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Introduzione

La progettazione sismica delle strutture € basdtaasidisfacimento della disequazione:

CAPACITA > DOMANDA

in cui la domanda é determinata dal moto del tereeta capacita dalle caratteristiche di resistenza
e di deformabilita in campo non lineare della $tmat. In termini di sicurezza questo non puo essere
ottenuto aumentando proporzionalmente la resistdalta struttura all’aumentare dell'intensita del
sisma, poiché questo non risulterebbe economicarantveniente. C'é anche da tenere in conto
che il danneggiamento strutturale non & necessantinteso come condizione di collasso, poiché
la struttura puo presentare ancora apprezzabdrvesdi duttilita in campo plastico, come €& noto
dall'applicazione dei criteri del “capacity desigam’tui anche le attuali normative (D.M.14/01/08) si
ispirano.

Negli ultimi 30-40 anni sono stati sviluppati disemetodi di protezione sismica degli edifici che i
progettista puo affiancare al suo lavoro ordinaper ridurre o concentrare la domanda
(assorbimento e dissipazione di energia) in apipdispositivi anziché negli elementi strutturali.

In questo lavoro di tesi si andra infatti ad indagan termini di richiesta di duttilita, una tecai
molto efficace di dissipazione dell’energia basaiuso di dispositivi dissipativi di tipo viscoso

di solito costruiti con un fluido siliconico cheevie forzato a passare attraverso un orifizio; laafo
che esprimono dipende dalla velocita e la dissgpezzidi energia avviene grazie alla viscosita del
fluido.

La tesi si propone inizialmente, seguendo le vigeotmative sulle costruzioni (D.M.14/01/08), di
sviluppare la progettazione di una struttura iniaao¢ materiale ancora troppo poco utilizzato
nell’lambiente dell’edilizia ordinaria, ma che prapper le sue caratteristiche meccaniche si presta
molto bene ad esplicare il principale effetto pweitdella fase plastica che, rispetto a quella
elastica, consiste in un aumento delle sollecitazeppportabili da una sezione; lintervento
benefico e strettamente correlato alle deformaziedié tanto piu marcato quanto maggiore e la
duttilita del materiale Wpo= &,/ &) [POZZATI].

Si procedera con lo studio di una tipologia di mttagione della struttura a nodi rigidi,
considerando il comportamento nei confronti deifl®mi orizzontali e al tipo di sistema preposto
alla dissipazione di energia.

Il progetto degli edifici privi di smorzatori vissbverra eseguito adottando un fattore di riduzione

delle forze R (fattore di struttura q del D.M.14/01/08) relati&d uno smorzamentp= 5%, mentre
%



per quelli equipaggiati con smorzatori viscosaitbre di riduzione delle forze adottato sagg=+u

Rs relativo ad uno smorzameng= 30%, dove il parametra € un valore tale da garantire un
uguale o maggiore livello di sicurezza della stmgted € assunto pari a 0,9 da analisi precedenti.
Quello che in conclusione si vuole ottenere € alvichiesta di duttilita delle strutture conofe

& = 30% sia minore o uguale di quella richiestaadsaitutture con &e & = 5%:

Ld30 = Lds

Si intende raggiungere questo risultato attraveedte analisi non lineari, di tipo Pushover e Time
History, su sistemi a piu gradi di liberta (Mul#pDegrees of Freedom, MDOF), considerando
validi i risultati ottenuti da altri lavori e apphti a sistemi ad un grado di liberta (Single Degré
Freedom, SDOF) essendo questi ultimi dei modeth@dicati i quali rappresentano il punto di
partenza alla base della progettazione e della vamspne di fenomeni piu complessi e che
consentono quindi di inquadrare il problema e ditide gli opportuni provvedimenti a vantaggio
di sicurezza.

Durante il percorso di tesi & stata anche valuteta procedura di definizione delle curve di
Pushover manuale; la procedura indaga un modoaapmbncettualmente corretto per definire un
ordine di grandezza della curva di capacita deflztsra.

Lo studio di questa tesi ha portato inoltre alleazione di quattro modelli, tutti con stessa maglia
strutturale del modello principale, i quali indaganvari fattori che possono aver influenzato la
definizione dei fattori di struttura prescritti tialvigenti norme [6] [7]; questi fattori vengono di
seguito riassunti e sono stati utilizzati in fasdichensionamento delle strutture:

- il modello 1 considera in fase di dimensionamemtto cio che concerne le verifiche relative al
materiale impiegato, I'acciaio, per la definiziodegli elementi trave e colonne (quindi sono state
soddisfatte le verifiche di gerarchia delle resigte le verifiche di deformabilitd agli SLE per le
travi, la contemporanea presenza di carichi statearichi sismici);

- il modello 2 differisce dal modello 1 poiché nprevede la verifica di gerarchia delle resistenza;

- il modello 3 differisce dal modello 2 poiché nprevede la verifica di deformabilita agli SLE;

- il modello 4 considera solo la presenza di casgmici.

Da questi modelli si e valutata I'influenza deitéeit analizzati nei riguardi della definizione dell
richiesta di duttilita e in particolare si nota a@uohal modello 1 al modello 4 si tende alla verifiesh

principio di ugual spostamento per gidi= g.

Vi



Capitolo 1: Edifici con struttura di acciaio in zoa sismica

1.1 L’acciaio quale materiale da costruzione

Per millenni i materiali usati nelle costruzionrdao il legno, le pietre naturali e le pietre actdli
(laterizi e calcestruzzi), mentre i metalli (piomiwonzo, ferro) trovarono applicazione solo come
materiali complementari per eseguire unioni e galfleenti. Verso la fine del secolo XVIII si cerco
di utilizzare la ghisa nelle costruzioni dei portinquanta anni dopo la laminazione di lunghe
sbarre di ferro di varia sezione permise I'esequzidi strutture ottenute con 'unione di lamiere e
profilati metallici. Nel 1849 fu costruito da Steggison un ponte ferroviario con travate di ferro, a
parete piena, di 142 m di luce; pochi decenni dd@85) un gigantesco ponte a traliccio varco il
Firth of Forth in Scozia con campate di 521 m. h8B4 fu eretta in Chicago, su progetto
dell'architetto Le Baron Jenney, la prima casaleekstro metallico [5].

| notevoli vantaggi del nuovo sistema costruttigtoyuti alle caratteristiche tecnologiche del ferro,
ne fecero rapidamente estendere in tutti i campagplicazioni, le quali furono facilitate dal
perfezionarsi della teoria (specie delle traviaatri), dal progressivo miglioramento della qualit
dei materiali ferrosi e dalla riduzione costantelde costo. Nel 1856 si era infatti avuta unaltvo
decisiva nella produzione siderurgica con I'invems, dovuta al Bessemer, di un sistema rapido ed
economico per affinare la ghisa liquida trasforn@adn ferro, o, per essere esatti, in acciaio. Un
ulteriore progresso si ebbe nel 1865 con la megam® del metodo Martin-Siemens, che permise
anche di utilizzare per la produzione di acciamtiami di materiali ferrosi. All'inizio di questo
secolo un nuovo metodo di costruzione, il calcegmuarmato, venne a competere con le strutture
in acciaio, presentando peculiarita intermedieduelle dei materiali lapidei e delle membrature
metalliche, le quali tuttavia hanno caratteristigireprie che le rendono insostituibili o almeno
nettamente vantaggiose in molteplici campi, cogcitHoro impiego € sempre andato crescendo
con l'evolversi nei Paesi civili dell'attrezzaturalustriale e dei trasporti.

Di seguito vengono riassunte le principali carstahe e i vantaggi delle costruzioni di acciaio:

- Caratteristiche tecnologiche
L’acciaio € un materiale isotropo, avente proprtetanologiche e meccaniche costanti e facilmente
controllabili in qualsiasi momento. Esso resisteualmente bene a sforzi di trazione o di

compressione, a sforzi longitudinali o trasversadi. resistenza di una costruzione metallica non



dipende dalle condizioni in cui e avvenuto il suomaggio, quella del calcestruzzo armato invece e
in stretta relazione con la scelta e le proporzamicomponenti: sabbia, ghiaia, cemento e acqua e
con le modalita di esecuzione. Cattivo impasto,locakzione difettosa dei ferri d’armatura,
cedimento delle casseforme, disarmo tempestivopéeature troppo basse o troppo elevate

possono far si che la costruzione non risulti attesistere nel modo per il quale fu calcolata [5].

- Basi di calcolo

Le costruzioni metalliche sono fra i vari tipi digture quelle che piu si avvicinano nella reaiggi
schemi semplificati necessariamente considerati caécoli. Nelle costruzioni di calcestruzzo
armato, non solo le basi stesse del calcolo nom sdtmettanto rigorose, ma le modalita di
esecuzione possono portare a sensibili divergeaspetio a quanto ipotizzato. Cosi ad esempio le
riprese fra le varie gettate possono costituirdedsbluzioni di continuita, non valutabili in modo

appropriato [5].

- Architettura

L’acciaio per le sue caratteristiche tecnologichgresta piu di ogni altro materiale a formare
strutture atte a risolvere i piu difficili problendi statica, non pone limiti alla possibilita di
espressione dell’architetto e quindi permette atredtori i piu audaci ardimenti, le costruzionupi
aeree. Con le costruzioni di acciaio si possoneeamegli edifici ritti di minima dimensione, posti
ad interassi notevoli in modo da sfruttare al nmasdiarea disponibile. L'impatto sull’ambiente di
una struttura di acciaio in vista (come € il casbpbnti) pud essere molto minore di quello diialtr

tipi costruttivi, data anche la numerosa gammallizoni offerte dalla costruzione metallica [5].

