,0| 37,5| 88,0
PIANO 3
MASCHIO 5
260 | 158| 100/ 286 |179,5) 53,2 | 53,2
PIANO 1
MASCHIO 5
275 | 158| 100 276 |182,7| 46,7 | 46,7
PIANO 2
MASCHIO 5
275 | 158| 100 2255/182,7| 21,4 | 21,4
PIANO 3
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MASCHIO 6
260 | 244| 250, 286 (2495 18,3| 18,3
PIANO 1
MASCHIO 6
275 | 244| 250, 276 |254,6| 10,7 | 10,7
PIANO 2
MASCHIO 6
® 275 | 244| 250 2255|254,6|-14,5| -14,5
- PIANO 3
Ll
@ | MASCHIO7
< 260 | 158| 100/ 286 |179,5/ 53,2 | 53,2
PIANO 1
MASCHIO 7
275 | 158| 100, 276 |182,7| 46,7 | 46,7
PIANO 2
MASCHIO 7
275 | 158| 100 2255/182,7| 21,4 | 21,4
PIANO 3
MASCHIO 8
260 | 246| 160 286 |249,0/ 37,0 0,0
PIANO 1
MASCHIO 8
275 | 192| 160/ 225|215 5,0 | 5,0
PIANO 2
MASCHIO 8
275 | 246| 160 275,5/252,3| 23,2| 0,0
PIANO 3
MASCHIO 9
260 | 137| 130/ 237 (1759 30,5| 30,5
< PIANO 1
| MASCHIO 9
L 275 | 137| 130, 225 |180,6| 22,2 | 22,2
= PIANO 2
% | MASCHIO 9
275 | 137| 130| 2255/180,6| 22,4| 22,4
PIANO 3
MASCHIO 10
260 | 169| 120/ 237 [190,5) 23,2 | 23,2
PIANO 1
MASCHIO 10
275 | 235| 120/ 325 |241,8 83,2| 0,0
PIANO 2
MASCHIO 10
275 | 169| 120, 2255(194,1 15,7 | 15,7
PIANO 3

Figura 5.6: Tabella riassuntiva per il calcolo d@iaschi murari secondo il metodo

proposto da Dolce
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| numeri scritti in azzurro non rispettano la folmdornita da Dolce ma
seguono una soluzione pensata dallo stesso autere.prenda in
considerazione il maschio murario 4 al piano loesdrova “incastrato” tra
2 finestre uguali posizionate alla stessa quota,alla sua destra, I'altra alla
sua sinistra; secondo la procedura Dolce I'alteffettiva di questo maschio
e da considerarsi pari all’altezza dell'elementmefitra. Lo stesso

ragionamento puo essere trasposto per il maschiariy ai piani 2 e 3.

| numeri evidenziati in verde rappresentano un @smmalo in cui I'altezza
efficace é superiore all’'altezza del telaio.

Il professor Dolce non ha lasciato alcuna indicagisul comportamento da
tenere in questo caso per cui si decide di margeneroffset rigido pari a
qguello calcolato nello stesso maschio murario a@ng@i sottostante e di
calcolare l'altezza effettiva per differenza.

Per quanto detto i maschi 2 e 6 al piano 3 avraltezza efficace pari a
204,1 cm e offset rigidi alti 10,7 cm.

In rosso sono evidenziati casi in cui la presenzaode comporta un’altezza
efficace calcolata come da formulazione fornital’alaore mentre il tratto
rigido diventa solamente uno, ed in particolaresiivede posizionato nella
parte alta del piano. Questo accade perché l'apefino al solaio non
garantisce rigidezza anche nella parte sottostaotee succedeva altresi con

aperture di tipo finestra.

Per le fasce di piano Dolce non ha previsto chei sieade, come in questo
caso, in una situazione di aperture allineate cadrtiente si ottengono buoni

risultati assegnando una lunghezza efficace pariate libera delle aperture.

Si passa quindi ad una tabella riassuntiva delhghazza effettive e degli

offset rigidi delle fasce di piano:
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H sinistra H eff H destra
E FASCIA 1 50 80 125
E FASCIA 2 50 80 125
% FASCIA 3 50 80 125
FASCIA 4 85 80 70
~ FASCIA 5 70 80 50
'-,'_J FASCIA 6 85 80 70
I;g FASCIA 7 70 80 50
o FASCIA 8 85 80 70
FASCIA 9 70 80 50
°u3 FASCIA 10 125 80 50,5
E FASCIA 11 125 80 50,5
E FASCIA 12 125 80 50,5
FASCIA 13 80 80 65
< FASCIA 14 65 80 60
'-,'_J FASCIA 15 80 80 65
l;g FASCIA 16 65 80 60
o FASCIA 17 80 80 65
FASCIA 18 65 80 60

Figura 5.7: Tabella riassuntiva per il calcolo delfasce di piano secondo il metodo

proposto da Dolce

Di seguito un'immagine evidenzia graficamente ¢ie € stato calcolato con

guesto metodo.
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PARETE 3 PARETE 4

Figura 5.7: Telaio equivalente secondo il metodogasto da Dolce
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5.1.2METODO SEMPLIFICATO

Con il metodo qui denominato semplificato si preveti creare un telaio
equivalente calcolato come per le fasce di pianonm&todo proposto da
Dolce ovvero si attribuisce a maschi e fasce murataltezza /lunghezza

efficace pari alla luce libera delle aperture.

Di seguito una tabella riassume i valori delle Atte efficaci e degli offset

rigidi di maschi e fasce murarie:

H telaio H eff H1 H2
(cm) (cm) (cm) | (cm)
MASCHIO 1 PIANO 1 286 100 88 100
_, | MASCHIO 1 PIANO 2 276 100 88 88
W | MASCHIO 1 PIANO 3 225,5 100 37,5 88
BEJ MASCHIO 2 PIANO 1 286 100 88 100
% | MASCHIO 2 PIANO 2 276 100 88 88
MASCHIO 2 PIANO 3| 2255 100 37,5 88
MASCHIO 3 PIANO 1 286 100 88 100
MASCHIO 3 PIANO 2 276 100 88 88
MASCHIO 3PIANO 3| 2255 100 37,5 88
™| MASCHIO 4 PIANO 1 286 100 88 100
[ | MASCHIO 4 PIANO 2 276 100 88 88
% MASCHIO 4 PIANO 3| 2255 100 37,5 88
MASCHIO 5 PIANO 1 286 100 88 100
MASCHIO 5 PIANO 2 276 100 88 88
MASCHIO 5 PIANO 3| 2255 100 37,5 88
MASCHIO 6 PIANO 1 286 100 88 100
v | MASCHIO 6 PIANO 2 276 100 88 88
| MASCHIO 6 PIANO 3 225,5 100 37,5 88
'ﬂ-(:J MASCHIO 7 PIANO 1 286 100 88 100
% | MASCHIO 7 PIANO 2 276 100 88 88
MASCHIO 7 PIANO 3| 2255 100 37,5 88
| | MASCHIO 8 PIANO 1 286 200 88 0
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MASCHIO 8 PIANO 2 225 100 38 88
MASCHIO 8 PIANO 3 275,5 238 37,5 0
MASCHIO 9 PIANO 1 237 100 37,5 100
MASCHIO 9 PIANO 2 225 100 38 88
MASCHIO 9 PIANO 3 225,5 100 37,5 88
MASCHIO 10 PIANO 1 237 100 38 100
MASCHIO 10 PIANO 2 325 238 88 0
MASCHIO 10 PIANO 3 225,5 100 37,5 88
Figura 5.8:Tabella riassuntiva per il calcolo deasthi murari secondo il metodo
semplificato
H sinistra H eff H destra
E FASCIA 1 50 80 125
Lll_J FASCIA 2 50 80 125
% FASCIA 3 50 80 125
FASCIA 4 85 80 70
~ FASCIA 5 70 80 50
'-,'_J FASCIA 6 85 80 70
%.1 FASCIA 7 70 80 50
o FASCIA 8 85 80 70
FASCIA 9 70 80 50
$ FASCIA 10 125 80 50,5
E FASCIA 11 125 80 50,5
< FASCIA 12 125 80 50,5
FASCIA 13 80 80 65
< FASCIA 14 65 80 60
w FASCIA 15 80 80 65
I;IEJ FASCIA 16 65 80 60
0 FASCIA 17 80 80 65
FASCIA 18 65 80 60

Figura 5.9: Tabella riassuntiva per il calcolo delfasce di piano secondo il metodo

semplificato
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Di seguito un'immagine evidenzia graficamente d¢ie e stato calcolato con

guesto metodo.

PARETE 3

Figura 5.10: telaio equivalente secondo il metodmplificato
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5.1.3METODO CON CORDOLI RIGIDI

Nella trattazione proposta da Guido Magenes e @aBrhggio nell’ambito
del “Progetto Catania” denominatspplicazione del metodo SAM al caso
dell'edificio sito in via martoglio a Cataniaiene proposta una soluzione
alternativa per la costruzione del telaio equividen

Prendendo quindi spunto dalla struttura catanegede provare una terza ed
ultima soluzione per la determinazione del tela@joiealente.

Questo caso prevede un irrigidimento a livello sigai. La scelta e dettata
dal fatto che le pareti sono connesse ai sola\atso speciali cordoli in c.a.
disposti sulla sommita delle pareti stesse.

L’articolo sopracitato non contempla pero un metddoalcolo delle altezze
efficaci e degli offset rigidi quindi si sceglie dialcolare questi valori

applicando la formula proposta da Dolce:

H W+ 2D H—h
eff — 3 h'
i |
- floor
)
<730 et
b <30° "
§ h!
H h
h’ h L. )
- <30° 30°%
. D
e e
Y ¥ floor

Figura 5.11: Schema grafico per il calcolo dell'afiza effettiva

| risultati ottenuti per il calcolo dell'altezzafeface e dei link rigidi sono

schematicamente riportati nella tabella seguente:
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H N | D | H |Hef| HL | H2

(cm) | (cm) | (cm) |telaio| (cm) | (cm) | (cm)

MASCHIO 1 PIANO 1| 245 | 158| 100|°2"|176,4) 22,6 22,6
MASCHIO 1 PIANO 2| 245 | 158| 100| 173176.4 -1.7 | -1,7

E MASCHIO 1 PIANO 3 260 | 158| 10013”1795 4,0 | 40
%E MASCHIO 2 PIANO 1| 245 | 244| 250|°2%|244,3 -11,4| -11,4
MASCHIO 2 PIANO 2| 245 | 244| 250| 178244,3| -35,7| -35,7
MASCHIO 2 PIANO 3 260 | 244| 250| 3" 249,5-31,0] 31,0
MASCHIO 3 PIANO 1| 245 | 198| 170|°2%|2115) 50 | 5,0
MASCHIO 3 PIANO 2| 245 | 198| 170| 173211,5/-19,2| -19,2
MASCHIO 3PIANO 3 260 | 198| 1701372157 -14,1| -141
[ MASCHIO 4 PIANO 1| 245 | 100 140 2211100,0) 22,5 | 1000
E MASCHIO 4 PIANO 2| 245 | 100| 140| 178100,0| 23,0| 50,0
& | MASCHIO 4 PIANO 3 260 | 100| 140 871100,0) 50,0 | 375
MASCHIO 5 PIANO 1| 245 | 158| 100|°2"|176,4) 226 22,6
MASCHIO 5 PIANO 2| 245 | 158| 100| 173176.4 -1.7 | -1.7
MASCHIO 5 PIANO 3 260 | 158| 100|'3"|179,5 4,0 | 40
MASCHIO 6 PIANO 1| 245 | 244| 250|°2%|244,3 -11,4| -11,4
MASCHIO 6 PIANO 2| 245 | 244| 250| 173244,3|-35,7| -35.7

E MASCHIO 6 PIANO 3 260 | 244| 250|'%"|249,5 -31,0| -31,0
% MASCHIO 7 PIANO 1| 245 | 158| 100|°2"(1764) 22,6 | 22,6
MASCHIO 7 PIANO 2| 245 | 158| 100| 173176.4 -1.7 | -1.7
MASCHIO 7 PIANO 3 260 | 158| 1003|1795 4,0 | 40

< [MASCHIO 8 PIANO 1| 245 | 246| 160 222 245,8|-233| 00
E MASCHIO 8 PIANO 2| 245 | 192| 160| 173206,7|-16,9| -16,9
& | MASCHIO 8 PIANO 3 260 | 246| 160 23212490 35 | 00
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MASCHIO 9 PIANO 1| 245 | 137| 130|°2%(171,2 257 | 25
MASCHIO 9 PIANO 2 245 | 137| 130 1731712 0.9 | 0.9
MASCHIO 9 PIANO 3 260 | 137| 1303|1759 58 | 58
MASCRIO 10PIANO! 245 | 169 120 25252' 187,0| 17,8 | 17,8
MASCH'Ozlo PIANO| 545 | 235| 120 237236,7] 03 | 00
MASCH'%lo PIANO| 560 | 169| 120 127’ 190,5 1,5 | -1,5

Figura 5.12: tabella riassuntiva per il calcolo deiaschi murari secondo il metodo

con cordoli rigidi

Come nell'applicazione del metodo Dolce anche quono delle anomalie
nei risultati; I'autore della formula per il calocodell’altezza efficace infatti
non ha previsto che potesse accadere di averei \dilddeff maggiori

dell'altezza del telaio. Nel caso in specie tuttiumeri evidenziati in giallo
ricadono in questa casistica essendo essi risuieagativi. Il fatto comporta
delle scelte da parte di colui che produce I'anafsricordi come nel primo
metodo analizzato si era ritenuto opportuno atiréo@i tratti in questione
(maschio 2 piano 3 e maschio 6 piano 3) valoreffdebrigido pari a quello
dei rispettivi piani sottostanti (maschio 2 piane 2Znaschio 6 piano 2). Si
sceglie ora una strada alternativa che preveddtribbuare a tutti i numeri

sopracitati un valore pari a zero.

| numeri scritti in azzurro non rispettano la folmdornita da Dolce ma
seguono una soluzione pensata dallo stesso autere.prenda in
considerazione il maschio murario 4 al piano loesdrova “incastrato” tra
2 finestre uguali posizionate alla stessa quota,alla sua destra, I'altra alla
sua sinistra; secondo la procedura Dolce I'alteffettiva di questo maschio
e da considerarsi pari all’altezza dell'elementane$itra. Lo stesso

ragionamento puo essere trasposto per il maschiariy ai piani 2 e 3.

| numeri in rosso evidenziano la presenza di undapd che comporta un
solo offset rigido nella parte alta del telaio; roquindi contemplata anche la

presenza di H2 alla quale si attribuisce un vabeme a zero.
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H sinistra H eff H destra
E FASCIA 1 50 80 125
E FASCIA 2 50 80 125
% FASCIA 3 50 80 125
FASCIA 4 85 80 70
~ FASCIA 5 70 80 50
'-,'_J FASCIA 6 85 80 70
Ié::J FASCIA 7 70 80 50
0 FASCIA 8 85 80 70
FASCIA 9 70 80 50
$ FASCIA 10 125 80 50,5
E FASCIA 11 125 80 50,5
E FASCIA 12 125 80 50,5
FASCIA 13 80 80 65
< FASCIA 14 65 80 60
'-,'_J FASCIA 15 80 80 65
Ié::J FASCIA 16 65 80 60
0 FASCIA 17 80 80 65
FASCIA 18 65 80 60

Figura 5.12: tabella riassuntiva per il calcolo deeffasce di piano secondo il metodo

con cordoli rigidi

103



PARETE 1 PARETE 2

PARETE 3 PARETE 4

!

Figura 5.13: telaio equivalente secondo il metodmplificato
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5.2 CARATTERISTICHE MECCANICHE

Dopo aver caratterizzato la geometria degli elemsinprocede alla loro

analisi con un programma di calcolo che permetthahzioni pushover. Le
pareti che verranno inizialmente analizzate e potte all’analisi sono le 2

lunghe, ossia quelle parallele al sisma.

La scelta di studiare solo questi elementi e legdtain fatto di calibrazione
dei modelli.

Vari tentativi applicati alle 2 pareti lunghe prodanno differenti risultati e

solo quelli che saranno piu aderenti ai risultatermuti da prove statiche e
pseudo-statiche saranno tenuti in consideraziont&apzeazione del modello
3D della casetta a 3 piani provata a Pavia.

E’ ovvio comunque che gli unici risultati da ten@meconsiderazione saranno
quelli che vengono dal modello tridimensionale. Nendeve dimenticare

infatti che una delle ipotesi di partenza dellodgiudi questa struttura era |l
suo comportamento scatolare; prescindere da questiesi significherebbe

dunque errare tutta I'analisi.

Vediamo quindi di seguito le caratteristiche deelai piani ed in particolare

guali sono i carichi ad essi applicati:

PARETE 2 PARETE 4

N H

Figura 5.14: pareti 2 e 4 da analizzare

105



Si é scelto di analizzare i 6 telai (i modelli soBp di ogni modello si
analizzano 2 pareti) con il programma SAP 2000.

| dati iniziali sono evidentemente uguali per tuthodelli.

Ogni telaio & previsto interamente in calcestruzzd'impossibilita di
costruire modelli a fiore con SAP impedisce l'dttizione di sezioni di
acciaio laddove esistono i ferri d’'armatura. Panéllisi pushover il problema
sara bypassato attribuendo alle cerniere plastighegrafici di rottura che
intrinsecamente prevedano l'esatta percentualermatara presente nelle

rispettive sezioni.

Si vuole sottolineare il fatto che il modulo di #fiaita longitudinale (o
modulo di Young) E attribuito al materiale calcagizo non & 300.000
kg/cnf ma 30.000 kg/c | motivi apparentemente insensati che portare all
modifica di questo dato sono spiegati di seguitocdhsideri una sezione
rettangolare con dimensioni Ixb (dove | e la lagg@edella parete e b € lo
spessore della parete stessa) incastrata allacbseggetta a cicli di carico e

scarico.

Figura 5.15: modello di trave incastrata alla basen forza applicata all’estremita

La rigidezza della sezione interamente reagentgieap

3E]

K int.reagente— h3
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la rigidezza k per una sezione totalmente fessulatayica, tot fessurata@ UN
valore pari a circa 1/10 dellaim_reageme Tale risultato € supportato anche da
prove sperimentali.

Giaccheé I'obiettivo & quello di analizzare la sinwh in campo post-elastico si
deve assumere la rigidezza come quella per steutton interamente
reagenti, in altre parole vanno operate modifialler®mento d’'inerzia J.

SAP 2000 non consente di modificare i valori dehmeato d’'inerzia per cui
'operatore dovra esprimere tale modifica dividenger 10 il modulo di
elasticita E che passa cosi da 300 000 kg0 000 kg/crh

Il carico al quale e soggetta la struttura ci vidaeanalisi di carico eseguite in
fase di progettazione della prova. Questi pesi, cosie anche la geometria
della casetta, sono legati alle dimensioni e da|aacita portante della tavola

vibrante e del capannone e risultano essere coana@sente pari a 66,5 t.