- Fondazioni

A parita di sforzo sopportato, le strutture di aazihanno peso assai inferiore a quello degli altri
tipi di costruzione, cosicché risulta minore ilicartrasmesso alle fondazioni e quindi il loro cgst
vantaggio questo tanto piu sentito, quanto mindee @essione ammissibile sul suolo. Nel caso di
cedimenti del terreno, la struttura metallica, ttase plastica, si deforma senza provocare il@rol
dell'edificio; con manovre relativamente sempliciagile risollevare i ritti ceduti e consolidare il

terreno, riportando la costruzione alle condiziommitive [5].

- Trasformazioni della costruzione
Uno dei principali vantaggi delle costruzioni dicamso e quello di consentire nel modo piu

semplice, rapido ed economico, trasformazioni arscistanziali delle strutture e le utilizzazioni piu
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impensate di queste, quando si fossero rese ieadst lo scopo al quale erano state
preventivamente destinate. E per questo che lauzishe metallica trova cosi estese applicazioni
nel campo dei fabbricati industriali, nei quali mMutamento dei programmi o dei sistemi di
lavorazione puo facilmente richiedere variaziondicali del tipo e nella sistemazione del
macchinario e quindi anche nella conformazione' efificio che lo accoglie. E sempre possibile
eliminare o aggiungere colonne, abolire o rinfoez@mavi, aggiungere piani agli esistenti e cosj via
apportando il minimo disturbo all’attivita svoltaelnfabbricato. In caso di demolizione della
struttura, essa avviene in modo rapido e poco sostd materiali ricavati sono sovente
reimpiegabili almeno in parte in altre costruzi@d i rottami hanno ancora un sensibile valore

commerciale [5].

- Comportamento alle azioni dinamiche
L’acciaio e il materiale che meglio resiste a sfaiternati e ad azioni dinamiche e percio trova

largo impiego nelle costruzioni di ponti stradafeeroviari e di apparecchi di sollevamento [5].

- Costruzioni antisismiche

L’esperienza ha dimostrato nel modo piu evidentel@cciaio e il materiale nettamente preferibile
per la costruzione di edifici resistenti alle azimgismiche. Infatti I'elasticita e la duttilita
dell'acciaio sono le qualita necessarie ad asgieufi@ssibilita elastica ed adattamento elasto-
plastico sufficienti ad assorbire quantita rilevadit energia. Inoltre I'acciaio, avendo resistenza
sensibilmente uguale a trazione e a compressiomegado di resistere a sollecitazioni alternate,
che portano a tensioni dello stesso ordine di ggaral nei due sensi. In confronto ad altri sistemi |
costruzioni a struttura di acciaio sono piu leggeo: conseguente riduzione delle forze di inerzia,
proporzionali alle masse degli elementi struttyraliconsentono una grande varieta di scelta e di
sistemazione degli elementi irrigidenti in relazatella duttilita di insieme richiesta. | collegartie
delle varie strutture, concepiti ed effettuati irodo da entrare in crisi non prima del collasso

dell'ossatura, hanno un elevato grado di affid&b[b].

- Economia

Nel confrontare fra loro dal punto di vista economisistemi costruttivi diversi si devono

considerare tutti gli elementi di costo e di reddiEra i primi hanno notevole importanza gli

interessi passivi sul capitale impiegato durantedstruzione; I'acciaio, permettendo una rilevante
rapidita di esecuzione, consente di ridurre glirofieanziari e di anticipare il momento in cui la

strutture finita comincia a rendere. Inoltre in thohsi 'ingombro ridotto delle strutture metahie
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permette sia una maggiore utilizzazione dell'aregecta sia, a parita di altezza totale, la
costruzione di un numero maggiore di piani. La rdth del fabbricato risulta pertanto

sensibilmente maggiore [5].

1.1.1 Proprieta tecnologiche dell’acciaio

Le costruzioni metalliche sono ottenute collegamdmodo opportuno fra loro lamiere, profilati e
tubi di acciaio, essendo definita come tale la leigierro e carbonio “fucinabile” ed avente percio
un contenuto di carbonio inferiore all’l,7%. Pecifabilita si intende la proprieta del ferro di
divenire plastico al calor rosso e di poter quiesere sottoposto a qualsiasi mutamento di forma
senza alcuna alterazione delle sue proprietd meteafb]. Il ferro saldato e il ferro puddellato
sono da tempo del tutto abbandonati per costruzimelle quali trova oggi unicamente impiego
'acciaio colato, ottenuto dallo stato fuso dalllaisg nei convertitori Bessemer o Thomas o ad
ossigeno, oppure dalla ghisa o dai rottami deiifbtartin-Siemens od elettrici. L’acciaio preferito
nelle costruzioni & quello ottenuto con i convertiad ossigeno oppure con i forni Martin-Siemens;
'acciaio Thomas puo dar luogo a vari inconveniefitagilita a bassa temperature,difficile
saldabilita,ecc.), che sembra siano dovuti ad siche di nitruri. L’acciaio colato in lingotti vien
laminato in blumi dapprima nel treno sbozzatordamiming, quindi trasformato in profilati, tubi o
lamiere, in speciali laminatoi. Gli acciai sono divisi secondo le loro caratteristiche in vari fipi
unificati nelle principali Nazioni; in Italia dalUNI (Ente Nazionale per [I'Unificazione
nell'Industria). Anche alcuni enti internazionali gsccupano di unificazione nel campo delle
carpenterie metalliche e della siderurgia; essiosdihSO (International Organisation for
Standardisation) e, dopo la creazione della CEEN{@ita Economica Europea), ora UE (Unione
Europea), la CECA (Comunita Europea Carbone e Aayia il CEN (Comitato Europeo di
Normalizzazione), le cui norme hanno la designazisBRONORM.
Gli acciai da costruzione sono rappresentati, pemaggior parte, da tipi unificati degli acciai
semplici al carbonio, direttamente utilizzati sdttama di prodotti laminati a caldo.
In quanto ai profilati disponibili in Italia si hao essenzialmente:
- Profilati a doppio T (UNI 5679) di altezza compré&sa80 e 600 mm, con inclinazione delle
facce interne delle ali del 14%. Si designano tsmibolo I.
- Profilati a doppio T (UNI 5398) ad ali parallelegirguali le facce interne delle ali sono
parallele a quelle esterne, cido facilita notevolteetiesecuzione di giunti, attacchi,
collegamenti. Vengono designate con il simbolo Heguito dall'altezza espressa in mm.

Oltre ai tipi normali si laminano travi alleggerierinforzate.



- Profilati a doppio T ad ali larghe e ad ali parallenei quali le ali hanno larghezza pari
all’altezza sino a 300 mm e larghezza costanteO@i Bm per altezze superiori. Le facce
interne delle ali sono parallele a quelle estef@aeste travi vengono designate con |l
simbolo HE seguito dall'altezza espressa in mmrgeeo prodotte in altezze da 100 a 1000
mm. Anche per queste travi si hanno tipi alleggerrinforzati.

- Profilati ad U di altezza compresa fra 30 e 300 mam inclinazione delle facce interne
delle ali dell’8%. Si designano con il simbolo We#o dall'altezza in mm.

- Profilati a T serie normale b=h (UNI 5785) avend di larghezza b compresa fra 20 e 100
mm, designati con il simbolo T seguito dalla largdee

- Profilati a T serie normale b=2h (UNI 753) aventa @i larghezza doppia dell’anima,
designati col simbolo T seguito dai valori bxh essi in mm. Esistono solo due tipi: T
60x30 e T 180x90

- Profilati ad L a lati uguali (angolari) (UNI 5788pn lato compreso fra 15 e 200 mm. ||
massimo profilato laminato in Italia € quello cda 480 mm. Sono designati con il simbolo
L seguito dalla larghezza e grossezza del lateeespm mm.

- Profilati ad L (UNI 5784) con angoli disuguali, ctati compresi fra 20 e 200 mm, designati
con il simbolo L seguito dalla larghezza del lataggiore e dal lato minore e dalla loro

grossezza espressa in mm.

1.1.2 Metodi di unione

Per formare una struttura portante vari elemengtioti da profilati, tubi, lamiere, devono essere
collegati rigidamente fra loro. Il metodo adottamtizialmente fu quello di praticare nei pezzi da
unire dei fori circolari, in modo che, sovrappagbiezzi, si potessero inserire nei fori dei “chipdi
cioé perni muniti ad un estremo di una testa ati@aferica, ed avente fusto di lunghezza maggiore
di quella complessiva dei pezzi attraversati. lodhiprima della loro messa in opera venivano
portati al calore rosso, in modo da poter modiBcanediante fucinatura la parte cilindrica
sporgente, facendole assumere la stessa forméottacsferica della testa gia esistente [5].

E evidente che una unione di questo tipo si opdioescorrimento relativo dei pezzi collegati ed
ha anche una certa resistenza al distacco nel slefiasse dei chiodi. Al posto di questi si posson
adottare dei “bulloni” con il vantaggio che la laressa in opera avviene a freddo, non € rumorosa

e la eventuale rimozione e facile, rapida ed ecacam



Alla fine degli anni "20 si diffuse un nuovo metodounione delle strutture di acciaio e cioe la
“saldatura” e piu precisamente la saldatura peofigsad arco elettrico, operazione consistente in
una fusione localizzata del materiale base corgiiaga di materiale d’apporto. Il calore necessario
alla fusione e fornito da un arco elettrico, checsa fra il pezzo da saldare (materiale base) e una
bacchetta di metallo nuda o opportunamente riwestite fonde depositando un cordone (materiale

d’apporto).

1.2 Le attuali basi di progettazione

La valutazione delle prestazioni di una struttuneadte un terremoto violento é tanto piu completa
guanto piu la conoscenza quantitativa del dannieada analisi dinamiche non lineari.
La filosofia attuale di approccio al progetto é dtassulla valutazione della resistenza richiesta
dall’evento sismico, di un sistema ad un solo grdididberta, equivalente in termini di rigidezza e
di smorzamento al sistema strutturale reale, itietase a piu gradi di liberta, associando Il
potenziale danno ad un periodo di ritorno commisuala vita della struttura.
In accordo con tale filosofia di progetto, gli edifsismo resistenti di acciaio devono essere
progettati per soddisfare la verifica allo statmite ultimo nel rispetto di uno dei seguenti
comportamenti strutturali:

a) Comportamento strutturale dissipativo;

b) Comportamento strutturale non dissipativo.
Nel caso a) le strutture sono concepite in manial@ che una parte dell’energia di input del
terremoto sia dissipata mediante cicli di deforroaeiinelastiche di predisposti elementi strutturali
0 parti di elementi strutturali, detti rispettivante elementi o zone dissipative. Questi ultimi
devono essere progettati per resistere alle aiidoite dal terremoto distruttivo assicurando ampie
deformazioni in campo plastico, mentre le altretipairutturali devono essere progettate per
resistere alle sollecitazioni trasmesse dagli etegme dalle zone dissipative presentando un
comportamento di tipo elastico. Beneficiando dellsssipazione di energia dovuta alla
deformazione plastica delle parti duttili, e quisdnfidando nel requisito di duttilita delle strut,
tutti i moderni codici di progetto antisismico iattucono il fattore di riduzione della resistenza
elastica lineare richiesta, chiamatiattore di struttura § dall’'attuale D.M. 14/01/2008 (norme
tecniche per le costruzioni)pbé&haviour factor q”dall’Eurocodice 8 (CEN, EN 1998-1, 2004),
“response modification factor Rfalle raccomandazioni del NEHRP (National Eartlkgudazards
Reduction Program, 1992), astfuctural system factor Rwtlal SEAOC (Structural Engineers
Association of California, 1990) [1].



La valutazione del fattore di struttura q come rappntativo della duttilita della struttura é
evidentemente l'aspetto critico della proceduralléNeorme attuali tale fattore € assegnato in
funzione della tipologia strutturale, tenendo comtplicitamente di altri parametri di influenza,
quali il periodo fondamentale della struttura, lendizioni del suolo in sito ed anche le
caratteristiche dinamiche del terremoto.

La procedura di progetto deve mirare al controllel dheccanismo di collasso globale per
ottimizzare lo sfruttamento delle risorse plastictiello schema strutturale: cid si traduce
nell'applicazione del cosiddetto criterio di getaecdelle resistenze (capacity design), secondo cui
'elemento strutturale piu duttile deve essere anithpiu “debole”, mentre le resistenti parti di
struttura ad esso collegate devono rimanere dhastisecondo tale criterio in base al sistema
strutturale che si vuole utilizzare per costrumedlaio, con controventi eccentrici, con contrdiven
eccentrici,ecc.) occorre individuare la modalitacdilasso che dal punto di vista teorico consente
maggiori deformazioni e quindi dissipazioni di agiarin presenza del sisma e fare in modo che tale
modalita di collasso di tipo duttile si “attivi” ipna, rispetto ad altre modalita di collasso di tipo
fragili [2].

Adeguati requisisti di duttilita locale e di capgacdi dissipazione devono essere conferiti mediante
una concezione appropriata dei particolari costtiuttesa allo sviluppo di ampie escursioni del
comportamento plastico prevenendo qualsiasi @csleé per eccesso di deformazione. Per favorire
gueste condizioni, le norme propongono gia a lvelel materiale I'uso di acciai duttili, che
presentano elevate caratteristiche di incrudimerabungamento a rottura.

In generale una struttura di acciaio deve prevedarso di membrature duttili, secondo
classificazione da normativa, che tenga in contdleddéoro caratteristiche geometriche,
delleventuale presenza di uno sforzo di compressie della resistenza del materiale; inoltre i
collegamenti devono essere a completo ripristinoredistenza della sezione, permettendo di
trasferire da un elemento all’altro i massimi valbelle componenti di sollecitazione che possono
essere sopportati dall’elemento strutturale pitotesbpermettendo lo sviluppo delle deformazioni
plastiche nelle zone o negli elementi dissipatiliaaenti, anziché nel collegamento [3].

Inoltre ammettere che una struttura abbia compatamduttile permette di:

- Salvaguardarsi da rotture di tipo fragile e quimdprovvise e catastrofiche, che si possono
verificare quando le forze di inerzia dovute almgssuperano la capacita del sistema:
generalmente una struttura progettata per deforraaetasticamente sopperisce all’eccesso
di richiesta con ulteriori deformazioni, mentre usi@uttura progettata per rimanere in
campo elastico pud essere soggetta ad un collemgitef una volta raggiunta la resistenza

di progetto.



- Dissipare energia tramite cicli isteretici indattille forze cicliche dovute al sisma, evitando
quindi che si manifestino oscillazioni eccessiveammini di accelerazione e spostamento
durante I'applicazione dell'azione sismica.

- Conseguire vantaggi economici in quanto potrebddtere in accettabilmente dispendioso
progettare una struttura affinché rimanga in camlpstico sotto azioni estremamente rare
[4].

Le strutture a comportamento strutturale di tipa d@ssipativo sono invece progettate per resistere
alle azioni sismiche attraverso un comportamentiipdi elastico. Ne consegue che lo spettro delle
accelerazioni di progetto cui fare riferimento @l elastico smorzato, il che equivale ad assumere

un fattore di struttura q unitario.

1.2.1 Nuovi orientamenti

Una naturale evoluzione della filosofia di progedtyi stati limite & rappresentata dal Performance
Based Design (PBD). Il suo intento e quello di fignai progettisti criteri piu rigorosi per
selezionare il sistema strutturale pit appropreafer progettare gli elementi sia strutturali cba n
strutturali affinché, per specificati livelli d’'iehsita del terremoto, il danno strutturale possares
contenuto entro limiti prefissati. La progettaziosgutturale € cosi basata su regole di tipo
prestazionale e non convenzionali e prescrittiveme&melle precedenti norme. In tal modo, la
minimizzazione del rapporto costi/benefici, chenple in conto il costo della costruzione e le
perdite attese, pud essere ottenuta per tuttitafi Emite in cui pud venire a trovarsi al strutu
durante la vita di sevizio [1].
Una definizione particolareggiata del PDB e stataifa dalla commissione SEAOC Vision 2000
(1990). L'accettabilita dei livelli di danno é detenata sulla base delle conseguenze di tale danno
sulla comunita di utenti e della frequenza conlowstesso si presenta. Sono stati proposti quattro
livelli di prestazione a cui sono associati i cgpondenti requisiti di progetto per differenti
costruzioni dell’ingegneria civile e per differemtiateriali da costruzione:
1) Fully Operational (completamente operativo): nessanno; le conseguenze per gli utenti
dell’edificio sono trascurabili;
2) Operational (operativo): danno moderato agli elamson strutturali ed agli arredi, danno
lieve agli elementi strutturali; il danno non comprette la sicurezza dell’edificio per gli

occupanti;



3) Life Safe (sicurezza della vita): danno moderato elgmenti strutturali e non strutturali; la
rigidezza laterale della struttura e la sua abdit&esistere ai carichi laterali addizionali &
stata ridotta, ma € comunque garantito un cert@imadi sicurezza rispetto al crollo;

4) Near Collapse (vicino al collasso): la resistenzeasichi agenti sia laterali che verticali e
sostanzialmente compromessa; le scosse di assestampessono provocare il crollo
parziale o totale della struttura.

A questi livelli prestazionali corrispondono secorid NTC i seguenti quattro stati limite:

- Stato limite di operativita (SLO)

- Stato limite di danno (SLD)

- Stato limite di salvaguardia della vita (SLV)

- Stato limite di prevenzione del collasso (SLC)

Si configura cosi un approccio progettuale mwiellio secondo il quale la struttura deve essere in
grado di:

- Resistere a eventi sismici di bassa intensita sgignéficativi danneggiamenti;

- Resistere a eventi sismici di moderata intensitadamni riparabili;

- Resistere a eventi sismici di notevole intensigvpnendo il collasso.

Relativamente all’intensita dell'azione sismicanagospecificati quattro livelli di progetto del
terremoto (frequente, occasionale, raro e molto)rearatterizzati da periodi di ritorno crescenti.
L’accoppiamento di un livello di prestazione stusdie con un livello specifico d'intensita del
terremoto definisce un obiettivo di progetto prestaale [1].

Da un punto di vista operativo viene suggerito {&er, 1996) di effettuare un progetto preliminare
delle strutture prendendo in conto solo due liwdllprestazione, quali il Fully Operational e ifd.i
Safe, e poi controllare la struttura per gli alivelli allo scopo di verificare I'accettabilita tle
progetto. L’attuale approccio al progetto sismiasdto sulle forze (Force Based Desig, FDB),
consiste nellassumere che lo spettro di rispastarmini di accelerazione costituisca un indicator
adeguato della domanda sismica. In realtad € ewdené, in campo inelastico, gli spostamenti
descrivono la risposta strutturale in modo piu iegpl rispetto alle forze. In particolare il dango
piu una conseguenza della storia e dell'entita edeleformazioni che della resistenza. In
considerazione di cio, vivo interesse ha suscitafgproccio progettuale basato sugli spostamenti
(Displacement Based Design, DBD), imperniato arsdoesulla definizione di un sistema elastico
equivalente a un sol grado di liberta, che perdamtterizzato attraverso una rigidezza secante
associata allo spostamento massimo consentito einadivello dello smorzamento viscoso
equivalente. Lo spostamento di progetto corrispoabdivello di prestazione da assicurare e

I'effettivo smorzamento e legato all’'energia ister@ assorbita durante la risposta inelastica.