107



Solaio di Copertura

Permanenti 235 ke/m* A pperturs 21 M
2

Extra 295 kg/m W eagertura 11t

Solaio di Piano Secondo

Permanenti 329 kg/m® Aoz 19 m°

Balcone 212 kg/m’ Agcone siar 2 193 m’
2

Extra 235 kg/m Wizno2 111t

Solaio di Piano Primo

Permanenti 329 kg/m Agizno 1 19 m

Balcone 215 kg/m’ Bcone siara 2 186 m°
2

Extra 235 kg/m Wiino1 111t

Cordoli 663t

Pareti 2645t

Peso Totale Struttura Nuda 513t

Peso Totale con Extra 665t

Peso Fondazione 14 t

Peso Tavola Vibrante 42 t

Ly 552 m

I 412 m

b 008 m

H B2 m

Hfurd::'une 04 m

F'na-, tawvola 175 t

Mma-\,tw.\ula 400 t m

Figura 5.16: analisi dei carichi

Ad ogni piano verra attribuitquindi un carico didistribuito pari a25,77
kg/cm.

Una prima verifica di correttezza del telaio cosbdotto € stata esegu
controllando che le reazioni vincolari degli incasila base fossero uguall
contrarie al carico distribuito applice

Un esempiarafico di tale prova viene riportato di segt
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Figura 5.17: telaio piano caricato con 25,77 kgfcm

Caselype | GlobalFX _ﬁiEEAiFﬂ_'GEEa'iii "~ GlobalM¥| GlobalMY| GlobalMZ
Text Kgl Kaf Kgf-cm Kgf-cm Kgf-cm
LinStatic | 0[00000000T 209 [ 362985 ) 731449238 1] 1]

Figura 5.18: reazioni vincolari alla base del tetai

Nella figura 5.18 qui sopra € cerchiato in rossalbre delle reazioni vincoli
alla base che risulta giustamente essere partingta del carico totale (66,5t).

Dopo questi accorgimenti iniziali si procede alkerar e propria analisi non
lineare del sistema con lattribuzione delle cemiplastiche e dei legami

costitutivi.
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Le cerniere plastiche che vanno inserite nel teéjaivalente per I'analisi

pushover sono di due tipi:

- cerniere flessionali

- cerniere ataglio

Le cerniere flessionali vanno inserite al limita i tratto deformabile e
guello infinitamente rigido distinguendo se la zgmavede armatura con ferri

di ripresa (60 cm dal basso) o armatura diffuste (@ettrosaldat@2,5 passo

10 x 10 cm).

Le cerniere a taglio vanno posizionate a meta i@tot deformabile ed e
ragionevole pensare che le prime si verificheramelgiano 1 dove il taglio &

maggiore.

Il legame costitutivo che rappresenta la cerni¢astiza a taglio € un legame
forza-spostamento mentre per le cerniere plastidiessione si usano legami

momento-curvatura.

Tutte le cerniere da inserire nel modello sonoestaticolate con dei fogli
Excell nei quali, dopo avere valutato tutti i valorecessari, sono stati

costruiti i grafici rigido-plastici da inserire BAP 2000.

Si riporta di seguito una carrellata con le formubate per il calcolo e si
rimanda all'appendice A per I'analisi dettagliatagdieste formule e per la

definizione precisa di come siano state ricavate.

DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL’ASSE NEUTRO YY
IN CONDIZIONI DI PRIMO SNERVAMENTO

La posizione dell'asse neutry, puo essere calcolata imponendo I'equilibrio

alla traslazione lungo l'asse della sezione inac.oell’istante in cui si
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raggiunge il primo snervamento delle armature pestia fibra piu esterna

della sezione:
R-R=N
dove R, rappresenta la risultante delle tensioni di cosgome agenti sul

calcestruzzo,R, rappresenta la risultante delle tensioni di tragi@genti

sulle armature, edll rappresenta lo sforzo normale di compressionareste

agente sulla sezione.

Asv,i

b :E ‘ z V7.
| h |
8S
yL m\w j¢ ¢
E n f C,max
\ Yo X
o
N m\g j¢ o
E r] ﬁ C,max
Yy X

Figura 5.19: Diagramma delle deformazienie delle tensiond in condizioni di
“primo snervamento” per una sezione rettangolarecio.a. caratterizzata da

armatura diffusa.
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R

1
o) (1)

yy]_ =

Nel caso particolare di assenza di sforzo normaleochpressione Nl =0,

caso di flessione semplice), la formulazione si@édima nella seguente:

h
1+,/np

yyl =

DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL’ASSE NEUTRO yy3N
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

Nel paragrafo precedente, con una trattazione atirum delle armature
equidistanti, si € assunto che la sezione si ptasencondizioni di primo

snervamento quando si raggiunge il valore di deémione £, allo

snervamento dell’acciaio in corrispondenza delmafitesa piu esterna della

sezione.

Per valutare invece la posizione dell’asse neuyrp in condizioni di

“snervamento sostanziale”, € necessario tenereocoet fatto che la

deformazioneg,, deve “penetrare”, per un trattyy , all'interno della sezione

del pannello, per lo meno fino alla 1° barra, se fimo a qualche fila di barre

(per es. fino alla 3° barra, come rappresentatign5.20).

In generale, la penetraziod® puo essere assunta pari a:

sy=1+5"1" 3 N

noarre r‘|barre (2)
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Sv,i

O
—
.

8s,max €

=] —_1 €

‘ 5y ‘ E n ? c,max
| Yys %

fy[ M !

=1 1 O
3y &n
| Yys X

C,max

Figura 5.20: Diagramma delle deformazione delle tensions in condizioni di

“snervamento sostanziale” (con penetrazione de#éodmaziones,, all'interno

della sezione del pannello per un tratdg ) per una sezione rettangolare in c.c.a.

caratterizzata da armatura diffusa.

(h+|f\lgj— [h-}-]l‘\lgj —{hz+ r}oDl5>?+2f|\:on5)ﬂ(1— )
(1-np)

y y

Yys = 3)

Nel caso particolare di assenza di sforzo normaleodhpressione il =0,

caso di flessione semplice), la formulazione si@édima nella seguente:
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_ h—\/hz—(h2+ 0B y)(1- )

Yys (1-np) -
_ h-\I -t~ pBy+ mR+( pB ¥
Yys (1-np)
_h—\/n,o(hz—é'yz(l— rp))
Yis = (1-np)

DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL’ASSE NEUTRO ysg
IN CONDIZIONI ULTIME ADOTTANDO UN LEGAME COSTITUTIVO
DI TIPO STRESS-BLOCK PER IL CALCESTRUZZO COMPRESSO

In questo paragrafo si calcola la posizione dedeaseutroy, ., adottando un

legame costitutivo di tipo stress-block per il emlituzzo compresso,

ipotizzando che questo sia molto sollecitato.

La distanzay, ., puo essere calcolata imponendo I'equilibrio aléestazione

lungo l'asse della sezione in c.c.a. nell’istante cui si raggiungono le

condizioni ultime della sezione:

R-R=N

dove R, rappresenta la risultante delle tensioni di cosgome agenti sul
calcestruzzo,R, rappresenta la risultante delle tensioni di tragi@genti

sulle armature, edll rappresenta lo sforzo normale di compressionareste

agente sulla sezione.
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Asv,i

| h |
> [ m
g \rT :z €c,max
Yu,sb ‘ ‘ Xu,sb
&n
fy I: L] [ [ [ [ [ [ [ [ [ [ ]
(] f
‘ yu,sb Xu,sh

|
JJ——O'8){J,Sb

Figura 5.21: Diagramma delle deformazienie delle tension+ in condizioni
ultime (a rottura) per una sezione rettangolarecio.a. caratterizzata da armatura

diffusa, adottando per il calcestruzzo un legamsitigivo di tipo stress-block.

y = 08v ) (128w ),
w1 0.8+, 1+ 1.25p, (4)

Nel caso particolare di assenza di sforzo normat®hpressionel =0 e

quindi v =0, caso di flessione semplice), la formulazioneesnglifica nella

0.8 1
yu sb: h= h
| (0.8+,0mJ [1+ 1.251me
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DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®Y1 IN CONDIZIONI DI
‘PRIMO SNERVAMENTO”

Per una sezione in c.c.a. rettangolareh caratterizzata da armatura diffusa,

risulta conveniente valutare la curvatura di “prismervamento’y,, con la

espressione seguente (vedi Fig. 1):

dove:

* £,sSiottiene dai risultati delle prove sperimentdfettuate sulle barre di
armatura utilizzate mediante la formula:
f
g, ==
sy ES
dove f, ed E; sono, rispettivamente, la tensione di snervamedtadl
modulo elastico dell'acciaio considerato. Da notdre, perf, ed E, in

fase di progetto si possono utilizzare i valori mlogetto (dotati di
opportuni coefficienti parziali di sicurezza), mentin fase di
interpretazione di una prova sperimentale si pasadilizzare i valori

medi dei materiali utilizzati nella prova;

y,, € fornito dalla (1).
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DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®YS IN CONDIZIONI DI
‘SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

Per una sezione in c.c.a. rettangolareh caratterizzata da armatura diffusa,
risulta conveniente valutare la curvatura in coiadiz di “snervamento

sostanziale'g,, con la espressione seguente (vedi Fig. 2):

‘gs
- Yy
Bs =

Y,s—OY

dove:
* &SI ottiene dai risultati delle prove sperimentdfettuate sulle barre di
armatura utilizzate mediante la formula:
f
&, ==
sy ES
dove f, ed E; sono, rispettivamente, la tensione di snervamedital

modulo elastico dell’acciaio considerato. Da notare, perf, ed Eg, in
fase di progetto si possono utilizzare i valori glogetto (dotati di
opportuni coefficienti parziali di sicurezza), mentin fase di
interpretazione di una prova sperimentale si pasadilizzare i valori
medi dei materiali utilizzati nella prova;

y,s € fornito dalla (3);

» OYysi puo ragionevolmente stimare utilizzando la (2).
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DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®U IN CONDIZIONI
ULTIME

Per una sezione generica rettangolare di lbasd altezzah che presenta

rottura lato calcestruzzo la curvaturag puo essere valutata con una

gualsiasi delle due seguenti espressioni altermativ

mentre per una sezione generica rettangolare @ basd altezzah che

presentarottura lato acciaio, la curvaturag puo essere valutata con una

gualsiasi delle due seguenti espressioni altermativ

su Gmax

dove:

+ &, = deformazione ultima del calcestruzzo;

e £ = deformazione massima nell’acciaio delle armahekemomento

S, max
in cui il calcestruzzo compresso raggiunge il satore di deformazione
ultima;

« &, = deformazione ultima dell’acciaio;

e £

.max — deformazione massima nella fibra piu compressaldestruzzo
nel momento in cui l'acciaio raggiunge il suo valali deformazione
ultima;

* d = altezza utile della sezione (NB: definibile, imodo ragionevole,
quando le armature sono sufficientemente concentratuna porzione
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della sezione). Nel caso in cui le armature sianfbus®, si puo
ragionevolmente supporre che l'altezza utile calaaton l'altezza della

sezione:d = h.

DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®U,SB IN CONDIZIONI
ULTIME ADOTTANDO UN LEGAME COSTITUTIVO DI TIPO STRESS-
BLOCK PER IL CALCESTRUZZO COMPRESSO

Adottando un legame costitutivo di tipo stress-klqeer il calcestruzzo

compresso, specializzando la (12), si ha che &zme ultimag, ,, vale:

DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MY1 IN
CONDIZIONI DI “PRIMO SNERVAMENTOQO”

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, I'equazioneggiilibrio
alla traslazione delle risultanti agenti sulla segi in condizioni di “primo

snervamento” fornisce la posizione dell'asse neytyo data dalla (1).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle fisunti agenti sulla sezione in
condizioni di “primo snervamento”, calcolata, agmpio con riferimento al
baricentro geometrico della sezione (cosi scomipaséorzo normaléN nella

scrittura dell’equilibrio), fornisce:

|vlylz Rsl:ds+ F%Ddc
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dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Breecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e aelrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla Fig. 2 e tenendo conto delistribuzioni lineari di

tensione si ottiene:

2
M . = _pbyyl f D—ﬁ + —b(h_ yyl) L D+ﬁ
2 )2 3 Y, n|l6 3

DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MYS IN
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, I'equazioneqdiilibrio
alla traslazione delle risultanti agenti sulla eeei in condizioni di

“snervamento sostanziale” fornisce la posiziond'atsle neutroy, , data
dalla (2).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle fisunti agenti sulla sezione in
condizioni di “primo snervamento”, calcolata, agmpio con riferimento al

baricentro geometrico della sezione (cosi scomipaséorzo normaléN nella

scrittura dell’equilibrio), fornisce:

M, = R,[d .+ R.Od,

dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Prdecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e delrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla Fig. 3 e tenendo conto dellridbuzioni di tensione si

ottiene:
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A D)

DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MU,SB IN
CONDIZIONI ULTIME ADOTTANDO UN LEGAME COSTITUTIVO D
TIPO STRESS-BLOCK PER IL CALCESTRUZZ0O COMPRESSO

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, I'equazionedgdiilibrio

alla traslazione delle risultanti agenti sulla seei in condizioni ultime
adottando un legame costitutivo di tipo stressibl@er il calcestruzzo
compresso (e quindi per una rottura nei campi 2@, 3ornisce la posizione

dell'asse neutroy, ., data dalla (4).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle fisunti agenti sulla sezione in
condizioni ultime, calcolata, ad esempio con rfegnto al baricentro
geometrico della sezione (cosi scompare lo sfoommaleN nella scrittura

dell’'equilibrio), fornisce:

Mu,sb = Rs[ds+ Rch(

dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Breecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e delrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla Fig. 3 e tenendo conto dellridbuzioni di tensione si

ottiene:

h_Yos

M, =(f,0pDb0Y, SJ[EZ . J+( f [b0.g h-y, S;)[@o.m 0.4y,
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DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO

Il comportamento a taglio € modellato con un diagrea rigido-plastico in
cui il taglio ultimo Vkq € ottenuto come il minimo tra il fallimento pettoa

diagonale Vsqe il fallimento per scorrimentopd .

Con riferimento all'armatura trasversale, resistenza di calcolo a “taglio

trazione” si calcola con:

Vesa = 0,9 -d - 2=

- fyq - (cotg 0+ cotga)- sem.

Con riferimento al calcestruzzo d’animla, resistenza di calcolo a “taglio

compressione” si calcola con:

VRea=0,9 - d - P.oc -fCTd - (cotg 0+ cotga)/(1+ cotg 67)

La resistenza al taglio della trave e la minore thae valori sopra indicati:
Vrd = Min (Vrss VRed

DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO IN CONDIZIONI DI
‘PRIMO SNERVAMENTOQO”

Questo valore coincidera esattamente con il minimOVrsg€e Vreg € Verra

chiamato \&q.
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DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO IN CONDIZIONI DI
‘SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

In letteratura non esistono indicazioni specificie come calcolare questo
valore; si decide quindi, per il caso in questiatieprendere un numero pari

a.

VRu= VRrd + 5% Vrd

Essendo infatti la rottura a taglio una rotturaipl fragile non avrebbe senso
avere un ramo oltre al punto di snervamento sefosse che per i programmi
di calcolo come SAP 2000 questo valore € necessgarianotivi di analisi

matriciale interna.

DETERMINAZIONE DELLO SPOSTAMENTO IN CONDIZIONI DI
‘PRIMO SNERVAMENTQO”3S Y1

Lo spostamento in condizioni di primo snervamenéme& misurato come

dove:

F coincide con ¥gossia il minimo traVz; € Vred;

| & I'altezza dell’elemento murario preso in comsarione depurata dei tratti
rigidi;

G é modulo di elasticita tagliante;

A’ é l'area a taglio.
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DETERMINAZIONE DELLO SPOSTAMENTO IN CONDIZIONI DI
‘SNERVAMENTO SOSTANZIALE”S YS

Lo spostamento associato al taglio ultimo é unreaéssolutamente fittizio in
guanto non si considera duttilita nella rotturaglib. Questo valore e tuttavia
necessario per permettere al programma di calca® 300 di funzionare

correttamente.

Si considera quindi che lo spostamento ultiyosia pari a 100 volte lo

spostamentoéy;

CALCOLO DELLA LUNGHEZZA DELLE CERNIERE PLASTICHE

L'ultimo dato che resta da calcolare prima di pomre all'inserimento dei
diagrammi momento-curvatura e forza-spostamente, @ppresentano il
comportamento delle cerniere plastiche nel progrardintalcolo SAP 2000 e

la lunghezza delle cerniere stesse.

Secondo Paulay e Priestley questo valore € pari a :

l,=0,08 | + 0,022 gfy

dove:

| € la lunghezza dell’elemento murario;
d, € il diametro delle barre;

fyé la resistenza media del calcestruzzo.
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5.3DIAGRAMMI RAPPRESENTANTI LE CERNIERE
PLASTICHE

Nel paragrafo precedente e stato riportato un sdalia teoria che sta alla
base del calcolo dei diagrammi che rappresentarenaiere plastiche con

rimando all’appendice per I'approfondimento.