1.3 Progettazione sismica tradizionale e innovativa

L’attuale progettazione sismica si basa su un agpvalefinitoForce-Based Desigmato cercando
di imitare il tradizionale approccio utilizzato gamprogettazione statica delle strutture.

E il metodo di progettazione che maggiormente viertra utilizzato. Prima di descriverne le
principali problematiche, ci si sofferma brevemesu#a descrizione del metodo:

1) In primo luogo deve essere fissata la geomstrigturale incluse le dimensioni degli elementi.
In molti casi la geometria puo essere indicataalesiclerazioni relative a carichi statici.

2) Deve essere definita la rigidezza elastica delgimenti basata su una stima preliminare della
loro dimensione.

3) Come dati iniziali si deve conoscere la rigideregli elementi, il periodo fondamentale (nel
caso di analisi statica equivalente) o i periodippr della struttura (nel caso di analisi dinamiche
modali).

4) Il calcolo del taglio alla base della struttgidbasa su una risposta di tipo elastico con uorgal
di duttilita strutturale nullo.

5) Si deve selezionare il valore appropriato débfa di riduzione delle forze [Rcorrispondente
alla reale capacita di duttilita del sistema erdateriali in uso. Generalmentg.l® specificato dal
programma di calcolo e non € dunque una scelteogjepto.

6) Il taglio reale alla base & determinato com&s&/ Vase #Ru Il taglio alla base é distribuito poi in
parte differenti della struttura rappresentanteidizesismica applicata. Per edifici a piu piani, la
distribuzione é tipicamente proporzionalepebdotto tra l'altezza e la massa ai diversi pethie
compatibile con la deformata dekccanismo plastico piu appropriato alla struttura.

7) La struttura viene analizzata sotto un sisteinforde orizzontali e la capacita plastica della
struttura € determinata mediante le cerniere plastgposte nei punti potenziali di azioni plastiche.
valori finali di progetto dipenderanno dalla rigida degli elementi.

8) Si deve eseguire il calcolo strutturale degéneenti nelle sezioni in cui sono posizionate le
cerniere plastiche. Vengono calcolati gli spostamsaito I'azione sismica.

9) Gli spostamenti vengono confrontati con spostdantienite definiti dal modello di calcolo.

10) Se lo spostamento calcolato va oltre lo spostdon limite, la struttura va riprogettata.
Normalmente si vanno ad ingrossare le sezioni adgtnenti o si aumenta la loro rigidezza.

11) Se gli spostamenti al contrario sono soddisfatstep finale di progetto e quello di deternmaa
lo sforzo richiesto sotto I'azione sismica degtineénti che non sono soggetti a plasticizzazione. Il
metodo conosciuto come capacity design garantibeel& capacita di resistenza al taglio e al

momento, nelle sezioni dove non occorre la cernidaatica, vada oltre I'input massimo possibile
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corrispondente al massimo sforzo possibile delleemmoale cerniera plastica. Questo metodo
alternativo € incluso in molti codici di calcolo.

Le problematiche legate a questa metodologia siversg e fra esse possono esserne indicate
alcune:

- il Force-Based Desigsi basa sulla stima della rigidezza iniziale dsttaittura per determinarne |l
periodo e la distribuzione delle forze di progettmostante essa possa essere determinata solo al
termine dell'intero processo progettuale (cioe wadta definiti gli elementi strutturali che la
costituiscono);

- il Force-Based Designonsente di utilizzare per una determinata tip@adjistruttura realizzata
con un certo materiale un unico fattore di ridueiaelle forze (cioe di indicarne la capacita
duttile);

- il sistema resistente progettato per sosteneaeichi verticali viene concepito anche per sostene

i carichi orizzontali derivanti dall’azione sismica

Inoltre, occorre sottolineare che la progettazioneona sismica € un problema molto complesso,
anche perché l'azione sismica € influenzata daslesta dinamica del sistema strutturale, quindi in
funzione del comportamento del sistema varia l'agiohe lo stesso sistema puo subire.

In conclusione, quindi, € possibile notare che ragpttazione sismica delle strutture si basa sul
fatto che la risposta dinamica del sistema stralitug valutata, in un certo senspassivamenteed
anzi non é governata in modo tale da ottimizzar#atti, il sistema strutturale che inizialmente
viene concepito per portare solo i carichi vertjcalene successivamente predisposto anche per
portare i carichi orizzontali sulla base del sumportamento dinamico.

Proprio a causa delle diverse problematiche imsteattuale metodologia di progettazione sismica
delle strutture, recentemente, si & assistitoliltppo di nuovi metodi di progettazione sismikta.
recenti contributi innovativi che si sono sviluppagll’ambito della progettazione sismica mirano
(al contrario dell'approccio tradizionale), ad uontrollo della risposta dinamica del sistema
strutturale.

| metodi innovativi, sviluppatisi recentemente taatibito della progettazione sismica delle
strutture, sono elencati di seguito e successiveagscritti:

1) Performance Based Seismic DesiGBSD (PEER/ Vision 2000,

2) Direct Displacement Based DesitjpDBD”;

3) Progettazione dsistemi strutturali specifidie quindi doppi) che portino separatamente i carich
orizzontali da quelli verticaliynbonded bracessolatori sismici ...);

11



4) Imposizione della risposta dinamica della strutturafase di progettazione: la risposta del
sistema strutturale é attivamente “governata” dior@fa tramite I'utilizzo dismorzatorio isolatori

sismici

1.3.1 Performance Based Seismic Design “PBSD”

Il Performance Based Seismic DesifPBSD), e stato introdotto d&EERattraverso il documento
Vision 2000del 1995. L'intento dePerformance Based Seismic Desigmuello di fornire ai
progettisti un metodo che consenta loro di progetteostruire e conservare gli edifici in modo tale
che questi siano in grado di esplicare determipatstazionise sottoposti a determinditvelli di
intensita sismica ovvero siano in grado di soddisfare prefissatbiéttivi prestazionali? Gli
“obiettivi prestazionali (PerformanceObjectives) nascono dunque dall'unione dei cosiddetti
“livelli prestazionali e i cosiddetti fivelli di intensita sismicaprevisti e descritti nel documento
Vision2000 e possono essere pil 0 meno stringenti in béigamirtanza della struttura stessa. I
Performance Based Desigm pone dungue come approccio nuovo alla progetiezsismica, ma
anche come un approccio di tipo diretto, in quaesente al progettista di dare delle informazioni
al cliente sul prodotto e sulle prestazioni che fabdotto € in grado di garantire. Si puo in uricce
senso affermare che corAerformance Based Seismic Deslgriigura dell’ingegnere diventa una
figura attiva e abbandona il ruolo di mero eseautdircalcoli. Nonostante PBSDcostituisce un
grande cambiamento della logica progettuale caizttdo dall'indubbio vantaggio di identificare e
di comunicare correttamente il comportamento sisnaiteso da una data struttura, il suo sviluppo
completo si é rivelato abbastanza difficile, intgalar modo, a causa del problema di individuare

linput sismico di riferimento.

1.3.2 Direct Displacement Based Design “DDBD”

Il Direct Displacement Based DesjgBDBD), € stato introdotto originariamente da Nigel Sty

e successivamente € stato sviluppato in collabmmazion G. M. Calvi con il proposito di superare
le manchevolezze insite nel convenzion&erce-Based DesignLa differenza fondamentale
rispetto alForce-Based Desigriguarda il fatto che iDDBD caratterizza le strutture in modo tale
che possano essere progettate facendo ricorso dgllmad un singolo grado di libertairfgle-
degree-of-freedomSDOR, il quale consente di rappresentare la prestazaeila struttura sulla
base della massima risposta in termini di spostémeth contrario dell’approccio tradizionale che

invece ricorre alla caratteristiche elastiche mlizdella struttura stessa. In altri termini si puo
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affermare che iDirect Displacement-Based Desigostituisce la struttura reale, che in generale
puo essere un sistema a piu gradi di libertal{-degree-of-freedonMDOF), con un oscillatore
semplice equivalente e che tale equivalenza vieakzrata sulla base dello spostamento massimo
della struttura stessa. La filosofia fondamentikelzase di tale approccio € quella di progettara u
struttura in grado di raggiungere una data perfamdimdividuata da un certo stato limite per la
struttura stessa) sotto un sisma di una defintensita (caratterizzato da una precisa probatallita
occorrenza). Tutto cio rientra nell’'ottica di volexalizzare strutture a “rischio uniforme” che sian
coerenti con gli spettri di risposta gia carattesiz da un “rischio uniforme” e gia recepiti dairva
codici. La procedura di progettazione consenteetkmninare la resistenza, richiesta alle porzioni i
cui si formeranno le cerniere plastiche, necesgamiaaggiungere gli obiettivi progettuali che eolo
volta sono stati definiti sulla base di precisioraldi spostamento. Tutto cio deve essere, in ogni
caso, combinato con le strategie imposte @apacity Design E stato inoltre dimostrato che i
requisiti imposti daCapacity Desigrsu una struttura progettata con il DDBD sono memerasi di
guelli imposti su una struttura progettata colRdfce-Based Desigrtio si traduce necessariamente

in strutture piu economiche.

1.3.3 Force-Based Design

Nell'attuale progettazione delle strutture in zaiamica, basata su un approccio di tipo Force-
Based Design, vengono richieste alla strutturaenocumero di prestazioni; cio significa che a
seconda dell'intensita del sisma la struttura degsere in grado di garantire uno specifico
comportamento. In particolare, sono sostanzialmer@si in esame due livelli di progettazione; tal
livelli di progettazione vengono indicati come stditmite di danno (SLD) e stato limite ultimo
(SLU). Lo stato limite di danno, (SLD), e carattgato da una probabilita di occorrenza del 50% in
uno specifico valore del periodo di riferimento;vése, lo stato limite ultimo, (SLU), e
caratterizzato da una probabilita di occorrenzal@@b nel periodo di riferimento.

Caratteristica tipica dell’attuale progettazionezgna sismica di una struttura € quella di preveeder
che il sistema resistente alle azioni verticaligeemoncepito anche per essere in grado di assorbire
carichi orizzontali derivanti dall’'azione sismica fia un unico sistema per far fronte a due tigelog
di carichi differenti). E possibile quindi notaréecla progettazione di strutture in zona sismica
risulta essere un problema molto complesso, aneheh@ I'azione sismica € influenzata dalla
risposta dinamica del sistema strutturale nel sehsoin funzione del comportamento del sistema
varia I'azione che lo stesso puo subire. Il DirBesplacement Based Design, (DDBD), é stato

introdotto originariamente da Nigel Priestely ecssivamente e stato sviluppato in collaborazione
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con G. M. Calvi con il proposito di superare le wia&volezze insite nel convenzionale Force-
Based Design. La differenza fondamentale rispdttéoece-Based Design riguarda il fatto che il
DDBD caratterizza le strutture in modo tale chespn® essere progettate facendo ricorso al
modello ad un singolo grado di liberta (single-@egof-freedom, SDOF), il quale consente di
rappresentare la prestazione della struttura dodlse della massima risposta in termini di
spostamento, al contrario dell’approccio tradizlerzhe invece ricorre alla caratteristiche elagtich
iniziali della struttura stessa. In altri terminigu0 affermare che il Direct Displacement-Based
Design sostituisce la struttura reale, che in gdagouo essere un sistema a piu gradi di liberta
(multi-degree-of-freedom, MDOF), con un oscillat@emplice equivalente e che tale equivalenza
viene realizzata sulla base dello spostamento masgiella struttura stessa. La filosofia
fondamentale alla base di tale approccio € quélfeadjettare una struttura in grado di raggiungere
una data perfomance (individuata da un certo dimite per la struttura stessa) sotto un sisma di
una definita intensita (caratterizzato da una peeg@robabilita di occorrenza). Tutto cio rientra
nell'ottica di voler realizzare strutture a “risohuniforme” che siano coerenti con gli spettri di
risposta gia caratterizzati da un “rischio unifofneegia recepiti dai vari codici. La procedura di
progettazione consente di determinare la resistaictaesta alle porzioni in cui si formeranno le
cerniere plastiche, necessaria per raggiungerebgdttivi progettuali che a loro volta sono stati
definiti sulla base di precisi valori di spostan@entutto cid deve essere, in ogni caso, combinato
con le strategie imposte dal Capacity Design. Ebsteltre dimostrato che i requisiti imposti dal
Capacity Design su una struttura progettata c&@DBD sono meno onerosi di quelli imposti su
una struttura progettata con il Force-Based Designsi traduce necessariamente in strutture piu
economiche. L'idea di utilizzare un sistema resitgedoppio (cioe costituito da elementi che
resistono solo alle azioni verticali e da elemeht resistono solo alle azioni orizzontali), nasce
dalla volonta di voler superare il problema insi&lle strutture caratterizzate da un unico sistema
resistente sia alle azioni orizzontali sia alleoaziverticali. Infatti, le strutture caratterizzada un
unico sistema resistente sia alle azioni orizzorsia alle azioni verticali possono, in generale,
essere piu economiche rispetto alle strutture teaizzate dalla presenza di un sistema resistente
doppio, ma, generalmente, rappresentano un comgemnm®co efficace, in quanto non consentono
di “controllare” la risposta dinamica del sisterdd.contrario un sistema resistente doppio (cioe
costituito da elementi che resistono solo alle @zi@rticali e da elementi che resistono solo alle
azioni orizzontali) permette di individuare le d&eastiche del sistema resistente alle azioni
orizzontali separatamente rispetto alle carattehstdel sistema resistente alle azioni vertiali,
consente in questo modo di ottimizzare la rispast@mica della struttura. L'utilizzo di sistemi

innovativi quali smorzatori o isolatori sismici @@nte di “governare” attivamente e migliorare la
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risposta del sistema strutturale. La risposta dicandella struttura a seguito di un sisma €, in
guesto modo, “imposta” dal progettista il quale motimita a compiere una semplice analisi. Gli
smorzatori, si fondano sullidea di modificare (antandolo) il periodo fondamentale della
struttura, in modo tale da migliorare la rispostamgca della struttura. Tali sistemi innovativi
possiedono indubbiamente il vantaggio di ridurrariado considerevole le accelerazioni indotte
nella sovrastruttura, ma hanno costi elevati egmarta danni inaccettabili al piano terra (per daisi
piano debole). L'idea di utilizzare wgistema resistente specifiooverodoppio(cioe costituito da
elementi che resistono solo alle azioni verticalda elementi che resistono solo alle azioni
orizzontali ), nasce dalla volonta di voler supern&iproblema insito nelle strutture caratterizzdae

un unico sistema resistente sia alle azioni oritadosia alle azioni verticali. Infatti, le strutt
caratterizzate da un unico sistema resistente |i#aaaioni orizzontali sia alle azioni vertical
possono, in generale, essere piu economiche asakdtstrutture caratterizzate dalla presenzandi u
sistema resistente doppio, ma, generalmente, reguEao un compromesso poco efficace, in
guanto non consentono di “controllare” la rispoditaamica del sistema. Al contrario, invece, un
sistema resistente doppio (cioé costituito da ehdimahe resistono solo alle azioni verticali e da
elementi che resistono solo alle azioni orizzontghermette di individuare le caratteristiche del
sistema resistente alle azioni orizzontali separatde rispetto alle caratteristiche del sistema
resistente alle azioni verticali, e, consente iesgo modo di ottimizzare la risposta dinamica della

struttura.

1.3.4 Imposizione della risposta dinamica della sittura

L'utilizzo di sistemi innovativi qualismorzatori o isolatori sismici consente di “governare”
attivamente e migliorare la risposta del sistennattsirale. La risposta dinamica della struttura a
seguito di un sisma €, in questo modo, “impostd’pdagettista il quale non si limita a compiere
una semplice analisi. Gli smorzatori, si fondantyidea di modificare (aumentandolo) il periodo
fondamentale della struttura, in modo tale da roigle la risposta sismica della struttura. Tali
sistemi innovativi possiedono I'indubbio vantaggioridurre considerevolmente le accelerazioni
indotte nella sovrastruttura, ma hanno costi elevabrtano a danni inaccettabili al piano terrar (p

crisi di piano debole).
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1.4 Concezione strutturale sismica di strutture iracciaio

L’'ossatura di un fabbricato deve costituire nel somplesso un sistema statico definito capace di
resistere, trasportandole ad agire sul terrene, falize verticali ed orizzontali che lo sollecitano
Qualunque sia la modalita con cui viene adempiwtast@q duplice funzione, l'intelaiatura e
composta in ogni caso da colonne sopportanti tpmncipali, sulle quali poggiano le travi
secondarie dei solai. Su queste, attraverso il nadedi riempimento degli orizzontamenti,
vengono ad agire i sovraccarichi, mentre il peske dehiusure verticali e riportato sui ritti da
opportune traverse e la spinta orizzontale e dimghte trasmessa dai muri all’intelaiatura portante
Per i montanti si cerca di adottare in pianta uspasizione quanto possibile regolare, in modo da
ottenere pochi tipi differenti di ritti e riunireoorispondentemente le travi in un numero limitato d
gruppi, caratterizzati ognuno dall'uguaglianza adlice e quindi del profilo resistente [5].

Lo sforzo del costruttore sara cioé rivolto a rrdute membrature resistenti a pochi tipi, per
conseguire la massima economia di costo e di tesigonell’esecuzione di officina sia nel
montaggio; tale studio deve naturalmente essegriggen stretta collaborazione con 'architetto.
Nei grattacieli americani I'area dei locali inteknéne spesso integralmente utilizzata senza lascia
alcun cortile interno; I'edificio forma un unico daco, nel centro del quale si sistemano gli
ascensori e i servizi. Cio permette una disposeziagsai regolare delle colonne sia nel senso
parallelo sia in quello normale alla facciata. Qi@mnnvece il fabbricato ha larghezza limitata
rispetto allo sviluppo delle facciate, la sceltl’'deicazione dei montanti nelle sezioni trasversal
meno semplice. Se occorre avere un notevole sfiber@, senza ingombri intermedi, si sistemano
unicamente due file di colonne in corrispondenziled@acciate; le travi che collegano risultano
percio di notevole altezza. Negli edifici nei quatin si hanno esigenze di grandi spazi intermedi
liberi, si dispongono una o piu file intermediecdionne, riducendo la luce delle travi.

L’interasse delle colonne puo cosi variare entrotiiabbastanza ampi; si hanno esempi di edifici
con ritti situati a 3 m di distanza e di altri cati a 7-8 m e piu.

Con ordinari materiali laterizi, che esigono diganra travi secondarie di 1-1,5 m, non conviene
allontanare troppo le travi principali, poiché lecsndarie, di luce rilevante, risulterebbero
eccessivamente alte e pesanti. In genere perciosneaperano i 5-6 m di interasse tra le travi
principali.

Nel caso piu generale si possono distinguere diersi statici delle strutture di acciaio per
fabbricati multipiano in due categorie, secondo lehiavi principali dei solai sono semplicemente

appoggiate alle colonne o sono incastrate in queststituire dei telai.
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E evidente che una struttura formata da travi ontali, appoggiate o incernierate su ritti vincblat

agli estremi mediante cerniere, € labile nei riguakelle azioni orizzontali, pur essendo atta a
riportare al suolo i carichi verticali. Pertantodevranno prevedere opportune travi verticali di
controvento. Ognuna delle serie di controventi d@gsere composta di almeno due travi.