Con l'ausilio di fogli Excell sono stati costruitdiagrammi rigido-plastici per

tutti gli elementi strutturali.

| diagrammi sono 3 per gli elementi maschio muratbin particolare si

trovera:

« il diagramma My rappresentante le cerniere nelle zone di ripresa,;
* il diagramma My rappresentante le cerniere nelle zone con armatura
diffusa ossia quei tratti di muro depurati di 60 crelle zone di

estremita delle pareti di piano;

« il digramma F - rappresentante le cerniere plastiche a taglio.
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MASCHIO M3 P1

M-Xx
RIPRESE
E 0 —
§ 20 /
o /
s 0
g 0 0,000018020 0,0004598
CURVATURA [1/cm]
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
__ 40 ——
€ 30 ~
.g. 20 //
£ 10 -
g 0
g 0 0,000017428 0,0004337
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
= 20
=20 ~
S 30 -
2 -~
- 18 /
0 0,01049 1,0487

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.22: Cerniere plastiche del maschio mur®al piano 1
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MASCHIO M3 P2

M-Xx
RIPRESE
£ 40 —
§ 20 /
E 0 /
g 0 0,000018020 0,0004598
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
__ 40 D
£ 30 ~
s 0
g 0 0,000017428 0,0004337

CURVATURA [1/cm]

F-0
RESISTENZA A TAGLIO
= 50
& _—
S 30 _—
9 20
£ 10 //
0
0 0,01065 1,0647

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.23: Cerniere plastiche del maschio murdd®al piano 2
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MASCHIO M3 P3

M-x
RIPRESE
E L0 —
§ 20 /
2
g 0 0,000018020 0,0004598

CURVATURA [1/cm]

M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
_ 40 R
€ 30 ~
.;-'_). 20 //
£ 10 -
s 0
g 0 0,000017428 0,0004337
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
= %
= _—
o ,/
© 20
< 10 -
0
0 0,01062 1,0623

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.24: Cerniere plastiche del maschio murdd®al piano 3
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MASCHIO M4 P1

M-x
RIPRESE
50
E 40 S—
£ 30 N —
o 20 —
E 10 //
s 0
g 0 0,000022236 0,0005662
CURVATURA [1/cm]
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
€ 30
S —
E 10 —~
g 0
g 0 0,000021565 0,0005341
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40
= -
o 30
g 20 //
< 10 -
0
0 0,00477 0,4766

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.25: Cerniere plastiche del maschio murddibal piano 1
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MASCHIO M4 P2

M-x
RIPRESE
50
'E 40 S—
* 30 —
o 20 —
2 10 —
s 0 —
g 0 0,000022236 0,0005662
CURVATURA [1/cm]
M-x
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
£ 30 —
g' 20 /
E 10
£ o —
g 0 0,000021565 0,0005341
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40
= -
o 30
a 20 //
< 10 -
0
0 0,00481 0,4815

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.26: Cerniere plastiche del maschio murddibal piano 2
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MASCHIO M4 P3

M-Xx
RIPRESE
50
£ 40 S
£ 30 N —
o 20 —
E 10 //
s O
g 0 0,000022236 0,0005662
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
£ 30
5 _—
E 10 —
g 0
g 0 0,000021565 0,0005341
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40
= —
O 30
a 20 //
< 10 =
0
0 0,00479 0,4791

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.27: Cerniere plastiche del maschio murddibal piano 3
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MASCHIO M5 P1

M-
RIPRESE
30
E % —
§ 10 /
b /
s O
g 0 0,000032184 0,0008190
CURVATURA [1/cm]
M-
ARMATURA DIFFUSA
30
3
<20
© 10 _——
2 /
g o
S 0 0,000031360 0,0007725
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
_ 40
= 30
=% ~
g 10 —
= . _—
0 0,00859 0,8588

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.28: Cerniere plastiche del maschio murdi®al piano 1

132




MASCHIO M5 P2

M-x
RIPRESE
_.30
E % — —
g 10 //
s 0
g 0 0,000032184 0,0008190
CURVATURA [1/cm]
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
_.30
§ 20
g 10 /
s O
g 0 0,000031360 0,0007725
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
40
g 30 —
=20
2 10 ~
- 0 /
0 0,00869 0,8693
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.29: Cerniere plastiche del maschio murdi®al piano 2
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MASCHIO M5 P3

M-x
RIPRESE
_ 30
E — —
g 10 //
s 0
g 0 0,000032184 0,0008190
CURVATURA [1/cm]
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
_ 30
§ 20
s 0
g 0 0,000031360 0,0007725
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
40
£ 30
o 7~
S 20
2 10 ~
- 0 /
0 0,00867 0,8669
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.30: Cerniere plastiche del maschio murdi®al piano 3
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MASCHIO M8 P1

M-x
RIPRESE
__ 60
£ e
2 2 /
< /
s O
g 0 0,000019238 0,0004905
CURVATURA [1/cm]
M-x
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
£ 30 —
g 0
g 0 0,000018622 0,0004627
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40 s
O 30 //
Q' 20 /
10
0 0,01208 1,2081
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.31: Cerniere plastiche del maschio murad®al piano 1

135



MASCHIO M8 P2

M-x
RIPRESE
__ 60
£ e
2 2 /
< /
s O
g 0 0,000019238 0,0004905
CURVATURA [1/cm]
M-x
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
£ 30 —
g 0
g 0 0,000018622 0,0004627
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40 s
O 30 //
Q' 20 /
10
0 0,01039 1,0394
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.32: Cerniere plastiche del maschio murdd®al piano 2
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MASCHIO M8 P3

M-Xx
RIPRESE
__ 60
£ 20 P
g 20 //
s 0
g 0 0,000019238 0,0004905
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
€ 30 —
s 0
g 0 0,000018622 0,0004627
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40 y
Q 30 //
® 20 7
= 10 d
0
0 0,01217 1,2168
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.33: Cerniere plastiche del maschio murdd®al piano 3
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MASCHIO M9 P1

M-Xx
RIPRESE
_ 40
g 20 ~
E 10 /
2 ~
g 0 0,000024107 0,0006136
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
g 30
o 20 //
E 10 —
s 0
g 0 0,000023405 0,0005788
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40
o 30 P
@ 20 //
< 10
- o /
0 0,00845 0,8450
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.34: Cerniere plastiche del maschio murdal piano 1
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MASCHIO M9 P2

M-Xx
RIPRESE
__ 40
g 20 ~
E 10 ~
2 ~
g 0 0,000024107 0,0006136
CURVATURA [1/cm]
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
g 30
o 20 //
E 10 —
s O
g 0 0,000023405 0,0005788
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40 — e
o 30
3 20 ~
< 10 -~
= P
0 0,00868 0,8676
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.35: Cerniere plastiche del maschio murd®al piano 2
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MASCHIO M9 P3

M-Xx
RIPRESE
__ 40
g 20 ~
E 10 /
2 ~
g 0 0,000024107 0,0006136
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
__ 40
g 30
o 20 //
s 0
g 0 0,000023405 0,0005788
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
50
= 40
0o 30 e
3 20 //
< 10
- o /
0 0,00865 0,8651
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.36: Cerniere plastiche del maschio murd®al piano 3
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MASCHIO M10 P1

M-
RIPRESE
40
€ 30 ——
-g- 20 //-—7
> 10 ~
s 0
g 0 0,000026316 0,0006696
CURVATURA [1/cm]
M-
ARMATURA DIFFUSA
.30
£ 2 e
© 10 /
z yd
g€ o
g 0 0,000025578  0,0006316
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
40
) 23 ~
210 “
P 0 /
0 0,00913 0,9127
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.37: Cerniere plastiche del maschio murdfiO al piano 1
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MASCHIO M10 P2

M-
RIPRESE
_ 40
€ 30 e
S 20 P a—
E 10 ~
S ~
g 0 0,000026316  0,0006696
CURVATURA [1/cm]
M-X
ARMATURA DIFFUSA
_ 40
g 30
=20 -
E 10 —
£,
S 0 0,000025578  0,0006316
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
40
=30 )
S 2 e
210 yd
- 0 /
0 0,01158 1,1585
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.38: Cerniere plastiche del maschio murddiO al piano 2
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MASCHIO M10 P3

M-
RIPRESE
_ 40
€ 30 —
S 20 P
E 10 //
s 0
g 0 0,000026316  0,0006696
CURVATURA [1/cm]
M-
ARMATURA DIFFUSA
30
£ p
© 10 /
< s
g o
S 0 0,000025578  0,0006316
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
40
) 28 ya
g 10 yd
= o d
0 0,00928 0,9275
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.39: Cerniere plastiche del maschio murddiO al piano 3
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I diagrammi sono 2 per gli elementi fascia di piaed in particolare si

trovera:

» il diagramma My rappresentante le cerniere nelle zone con armatura
diffusa;

« il digramma F - rappresentante le cerniere plastiche a taglio.

FASCIA F4
M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
10
'E 9
8
£ 7 P —
o 6 //
= 5
Z 2 7~
w3 prd
g g //
s 3 ~
0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
18
=12 e
9 g S~
26 ~
- 3 /
0 /
0 0,00518 0,5184
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.40: Cerniere plastiche della fascia di p@aF4
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FASCIA F5

M-X
ARMATURA DIFFUSA
10
9
— 8 E—
':_;' 6 //
g 5 /
2 4
3 3 /
s, /
1 /
0 /
0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
18

TAGLIO [t]

[
N G»

/

Yo)

: /
/

i /

0 0,00456 0,4556
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.41: Cerniere plastiche della fascia di p@aF5
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FASCIA F6

M-Xx
ARMATURA DIFFUSA
30
27
T 24 —
= —
o 18 //
E 15 /
s 12
/
o 9
s ¢ /
3 /
0 /7
0 0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
39
3 —
30 /
— 27 ~/
£ 24 ~/
021
2 18 /
< 15 //
12 ~/
9
6 /
3 /
0 /
0 0,00535 0,5351

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.42: Cerniere plastiche della fascia di p@F6
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FASCIA F7

30
27
—_ 24
21
18
15

MOMENTO [t m
[EEN
N

o wo

M-X
ARMATURA DIFFUSA

0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]

F-0
RESISTENZA A TAGLIO

0,00470 0,4702
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.43: Cerniere plastiche della fascia di p@aF7
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FASCIA F8

M-X
ARMATURA DIFFUSA
30
27
z 2 e
Exn —
o 18 //
E 15 /
s 12
/
S 9
s . /
3 /
0 yd
0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
39
3 —
30 J/
— 27 /
=24 /
o2
2 18 /
< 15 //
12 4
9
6 /
3 /
0 /7
0,00535 0,5351

SPOSTAMENTO [cm]
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Figura 5.44: Cerniere plastiche della fascia di p@F8




FASCIA F9

M-X
ARMATURA DIFFUSA
30
27
T 24 e
=a —
o 18 //
E 15 /
g 12 /
o 9
s . /
3 /
o yd
0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
42
: —
33 //
.30 /
=3 /
S 2 //
O 18
< 15 //
12 V4
9
6 y 4
3 y4
0 /7
0,00470 0,4702

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.45: Cerniere plastiche della fascia di p@F9
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FASCIA F13

M-
ARMATURA DIFFUSA
10
9
— 8 R
':_;' 6 //
g 5 /
e 4
3 3 /
s /
1 /
0 /7
0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
18

TAGLIO [t]

15 —

N

/

o

: /
/

: /

0 0,00501 0,5013
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.46: Cerniere plastiche della fascia di p@aF13
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FASCIA F14

M-X
ARMATURA DIFFUSA

10

9
—_ 8 —
g 6 //
£ 5 /
2 4
3 3 /
s /

1 /

o /

0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO

18

15 / e
- 12
s /
2 /

; /

0 /

0 0,00465 0,4651
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.47: Cerniere plastiche della fascia di p@aF14
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FASCIA F15

M-X

ARMATURA DIFFUSA
10
9
K S
S 6 /
g 5 //
b 4
3 3 /
s > /
1 yd
0 yd
0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO
18
15 e
= 12 /
S /
(U]
g . /

/

i /

0 0,00501 0,5013
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.48: Cerniere plastiche della fascia di p@aF15
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FASCIA F16

30
27
—_ 24
21
18
15

MOMENTO [t m
[uny
N

o w o

M-X
ARMATURA DIFFUSA

0 0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]

F-0
RESISTENZA A TAGLIO

0 0,00480 0,4801
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.49: Cerniere plastiche della fascia di p@aF16

153




FASCIA F17

M-X
ARMATURA DIFFUSA

30

27
T 24 —
= —
o 18 //
E 15 /
s 12

/

S 9
s . /

3 /

0 yd

0,000014866 0,0003956
CURVATURA [1/cm]
F-0
RESISTENZA A TAGLIO

39

s —

30 /
— 27 ~/
£ 24 /
021
2 18 /
< 15 //

12 V4

9

6 /

3 /

0 4

0,00517 0,5174

SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.50: Cerniere plastiche della fascia di p@aF17
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FASCIA F18

[uny

MOMENTO [t m]
ORFRP NWPKMNULIOON 0O OO

M-X
ARMATURA DIFFUSA

0 0,000034688 0,0009230
CURVATURA [1/cm]

TAGLIO [t]

F-0
RESISTENZA A TAGLIO

: /
/

; /

0 /

0 0,00465 0,4651
SPOSTAMENTO [cm]

Figura 5.51: Cerniere plastiche della fascia di paF18
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9.4 ANALISI PUSHOVER CON SAP 2000 SUI DUE TELAI

PIANI

5.4.1COS’E’ L'ANALISI PUSH OVER

L'analisi di spinta o dpushover, letteralmentespingi-oltre € un metodo
proposto dalla nuova normativa sismica per I'anatatica non lineare di una

struttura.

Viene utilizzata per calcolare gli effetti dellei@a sismiche di sistemi
dissipativi (aventi, cioe, comportamento elastcs{it®).

Con questo metodo di analisi le azioni sismicheosmodellate come forze

statiche che rappresentanddazante.

Il metodo consiste nell'applicare alcune distribazdi forze via via crescenti
sulla struttura, in modo da studiare la sua rispostermini elastoplastici fino

al collasso globale o locale.

Tale risposta pertanto, deve essere ottenuta, mtedisn’analisi non lineare
tenendo conto sia degli effetti di non linearitd deteriale (formazioni di
cerniere plastiche, svergolamenti di elementi ca®sgif snervamento di
elementi in trazione) sia degli effetti di secormdine (quindi non linearita

di tipo geometrico) qualora esse assumano un valmmdrascurabile.

La forzante puo anche essere costituita da un lprafi spostamenti

prestabilito.

In questo caso gli spostamenti vengono applicatimodo incrementale
monotono fino a che un parametro di controllo difodeazione non

raggiunge un valore limite prefissato.

Si tratta di un approccio fortemente innovativogbe consente analisi di tipo
prestazionale delle costruzioni: costruendo la @&ypwshover di una struttura
( = curva prestazionale su un piano forza-sposttomenaccelerazione-

spostamento) é possibile individuare immediatamémnalore del taglio alla

156



base corrispondente ai diversi stati limite e stptt® come, quando e quanto

si danneggera la struttura in esame.

Nel caso di sistemi MDOF la struttura viene “spinapplicando un profilo
di forze o di spostamenti orizzontali in corrispenda di ciascun piano e per
descrivere il comportamento dell’intero sistemaeammini di legame forza-
spostamento, € necessario scegliere un solo pamlieforza ed un solo
parametro di spostamento.

La scelta di tali parametri non e univoca e puoldago a differenti legami
forza-spostamento ossia a differenti legami castitidel sistema SDOF
equivalente detti curva di capacita.

Solitamente, come parametri di forza e di deformaej si selezionano |l
taglio alla base e lo spostamento del baricentitutfieno piano dell’edificio
anche se, in realta, questa scelta non ha un préaislamento teorico ma é
piu probabilmente un retaggio delle originarie &gdioni di questa tecnica
alle pile da ponte delle quali si monitorava, pevie ragioni, lo spostamento
in sommita.

| recenti sviluppi della normativa tecnica hanncstpol'analisi statica non
lineare, nota anche come analisi pushover, in alordi primaria importanza
nell'ambito della progettazione antisismica. Intipafare, con tale analisi €

possibile conseguire due importanti obiettivi:

- calcolare con maggiore affidabilita il fattore drustura da utilizzare
nelle tradizionali analisi elastico-lineari;
- valutare la capacita sismica di edifici nuovi ostmiti mediante la

verifica di alcuni stati limite di interesse.

Il primo obiettivg il calcolo cioe del fattore di struttura, otteowdttraverso
l'analisi pushover, permette di migliorare l'affiilaa dell'analisi elastico-
lineare. Uno degli aspetti piu delicati della maéalgbne elastico-lineare e
rappresentato infatti dalla necessita di valutdreeffetti non lineari della
risposta strutturale e di condensarli nel fattarstdittura, da cui dipendono
le accelerazioni sismiche spettrali associate @gadi modi di vibrazione.
Considerata la funzione chiave che il fattore dutsira riveste nella
definizione delle azioni sismiche, non é consiglaktimitarsi a valutarlo in
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base alla sola descrizione qualitativa della strat{tipologia strutturale, del
numero di piani, ecc.), come pure suggerito datessa normativa, in
mancanza di valutazioni piu precise. La correlagienristica su cui si basa
guesta valutazione, anche se fornisce indicazibhiii media, non da reali
garanzie che l'azione sismica cosi calcolata n@saaoisultare fortemente

sovrastimata o anche pericolosamente sottostimata.

Il secondo obiettivanira ad estendere anche a strutture intelaiatdoqciee
da tempo si applica nell'analisi di edifici in muna in zona sismica,
utilizzare cioé l'analisi pushover per quantifecda sicurezza della struttura
nei confronti di alcuni stati limite predefiniti, ooispondenti al
raggiungimento dello stato limite di Danno (SLD), $lalvaguardia vita
(SLV) e del Collasso strutturale (SLC).

5.4.2IMPOSTAZIONI DELL’ANALISI PUSHOVER

| diagrammi ottenuto con Excell vanno inseriti iAF52000 definendo cosi le

proprieta delle cerniere plastiche.

by

Di seguito e riportata I'interfaccia di SAP2000 @i si vedono elencate

alcune delle cerniere presenti sulla parete 2.
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Define Frame Hinge Propertie

Defined Hinge Props Click ta:
Name - Add Mew Property. ..

|
M3P1 DIFF Add Copy of Property... |
M3P1 TAGLIO |
|

M3P2 RIP b odify/Show Property. .

M3IP2 DIFF
M3P2 TAGLIO
M3IP3 RIP
k3IF3 DIFF [ Show Hinge Details
M3P3 TAGLIO
M4F1 RIP
t4P1 DIFF
M4P1 TAGLIO
M4P2 RIP
4Pz DIFF
M4P2 TAGLIO

M4F3 RIP
t4P3 DIFF _ Cancel |

M4P3 TAGLIO |

Delete Property

| Show Generated Props

Una volta definite, le cerniere vanno giustapposigli elementi mural
attraverso un comando di attribuzione che prevede pasizionament

secondo una misura proporzionale all’altezza delento muraric

Si dovra quindi attribuire ad ogcerniere una distanza relativa compres:
Oel.

Se si desidera posizionare una cerniera flessionalea zona non superic

ai 30 cm di altezza dal solaio, andra scelto umetdo tipo “RIP” nella cu

formulazione & contemplato l'usdi ferri $8 pass 30 cm che sono que

distribuiti nelle zone di ripres

La cerniera plaga a taglio si puo creare nella zona in cuiglitaé massimc
quindi sicuramente nel piano inferiore della stidf posizionata per scelte

meta dell’altezza util:

La cerniega flessionalecon distanza relativa pari ad 1 € posizionata rzeliea

alta della parete dove l'armatura € diffus®2,5 passo 10 cm) ed

schematicamente denominata “DIF
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— Frame Hinge Azzignment Data

Hinge Property Felative Distance
M3F2 RIF ~lo,
M3P2 DIFF 1. Add
M3P2 TAGLIO 0.5

—&uto Hinge Azsignment D ata

tadify/Show Auta Hinge Assignment Data... I
(] I Cancel I

Il risultato dopo il posizionamento di tutte le mere plastiche, sia su travi
che sui pilastri é il seguen
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134
|6H2 (M3P3 DIFF )

sHI(MIFS TARLIOY

SHI{M3F3 RIP)

| 4 HE R SOFRCOTER )

REEHETT i
12H2 (M5P3 DIFF)
FHZ(M4F3 DIFF

AR Jgpe oy e enS TRLDY

IZHT(MER3 RIF
IBRY

H 1 SHHEERBAR IR ) & HAH B

SH2(M3PZ OIFF)

SHI(HM3FZ TRGLIOY

EH1(MIPZ RIPY

BH2 (M4P2 DIFF)
BH3(M4P2 TABLIO
AH1(M4P2 DIFF

/11H2(M5P2 DIFFY
1 IH3(M5P2 TABLID)

11H1(MSP2 DIFF)

‘H‘“Hﬁﬁﬂﬁﬁﬁﬁﬂmm

AH2(M3P1 DIFFY
4HICMIP ] TAGLIOY

AHI(M3P1 DIFFY

OB AR TR
FHZ(M4F | DIFFY /

7H3(M4P] TAGLIO
7HI(M4P| DIFFY

IBHZ (M5P1 DIFF)Y
IBHI(MERT TABLIOY

[ 1BH1(MSP | DIFF)

Figura 5.52:Posizionamento delle cerniere plastiche sulla pat
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)
]]HE(HE 3 |
GNEL ) i)

ITH3(ME F3 TAGLIIDY ’ 3H2(HIEI P2 DIFFY
EH3I (M7 F3 TAGOIOY

JOHI(MIB P32 TAGLIOS

ITHI(MB P23 RIPYSHI(MZ F3 RIF
B P23 RIFY

rad MRS s T

[1PH2 (M? P2 DIFF.)
1BH3(ME F2 TﬁE.LID”‘J

I3 F2 mEEII-IQEHIEI Pe DIFF3

I5H1 (M9 P2 RIRSHI(MID P2 TAGLID)

— SRR R

FHZ{HB Fl DIFFT
HIIE’I FZ2 RIFY

I
IHICHB P TﬁBLIﬂ?Hgiﬂ~=mﬂﬁﬁEHé i

I8H3 (M7 1 TH MNQEHIEI PI DIFF

]EIH](HB Pé RIP

AHICME FI RIFY

18H1 (M7 P1 DI _#HJ(HIEI Pl TAGLIOY
o |

HIMIB PIRIPY

Figura 5.53:Posizionamento delle cerniere plastiche sulla pa¥

A questo punto va selezionato un punto ontrollo sulla struttura ch

usualmente corrisponde ad un nodo nella parte alteeldeo
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5.4.3RISULTATI DELL’ANALISI PUSHOVER

Un primo interessante risultato che si puo ottemnalBanalisi pushover € la
visualizzazione grafica della formazione delle eamplastiche.

A partire dalla prima si vede come il primo eleneeatl andare in crisi sul
telaio rappresentante la parete 2 € il maschio mouBaal piano 1 il quale

supera il limite elastico per crisi flessionalelaetona con ferri di ripresa,
successivamente si instaurano crisi anche sulldafali piano 9 e cosi via
fino alla crisi globale del sistema (ultima immagim basso a destra sulla

figura).
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Figura 5.53: Formazione delle cerniere plastiche laeparete 2

| diagrammi di pushover forniti dall'analisi pedue telai (parete 2 e parete 4)

sono rappresentati in figura 5.54 e 5.55:
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Displacement
100, I 1

30,
a0,
o,
G0,
i,
40,
30,
20,

1.

a.0 16.0 24.0 32.0 40.0 480 56.0 E4.10 720 20.0
— Llnitz

| Tont. mm, C ﬂ

Figura 5.54: Digramma pushover per la parete 2

Displacement

100,

a0,
a0,
70,
B0,
a0,
40,
30,

20,

10,

.-. [ B | I LR B B | I LI O R I LI I I LI B I LI B | | R B | B I I | I I e | | B B |
2.0 160 240 320 400 480 560 B40 720 800
Lnit=

| Tonf, mm, C _v_!

Figura 5.55: Digramma pushover per la parete 4
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Analizzandoli si pud vedere che in entrambi i dasspostamento massimo
consentito affinché il telaio rimanga in campo &tase intorno ai 10 mm (1
cm) con uno sforzo di taglio alla base pari a citbtonnellate per la parete 2
e 65tonnellate per la parete 4.

La differente resistenza di taglio alla base é ¢l fatto che nella parete 4
sono presenti delle porte; queste aperture di dsroan maggiori a quelle
delle semplici finestre causano piu instabilitalastruttura che quindi tende

a resistere di meno rispetto ad un telaio in cnpbgaresenti meno aperture.

5.5 ANALISI PUSHOVER SULLA STRUTTURA 3D

Come gia detto in precedenza i modelli bidimendiosano stati utili
strumenti non solo per la calibrazione ma anche ip&onfronto tra il
comportamento dinamico della struttura rispettaisultati ottenuti con le

prove statiche e speudo-statiche.

E’ giunto ora il momento di affrontare I'analisidimensionale della struttura
per poter adempiere a pieno all'ipotesi inizialee chichiedeva un

comportamento scatolare della casetta.

Per fare questo bisogna costruire con SAP 2000eant&iai delle due pareti
corte, la 1 e la 3, ed unirle insieme alle due @deatemente preparate, la 2 e

la 4, che gia sono state ampiamente analizzate.

Il risultato di questa unione é raffigurato in figub.56:
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Figura 5.56: Telaio 3D rappresentante la casetta

La struttura risulta costituita da 10 maschi mueafi8 fasce di piano. Come
nel caso bidimensionale anche qui ogni elementaratterizzato da tratti
deformabili e link rigidi le cui dimensioni seguoth® schema proposto da

Dolce e riportato al paragrafo 5.1.1.

Un secondo passaggio prevede il caricamento stdélia struttura che deve

essere pari a 66,5 tonnellate da distribuire uménente sulle fasce di piano.

Nella terza fase vanno create delle nuove cermilrgtiche che si andranno

ad aggiungere a quelle gia definite per i telai® e
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Le nuove cerniere plastiche saranno di tipo assdlandranno disposte sui
maschi murari, ai vari piani, secondo la modalitadgscritta per le strutture
viste precedentemente.

Si sceglie in questa fase di non disporre alcua tipcerniera sulle fasce di
piano delle pareti corte 1 e 3 le quali, si suppamrverrebbero comunque
in misura molto limitata alla resistenza della sallazione che proviene

perpendicolarmente a questi elementi.

E’ stato deciso inoltre che nel telaio 3D non sidisposte cerniere a taglio.

Riassumendo si troveranno sulla struttura le segumarniere plastiche:

Figura 5.57: tipi di cerniere plastiche presenti selaio 3D

168

MASCHIO 1 PIANO 1 L FASCIA 1
| MASCHIO 1 PIANO 2 cermiora :&i ~  FASCIA 2 Ce:‘n‘i’ere
[ | MASCHIO 1 PIANO 3 | “°IT2'° a FASCIA 3
| MASCHIO 2 PIANO 1| aliaip FASCIA 4
o | MASCHIO 2 PIANO 2 o FASCIA 5 _
MASCHIO 2 PIANO 3 H FASCIA 6 ﬂgg;?(l)ige
MASCHIO 3 PIANO 1 X | FASCIA7 M3
MASCHIO 3 PIANO 2 o FASCIA 8
~ | MASCHIO 3 PIANO 3 FASCIA 9
W | MASCHIO 4 PIANO 1| cerniera L FASCIA 10
W | MASCHIO 4 PIANO 2 | flessionale & o FASCIA 11 no
e < cerniere
< | MASCHIO 4 PIANO 3 M2 o FASCIA 12
MASCHIO 5 PIANO 1 FASCIA 13
MASCHIO 5 PIANO 2 < | FASCIA 14 _
MASCHIO 5 PIANO 3 E FASCIA 15 ﬂce”."e“"‘l
MASCHIO 6 PIANO 1 © | FASCIA 16 es,f/:g”a €
™ | MASCHIO 6 PIANO 2 _ 0| FASCIA 17
I | MASCHIO 6 PIANO 3 Caesr;‘i';'éa FASCIA 18
X [ MASCHIO 7 PIANO 1| aliaip
o | MASCHIO 7 PIANO 2
MASCHIO 7 PIANO 3
MASCHIO 8 PIANO 1
MASCHIO 8 PIANO 2
< | MASCHIO 8 PIANO 3
W [ 'MASCHIO 9 PIANO 1| cerniera
W | MASCHIO 9 PIANO 2 | flessionale
< | MASCHIO 9 PIANO 3| M2
MASCHIO 10 PIANO 1
MASCHIO 10 PIANO 2
MASCHIO 10 PIANO 3



Si noti che diciture come M2, M3, Axial P sono liragygi propri di SAP 2000
per la definizione delle cerniere plastiche e fa@riscono alla tipologia di
cerniera da inserire vista rispetto agli assi llodayli elementi sui quali la
cerniera stessa andra a posizionarsi. Nella fattispgli assi locali della
struttura sono quelli riportati in figura che segaola regola della mano

destra rispettando I'ordine cromatico azzurro, neysso.
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Figura 5.58: Assi locali di maschi murari e fasdepthno

Non resta altro che definire le ultime cernieresptdne ossia quelle assiali.

Verra di seguito riportata una trattazione sintetitelle formule usate per

I'ottenimento delle cerniere assiali ed i relatidiagrammi Néo. Per

I'analisi completa si rimanda all’'appendice B.

Quello che si vuole costruire e quindi un diagramsfarzo normale —

spostamento tipo quello raffigurato in figura 5.59:
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SFORZO
NORMALE

No —+
Ny -

Oa 5
Y SPOSTAMENTO

Figura 5.59: Diagramma tipo per cerniere plastichssiali

» Si calcoli quindi Ncr sforzo normale critico come:
Necr = fetm - Aci

Ed il relativo spostamento critico come:

* Lo sforzo normale Ny viene calcolato come:
Ny =fy - (As+2 - Acatena

Ed il relativo spostamentoy & uguale a:

Ny -1
(5y= 1
> Eg - (As+ 2 - Acatena)

e Lo sforzo normale ultimo Nu sarayN- 1'1%:
Nu=Ny+0,01 N

Allo stesso modo anche lo spostamento ultimo sata dallo spostamento

Oy aumentato di un 20%:

ou= Oy+0,20y

170



MASCHIO M1 P1

sforzo normale [t]

N-0

s e
. /

5 /
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0 0,55 1,70 2,04
spostamento [mm]

Figura 5.60: Cerniera plastica del maschio murakid al piano 1

MASCHIO M1 P2

sforzo normale [t]

N
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0 0,53 1,64 1,97
spostamento [mm]

Figura 5.61: Cerniera plastica del maschio murakid al piano 2
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Figura 5.62: Cerniera plastica del maschio murakid al piano 3
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Figura 5.63: Cerniera plastica del maschio murak2 al piano 1
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MASCHIO M2 P2
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Figura 5.64: Cerniera plastica del maschio muraki2 al piano 2
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Figura 5.65: Cerniera plastica del maschio muraki2 al piano 3
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MASCHIO M6 P1
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Figura 5.66: Cerniera plastica del maschio muraki® al piano 1
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Figura 5.67: Cerniera plastica del maschio muraki® al piano 2
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MASCHIO M6 P3
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Figura 5.68: Cerniera plastica del maschio muraki® al piano 3
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Figura 5.69: Cerniera plastica del maschio murakly al piano 1
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MASCHIO M7 P2
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Figura 5.70: Cerniera plastica del maschio murakly al piano 2

MASCHIO M7 P3

sforzo normale [t]

N
o

\

\

v

0 0,43 1,34 1,61
spostamento [mm]

Figura 5.71: Cerniera plastica del maschio murakiy al piano 3
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Dopo l'applicazione di tutte le cerniere, il telgitdimensionale si presenta

cosi:
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Figura 5.72: Telaio 3D co I'applicazione delle cére flessionali e assiali

Effettuando I'analisi pushover del telaio tenendme punto di controllo un

nodo al terzo piano si ottiene la seguente curva:
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Figura 5.73: Curva di pushover per il telaio 3D cpanto di controllo al P.3

Si noti che per valori fino a circa 70t di taglidlaabase e 12mm di

spostamento la struttura rimane in campo elastico.

Effettuando invece l'analisi pushover del telaimeedo come punto di
controllo un nodo al primo piano si ottiene la sage curva:
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Figura 5.74: Curva di pushover per il telaio 3D cpanto di controllo al P.1

Qui invece la struttura rimane in campo elastice plr valori fino a circa

3mm di spostamento con il medesimo taglio di smees#o.
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Capitolo 6

INTERPRETAZIONE
DELLA PROVA

In data 6 e 7 dicembre 2011 presso il centro EUCERT™i Pavia & stata
portata a termine la prova dinamica sulla case&gmni in dimensioni reali
costruita con pannelli sandwich (figura 6.1) sd&direzione del personale
aderente al progetto SERIES (Seismic EngineeringeiR Infrastructures

For European Synergies) condotta da:

» Salvador Ivorra Chorra dell’'universita di Alicar{®pagna),

* Tomaso Trombetti e tutto il gruppo di ricerca depadtimento
D.I.S.T.A.R.T. dell’'universita di Bologna,

» Dora Fori del politecnico di Bari,

» Cristina Mihaela Campian dell’Uviversitatea tehnitedla Romania.
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Figura 6.1: Casetta di prova posizionata sulla teveibrante

182



6.1 INPUT SISMICO

La struttura é stata sottoporta ad un input sisma a quello registrato in
Montenegro nel 1979 caratterizzato da una P.G.A. @a0.305g avente

accelerogramma e spettro di risposta di seguitpresentati:

Accelerogramma

|
| i

Accelerazione [m / 32]
~ =)
—
—
-

0 10 20 30 40 50 60 70 80
Tempo [s]

Figura 6.2: Accelerogramma registrato in Montene@GA=0.305¢g

spettro di risposta delle pseudoaccelerazioni - £ = 5%

o
©

o o
~ =)
g
—
)
L

o o
o =)
—
e
=

acceleration [g]

C

N

o
w

o
[N

o

0 05 1 15 2 25 3 35 4
period T [s]

Figura 6.3: Spettro di risposta delle pseudo ac@®ni registrato in Montenegro
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6.2PROGRAMMA DI PROVA E STRUMENTAZIONE

L’intenso programma di prove ha previsto di sottopola struttura al

suddetto input scalato secondo un programma db&stefinito:

n. Test

0.05 g test

0.15 g test
0.50 g test

D) | b | —

4 1.00 g test
5 1.20 g first test
6 1.20 g second test

Figura 6.4: Programma di test al quale e sottopdataasetta

Si ricordi che tra il test 4 e il 5 é stata fatti@'importante sessione di white

noise.

La struttura e stata preparata con diverse strianemi atte
all'interpretazione di spostamenti deformazioni & pn generale al
comportamento dell’edificio.

Tra queste strumentazioni si ricordino:
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ACCELEROMETRI

ﬁ 93 dal file 47
2

T e

0
92 dal file 46
1

.4

Figura 6.5: Posizionamento degli aclerometri sulla struttur

LVDT — TRASDUTTORI DISPOSTAMENTO

NIDYON trasduitori di spostamenio

i N M
nidfon i o
Legenda
— Folercicmetrl @ 1o ca 100 mm
2 Polenziomeir] da 250 mm

14 Foteralomatt 6a 100 mm
— 7 Foteralomatl s 50 mm

3 & —TF Prounghe
=4 [I= | s I 11 »
W = Bk e ol g ’
o prmssa i wifici i porone o muri
emo nemno rtemo nE=mo
E—3—1} 333
A | | = r Al | 1= - b

Figura 6.6: LVDT — trasduttori di spostamento
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MARKER FOTOGRAFICI

Figura 6.7: Marker fotografici

Di seguito ci si occupera prevalentemente delliahalegli spostamenti

ottenuta grazie ai dati raccolti sui marker fotdigra

Per questo tipo di analisi si € pensato di proeedeuadrando la facciata 4

della struttura con 10 telecamere:
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Figura 6.8: 10 telecamere inquadrano la facciata 4

Ogni telecamera inquadra zone diverse delle fex@dtaltresi ha sistemi di
riferimento interni ed indipendenti rispetto a dugtlle altre camere.
Con un processo a ritroso € stato possibili indiareé I'origine dei sistemi

interni alle camere e riportarlo nellimmagine dgsito.

SR 18

T = e e | HEETAS
SEanh B B Eher
e LESRRN I [

T e =EEE

S I SRR
e e e R 5
el | A S Sot AR

Figura 6.9: Schema dei marker fotografici e sdiatedi
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6.3ELABORAZIONE DEI| DATI

All'avvio della prova dinamica e stato avviato ustema di elaborazione di
dati che, accendendosi contemporaneamente per lutteld camere, ha
rilevato la posizione di ogni marker fotograficaspetto al suo sistema di
riferimento interno, ogni 1/60 di secondo.

Considerando quindi che ogni prova (0,05g, 0,1589,01g, 1,2g) ha avuto
durata media di circa 1 minuti si € giunti ad av8&00 rilevazioni di
posizione per ogni marker per ognuna delle dueziding principali X e y
(spostamento orizzontale e verticale). Se poi ssicera che la facciata ha
circa 450 punti, e facile rendersi conto di qualelendi numeri siano stati
elaborati.