Invece, le travi principali incastrate nei rittirfoano con questi delle strutture rigide atte agrert

carichi sia verticali che orizzontali.

1.4.1 Tipologie strutturali dissipative

Con riferimento al comportamento nei confronti delkioni orizzontali e al tipo di sistema adottato

per dissipare I'energia, le strutture in acciaidistinguono in:

a) Strutture intelaiate: sono composte da telai trdodd rigidamente collegati. La principale
risorsa di rigidezza e resistenza laterale e leghteegime flessionale che si instaura nelle
membrature strutturali. Le zone dissipative songrem numero e sono concentrate in regioni
discrete alle estremita delle aste, dove si formlancerniere plastiche, che dissipano energia
attraverso un comportamento ciclico a flessiondird di conseguire un comportamento duttile
che produca un meccanismo di collasso globale enwdssimizzi la capacita dissipativa della

struttura, le cerniere plastiche devono formaisi @stremita delle travi e all’attacco tra i pitast

e la fondazione.

\
—1

Fig. 1.1: Meccanismi di collasso per telai rigid) di piano, b) globale

b) Strutture a controventi reticolari concentrici: glementi che si oppongono all’azione del sisma
sono dei sistemi di controventi appositamente ptatie Essi si oppongono alle forze
orizzontali attraverso un regime di sforzi assgatlissipano energia quando le diagonali tese si

elasticizzano. E chiaro che per ottenere questodigomportamento, le diagonali tese devono
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snervarsi prima che le aste compresse raggiungamesistenza per instabilita. 1 controventi

reticolari concentrici si distinguono nelle segueategorie:

- Controventi con diagonale tesa attiva: le forzezmntali sono assorbite esclusivamente
dalle aste tese, trascurando il contributo delle esmpresse.

- Controventi a V: le forze orizzontali sono assab#i dai diagonali tesi che da quelli
compressi. Il vertice della V giace su un elememtpzontale che sara soggetto ad una forza
concentrata pari alla risultante degli sforzi trassi dalle diagonali.

- Controventi a K: il punto di intersezione delleeagiace su un elemento verticale; questa
configurazione non e di tipo dissipativo.

X W Verovescia K

Fig. 1.2: Strutture a controventi reticolari conteici

c) Strutture a controventi eccentrici: gli elemensisgenti alle azioni orizzontali sono soggetti ad
un regime di sforzi assiali nelle diagonali, madiasipazione dell’energia avviene anche nei

traversi mediante deformazioni plastiche di tipesflionale concentrate in alcuni elementi detti
link.

Fig. 1.3: Strutture a controventi reticolari eccent
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d) Strutture a mensola o a pendolo inverso: sonorsisie cui almeno il 50% della massa é
concentrata nel terzo superiore dell’altezza ddiieio, o in cui la dissipazione di energia ha
luogo alla base dell’edificio, nelle membraturegs@inflesse [1].

e) Strutture intelaiate controventate: in questi sistie forze orizzontali sono assorbite in parte da
telai e in parte da controventi agenti nel medegimoo. Queste strutture offrono la possibilita
di ottenere un’ampia gamma di soluzioni intermettege i sistemi a controventi reticolari

concentrici molto rigidi e i sistemi intelaiati nbolduttili [1].

1.5 Normativa di riferimento

Con I'entrata in vigore delle Nuove Norme TecniEh®l. 14.01.08 [6] e della Circolare esplicativa
n° 617 del 02.02.2009 [7] , la progettazione stmaie di edifici in zona sismica € stata trattata i
maniera piu precisa e completa. Si vuole pero faane come in materia analisi sismiche la
normativa non specifichi alcuna modalita di tratato o, di progetto, delle strutture equipaggiate
con smorzatori. Si riportano i passi piu significatdel D.M. 14.01.08 [6] che riguardano in
generale i criteri di progettazione in zona sismeadenziando successivamente la mancata
trattazione dell'argomento suddetto. (D.M. 14.01808.2.1)Criteri generali di progettazione: le
costruzioni devono essere dotate di sistemi stalitahe garantiscano rigidezza e resistenza nei
confronti delle due componenti ortogonali orizzdntdelle azioni sismiche]...]. Continua
affermando chele costruzioni soggette all'azione sismica, nonatkotdi appositi dispositivi
dissipativi, devono essere progettate in accordoicgeguenti comportamenti strutturali:

a) comportamento strutturale non-dissipativo;

b) comportamento strutturale dissipativo.

Nel comportamento strutturale non dissipativo, aatsi riferisce quando si progetta per gli stati
limite di esercizio, gli effetti combinati delleiazi sismiche e delle altre azioni sono calcolati,
indipendentemente dalla tipologia strutturale adtdt senza tener conto delle non linearita di
comportamento (di materiale e geometriche) se nit@vanti. Nel comportamento strutturale
dissipativo, ci si riferisce quando si progetta pgr stati limite ultimi, gli effetti combinati diel
azioni sismiche e delle altre azioni sono calcolatifunzione della tipologia strutturale adottata,
tenendo conto della non linearita di comportame(do materiale sempre, geometriche quando
rilevanti e comunque sempre quando precisato).

[...] Nel caso la struttura abbia comportamento strutterdissipativo si
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distinguono due livelli di Capacita Dissipativa ¢eSse di Duttilita:

- Classe di duttilita alta (CD “A”)

- Classe di duttilita bassa (CD “B”)

La Circolare n° 617 [7] completa quanto affermat B.M. 14.01.08 [6] nel modo seguente:
Fanno eccezione le strutture dotate di isolamenta base (non di strutture dotate di elementi
dissipativi in generalge)per le quali anche i requisiti riferiti agli statimite ultimi vengono
conseguiti evitando significative escursioni in gamplastico degli elementstrutturali della
sovrastruttura e della sottostrutturdi fini di un buon comportamento dissipativo d’ersie, le
deformazioni inelastichdevono essere distribuite nel maggior numero pdssilb elementi dulttili.

In funzione della tecnologia costruttiva e dei mniafé utilizzati, € dunque possibile separare i
meccanismi deformativi essenzialmente fragili, dquiper loro natura scarsamente dissipativi,
dagli altri meccanismi ai quali € possibile assaeilamediante adeguati accorgimenti, significativa
capacita di dissipare energia in ragione della latottilita.

La progettazione deve dunque garantire l'attivaeiaei meccanismi deformativi duttili, evitando
al contempo che si attivino meccanismi in elemeetno duttili (ad es. in pilastri soggetti a sforzi
normali rilevanti) e meccanismi resistenti fragfid es. resistenza a taglio, resistenza dei nodi
trave pilastro). La duttilita d’insieme della coatzione si ottiene, in definitiva, individuando gli
elementi ed i meccanismi resistenti ai quali affedde capacita dissipative e localizzando
all'interno del sistema strutturale le zone in @mmettere la plasticizzazione, in modo da ottenere
un meccanismo deformativo d’insieme stabile, clwevotga il maggior numero possibile di fonti di
duttilita locale.

Di notevole rilevanza é cio che segue (D.M. 14.881.10.1):l presente capitolo fornisce criteri

e regole per il progetto di costruzioni e ponti mue per I'adeguamento di quelli esistenti, nei lqua
un sistema d’isolamento sismico € posto al disddlba costruzione medesima, o sotto una sua
porzione rilevante, allo scopo di migliorarne lasposta nei confronti delle azioni sismiche
orizzontali. La riduzione della risposta sismicaizaontale, qualunque siano la tipologia e i
materiali strutturali della costruzione, pud essargenuta mediante una delle seguenti strategie
d’'isolamento, o mediante una loro appropriata conazione:

a) incrementando il periodo fondamentale della nggbne per portarlo nel campo delle minori
accelerazioni di risposta;

b) limitando la massima forza orizzontale trasmessa

In entrambe le strategie le prestazioni dell'isokmto possono essere migliorate attraverso la
dissipazione nel sistema di isolamento di una cteste aliquota dell’energia meccanica

trasmessa dal terreno alla costruzione.
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Ma: Le prescrizioni del presente capitolo non si apglic ai sistemi di protezione sismica basati
sullimpiego di elementi dissipativi distribuitivari livelli, allinterno della costruzione

Si evince dunque, da quanto riportato sopra, cHi mi specifico € detto relativamente alla
progettazione di edifici dotati di elementi di smeamento distribuiti su vari livelli della struttura
Per quanto letto pero nel § 7.2.1 del D.M. 14.018)8a normativa afferma chiaramente che per la
progettazione e verifica degli edifici dotati deslenti di smorzamento non € possibile applicare
alcun fattore di riduzione delle forze. E quindtite progettare codeste strutture solo in campo
elastico. Lo scopo di questo lavoro € quello, altario, di dimostrare che é possibile applicare

un fattore di riduzione delle forze che possa esapplicato a strutture smorzate in modo tale che
anch’esse, in caso di sollecitazione sismica, pusasere un comportamento di tipo elasto-plastico
e quindi dotate di un certo valore di duttilita. aara si dimostrasse che e possibile I'applicazione
del fattore di riduzione delle forze sarebbe paksibostruire strutture al contempo sicure e
ottimizzate nei costi, con un notevole risparmicoremmico e ambientale e con la maggior

possibilita di diffusione di questo tipo di strugu

21



22



Capitolo 2: Duttilita e fattore di riduzione delleorze

2.1 Duttilita della struttura

La duttilita della struttura (o duttilita di spostanto) € la capacita della struttura di sopportare
elevati spostamenti in campo anelastico senza s®gceslecremento della forza resistente. Si
definisce duttilita di spostamento della struttirarapporto tra lo spostamento corrente e lo
spostamento allo snervamento di un punto significatiella struttura, di solito identificato come
un punto sulla sommita dell'edificio:

s = 8/3y 2.1

La capacita di spostamento & probabilmente la daache meglio definisce la capacita di una
struttura di rispondere all'azione del sisma ewfwaimn campo non lineare senza eccessiva
diminuzione della forza resistente. In fase di pttgo verifica bisogna controllare che la dutilit
di spostamento richiesta dalla struttugp non superi la capacita di spostamenigc
corrispondente allo stato limite considerato. Gafiente la duttilita e spostamento della struttura
puo essere identificata mediante la curva caratieai “taglio alla base-spostamento di sommita
della struttura”. Solitamente lo spostamento dingr®ento viene individuato in corrispondenza del
raggiungimento di valori predefiniti dello spostartee relativo fra i piani dell'edificio, cui
corrisponde, approssimativamente, la formazionde degrniere plastiche, mentre la condizione
ultima viene fatta coincidere con la formazion@dimeccanismo di collasso.

Affinché la struttura abbia globalmente una buonadtilda strutturale occorre seguire il piu
possibile le seguenti regole di progetto:

- mantenere la continuita degli elementi strutiuahlfine di assicurare alle forze orizzontali un
percorso fino a terra;

- ridondanza degli elementi strutturali al fineplirmettere la ridistribuzione delle sollecitazioni,
evitare rotture fragili e ritardare il raggiunginterdella condizione di collasso;

- fare in modo che ci sia regolarita nella distriome delle masse, delle rigidezze e delle resisten
al fine di ridurre gli effetti torsionali, le conegrazioni di domanda di resistenza e di duttiliteae

formazione di meccanismi di piano debole;
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- nell'edificio ci devono essere masse ridotte #icsente rigidezza al fine di evitare strutture
eccessivamente flessibili che possono mostrarei demnstrutturali elevati e significativi effetted
secondo ordine.

Operare in questa maniera porta sicuramente a@ avex serie di vantaggi in campo antisismico,
come ad esempio la salvaguardia della struttureotiare di tipo fragile che si possono verificare
guando le forze d'inerzia dovute al sisma supelacapacita del sistema.

E chiaro che una struttura progettata per rimameoampo elastico gode, se pur in minima parte,
di queste caratteristiche.

Una struttura € in grado di dissipare energiaapaatostruita in modo tale che opportuni elementi
strutturali dissipino, tramite cicli di isterese forze cicliche dovute al sisma. Si aumenta aniche
periodo proprio di vibrazione della struttura, gdfetto di una diminuzione della rigidezza, con
conseguente allontanamento della struttura da fenomli risonanza con il terreno e con una
diminuzione, in alcuni casi significativa, dell'aterazione sismica di calcolo da applicare alla
struttura.

In questo modo si ha un considerevole vantaggio@oio perché viene a mancare la necessita di
costruire la struttura in modo tale che rimangeampo elastico.

Inoltre, ammettendo che la struttura abbia un'esmoe in campo plastico, sorge spontaneo
ragionare non piu in termini di forze, bensi dosamento. Lo stato limite ultimo della struttura
non puo essere definito in termini di sollecitazioassime raggiunte nei singoli elementi strutiural
perché, in campo plastico, esse si mantengono quiesscostanti, bensi deve essere definito in
termini di uno spostamento ultimo. Per questi mp8v sta passando da una progettazione basata
sugli spostamentiQisplacement Based Desigral posto della progettazione odierna basata sull
forze Force Based Design

Sia la capacita della struttura, sia la domandaiesta dal sisma alla struttura dovrebbero essere
espresse in termini di spostamento. Tuttavia, reglaicazioni pratiche, come definito dalle nuove
normative [6] [7], € possibile in primo luogo toreaa ragionare in termini di forze mediante
I'introduzione del cosiddetto fattore di struttardattore di riduzione del forze, e in secondo log
utilizzare ancora procedimenti di calcolo basaliipatesi di comportamento elastico.

Questo e possibile in quanto si introducono reggpecifiche di progetto (fattore di struttura e
osservazione di specifici dettagli costruttivi chber tenere conto degli elevati impegni plastia@ ch
necessariamente si manifestano in caso di sismaarae di garantire alle strutture adeguate
capacita in termini di formazione e di dissipaziemergetica).

Progettare in campo duttile significa pero farerattone a diversi aspetti come ad esempio la

difficolta di definire un unico parametro di duttl in grado di esprimere la capacita di
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deformazione plastica di tutta la struttura. Ire®ltron € semplice misurare sperimentalmente la

duttilita di un elemento o di un componente stmaiftel

2.2 Fattore di riduzione della duttilita (Ductility Reduction Factor)

Viene indicato in letteratura con,RValutando la capacita di un edificio di dissip@mergia in
modo isteretico qualora I'energia di deformazianedcesso possa essere sostenuta dallo scheletro
dell'edificio stesso, il valore di progetto deltaZa elastica & puo essere ridotto dal fattore kel
valore dello sforzo di snervamentp:F

R.= Fe/ Fy 2.2

Lo smorzamento isteretico 0 materiale, € assoeaibdodeformazione di corpi solidi e deformabili.
Esso e originato durante il processo di deformazidal materiale dall’attrito interno, per tale
motivo e detto anche smorzamento interno.

Tale fenomeno si puo descrivere, semplicemente ucoelemento strutturale sollecitato in regime

monoassiale, mediante uno spostamahithe varia armonicamente secondo la formula:

Al =U cos (@t) 2.3
dove U é I'ampiezza dello spostamento impressaeda pulsazione della forza eccitante.

Se si calcola la forza p(t) necessaria ad imprirteespostamental si ricava il seguente grafico:

T p(t)
s p()

Scanco

Carico

ult)

+ U | U " l
(D)

Fig.2.1: Ciclo di isteresi in regime monoassiale
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L’energia dissipata durante un ciclo per effettogdiesto tipo di smorzamento € rappresentata

dall'area racchiusa dal ciclo di isteresi. Si dibe I‘energia dissipata & energia isteretica.

2.3 Fattore di sovra resistenza strutturale

Il fattore di sovra resistenza strutturalestrtictural overstrength factdindica il rapporto tra la

forza di primo snervamento e la forza di progettsrgrvamento:

Q=FK/FK=oay/o 2.4

dove:

Fy = forza di snervamento della struttura;

Fs = forza di primo snervamento della struttura;
au = moltiplicatore dei carichi ultimo [3];

al = moltiplicatore dei carichi di primo snervamef@f

b ]

Fig. 2.2 : Forza di primo snervamento e forza dérsiamento
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Il fattore di sovra resistenza strutturale derigautha serie di fattori tra cui la redistribuzioredlel
forze interne, la valutazione di piu combinazioncdrico, considerazione di particolari costruttivi
resistenza dei materiali piu alta rispetto a quetla progetto, fenomeni di hardening,
sovradimensionamento degli elementi, effetto delginmenti non strutturali.

Nelle nuove norme tecniche (D.M. 14.01.08 [3] 8.3)4! fattore di sovra resistenza, che compare
come rapportau /al, varia tra 1,1 + 1,3. Viene fornito in base aed®@inate tipologie strutturali e
varia a seconda della classe di duttilita di quetedninato edificio. Puo essere utilizzato solo se
guel determinato edificio viene costruito secondpaiticolari costruttivi dettati da normativa

relativi a quella determinata tipologia di edifi@acui il fattore di sovra resistenza fa riferinent

2.4 1l fattore di riduzione delle forze secondo Uagp

La struttura di un edificio, affinché rimanga petta la propria vita utile e durante eventi quali
terremoti in campo elastico, deve essere proggiteesistere ad elevate sollecitazioni [8]

Queste sollecitazioni richiedono strutture moltsistenti e di conseguenza molto costose. Sarebbe
necessario dunque progettare strutture piu ecomemaitraverso modelli di calcolo sismico
moderni in grado di generare strutture resistesis&mi di forze minori.

Questi tipi di strutture, durante il sisma, subirarun certo tipo di danno portando il loro sistema
resistente in campo plastico. La definizione dstesna di forze orizzontali dovute al sisma viene
effettuata tramite I'applicazione di un fattoreiduzione delle forze, definito con la lettera Recdi

sviluppa dal comportamento della struttura in camlpstico.

2.4.1 Definizione generale

Per la determinazione delle azioni sismiche in kgequali valutare il rispetto degli stati limite
ultimi al fine del progetto o della verifica di ursdruttura, il fattore di struttura € un fattore di
riduzione che permette di ottenere gli spettri chgetto (riferiti ad un oscillatore elementare a
comportamento anelastico) dagli spettri di rispadtsstici (riferiti ad un oscillatore elementare a
comportamento elastico lineare).

La possibilita di poter utilizzare il fattore ddtzione delle forze [9] consente adimuttura di poter
utilizzare i vantaggi offerti dalla capacita di gljgazione di energia, dovuddi’escursione in campo
plastico della struttura, e serve a garantire angoimanda di duttilitélovuta al sisma non superi il

limite dell'offerta di duttilita disponibile dellatruttura stessa. Evidente che esiste una stretta
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correlazione tra fattore di riduzione delle forzdaerisorsastessa di dulttilita della strutturilel
fattore di riduzione delle forze si tiene conto d&lla dulttilita locale, tramitéutilizzo di cerniere
plastiche, sia della duttilita strutturale del sisfa. Per garantire questspetto, di cui si deve tenere
conto al fine di dare un certo livello di duttiliglobale, énecessario fornire alla struttura un
adeguato sistema di cerniere plastiche che noraablieccanismi di collasso caratterizzati da una
bassa dissipazione di enerdia denominazione fattore di struttura € validaisi&uropa che in
Italia poiché e&iportata nell'Eurocodice 8 e nel D.M. 14.01.2008exe indicato con la lettera g.