L’elaboratore ha fornito i dati grezzi che si pmr@s&ano in formato txt nel

modo seguente:

91 239.806 1224.54 42.1738 1222.97 -156.066 1222.14 -255.627 1221.68 -757.513 1221.12 -757.513 1221.12 240.171 96
:.92 239.804 1224.54 42.1464 1223.01 -156.073 1222.14 -355.622 1221.66 -757.49 1221.12 -757.49 1221.12 240.172 968
.94 239,783 1224.56 42.1496 1222.96 -156.072 1222.14 -355.611 1221.66 -757.475 1221.11 -757.475 1221.11 240.157 9
9 230.838 1224.57 42,1535 1222.95 -156.045 1222.13 -355.627 1221.68 -757.495 1221.1 -757.495 1221.1 240.185 968.2
.92 239,816 1224.54 42,1702 1222.96 -156.065 1222.14 -355.608 1221.64 -757.488 1221.12 -757.488 1221.12 240.188 9
:.92 239.82 1224.53 42.1768 1222.99 -156.047 1222.12 -255.605 1221.69 -757.473 1221.11 -757.473 1221.11 240.204 96
.94 239,808 1224.57 42.1596 1222.98 -156.072 1222.12 -355.618 1221.66 -757.479 1221.13 -757.479 1221.13 240.179 9
.91 239.808 1224.51 42.1517 1222.95 -156.077 1222.11 -355.602 1221.64 -757.468 1221.1 -757.468 1221.1 240.195 968
.92 239,848 1224.58 42.1967 1222.99 -156.072 1222.12 -355.618 1221.68 -757.45 1221.08 -757.45 1221.08 240.183 968
.93 239,842 1224.57 42,1819 1222.99 -156.025 1222.12 -355.613 1221.66 -757.471 1221.12 -757.471 1221.12 240.182 9
.91 239.841 1224.55 42.194 1222.95 -156.072 1222.11 -355.608 1221.66 -757.47 1221.1 -757.47 1221.1 240.162 968.28
i 239.841 1224.52 42,1932 1222.99 -156.041 1222.13 -355.599 1221.65 -757.468 1221.1 -757.468 1221.1 240.198 968
.92 239.814 1224.52 42.1832 1222.99 -156.042 1222.13 -355.61 1221.68 - 57.449 1221.08 -757.449 1221.08 240.186 96
1 239.847 1224.56 42.1809 1222.97 -156.043 1222 13 -355.595 1221.64 —15r.442 1221.11 -757.442 1221.11 240.208 968
.92 239.838 1224.54 42.1919 1222.99 -156.077 1222.09 -355.611 1221.66 -757.454 1221.14 -757.454 1221.14 240.216 9
.9 239.844 1224.56 42.1809 1222.97 -156. 062 1222.09 -355.595 1221.65 -757.428 1221.12 -757.428 1221.12 240.191 96
.92 239.839 1224.55 42,2091 1222.97 -156.059 1222.14 -355.602 1221.64 -757.446 1221.09 -757.446 1221.09 240.198 9
.93 239.819 1224.53 42,1753 1222.97 -156.019 1222.12 -355.598 1221.64 -757.467 1221.12 -757.467 1221.12 240.204 9
.92 239,844 1224.54 42,1819 1222.95 -156.013 1222.12 -355.612 1221.66 -757.468 1221.13 -757.468 1221.13 240.182 9
.92 239,818 1224.51 42.1916 1223.01 -156.026 1222.11 -355.6 1221.64 -757.463 1221.1 -757.463 1221.1 240.203 968.2
.96 239,821 1224.57 42.1607 1222.95 -156.037 1222.12 -355.597 1221.66 -757.447 1221.11 -757.447 1221.11 240.185 9
.89 239,84 1224.52 42.1764 1222.96 -156.049 1222.07 -355.616 1221.65 -757.486 1221.09 -757.486 1221.09 240.167 96
.89 239,853 1224.57 42,1755 1222.96 -156.048 1222.12 -355.602 1221.65 -757.462 1221.1 -757.462 1221.1 240.192 968
.91 239,817 1224.54 42,1964 1222.93 -156.045 1222.1 -355.592 1221.64 -757.465 1221.09 -757.465 1221.09 240.204 96
.9 239.852 1224.54 42.1806 1222.93 -156.016 1222.11 -355.582 1221.68 -757.456 1221.1 -757.456 1221.1 240.205 968.
.94 230,844 1224.54 42,1857 1222.96 -156.02 1222.11 -355.606 1221.68 -757.461 1221.1 -757.461 1221.1 240.19 968.3
|2 239.818 1224.53 42.2044 1222.99 -156.009 1222.1 -355.588 1221.67 -757.463 1221.1 -757.463 1221.1 240.203 968,32
.9 230.826 1224.5 42,1926 1222.97 -156.043 1222.1 -355.59 1221.66 -757.459 1221.1 -757.459 1221.1 240.198 968. 308
:.9 230.826 1224.5 42,1845 1222.097 -156.069 1222.09 -355.577 1221.68 -757.444 1221.09 -757.444 1221.09 240.217 968
.91 239,844 1224.54 42,1684 1222.95 -156.036 1222.13 -355.59 1221.66 -757.447 1221.09 -757.447 1221.09 240.212 96
.9 230,85 1224.51 42.1582 1222.97 -156.075 1222.13 -355.589 1221.64 -757.42 1221.09 -757.42 1221.09 240.192 968.3
.92 239,85 1224.57 42,2001 1222.96 -156.012 1222.11 -355.601 1221.66 -757.477 1221.1 -757.477 1221.1 240.167 968.
.9 230,847 1224.55 42,1845 1222.96 -156.037 1222.12 -355.589 1221.67 -757.448 1221.1 -757.448 1221.1 240.2 968.3 .
(.80 230.78B8 1224.55 42.1947 1222.94 -156.019 1222.11 -355.589 1221.63 -757.462 1221.09 -757.462 1221.09 240.195 9
9 230.823 1224.5 42.1572 1222.97 -156.053 1222.11 -355.582 1221.66 -757.462 1221.09 -757.462 1221.09 240.197 968
.95 239.786 1224.49 42,1917 1222.94 -156.041 1222.11 -355.598 1221.65 -757.462 1221.09 -757.462 1221.09 240.202 9
:7 230.814 1224.5 42.1796 1222.96 -155.999 1222.1 -355.616 1221.64 -757.465 1221.09 -757.465 1221.09 240.208 968.2
(.80 230,816 1224.53 42,1588 1222.94 -156.057 1222.13 -355.612 1221.66 -757.442 1221.08 -757.442 1221.08 240.177
.89 239.839 1224.54 42.1933 1222.92 -156.028 1222.11 -355.607 1221.67 -757.456 1221.07 -757.456 1221.07 240.19 96
.9 239.847 1224.54 42,1625 1222.95 -156.036 1222.12 -355.604 1221.64 -757.427 1221.1 -757.427 1221.1 240.202 968.

A MM J07 4774 C A7 ATEE 4707 AE ACE ASA 4997 4 BEC £44 4Nnd4 £7  JCT A4S Amm4 4 TCT AALS 474 4 AR 4na Ao A

Figura 6.10: Dati grezzi foniti in formato txt

o
]

Questi dati sono dunque stati riordinati ed orgeatizin modo tale che

potessero essere facilmente letto a favore nedlttiao prefissato.
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CAMERA 1p.1 CAMERA 1p.2 CAMERA 1p.3 CAMERA1p4 | CAMERA1pS5 | CAMERA1p.6 |

1,00 1,00 1,02] 1,02] 1,02 1,03 1,04 1,04] 1,05 1,05 1,06 1,06

0Hz 679,77  535,26| -677,01 283,65 -674,15  34,64| -670,42 -216,11 -666,89 -466,10 -66526 -711,40
1Hz 679,75 535,26 -67691 283,73| 67407  24,70| -670,07 216,13 -666,88 466,10 -665,16 -711,35
2Hz 679,62 535,14 -676,78  283,66| -673,95  34,63| -670,19 -216,06 -666,88 -466,12 -664,37 -711,41
2Hz 679,15 535,14 676,63 283,58| 673,76 24,65 670,11 216,12 666,27 466,12 664,24 711,51
4Hz 678,99 535,35 -676,54 283,64| -673,68  34,65| -670,10 -216,12 -666,86 -466,09 -664,69 -711,40
5 Hz 678,71 535,32 676,37 283,65 673,51  24,70| 670,10 216,12 666,26 466,08 664,50 711,34
6 Hz 678,67 535,32| -67631 283,63| -67329  34,72| -670,03 21612 -666,78 -466,15 -664,46 711,32
7Hz 678,56 535,15 -67611 283,49 -672,97  34,64| -669,98 -216,07 -66640 -46621 -664,43 -711,42
8 Hz 678,54  535,25| -67599  283,55| -672,93  34,65| -669,68 -216,06 -666,25 -466,19 -664,42 711,42
9Hz 678,52  535,26| -675,84 283,61| -672,90  34,65| -669,56 -216,10 -666,01 -466,21 -664,30 -711,31
10Hz | -673,a4 53518| -675,60 28365 -672,82 2472 -669,10 -21612 -665,66 -46622 -664,03 -711,37
11Hz | -67843 535,09 -67559 283,64| -672,75 34,63 -669,05 -216,12 -665,53 -466,12 -663,88 -71L,48
12Hz | -678,23 53525 -67559 283,64 672,72 24,62 -668,89 -216,14 665,51 -466,12 -663,86 -711,42
13Hz | -678,31 535,26| -675,53 283,73 -672,65 34,68 -668,80 -21607 -66550 -466,10 -663,59 -711,34
14Hz | 678,10 535230 67536 283,68 672,52 24,63 668,80 21607 66549 46610 663,49 711,36
15Hz | -677,54 535,15| -67512 283,62| -672,34 34,65 -668,71 -21613 -66543 -466,18 -663,26 -71L56
16Hz | 677,28 53521 674,94 283,62 672,05 2461 668,71 21613 66541 46617 663,08 711,42
17Hz | -677,25 53531 -674,91 283,64 67,82 34,68 -668,70 -216,13 -665,33 -466,15 -663,10 -711,33
18Hz | -677,21 53532 -674,85 283,64 -67.,58 34,64 -668,69 -21613 -665,09 -46613 -663,10 -711,33
19Hz | -677,11 53525 -674,59 28355 -67.,52 24,64 -668,30 -21606 -664,86 -466,19 -662,95 -711,33
20Hz | -677,02 534,93 -674,24 283,55 -67L,42 34,71 -667,81 -21611 -664,29 -466,25 -662,66 -711,39
20Hz | -677,00 53518| -674,18 28364| 671,41 2471 -667,69 -21613 -664,16 -46612 -662,56 -711,42

Figura 6.11: Dati riorganizzati. Srd relativo

Si noti come la prima riga riporti il nome (numerdglla telecamera
affiancato al nome (numero) del marker inquadraitacstessa.

La seconda riga riporta nella sua cifra prima deligola di nuovo il nome
della telecamera e dopo la virgola il marker inqatal Questa nomenclatura
e ripetuta due volte in quanto il primo numero igerisce sempre allo
spostamento orizzontale del marker rispetto aésiatdi riferimento interno
alla camera, mentre il secondo numero si riferat® spostamento verticale
del punto sempre rispetto allo stesso sistemdatimento.

La prima colonna a sinistra indica il tempo.

Nella prima riga di dati allora si potra leggerelzsizione al tempo t=0 ossia
guando la struttura era ancora ferma per poi passf seconda in cui €

indicato lo spostamento di tutti i marker dopo 1d6@8econdo.

In un secondo momento si & voluto posizionare tuttarker rispetto ad un
sistema di riferimento globale posizionato alla ebakella struttura. Tale
azione non ¢ di indispensabile necessita per raggne lo scopo prefissato,
che é quello di ottenere lo spostamento relativardpunto per ogni solaio
rispetto allo spostamento nella fondazione, ma sieduto utile per future
elaborazioni degli stessi dati e per poter ottengra visione globale della
posizione dei marker sulla facciata 4 rispetto ad unico sistema di

riferimento.
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CAMERA1p.1 CAMERA 1p.2 CAMERA 1p.3 CAMERA 1p.4 CAMERA 1 p.5 CAMERA1p.6

1,01 1,01 1,02 1,02 1,03 1,03 1,04 1,04 1,05 1,05 1,06 1,06

0 Hz 130,98 8053,62| 133,74 7802,02| 136,60 7553,00 140,33 7302,26| 143,86 7052,26| 145,50 6806,97
1Hz 131,00 8053,62| 133,81 7802,09| 136,68 7553,06| 140,48 7302,24| 143,87 7052,26| 145,59 6807,01
2Hz 131,13 8053,50| 133,97 7802,02| 136,80 7553,00| 140,56 7302,30| 143,87 7052,25| 145,78 6806,95
3Hz 131,60 8053,51| 134,12 7801,94| 136,99 7553,02| 140,64 7302,24| 143,88 7052,25| 14591 6806,36
4Hz 131,77 8053,71| 134,22 7802,01| 137,07 7553,02| 140,65 7302,25| 143,89 7052,28| 146,06 6806,96
5Hz 132,04 8053,69| 134,38 7802,02| 137,24 7553,07| 140,65 7302,25| 143,89 7052,29| 146,21 6807,03
6 Hz 132,08 8053,68| 134,44 7802,00| 137,46 7553,00| 140,67 7302,25| 143,97 7052,22| 146,29 6807,04
7Hz 132,19 8053,52| 134,64 7801,86| 137,78 7553,01| 140,77 7302,30| 14435 7052,15| 146,32 6806,95
8 Hz 132,21 8053,61| 134,76 7801,92| 137,82 7553,02| 141,07 7302,31| 14450 7052,17| 146,33 6806,95
9 Hz 132,23 8053,62| 134,91 7801,98| 137,85 7553,02| 141,19 7302,27| 144,74 7052,15| 146,45 6807,05
10 Hz 132,31 8053,55 135,15 7802,01| 137,93 7553,09| 141,65 7302,24| 14509 7052,15| 146,72 6806,99
11 Hz 132,32 8053,45| 135,16 7802,00| 138,00 7553,00 141,70 7302,24| 14522 7052,25| 146,87 6806,38
12 Hz 132,42 8053,62| 135,16 7802,01| 138,02 7552,99| 141,86 7302,23| 14524 7052,25| 146,89 6806,94
13 Hz 132,44 8053,62| 13522 7802,09| 138,10 7553,05| 141,95 7302,29| 14525 7052,27| 147,16 6807,02
14 Hz 132,65 8053,67| 135,39 7802,04| 138,22 7553,00| 141,95 7302,30| 14526 7052,27| 147,26 6807,00
15 Hz 133,21 8053,52| 135,63 7801,98| 138,41 7553,02| 142,04 7302,24| 14532 7052,19| 147,50 6806,81
16 Hz 133,48 8053,58| 135,81 7801,98| 138,70 7552,98| 142,04 7302,23| 14534 7052,20| 147,67 6B06,95
17 Hz 133,50 8053,68| 135,84 7802,01| 138,93 7553,05| 142,05 7302,24| 14542 7052,21| 147,65 6807,03
18 Hz 133,54 8053,68| 13590 7802,01| 139,17 7553,01| 142,06 7302,24| 14566 7052,24| 147,65 680703
19 Hz 133,64 8053,61 136,17 7801,92| 139,23 7553,01| 142,46 7302,30| 145,89 7052,17| 147,80 6807,04
20 Hz 133,73 8053,36| 136,51 7801,91| 139,33 7553,08| 142,91 7302,25| 14646 7052,12| 148,09 6806,97
21 Hz 133,74 8053,54| 136,57 7802,00| 139,34 7553,07| 143,06 7302,24| 146,59 7052,24| 148,19 6806,94

Figura 6.12: Dati riorganizzati. Srd assoluto

Il fine € dunque di ottenere lo spostamento “plldella struttura e per farlo
si e deciso di procedere come di seguito riportato.

Si consideri il seguente schema di appoggio alkillazione del metodo:

marker 3

marker 2

Marker 1

L__"marker 0 |
Figura 6.13: Marker di appoggio sui solai
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Come gia accennato le coordinate fornite dal sigfemssia idati iniziali

sono: X(t), y(t).

Le incognite sono gli spostamenti u(t), v(t) rispetto allo sfamento u(t=0),

v(t=0) dei marker d’interesse.

La procedura prevede:

uo(t) = xo(t) - xo(t=0)
vo(t) = yo(t) - yo(t=0)

u1(t) = x1(t) - x1(t=0)
vi(t) = y1 () - yi(t=0)

u2(t) = x2(t) - x2(t=0)
va(t) = y2(t) - y2(t=0)

u3(t) = x3(t) - x3(t=0)
v3(t) = y3(t) - y3(t=0)

Dopo questo passaggio si giungera a conoscereglugipostamenti assoluti,
orizzontali e verticali, di tutti i marker, rispetalla loro posizione iniziale.

Si rammenta che qui per ovvi motivi sono starertggte solo le procedure dei
4 punti in posizioni interessanti giacché le piili per ottenere poi lo relative

tra i piani.
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| cameraipa CAMERA1p.2 CAMERA 1p.3 CAMERA 1p.4 CAMERA 1p.5 CAMERA 1p.6

0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
0,02 0,00 0,07 0,08 0,08 0,06 0,16 -0,02 0,01 0,00 0,10 0,04
0,15 -0,12 0,23 0,01 0,20 0,00 0,23 0,05 0,01 -0,01 0,29 -0,02
0,62 -0,12 0,38 -0,07 0,38 0,02 0,32 -0,01 0,02 -0,01 0,41 -0,11
0,78 0,09 0,48 -0,01 0,47 0,01 0,32 -0,01 0,03 0,02 0,56 -0,01
1,06 0,06 0,64 0,00 0,63 0,06 0,32 -0,01 0,03 0,03 0,71 0,06
1,10 0,06 0,70 -0,02 0,85 0,08 0,34 -0,01 0,11 -0,05 0,80 0,08
1,21 -0,10 0,90 -0,16 1,18 0,01 0,44 0,04 0,49 -0,11 0,82 -0,02
1,23 -0,01 1,02 -0,10 1,21 0,01 0,74 0,05 0,64 -0,09 0,83 -0,02
1,25 0,00 1,17 -0,04 1,25 0,01 0,87 0,01 0,38 -0,11 0,95 0,08
1,33 -0,08 1,42 0,00 1,33 0,08 1,33 -0,01 1,23 -0,12 1,23 0,03
1,34 -0,16 1,42 -0,01 1,40 0,00 1,38 -0,01 1,36 -0,02 1,37 -0,09
1,44 0,00 1,42 -0,01 1,41 -0,01 1,54 -0,03 1,38 -0,01 1,40 -0,02
1,46 0,00 1,48 0,08 1,50 0,05 1,62 0,03 1,39 0,01 1,66 0,05
1,67 0,05 1,65 0,03 1,61 0,00 1,63 0,04 1,40 0,01 1,76 0,03
2,23 -0,10 1,89 -0,03 1,80 0,01 1,71 -0,02 1,46 -0,07 2,00 -0,16
2,49 -0,04 2,07 -0,03 2,09 -0,03 1,72 -0,02 1,48 -0,07 2,18 -0,02
2,52 0,06 2,10 0,00 2,33 0,04 1,73 -0,02 1,56 -0,05 2,16 0,06
2,56 0,06 2,16 -0,01 2,56 0,00 1,74 -0,02 1,30 -0,03 2,16 0,06
2,66 -0,01 2,43 -0,10 2,62 0,01 2,13 0,04 2,03 -0,09 2,30 0,07
2,75 -0,26 2,77 -0,10 2,73 0,07 2,61 -0,01 2,60 -0,14 2,59 0,01
2,76 -0,08 2,84 -0,01 2,73 0,07 2,74 -0,02 2,73 -0,02 2,69 -0,03
2,77 -0,08 2,34 -0,01 2,80 -0,01 2,77 -0,02 2,75 -0,01 2,76 0,04
2,89 -0,10 2,84 -0,03 2,83 -0,03 2,94 -0,03 2,76 -0,02 2,93 -0,09

Figura 6.14: Spostamento assoluto rispetto allaipone di t=0

Si ricordi che gli spostamenti assoluti cosi catosono comprensivi dello
spostamento della fondazione. In altre parole, men sopra indicati
contengono intrinsecamente anche lo spostamentoitdorcome input
sismico.

E’ logico a questo punto voler conoscere lo spostdamdei punti depurati
del loro spostamento imposto; solo cosi sara pitsst#apere qual € la
deformazione della casetta.

Quello che viene chiamato sopra “spostamento ingpastinput sismico” lo
si puo ritrovare nello spostamento del punto 6Quatljato dalla camera 10

che non é altre che il sopracitato marker 0.

Si provvede dunque al calcolo defipostamento relativo dei marker 1,2,3

rispetto al marker O:

510

dx10 (1) = w(t) — w(t)

dy10 (t) = va(t) — vo(t)
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dx20 () = 2(t) — w(t)
dy20 () = v2(t) — vot)

63—5

dx30 () = WB(t) — ot
dy30 () = Va(t) — vot)

A gquesti spostamenti si vogliono aggiungere andhinterstory drift ossia

gli spostamenti di interpiano

O

dx10 (t) = w(t) — w(t)
dy10 (t) = va(t) — vo(t)
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Bacy

a1 (1) = w(t) — w(t)
dy21 (1) = va(t) — a(t)

Qs
dxa2 (1) = W8(D) — (1)
dya2 (1) = \&(t) — v2(t)

Graficamente questi spostamenti risulteranno essere

1-0X 1-0Y 20X 20Y 30X 3-0Y 3-2X 3-2Y 21X 21Y
0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
-0,19 0,01 0,09 -0,06 0,16  -0,08 0,24  -0,02 0,10 -0,07
0,16 0,03 0,0  -0,04 0,37 0,00 0,47 0,04 0,06 0,06
-0,04 0,03 0,09  -0,03 0,65  -0,13 0,74  -0,10 -0,05 -0,06
-0,03 0,03 0,06  -0,02 0,56  -0,09 062  -0,07 -0,03 -0,05
0,22 -0,07 016  -0,14 035  -0,16 051  -0,02 0,06 -0,07
012 -0,08 0,09  -0,13 041 0,27 0,49 -0,14 0,03 -0,04
001  -0,06 0,12  -0,06 046  -0,21 034  -0,15 0,11 0,00
0,02 -0,05 0,16 0,01 036  -0,18 0,20  -0,20 0,19 0,06
0,11 -0,05 0,04  -0,03 0,25  -0,08 021 -0,05 0,15 0,02
0,16  -0,04 0,08 -0,02 012  -0,05 0,20  -0,03 0,08 0,02
0,06 0,01 0,03  -0,09 0,08  -0,04 0,05 0,05 0,08 0,10
0,00 0,06 0,03 0,01 017  -0,02 0,14  -0,03 0,02 -0,04
-0,09 0,01 012 -0,05 0,2  -0,07 0,35 -0,02 -0,03 -0,06
0,21 -0,07 0,27 -0,12 0,33  -0,06 0,59 0,06 -0,05 -0,05
0,06  -0,09 0,01 -0,15 0,67  -0,19 0,68  -0,05 0,05 -0,05
0,06  -0,05 0,19  -0,05 0,69 0,28 050 0,23 0,13 0,00
0,02 -0,02 0,14 0,00 045  -0,13 030  -0,13 0,17 0,02
0,08 -0,04 0,05  -0,02 039  -0,23 034  -0,20 0,12 0,01
0,10  -0,02 0,02 0,05 034  -0,12 036  -0,18 0,08 0,08
006  -0,01 0,02 0,02 027 0,16 0,25 0,18 0,04 0,03
0,00  -0,02 0,02 0,00 0,17  -0,04 0,15 -0,05 0,02 0,02
0,13 -0,10 0,09 -0,10 -0,02 0,03 0,07 0,13 0,04 -0,01
0,07 -0,11 0,0  -0,10 0,17  -0,10 0,27 0,01 -0,03 0,00

Figura 6.15: Spostamenti relativi dei piani rispetlla fondazione

Per avere una visione d’'insieme della situazionega piano é il caso di

graficare gli spostamenti di interpiano rispettoeshpo.
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Il risultato che si otterra sono i cosiddetti geafiPEEK FLOOR
DISPLACEMENT PROFILE riportati di seguito ed esdgyier le prove a
0,5galgedal,2g.

Per ognuno dei 6 diagrammi@, ©1-0, 62-0, 03-0, 62-1, ©03-2) si avralil

relativo diagramma di spostamento orizzontale (x@rticale (y).

A RISULTATI: SPOSTAMENTI DI INTERPIANO

Sara riportata di seguito una carrellata dei diagna ottenuti plottando nel

tempo I'andamento degli spostamenti per ognuncak&ianalizzati:

195



Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.17: Spostamento della fondazione orizZamate e verticalmente con
input sismico di 0,59
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SPOSTAMENTO RELATIVO DI INTERPIANO 1-0IN x [0,5 g]

wa Iy S T T I e TR T T N TR = 1

Spostamento [mm]

0

1

.

3
— L=

5
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n b ot e e oW B

Tempao [5]

SPOSTAMENTO RELATIVO DI INTERPIANO 1-0 INy [0,5 g]
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Spostamento [mm]

0.3

0,2
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0,1
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ligdl |

_ N |,

verticalmente, con input sismico di 0,59
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Figura 6.18: Spostamento del piano 1 rispetto &ladazione, orizzontalmente e




Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.19: Spostamento del piano 2 rispetto &dladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 0,59
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.20: Spostamento del piano 3 rispetto &dladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 0,59
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Spostamento [mm]
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Tempo [s]

Spostamento [mm]

0,3
0,2
0,1

0,1
0,2
0,3
0,4
0,5

SPOSTAMENTO RELATIVO DI INTERPIANO 2-1INy [0,5 g]

Tempo[s]

Figura 6.21: Spostamento del piano 2 rispetto ahpi 1, orizzontalmente e

verticalmente, con input sismico di 0,59
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.22: Spostamento del piano 3 rispetto ahpi 2, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 0,59
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.23: Spostamento della fondazione orizZomate e verticalmente con
input sismico di 19
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.24: Spostamento del piano 1 rispetto &ladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1g
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.25: Spostamento del piano 2 rispetto &ladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 19
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.26: Spostamento del piano 3 rispetto &ladazione, orizzontalmente e

verticalmente, con input sismico di 19
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.27: Spostamento del piano 2 rispetto ahpi 1, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 19
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
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Figura 6.28: Spostamento del piano 3 rispetto ahpi 2, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1g
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S b bR B LB 5885,8888
1] 0
1 1
2 2
3
4 Mot |
5 5
| 5
? .
E 0]
1 lﬂd
11 11
12 12
— w 13 W
‘ s 4 S
wn 1 E
] ; 16 } ;
1
19 1
20 < 20 5 =
21 a zz a
22 2
23 E 23 H
24 - 24 —
25 ; 25 ;
26 2
py -
= 27 o = 2?) o
E| 8 = 'E 73 >
E 29 U 8 20 U
= an E I 30 E
a1 N 31 N
32 g E] O
3 3 z
34 m 34 m
= EL —
35 = ; P
a7 < 37 >
—_— —
39 ¥ 29 %)
a0 (1L a0 m
41 ot a1 [t
42 d2<
43 43
A4 dd‘
45 a5
46 A6
A7 a7
ag a8
449 49
50 50
51 51
52 53
53 53
54 54
55 55
56 5
57 57

Figura 6.29: Spostamento della fondazione orizZomtate e verticalmente con
input sismico di 1,2g
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
- (=T = =

J;J {_.n “'; n wm in “'; rI:| h B o wBo b &
[=] [=] [=] [=] [=] [=] [=] 0
o 1
1 ]
2
ER
3
é{j_\ﬂ"-—l—_\___'_.__
N — b 1 |
- w» ]
= - %
O )
E —— E
- = 2
m m
= 2
12 a a
1
=
E ﬁ
3 2 5
2
< <
o o
o )
= —_ & -
3 = 3 =
3 2 M| 2 =
= 3 2 2 2
o o
> >
= 2
o (=]
= =
3
: © S
3 = =
< =
4 IF F
4 P [
a m, g,

&=

U'IU'IU'IU'IU'IU'IU'IU'IJE-E

Figura 6.30: Spostamento del piano 1 rispetto &ladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1,29
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]
‘_r'u _\_Il-ll ‘_' ‘_ll_'l L= = T R 'm 'E o o n e g
258458148314 ) ©
0 1
2 2 |
3
] w w
") 2
= =
i o o
) =2
> 5
2
= =
< =
o Q
S o
3 = || 3 =
3
¥ 2 i
T o
b o
= =
o o
M M
i o =
= =
- >
= =
4 [ ¥
a o, ,
4
5
5
5
5
5
5
5
5

Figura 6.31: Spostamento del piano 2 rispetto &ladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1,29
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]

-\.'I"' - -
[=] [=] [=]
(=] [=] [=]

ra , T
[=] n [s=] n =] in [=] (i3]

oo'z-
0o’z

'
\_LH
[=]
[=]

0o

RN T L

= 27
=)

[5] odwiag
b
[5] odwiag

==l

=¥

% 35
& 37

& 34
e 100
11

12

13
;A4
= 1
1] A6
i A7

[32T] A NI 0-€ ONVIdY3ILNI IQ OALLY13Y OLNIINVLSOdS
[3 2°T] X NI 0-€ ONVIdY3LNI IQ OALLY13Y OLNIWVLSOdS

4 44
50
w51
52
53
54
55
56
57

Figura 6.32: Spostamento del piano 3 rispetto &ladazione, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1,29
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Spostamento [mm]

SPOSTAMENTO RELATIVO DI INTERPIANO 2-1IN x [1,2 g]

Tempao [5]

Spostamento [mm]

1,00
0,80
0,50
0,40
0,20
0,00

0,20

0,40

0,60

0,80

SPOSTAMENTO RELATIVO DI INTERPIANO 2-1INy [1,2 g]

Tempao [s]

Figura 6.33: Spostamento del piano 2 rispetto ahpi 1, orizzontalmente e

verticalmente, con input sismico di 1,29
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Spostamento [mm] Spostamento [mm]

[ L
(=] =]

00+
00's-
00°z-
00'T-
oo'o
00T
0oz
oo'e
o0t
]

[5] odwiag
[5] odwiag

[3 211 A NI Z-€ ONVIJYILNI Id OALLY13¥ OLNINVLSOdS
[3 Z°T] X NI Z-€ ONVIdYILNI I3 OALLY13Y OLNINVLSOdS

Figura 6.34: Spostamento del piano 3 rispetto ahpi 2, orizzontalmente e
verticalmente, con input sismico di 1,29
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Volendo dunque riassumere per chiarezza e comoditaduli dei valori si

spostamento massimo rilevati nelle varie provejmrtano di seguito due

tabelle:
1-0 X 2-0X 3-0X 2-1X 3-2X
0,59 4,27mm 3,56mm 3,59mm 2,01lmm 3,24mm
19 7,74mm 13,72mm| 21,84mm 6,80mm 8,72mm
1,29 15,10mm | 13,37mm  14,05mm 4,90mm 23,00mm

Figura 6.35: Valori massimi di spostamento in diog® orizzontale

1-0Y 2-0Y 3-0Y 2-1Y 3-2Y
0,59 0,34mm 0,45mm 1,74mm 0,37mm 1,77mm
19 0,62mm 0,93mm 5,16mm 0,90mm 4,80mim
1,29 1,55mm 1,85mm 3,09mm 0,67mm 3,35mm

Figura 6.36: Valori massimi di spostamento in dioge verticale

A questo punto si riportano di seguito i diagrancuosiddetti “peak floor

displacement profile” che raffigurano in ordinataduota della casetta e in

ascissa lo spostamento massimo registrato, pecente PGA all’altezza dei

solai.
PEAK FLOOR DISPLACEMENT
PROFILE [0,5g]
10
9
8
7
E 6
s s
: . N
2 /
1 /
g e
0 1 2 3 4 5
spostamento [mm]

Figura 6.37: PEAK FLOOR DISPLACEMENT PROFILE [0,59]
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quota [m]

O L N W P U ON OO OO

PEAK FLOOR DISPLACEMENT
PROFILE [1g]

P
~
_~
s
~ —
_~
_~
(
0 5 10 15 20 25

spostamento [mm]

Figura 6.38: PEAK FLOOR DISPLACEMENT PROFILE [19]

[any

quota [m]
O FRLP N W PH UL OON 0O O

PEAK FLOOR DISPLACEMENT
PROFILE [1,2g]

) 4
/
/
&
N
e —
/

—
0 2 4 6 8 10 12 14 16

spostamento [mm]

Figura 6.39: PEAK FLOOR DISPLACEMENT PROFILE [1,2g]
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6.5ANALISI TIME HISTORY SUL TELAIO EQUIVALENTE

Per poter valutare se il telaio equivalente € adgrdi cogliere bene anche gli
spostamenti degli elementi strutturali € stato maltile eseguire anche
analisi time history sul telaio tridimensionaleerp poter verificare
ulteriormente se questo sistema e veramente inogmid cogliere il

comportamento di una struttura reale.

L’'analisi time history con SAP2000 prevede di carecl’accelerogramma di
input (quello registrato in Montenegro nel 1979) pegramma; prima di
fare questa operazione pero bisogna ricordare alargc debitamente i dati
sull’'accelerazione riportandoli al valore di PGA sikerato. Sara |l
programma stesso ad applicare tale sforzo alla delé struttura facendola

scuotere.

Volendo confrontare i risultati per la prova con &2Gg in un punto di
controllo in sommita all’edificio, il digramma dellspostamento nel tempo

fornisce I'andamento rappresentato in figura 6.40:

tempo

spostamento in sommita

200 250 300 350 400 450 500 550 60.0 B5.0

Figura 6.40: Spostamento in sommita per PGA=1g

Si puo quindi notare come lo spostamento massimistrato e di 21,33 mm

che si verifica a 25 secondi dall'inizio della paov
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E’ strabiliante notare come questo numero sia gaatente uguale a quello
che e stato registrato a Pavia nella prova inastiuttura, sottoposta ad input
sismico 1g, si é spostata di 21,90 mm.

6.6 CONFRONTO DEI RISULTATI

Dopo questo lungo percorso di analisi, che ha \gtalbori piu di 10 anni fa
guando sono iniziate le prove statiche e pseudaiséacicliche su provini di
vario tipo, dopo la progettazione di una casett§ thopo la messa a punto di
modelli predittivi che interpretassero il compaonento della struttura, dopo
la creazione di un modello ad elementi finiti e wntelaio equivalente, e ora
possibile valutare se i risultati ottenuti dalle deiazioni sono confrontabili

con quelli letti nei test fatti su tavola vibrarsteolti a Pavia.
Si riporta quindi in figura 6.41 una tabella chesssume i valori di:

» Periodo proprio
* Taglio alla base

e Spostamento

Nei quattro casi di:
* Modello predittivo manuale spinto fino al collassan gerarchia delle
resistenza governato dal fatto di avere prima rettiuttili e poi fragili
* Modello predittivo ad elementi finiti (FEM) costtaicon SAP 2000 e
provato con input sismico PGA=1g
e Struttura reale testata a Pavia con input sism&a+1g
* Modello a telaio equivalente costruito con SAP 2@)@estato con

input sismico PGA=1g
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MODELLO MODELLOPREDITTIVO | STRUTTURA TELAIO
PREDITTIVO FEMcon SAP 2000 REALE EQUIVALENTE

MANUALE (PGA=1g) (PGA=1g) (PGA=1g)
(collasso)

PERIODO

PROPRIO 0,13s
TAGLIOALLA
iy 150t 130t 82,5t 102t
SPOSTAMENTO
28,39mm 23, 7mm 21,9mm 21,3mm

Figura 6.41: Riassunto dei risultati

Raccogliendo quindi i risultati gia ricavati darallal modello predittivo
manuale,da quello agli elementi finiti e dalla gtrea reale con quelli del
telaio equivalente testato, si puo notare cheldid coglie complessivamente
bene il comportamento avendo periodo proprio ugaglealtri casi, e taglio
alla base e spostamento massimo addirittura pinivatcaso reale rispetto al

caso di modellazione agli elementi finiti.

Si vuole infine porre luce su un ultimo confronta la modellazione a telaio
equivalente e il modello predittivo manuale; inufig 6.42 si nota che le due
curve che portano al collasso della struttura afabian andamento quasi
sovrapponibile con un valore di rigidezza pressaatpéale. Questo € assai
strabiliante poiché tra le due modellazioni interono numerose differenze;
viene quindi spontaneo affermare che probabilmemqteste differenti

modellazioni non abbiano intaccato il comportametetyedificio che riesce

comunque ad essere visto nelle sue caratterigtsseEnziali.
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MODELLOATELAIO EQUIVALENTE MODELLO PREDITTIVO

160 284 il

= | 150t/_!_

120 /./

100 ‘

80 | /

o | //
40 /

28 B2 W8 24 WO

e 5 10 15 20 25 30
’Tc;—CJ spostamento [mm]
. i, v

Displacement

Base Reaction
Taglio[t]

20

K fully cracked

o
O‘i

Figura 6.42: Confronto tra modello a telaio equigate e modello predittivo
manuale con sforzo spinto fino al collasso deltatsira

Dividendo i valori di taglio per lo spostamentoosiiene la rigidezza in ogni
punto che rappresenta la pendenza della retta.

Confrontando anche questi due valori notiamo cls ®sno quasi uguali
quindi € giusto attribuire al telaio un momentadtizia J pari a quello di una

sezione completamente fessurata.

K experimental = 5,6 t/mm
K fully cracked = 5,3 t/mm
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Capitolo 7

SVILUPPI FUTURI

Il progetto SERIES negli ultimi 10 anni ha condatfgregiamente una ricerca
sui pannelli portanti in polistirene che fino a Quegomento non erano mai
stati studiati approfonditamente e ha visto sbwoeciateressanti risultati

riportati su numerosi articoli scientifici.

La ricerca per0 deve continuare soprattutto peartgbki punti che, per la
complessita dello studio, sono ancora di diffitéura.

Come ipotesi per gli sviluppi futuri, quindi, sabsbinteressante vedere:

1. Una prova con carico pseudo-statico ciclico suliessa struttura
provata su tavola vibrante.

L'obiettivo € verificare se il tension stiffeningd@vuto alle:

* nuove caratteristiche del calcestruzzo utilizzat&r pealizzare la
struttura;

* modalitd di applicazione del carico (dinamiche pseudostatiche-
cicliche).

2. Prove dinamiche su pareti con armatura diffusa

L'obiettivo € di valutare le modalita di propagazo delle fessure per
verificare l'influenza del tension stiffening sullesistenze.
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APPENDICE A

CALCOLO DELLE
SOLLECITAZIONI ULTIME
E DEI LEGAMI
COSTITUTIVI PER LA
CARATTERIZZAZIONE
DELLE CERNIERE
PLASTICHE

Si consideri un pannello in c.c.a. resistente adieni orizzontali.
In generale, esso e caratterizzato da un leganigutios forza-spostamento
sperimentale che si puo idealizzare in un legarast@lplastico come quello
rappresentato in figura A.1:
dove:

k =rigidezza (secante a snervamento) del pannello;

F, = forza di snervamento del pannello;
* A, =spostamento allo snervamento del pannello;
* A, = spostamento ultimo del pannello;

* U, = duttilita cinematica (in termini di spostamertél pannello.
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Di questi cinque parametri, tre sono quelli indigemnti necessari per defini

univocamente il comportamento sismico del sing@onello. Comunemen

si identificano cora variabili indipendenti le tre grandezze seguéP#ulay
& Priestley 1992 pag. 10, Petrini, Pinho & Calvid2Qpag. 50

* rigidezza (secante a snervamento) = pendenza della rispdésstica

idealizzatak :A_y’ ovvero quella quantitéhe mette in relazione caric

e spostamenti dell’elemento strutturale in campstedo lineare

« resistenza(forza di snervamento) = massima foiF, che I'elementc

strutturale pud sopportare rimanendo approssinmagvde in camp

elastico;

* capacita duttile dell’'elemento = rapporto tra lo spostamento ultientm

A
spostamento allo snervamei z, = A

u

y

Gli altri due parametri si possono poi esprimer&iimzione di quest

;JA:AH/Ay

F
a, =t
A, =0, T4,

= /A
vy

A
y

A

| A

u

Figura A.1:Legame costitutiv F —A elastoplastico di un singolo pannello in c.c

resistente alle azioni orizzontali.
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A.1 DETERMINAZIONE DEGLI ASSI NEUTRI

Nel caso di situazioni progettuali sismiche, pewddutazione delle capacita
prestazionali ultime delle sezioni di pannelli inc.a. nei confronti di
sollecitazioni di sforzo normale e flessione, stt@ho le seguenti ipotesi:

1 conservazione delle sezioni piane;

2 resistenza a trazione del calcestruzzo nulla (@iowii fessurate);

3 perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo;

4 legami costitutivi convenzionali sia per il calaegzo (diagramma

parabola-rettangolo con tensione massima del ¢aleeg® compresso

pari a f, deformazione del calcestruzzo compresso al primo

raggiungimento della tensione massima pari gg =2°/,, e

deformazione massima del calcestruzzo compresso jgar
£, =3.5%/ 4, non tenendo conto del confinamento) che per ikgac
(diagramma elasto-plastico di Prandtl con tensidnsnervamento

pari a f , modulo elastico pari a&,, deformazione di snervamento

: f : : :
pari a £Sy=Ey e deformazione massima della armatura tesa pari a
S

&

su

= Eqym)-

A.1.1 DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL’ASSE
NEUTRO yyl IN CONDIZIONI DI PRIMO SNERVAMENTO

La posizione dell'asse neutry, puo essere calcolata imponendo I'equilibrio

alla traslazione lungo l'asse della sezione inac.oell’istante in cui si
raggiunge il primo snervamento delle armature pestia fibra piu esterna

della sezione:

R-R=N (1)
dove R, rappresenta la risultante delle tensioni di cosgome agenti sul

calcestruzzo,R, rappresenta la risultante delle tensioni di tragi@genti
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sulle armature, edll rappresenta lo sforzo normale di compressionareste

agente sulla sezione.

b# [ 7 . s e

| h |
8S
T m\g j¢ e
E r] ﬁ C,max
\ Yo X
f -
g L m\g j¢ o
E r] f C,max
| Yy B

Figura A.2: Diagramma delle deformazianie delle tensiors in condizioni di
“primo snervamento” per una sezione rettangolarecio.a. caratterizzata da

armatura diffusa

Con riferimento alla figura A.2, per l'ipotesi domservazione delle sezioni
piane si ha una distribuzione lineare delle defaiora di trazione:

gs(f):yigsy per0<és<y, 2)

yl
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dove £, € la deformazione di snervamento raggiunta datidura pid

esterna della sezione & € un’ascissa locale con origine sull’asse neutro e
con valori crescenti verso la fibra esterna pia @alla sezione.
Per l'ipotesi di conservazione delle sezioni piameha una distribuzione

lineare delle deformazioni di compressione:

&.(n) :Xigc,max per0<n<x,=h-y, (3)
i

dove ¢ e la deformazione massima di compressione chergica nella

C,max
fibra piu esterna di calcestruzzo compresso, chidgoeonservazione delle

sezioni piane vale:

X
e =Dt¢ (4)

c,max sy
yyl

e 7 e un’ascissa locale con origine sull’asse neutaor valori crescenti

verso la fibra esterna piu compressa della sez{stessa origine, stessa

direzione ma verso opposto rispetip)a

Adottando un legame elastico lineare (all’atto 'delipiente snervamento

della armatura) si ottengono le seguenti distriizdi tensione:

c

g, ({) = _gsyE s (5)

yyl
0.(7) = €. pulEe ©)

yl
La (5), in virtu della (48), diventa:
3

= f 7
o,(¢) v (7)

e la (6), in virtu della (7) e della (4), diventa:
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X f f
gc(q):i_ylg E —i_VE =y (8)

doven :ES e il coefficiente di omogeneizzazione.

C

Integrando le distribuzioni di tensione di trazioeedi compressione si

ottengono rispettivamente le risultanti di trazieneompressione agenti sulla

sezione:

R = I £)dA,= f o= PP ypb fgd;( ;pb y;l :pt;yﬂ i)
_Tm()d]_yj'akﬂfv d]—bfy)j'l g=— b)é‘f b( X'l) (10)
R_O e\l _0 Y, N _x,lnon xlnz 2)//1n 2y, T

dal momento chex, = h-y,,.

L’equazione (1) di equilibrio alla traslazione lungjasse della sezione in
c.c.a. nellistante in cui si raggiunge lo snervatoedelle armature poste

sulla fibra piu esterna della sezione forniscerallo

(11)

2
b(h-v) , sy, . _
2y, n 2

che si puo riscrivere come:

2
(h=%a) 22N

y1 y
(h_ yy1)2 - np)él__
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2Nn
hz_2hyy1+ 361_ o %l_f_b X/l:O
y

Nn
y;@—mﬂ—am@w;3}+ﬁzo (12)
y

che, risolta, fornisce:

[

= 13
yyl (1_ np) ( )
dove assume significato fisico solo la soluzione it@egno negativo (-):
2
AWELLILY iy WAL - i (1- 1p)
f.b f.b
yyl = (14)

(1-np)

Nel caso particolare di assenza di sforzo normaleochpressione il =0,

caso di flessione semplice), la (14) si semplifiela seguente:

h
1+./np

Y = (15)

A.1.2 DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL'ASSE
NEUTRO yyS IN CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO
SOSTANZIALE”

Nel paragrafo precedente, con una trattazione atirum delle armature
equidistanti, si & assunto che la sezione si ptasencondizioni di primo

snervamento quando si raggiunge il valore di deémione £, allo

snervamento dell'acciaio in corrispondenza delmafitesa piu esterna della

sezione.
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Per valutare invece la posizione dell’asse neuytp in condizioni di

BN

“snervamento sostanziale”, € necessario tenereocoet fatto che la

deformazioneg,, deve “penetrare”, per un trattyy , all'interno della sezione

del pannello, per lo meno fino alla 1° barra, se fiwo a qualche fila di barre

(per es. fino alla 3° barra, come rappresentafigima A.3).

In generale, la penetraziod® puo essere assunta pari a:

oy =1+ 5 N gz (16)
r-]barre nbarre
SV,i
%
b F \ Z V7
| h |

Ss’max 8sy L
- e

‘ 5y E\ﬁ“ | Semax
| Yys s

—
<

—=—1] g (0]
‘ 6y E N | ¢,max
| Yys %

Figura A.3: Diagramma delle deformaziane delle tensions in condizioni di

“snervamento sostanziale” (con penetrazione de#éodmaziones,, all'interno

della sezione del pannello per un tratdg ) per una sezione rettangolare in c.c.a.

caratterizzata da armatura diffusa.
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Con riferimento alla figura A.3, per l'ipotesi dbeservazione delle sezioni
piane si ha una distribuzione lineare delle defaiora di trazione:

(€)= yiesmax per0sés<y, (17)

ys

dove ¢ >¢_ € la deformazione massima raggiunta dall’armafica

s, max sy

esterna della sezione, che per la conservaziotesioni piane vale

Yys
‘gs,max = ‘gsy (18)
Yys—OY
e & e un’ascissa locale con origine sull’asse neutaore valori crescenti

verso la fibra esterna piu tesa della sezione.
Per l'ipotesi di conservazione delle sezioni pianlea una distribuzione

lineare delle deformazioni di compressione:

&.(n) :%fc,max pero<ng<x,=h-vy, (19)

S

dove ¢, ... € la deformazione massima di compressione cheriica nella

fibra piu esterna di calcestruzzo compresso, chéapmnservazione delle

sezioni piane vale:
o= 8, (20)
Yys ~OY
e 7 e un’ascissa locale con origine sull’asse neutaor valori crescenti

verso la fibra esterna piu compressa della sez{stessa origine, stessa

direzione ma verso opposto rispetip)a

Adottando un legame costitutivo elastico perfettataelastico per I'acciaio

delle armature si ottengono le seguenti distrilnizild tensione:
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ie E, per0sé<y, -9y

S,max—s

Us(f) =1 Yys (21)
f, pery,,—0ysé<y,
O-C (,7) = lgc, maxEc (22)
Xys
La (21), in virtu della (18), diventa:
d f, perOsé<y, -9y
gs(g) ={Y,—0Y (23)
f, pery,—0ysé <y,
e la (22), in virtu della(20), diventa:
N Xs n__f, n_ 1,
o, (l7) —‘gsyEc = —E = o (24)

doven :ES e il coefficiente di omogeneizzazione.

C

Integrando le distribuzioni di tensione di traziandi compressione si
ottengono rispettivamente le risultanti di trazieneompressione agenti sulla

sezione:
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Yys

R=[o(¢)dA,=

yys -0 y E yys

- [ 55 e |, eas
ys

0 Yys -Jy

Yys =3y £ Ys

= | f,obdé+ [ f pbof =
0 ys—5y Yys 0y

_ f,ob yyj
Yys~OY %

&dé+ f,ob j dé =

Yys

_ b (v.-0y)
Yys—0y 2

y'Ob(yys Sy)+ f,oblBy=

+f 0blDy=

—h

—h

(yys+5y)

(25)

(26)

dal momento che, = h-y,..

L’equazione di equilibrio alla traslazione lungadse della sezione in c.c.a.

in condizioni di “snervamento sostanziale” fornistiera:
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b(h- y,.)’ 1, f,ob
2(y,.-dy)n 2

(Y +3y)= N (27)

che si puo riscrivere come:

2Nn

ﬁ( Y= 3 §=0

(h-y,) = no( v+ ) -3 Y-

2Nn 2Nn
Vst
fyb y fyb

h* = 2hy, + .~ o Y+ B Y- 3 ¥0

Yo (1- n,o)—2yys£ h+fN—E]+[ﬁ+ rpD53?+2f—’\LnJ 3]:0 (28)
y

y

che, risolta, fornisce:

[h+fN;]i\/[h+][\lg] —(hz+ r}oﬂif+2f|\llon5yJ(1— )
(1-np)

Yys = (29)

dove assume significato fisico solo la soluzione it@egno negativo (-):

(h+?$}—\/[h+$} —(hz+ r)oBSf+2f’\Lr]53a(l— )

i)

Yys = (30)

Nel caso particolare di assenza di sforzo normiatempressionel =0,

caso di flessione semplice), la (30) si semplifiela seguente:
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_ h—\/hz—(h2+ o y)(1- )

Yys (1-np) -
_h-P - -npBy+ mR+(pB Y

Yys = (1_ np) (31)
_h—\/n,o(hz—d'yz(l— rp))

Yis = (1-np)

A.1.3DETERMINAZIONE DELLA POSIZIONE DELL'ASSE
NEUTRO yU,SB IN CONDIZIONI ULTIME ADOTTANDO UN
LEGAME COSTITUTIVO DI TIPO STRESS-BLOCK PER IL
CALCESTRUZZO COMPRESSO

In questo paragrafo si calcola la posizione dedeaseutroy, ., adottando un

legame costitutivo di tipo stress-block per il eslituzzo compresso,
ipotizzando che questo sia molto sollecitato.

La distanzay, ., puo essere calcolata imponendo I'equilibrio aléestazione

lungo l'asse della sezione in c.c.a. nell'istante cui si raggiungono le

condizioni ultime della sezione:

R-R=N (32)

dove R, rappresenta la risultante delle tensioni di cosgome agenti sul
calcestruzzo,R, rappresenta la risultante delle tensioni di tragi@genti

sulle armature, edll rappresenta lo sforzo normale di compressionareste

agente sulla sezione.
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Asv,i

| h |
> [ m
g \rT :z €c,max
Yu,sb ‘ ‘ Xu,sb
&n
fy I: L] [ [ [ [ [ [ [ [ [ [ ]
(] f
‘ yu,sb Xu,sh

|
JJ——O'8){J,Sb

Figura A.4: Diagramma delle deformazianie delle tensiord in condizioni ultime
(a rottura) per una sezione rettangolare in c.caratterizzata da armatura diffusa,

adottando per il calcestruzzo un legame costitutivipo stress-block.

Adottando un legame costitutivo elasto-plastic®dindtl per I'acciaio teso e
supponendo snervate tutte le armature si ottiensetpente distribuzione

uniforme di tensioni di trazione:

o,(&)=1f,perosésy,,, (33)

Adottando un legame costitutivo a stress-block peril calcestruzzo
compresso(vedi Figura A.4), si ottiene la seguente distzibne uniforme di

tensioni di compressione:
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JC(’?):fc perosnsxu,sb:h_ yu,st (34)

Integrando le distribuzioni di tensione di trazioeedi compressione si
ottengono rispettivamente le risultanti di trazieneompressione agenti sulla

sezione:
R = f,Cobly, (35)

R = f,[b.8%,,= f,(biD.g h-y,) (36)

L’equazione (32) di equilibrio alla traslazione §nl'asse della sezione in

c.a. in condizioni di rottura fornisce allora:

f, b.8(h-y, )~ f,LoCbly, ,= N (37)

che si puo riscrivere come:

f, b0.8n- f,(b(D.8yY, ,— f,[pCby, o= N
~f, (b[D.8y, ,,~ f,[pIbOY, ,= N- fI0D.8F

O.8yu,sb+iu) u,sb: 08_ N
h f, h f4bh
yu sb fy N
—=0.8+—=> =0.8——
h ( P ‘1’} f b (38)
che, risolta, fornisce:
0.8-
Yusb _ f.bh
- f 39
h 0.8+ ' [p (39)
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e quindi:

0.8- 1V
f bh

yU,Sb= —f h 40
O.8+f—ygb (40)

C

Introducendo poi lo sforzo normale adimensionali@aggasso di impegno per

sforzo normale) come:
f_bh (41)

e la percentuale meccanica di armatura come:

— fy _ fy
Pn =5 P (42)

si ottiene:
yu,sb - 0.8-v — 1-1.25v
h 08+p, 1+1.25Dp, (43)
e quindi:
0.8-v 1- 1.25v¥
yu sb = h = h 44
1 0.8+p, 1+ 1.25p,, (44)
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Nel caso particolare di assenza di sforzo normat®hpressionel =0 e

quindi v =0, caso di flessione semplice), la (43) si semg@ifiella seguente:

Yoo _ 0.8 _ 1
h 08+p, 1+1.25p_ (45)
e quindi:
0.8 1
={—— |h=|—————|h
Yuso [O.8+ pmj £1+ 1.25;bmj (46)

A.2 DETERMINAZIONE DELLE CURVATURE

In questo paragrafo si presentano gli sviluppi iinalnecessari per la
determinazione delle curvature di una sezione ngtare in c.c.a.
caratterizzata da una distribuzione uniforme dréoali armatura (tutte dello

stesso diametro ed equidistanti tra loro) lunglbdzzah della sezione:

* in condizioni di “primo snervamento”, indicando, in tal caso, la

curvatura con la notaziong, ;

* in condizioni di “snervamento sostanziale! indicando, in tal caso, la

curvatura con la notaziorrgs;

* in condizioni ultime (a rottura) adottando un legame costitutivo di
tipo stress-blockper il calcestruzzo compresso, quando questo eomolt
sollecitato (campi 2b, 3 e 4), indicando, in tata@ala curvatura con la

notazioneg, ,;

* in condizioni ultime (a rottura) adottando un legame costitutivo di

tipo triangolare per il calcestruzzo compresso, quando questo eranco
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sufficientemente riposato (campo 2a: deformazionassima del

calcestruzzee, ., <£.,=2°/ ), indicando, in tal caso, la curvatura con

C,max

la notazioney, ,, .

A.2.1 DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®Y1IN
CONDIZIONI DI “PRIMO SNERVAMENTQO”

Per una sezione in c.c.a. rettangolareh caratterizzata da armatura diffusa,

risulta conveniente valutare la curvatura di “prismervamento’y,, con la

espressione seguente (vedi figura A.2):

Ya 47)

dove:

* £,sSiottiene dai risultati delle prove sperimentdfettuate sulle barre di

armatura utilizzate mediante la formula:
f
£y =—"
E
s 48]
dove f, ed E; sono, rispettivamente, la tensione di snervamedtadl

modulo elastico dell'acciaio considerato. Da notdre, perf, ed E_, in

fase di progetto si possono utilizzare i valori mhogetto (dotati di
opportuni coefficienti parziali di sicurezza), mentin fase di
interpretazione di una prova sperimentale si pasadilizzare i valori

medi dei materiali utilizzati nella prova;

Y1 e fornito dalla (14).
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A.2.2 DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®YS IN
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

Per una sezione in c.c.a. rettangolareh caratterizzata da armatura diffusa,
risulta conveniente valutare la curvatura in coidiz di “snervamento

sostanziale’y, con la espressione seguente (vedi figura A.3):

ES
—_ Yy
;yS

Yys ~ oy (49)

dove:

* &,Siottiene dai risultati delle prove sperimentdfettuate sulle barre di
armatura utilizzate mediante la formula:
f
£y = Ey
s (50)
dove f, ed E; sono, rispettivamente, la tensione di snervamedital

modulo elastico dell’acciaio considerato. Da notare, perf, ed E, in
fase di progetto si possono utilizzare i valori glogetto (dotati di
opportuni coefficienti parziali di sicurezza), mentin fase di
interpretazione di una prova sperimentale si pasadilizzare i valori
medi dei materiali utilizzati nella prova;

* Y e fornito dalla (30);

» OYysi puo ragionevolmente stimare utilizzando la (16).
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A.2.3 OSSERVAZIONI SULLE ESPRESSIONI PER LA
DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA @®U IN CONDIZIONI
ULTIME

Per una sezione generica rettangolare di lbasd altezzah che presenta

rottura lato calcestruzzg la curvaturag puo essere valutata con una

gualsiasi delle due seguenti espressioni altermativ

(51)

(52)

mentre per una sezione generica rettangolare d basd altezzah che

presentarottura lato acciaio, la curvaturag puo essere valutata con una

gualsiasi delle due seguenti espressioni altermativ

% = Su
Yu (53)
_ gsu + gcmax
@ T a4
(54)
dove:
* &, = deformazione ultima del calcestruzzo;
e £ = deformazione massima nell’acciaio delle armahekemomento

S, max

in cui il calcestruzzo compresso raggiunge il satore di deformazione

ultima;

« &, = deformazione ultima dell’acciaio;

e £ = deformazione massima nella fibra piu compressaldestruzzo

C,max

nel momento in cui l'acciaio raggiunge il suo valali deformazione

ultima;
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* d = altezza utile della sezione (NB: definibile, mmodo ragionevole,
quando le armature sono sufficientemente concentratuna porzione
della sezione). Nel caso in cui le armature sianffus®, si puo
ragionevolmente supporre che l'altezza utile calaaton I'altezza della

sezione:d = h.

Dal momento che la maggior parte dei pannelli ia. aza in crisi lato
calcestruzzo, nella letteratura tecnica (Paulay réesfley 1992 pag. 138)
vengono presentate e discusse solo le due fornkdg ¢ (52) e, di

conseguenza, vengono forniti solamente i valoregi Ad esempio, Paulay
& Priestley (1992 pag. 406) suggeriscono di adetiawalore £, =4°/,

(non molto dissimile dal valore di riferimento delmaggior parte delle

normative europee,, =3.5°/ ).

Per pannelli che invece presentano rottura latta@cce necessario valutare
la curvatura ultima mediante le formule (53) opp{4). Per potere utilizzare
qguest'ultime formule, ed in particolare la formi8), occorre conoscere i

due parametry, ed &_;:

« y, € stato determinato nei paragrafi precedenti doptotesi di legame
costitutivo di tipo stress-block per il calcestrazompresso;
* &, sara valutato come valore med&, . della deformazione ultima

dell’acciaio della barra di armatura.

Paulay & Priestley (1992 pag. 406), per pannelattarizzati da una altezza
pari a circah 1240 cm con crisi lato calcestruzzo, hanno riscontratmwal

di curvatura ultimag che stavano nel range seguente:




A.2.4DETERMINAZIONE DELLA CURVATURA ®U.,SB IN
CONDIZIONI ULTIME ADOTTANDO UN LEGAME COSTITUTIVO
DI TIPO STRESS-BLOCK PER IL CALCESTRUZZ0O COMPRESSO

Adottando un legame costitutivo di tipo stress-klqeer il calcestruzzo

compresso, specializzando la (12), si ha che &zme ultimag, ,, vale:

% gsu,m
sh =™
yu,sb (55)
dovey, , € fornito dalla:
e 0.8-v h= 1-1.25v¥ h
' 0.8+p, 1+1.25p,, (56)

Il valore di ¢

<,» che va introdotto nelle formule (14) e quellorgpondente

alla deformazione ultima che provoca la rotturdadbbrra piu esterna della
sezione del pannello “ad armatura diffusa” (necaklprecedenti essa si €
ipotizzata coincidente con la fibra piu estern@&alcestruzzo teso e cioe si e
trascurata la presenza del copri ferro). Si comsgiéndi la barra piu esterna

(quella soggetta a deformazione piu elevata).

In condizioni ultime (a rottura), la situazione de&dtema “barra-calcestruzzo

che la ricopre” si potrebbe schematizzare comeesegu

* il calcestruzzo é fessurato in modo discreto ovve&meo presenti fessure
regolari ad una prefissata distanza che identibicaonci di calcestruzzo
integri (di ampiezza);

* non vale piu la perfetta aderenza tra acciaio eeséiuzzo in modo
continuo per ogni sezione trasversale del pannkeligo la maggior parte
dello sviluppo longitudinale della barra si ha stoento (slip) tra i due

materiali e questo scorrimento € variabile da sezia sezione
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raggiungendo il suo valore massimo in corrispondededl’apertura della
fessura, mentre solo in alcuni punti (al centro deci di calcestruzzo
integri) la perfetta aderenza si pud consideramo@nvalida in modo
puntuale;

nell'apertura della fessura, la barra di armatutdb@ra di deformarsi in
modo indipendente dal calcestruzzo e quindi ragguil suo valore

massimos di deformazione ultima;

su,max
tra una fessura e laltra, il concio di calcestauzz sufficientemente
integro per poter vincolare alla perfetta aderdazbarra di armatura in
corrispondenza del centro del concio, dove perténtmarra di armatura
assume un valore locale di deformazione pari abreatli deformazione

massima a trazione (senza rottura) del calcestrazzo

Si puo poi ipotizzare che, nel tratto intermedidlad®arra di armatura
compreso tra l'apertura della fessura ed il centi®l concio di
calcestruzzo integro, la deformazione della baema secondo una legge
che pud essere lineare, sinusoidale, esponenziaite auspidi in
corrispondenza del centro del concio, ...;

si deduce allora che lungo la barra d’armaturaef@rhazione varia con

una legge periodica.

Per queste ragioni, come deformazione ultimg bisogna considerare il

valore medio ¢, della deformazione ultima dell’acciaio della bada

armatura piu esterna.

Il valore medio&,, ., puo essere calcolato come la media dei valorirgissu

dalla deformazione della barra su una lunghezza#eatimento costituita da

un singolo concio ed una singola fessura.

Si puo scrivere, in generale, che:

.. =KLE

su, m symax

(57)
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cioe dal prodotto del valore massinzg, ... della deformazione ultima (in

corrispondenza dell'apertura della fessura) percoefficiente riduttivo &
(“bond factor”, fattore di aderenza) che dipend#dodapecifico andamento
della deformazione lungo lo sviluppo della bartee,@ sua volta, in generale
dipende dal legame costitutivo dell’acciaio deléarh (ed in particolare dallo

strain hardening ratio del materiale), dal valoresg raggiunto nella barra e

dalla qualita dell’aderenza tra acciaio e calceziu

Il Bachmann propone la seguente formula per lasstlel fattore di aderenza
K:

214 £,0) | £(0)00

gsu,max a |-_‘fsu,max (58)

(dove a e I'ampiezza del concio cioé la distanza tra dessdre, a meno
dell'apertura della fessura) ed afferma che, inega&le, pud assumere valori

compresi tra 0.1 ed 1.0:

k=0.1+1.C

In buona sostanza, si pudé comunque ragionevolnassiemere:

k0.4
e quindi:
gsu,m DOA'B‘sumax
Per quanto riguarda poi specificatamente il valaressimo della

deformazione ultimee

su,max?

in condizioni di carico ciclico (come puo essere

il caso di una prova ciclica pseudo-dinamica cada dell’azione sismica) si
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puo assumere (Strom 2005 pag. 154) il 50% del galarassimo

&

su,prova di trazione monoassie

della deformazione ultima ottenuto da una prova di

trazione monoassiale:

£, J0.50L&

su,max su,prova di trazione monoassi

In definitiva, come deformazione ultimg,,, non bisogna assumere il valore

massimo ottenuto da una prova di trazione mondassia, . di wazione monoassic

(ad esempio: = 22%), ma bisogna considerare ilrgateedio ¢, ., fornito
da:
‘ssu, m =K |:(D'SOL_‘Esuprova di trazione monoassit

(59)
(ad esempiog,, , [10.4[D.5010.22 0.04% 4.49).
Si noti che, dalla (55), la curvatura ultima e flone di ¢, .

% —_ gsu,m
Yu §60

In virtu della (59) e dell'approssimaziong, [10.95h (desunta da esempi
numerici), si puo stimare la curvatura ultima csegue:

su,prova di trazione monoassia

0.95 (61)

_ k[D.500%

che, ad esempio, per10.4 € pPere, o divazione monoassials. 2270 conduce a:
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0.400.5010.22 0.046
0.9% h

(62)

Questo risultato € perfettamente in accordo con ntguatrovato
sperimentalmente da Paulay & Priestley (1992 pd$).4Si veda a tal
proposito che per pannelli caratterizzati da untezah pari a circa
h 0240 cm con crisi lato calcestruzzo, hanno riscontrat@sali curvatura

ultima ¢, che stavano nel range seguente:

0.045 0.07¢
<@ <
h h

A.3 DETERMINAZIONE DEI MOMENTI FLETTENTI

In questo paragrafo si presentano gli sviluppi iéioalnecessari per la
determinazione, per un fissato valore di sforzomrede N, dei valori di

momento flettentd:

* in condizioni di “primo snervamento”, indicando, in tal caso, il

momento flettente con la notazioh,,;

* in condizioni di “snervamento sostanziale’ indicando, in tal caso, il

momento flettente con la notazioh,;

* in condizioni ultime (a rottura) adottando un legamne costitutivo di
tipo stress-blockper il calcestruzzo compresso, quando questo eomolt
sollecitato (campi 2b, 3 e 4), indicando, in tasaaill momento flettente

con la notazioneM

u,sb?
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A.3.1 DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MY1 IN
CONDIZIONI DI “PRIMO SNERVAMENTQO”

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, 'equazioneqdiilibrio
alla traslazione delle risultanti agenti sulla segi in condizioni di “primo

snervamento” fornisce la posizione dell'asse neytro data dalla (14).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle fisunti agenti sulla sezione in
condizioni di “primo snervamento”, calcolata, agmepio con riferimento al
baricentro geometrico della sezione (cosi scomipaséorzo normaléN nella
scrittura dell’equilibrio), fornisce:
M,, = R [+ R [d,
(63)
dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Prdecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e delrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla figura A.2 e tenendo contol@elistribuzioni lineari di

tensione date dalla (7) e dalla (8) si ha:

d :D—ﬁ
g=h_X_h h=¥% _h b ¥%_h %
2 3 2 3 2 3 3 6 3 (65)

dal momento chex, =h-y,,.

Sostituendo la (9), la (10), la (64) e la (65) adb3), si ottiene il valore di

momento flettente in condizioni di “primo snervanen
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2
M. = _pbyyl f D—ﬁ + —b(h_ yyl) L D+ﬂ
2 )2 3 Yy, n|l6 3 (66)

A.3.2DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MYS IN
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, I'equazioneqdiilibrio
alla traslazione delle risultanti agenti sulla see in condizioni di

“snervamento sostanziale” fornisce la posiziond'atsle neutroy, , data
dalla (30).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle tisunti agenti sulla sezione in
condizioni di “primo snervamento”, calcolata, agmpio con riferimento al

baricentro geometrico della sezione (cosi scomipaséorzo normaléN nella

scrittura dell’equilibrio), fornisce:

Mys = Rsl:d5+ R‘:Ddc (67)
dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Breecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e delrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla figura A.3 e tenendo contdeldistribuzioni di tensione
date dalla (23) e dalla(24) si ha:
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Yys ~ OY

sz
fdA+ [ fEdA,
-Jy

52
Yys —OY

0 ys

Yys _y _D:l:
R "2

Yys

f, pbdé + j f Epbdé

s—0Y

f,ob yyj
yys - Jy 0

Yys=O0Y
R

Ws
£2dé+ f,pb j Edé
-

fyo0 (yys _5y)3 +

R

Yys = OY

3

Y,

(yys ;5)/)2 + fy,Ob yys2 fpl ( ys_
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dal momento che,, = h-y,..

Sostituendo la (25), la (26), la (68) e la (69)a¢67), si ottiene il valore di

momento flettente in condizioni di “snervamentotangiale”:

ofh-y) f,
Z(yys—dy) n

[l o))
Mys=Efy'2m(yys+5y)}[] y‘b[ ? ° ] _[ h} +
(fo(yyﬁﬁ]

}[ﬁhyj (70)
6 3

che si semplifica come segue:

y5n

g 4
w=f@y§-(yﬁ_65g ol v ngw B }EF ij
)

W:fﬂf_(ng5ﬁ wgg( {dﬂé ][@6 .

(71)

Lo [ e
ot D s, zﬂ [z(yys }”@h %)
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A.3.3DETERMINAZIONE DEL MOMENTO FLETTENTE MU,SB IN
CONDIZIONI ULTIME ADOTTANDO UN LEGAME COSTITUTIVO
DI TIPO STRESS-BLOCK PER IL CALCESTRUZZ0O COMPRESSO

Per un fissato valore di sforzo normal per una sezione in c.c.a.
rettangolareb x h caratterizzata da armatura diffusa, I'equazioneqgiilibrio

alla traslazione delle risultanti agenti sulla sezi in condizioni ultime
adottando un legame costitutivo di tipo stressiblger il calcestruzzo
compresso (e quindi per una rottura nei campi 2@, 3ornisce la posizione

dell’asse neutroy, ,, data dalla (44).

L’equazione di equilibrio alla rotazione delle fisunti agenti sulla sezione in
condizioni ultime, calcolata, ad esempio con rifegnto al baricentro
geometrico della sezione (cosi scompare lo sfoommaleN nella scrittura

dell’'equilibrio), fornisce:

Mu,sb = Rs[ds+ Rch( (72)

dove d, e d, rappresentano, rispettivamente, le distanze (Breecpunti di

applicazione della risultante delle trazioni e delrisultante delle

compressioni dal baricentro della sezione.

Con riferimento alla figura A.3 e tenendo contdeldistribuzioni di tensione
date dalla (33) e dalla (34) si ha:

d :D_yu,sb
2 2 (73)

h _h oAy )
0, =5 =04, =5 - 04 =y, o) = 0% 04,y 7,

dal momento che, ,, = h—y, .
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Sostituendo la (35), la (36), la (73) e la (74)a¢¥2), si ottiene il valore di

momento flettente in condizioni di “primo snervanen

Moo =(f,pB0, ) [ﬁg—%}( f (b0 h- v, ) {0.1h 0.4y, ) 75)

Questa formula € utilizzabile quando la rotturaieng nei campi 2b, 3 e 4.

A.4 DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO

Il comportamento a taglio € modellato con un diagre rigido-plastico in
cui il taglio ultimo V4 € ottenuto come il minimo tra il fallimento pettroa

diagonale ¥sge il fallimento per scorrimentodq .

Al punto 4.1.2.1.3.ZElementicon armature trasversali resistenti al taglio
delle N.T.C. 2008 si legge:

La resistenza a tagliopddi elementi strutturali dotati di specifica armagur
a taglio deve essere valutata sulla base di unayad& schematizzazione a
traliccio. Gli elementi resistenti dell'ideale tiatio sono: le armature
trasversali, le armature longitudinali, il correntmmpresso di calcestruzzo e
i puntoni d’anima inclinati. L’inclinaziones dei puntoni di calcestruzzo
rispetto all'asse della trave deve rispettare iii,seguenti:

l1<ctgo<25
La verifica di resistenza (SLU) si pone con:

VRrd > VEd

dove \4q € il valore di calcolo dello sforzo di taglio agen
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Con riferimento all’armatura trasversalela resistenza di calcolo a “taglio

trazione” si calcola con:

VRSd = 0,9 d .

Asw fya - (cotg 6+ cotga)-sen

N

(76)

Con riferimento al calcestruzzo d’animia, resistenza di calcolo a “taglio

compressione” si calcola con:

VkRed=0,9-d- .o - %‘i - (cotg 6+ cotga)/(1+ cotg 67 (77)

La resistenza al taglio della trave € la minore (7®) e (77):
Vrd = mMin (Vrsa Vred

A.4.1DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO IN
CONDIZIONI DI “PRIMO SNERVAMENTQO”

Questo valore coincidera esattamente con il miniOVrsq€ Vreg € VErra
chiamato \Ag.

A.4.2DETERMINAZIONE DELLA FORZA DI TAGLIO IN
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE”

In letteratura non esistono indicazioni specifidue come calcolare questo
valore; si decide quindi, per il caso in questiatieprendere un numero pari

a.

VRru= Vrd + 5% Vrg

Essendo infatti la rottura a taglio una rotturdil fragile non avrebbe senso
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avere un ramo oltre al punto di snervamento sefosse che per i programmi
di calcolo come SAP 2000 questo valore € necessgarianotivi di analisi

matriciale interna.

A.5 DETERMINAZIONE DEGLI SPOSTAMENTI

Per ognuno dei due valori di taglio che sono staterminati, g € Vry, €

necessario avere altrettanti punti che corrispoo@dmelativo sportamento.

Figura A.5: Pannello in c.c.a. di altezzae di sezione rettangolanex h soggetto

ad una forza concentrata orizzontale F in corrisgenza della sommita.
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Si adotta uno schema statico di mensola verticalendhezzas caricata da
una forza concentrata orizzontale applicata in corrispondenza della
estremita libera.

Per un fissato valore di sforzo norm&leverranno calcolati gli spostamenti
dei maschi mentre per un valore di N=0 sarannootaicgli spostamenti

delle fasce murarie.

A.5.1DETERMINAZIONE DELLO SPOSTAMENTO IN
CONDIZIONI DI “PRIMO SNERVAMENTO” 9 Y1

Lo spostamento in condizioni di primo snervamenéme& misurato come

- F-l
176 .4 (78)

dove:

F coincide con ¥gossia il mimimo tralVzs; € Vred;

| € I'altezza dell’elemento murario preso in comsakione depurata dei tratti
rigidi;

G é modulo di elasticita tagliante;

A’ é l'area a taglio.

A.5.2DETERMINAZIONE DELLO SPOSTAMENTO IN
CONDIZIONI DI “SNERVAMENTO SOSTANZIALE” 8 YS

Lo spostamento associato al taglio ultimo e un reabssolutamente fittizio
inquanto non si considera duttilita nella rotturaaglio. Questo valore é
tuttavia necessario per permettere al programmaaltiolo SAP 2000 di

funzionare correttamente.
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Si considera quindi che lo spostamento ultiyosia pari a 100 volte lo

spostamentéy;

A.6 CALCOLO DELLA LUNGHEZZA DELLE CERNIERE
PLASTICHE

L'ultimo dato che resta da calcolare prima di pomre all'inserimento dei
diagrammi momento-curvatura e forza-spostamente, @ppresentano il
comportamento delle cerniere plastiche nel progrardintalcolo SAP 2000 &

la lunghezza delle cerniere stesse.
Secondo Paulay e Priestley questo valore e pari a :

»=10,08 1 + 0,022 gf, (79)

dove:
| € la lunghezza dell’elemento murario;
d, e il diametro delle barre;

fyé la resistenza media del calcestruzzo.
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APPENDICE B

CALCOLO DELLE
CERNIERE ASSIALI

Quello che si vuole costruire € un diagramma sforarmale — spostamento
che rappresenti le cerniere plastiche assiali daodie sui maschi murari
delle due pareti corte.

Il risultati, per ogni elemento dovra del tipo raggentato in figura B.1:

SFORZO
NORMALE

Noe +
Ny -

SPOSTAMENTO

Figura B.1: Diagramma tipo per cerniere plastichesali

Si devono calcolare i 3 elementi di sforzo e i 3leiormazione a partire da
considerazioni sulla sezione del maschio murarientes spessore b=8cm e
lunghezza h pari alla larghezza del maschio mucrevaria dai 100 cm dei

maschi murari 1 e 7, ai 250 cm dei maschi 2 e 6.
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Figura B.2: Sezione del maschio murario

» Si calcoli quindi Ncr sforzo normale critico come:
1
Ncr = fetm - Aci =fctm- (b-h + n-A+ n- Acatena 2) S

dove: ttmé pari a 30 kg/ch

n=Es/Ec=7 ossia il rapporto il modulo elasticd’detiaio (2 100 000
kg/enf) diviso il modulo elastico del calstruzzo (300 0@fcnt)

Ed il relativo spostamento critico come:

Ner1l Ner 1
- 1
S Ec-Agi E'(Ec'b ‘h +Es - As+ n - Acatena *2)

dove: | e I'altezza di intepiano

A caena® la dimensione, circa 2 édelle 2 catene previste al limite

laterale di ogni pannello.

* Lo sforzo normale Ny viene calcolato come:
1
Ny="fy - (As+2 - Acatena=5fy- - b-h+2- Acateny

dove: p € I'area di acciaio omogeneizzata sulla sezior@ltiestruzzo
p=As/b-h

Ed il relativo spostamentoy & uguale a:

Ny -1
(5y= 1
> Eg - (As+ 2 - Acatena)
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e Lo sforzo normale ultimo Nu sarayN- 1'1%:
Nu=Ny+ 0,01 N

Allo stesso modo anche lo spostamento ultimo sata dallo spostamento

Oy aumentato di un 20%:

ou= 0y+0,20y
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