In America il fattore di riduzione € noto come Streingleduction Factor (R). Il fattore R é definito

come:

R=FR/F 2.5

Dove:

Fel e il valore della forza agente nel caso di cort@mento elastico lineare Fy € il valore della
forza di snervamento oltre il quale inizia il comjamento plastico della struttura e pertanto
rappresenta il rapporto tra la risposta della geaestruttura in campo elastico lineare e la sua
effettiva risposta in campo elastoplastico.

Il fattore di riduzione tiene conto in modo semiphto della capacita dissipativa anelastica della
struttura e viene utilizzato qualora le verifichggi atati limite ultimi non vengano effettuate tréen
l'uso di opportuni accelerogrammi. Cio rappresemtgrocedimento semplificato che viene offerto
dalla normativa per determinare gli spettri di Q.

Il fattore R viene definito in funzione dei matdria delle tipologie strutturali e tiene conto tra
l'altro della dissipazione di energia anelastialadridistribuzione delle tensioni e della perdiia
energia dovuta alla diffusione dello smorzamentbteseno di fondazione. Per la componente
orizzontale dell'azione sismica il passaggio da affaltro spettro (da elastico a di progetto)
avviene sostituendo nelle espressioni che definscto spettro di risposta elastico della
componente orizzontale del sisma, il termipe(funzione dello smorzamento viscoso) con |l
termine 1/q. Questa sostituzione determina unaiate delle ordinate dello spettro di risposta
elastico. Il fattore di riduzione delle forze cheéne utilizzato in campo sismico per ridurre
l'intensita dell'azione sismica di progetto concetiealla struttura una deformazione di tipo plastic
sotto terremoto violento verra dunque, come gidod@tdicato con la lettera R secondo Uang [6].

Deriva dalla seguente espressione [10]:
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R=R/F = F/Fy*F/FR=R,Q 2.6

R é dunque funzione del fattore di sovra resistedzdel fattore di dulttilita strutturalg; e del
rapporto di smorzament Da norma ['effetto dello smorzamento € inclusbfaigore di riduzione
della duttilita Ru.

2.5 Confronto tra il fattore R in USA e Giappone

Secondo Uang[6] si identificano i due principali dgnper la determinazione del fattore R adottati
negli Usa e in Giappone. Negli Stati Uniti aglizirdegli anni ‘90, esistevano due metodologie di
identificazione del fattore di riduzione delle ferza prima chiamata Uniform Building Code

(UBC), la seconda NEHRP Recommended Provisionsiren@n Giappone si faceva riferimento al
Building Standard Law (BLS). Le significative difemze tra i due metodi di determinazione del
fattore R sono state oggetto di studio sia da padetdi ingegneri statunitensi che da parte degli

ingegneri giapponesi.

2.5.1 Fattore di riduzione delle forze negli USA

Negli Stati Uniti il fattore di riduzione delle fpe viene espresso in due modi:

1) NEHRP R = B/Fs = Ry/F, * F/Fs= R,Q 2.7

2) UBC Ry = Fe/Fw = R/ * Fy/Fs* F/Fy = RQY 2.8

Entrambi dipendono dalla capacita di dissipazionengrgia del sistema; il valore di R oscilla tra

1,25 e 8, mentre il valore diyRra 4 e 12. La differenza principale fra i duedeg di struttura

americani sta nella scelta del tipo di taglio &ése adottato; infatti:

1) NEHRP E=FR/R dove R = RQ 2.9

2) UBC Fv = Fe/Rw dove R, = RQY 2.10

La principale differenza tra i due approcci € dh@imo fa riferimento alle forze esterne di prdget

mentre il secondo alla tensione ammissibile di pttag

29



Di sequito si riporta il significato fisico dellegredenti formulazioni: si idealizzano la
risposta strutturale tramite una curva linearetiglagperfettamente plastica come indicato in figura
2.3, e si definisce la duttilita strutturale secota formula 2.1 riscritta nel seguente modo poiché

guesto casa rappresenta lo spostamento d'interpiano:

Us = Amax/ Ay 2.11

A questo punto, in funzione della duttilita o deti@pacita di dissipazione, nota la forza elassca,

determina il valore della forza di snervamenjar&mite il fattore di riduzione di duttilita,R

F=FRi/R, 212

In questo caso considerando il valore tipico depaato di smorzamento viscoso, pari al 5%, e
possibile determinare per un sistema di un singoéwlo di liberta la relazione tra la dulttilita e
fattore di riduzione della duttilitd in maniera woca. Tramite l'inversione della 2.3 avendo fissato
il valore del fattore di sovraresisten@ae possibile determinare Fs che non é altro ch@nlmo
taglio alla base richiesto dal progetto corrisparteel primo livello significativo di snervamento,
livello nel quale si forma la prima cerniera plaate si ha il primo scostamento notevole dallaaline
di deformazione elastica.
E possibile applicare quest'ulteriore riduziondedfdrze, dato dal fattore di sovraresistenza, fperc
usualmente le strutture hanno una significatiserda di resistenza dopo il primo livello di
snervamento. Il metodo UBC, a differenza del’NHERPecifica un particolare livello di forza
sismica per un certo valore di tensione ammissibil@rogetto; questa viene effettuato tramite
I'applicazione di un ulteriore fattore, indicatoncta Y per individuare il taglio alla base Fw nel
seguente modo:

Fv=FR/Y 2.12

Dove Y viene determinato in maniera empirica seodatielle specificate nel AISC del 1989.
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Fig2.3 : Risposta generale della struttura

Il valore di R non da esplicitamente informazio sul contributo individuale della duttilita né
della sovraresistenza. L'unica informazione chesipo®o ricavare da questo valore € che se ad
esempio R vale 8, il fattore di sovraresistefza&ale 2 se la dulttilita del telaio strutturale siop
assumere capace di ridurre le sollecitazioni sism@astiche di un fattore di dulttilitg Bari a 4.
Entrambi i fattori di riduzione delle forze R dpti americano vengono determinati tramite la teoria

dell’egual-spostamento.

2.5.2 Fattore di riduzione delle forze in Giappone

L'approccio al calcolo sismico col fine di deterama il fattore di riduzione delle forze in Giappone
si basa sul metodo di egual-energia. Il BSL usaproaedura di progetto basata in due fasi: nella
prima fase si progetta per sismi di tipo moderé&wprando secondo gli stati limiti di esercizio,
dando quindi alla struttura la sola capacita dodwearsi in campo elastico. Il valore del taglicaall
base sara cosi espresso:

Fuw=RZR 2.13

dove Z é il fattore di zona,tR lo spettro di risposta lineare elastico di pramétedi figura 2.3) e

Fovale 0,2. Nella prima fase non si tiene conto deil#tilita. Si nota dunque la prima differenza

con le metodologie adottate negli Stati Uniti nejleali non si specifica esplicitamente il progetto
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della struttura per gli stati limiti di eserciziQuindi, secondo il modello americano, durante un
sisma moderato, potrebbe avvenire un fenomenoetvamento seppur limitato nella struttura.
C'é un'importante differenza quindi trg &l UBC e F, del BSL: il secondo corrisponde allo
spettro di risposta di progetto di tipo elasticti atati limite di servizio mentre il primo corrispde
allo spettro di risposta plastico per gli statiitenultimi.
Nella seconda fase si progetta per sismi di fartenisita agli stati limite ultimi chiedendo che il
taglio alla base dovuto al sisma sia minore ddidadla base di progetto. Il valore del tagliddase
e seguente:

F = Ds Cez(FoZ RY) = Ds (ZRy) 2.14

Dove kb € aumentato da 0,2 a 1,0 e vale 1 per edifici egga@on una piccola eccentricita e
uniforme distribuzione di rigidezza laterale lungdta l'altezza dell'edificio. De il fattore di
caratteristica strutturale che tiene conto delrouto di duttilita.

Riassumendo ora le differenze di base nell'impléarmone degli stati limite ultimi nel calcolo
sismico tra la metodologia giapponese la metodalstitunitense si nota che:

- Giappone: la progettazione secondo il BLS prewadé-w di primo livello per gli stati limite di
esercizio e successivamente la verificavdp&r gli stati limite ultimi. La determinazione dattore

di riduzione delle forze si basa sul principio duale energia.

- U.S.A.: la progettazione secondo il NHERP“OBC viene fatta direttamente per stati limite
ultimi specificando un valore di riduzione delleZe di progetto che mi genera il valore dioFdi
Fw, senza alcuna garanzia che il livello didaperi il livello disnervamento della struttura. La

determinazione del fattore di riduzione delle foszbasa sul principio di egual spostamento.

2.6 Capacita di duttilita e fattore R

Il concetto di domanda di duttilita e la sua retae col fattore di riduzione delle forze e ben
definita nella figura 2.1. Entrambi questi aspstino elementi di fondamentale importanza nella
progettazione antisismica odierna.

Per una struttura con una risposta al sisma digbt@gdi tipo elastico lineare, il massimo valore
della forza per il massimo spostamentoee @Questo vale per la struttura 1 (vedi figura 2Pigr
guanto riguarda le strutture 2 e 3 il comportamentdi tipo elasto-plastico e dunque, a parita di
spostamento ultimo, la massima forza vale rispattiente k2 e Fra. Queste ultime forze sono
relazionate con la forza elastica mediante il fattore di riduzione delle forze clneguesto caso

viene definito con la lettera R.
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Fig 2.4: Risposta sismica di tipo forza-spostamedisistemi elastici (1)

e plastici (2) e (3); approssimazione di Egual-gposento

Fro= Fe/R> 2.15
Frs = R/Rs

La duttilita puo essere relazionata con qualsigsi di deformazione (es.: spostamento, curvatura,
deformazione) ed € il rapporto tra la massima dedaione elastica e I'effettiva deformazione di
smorzamento massima. In questo contesto con “masdeformazione” si indica la massima
deformazione attesa, nel caso in cui si parla dnatala di duttilita, o puo significare capacita di
deformazione nel caso in cui ci si riferisca alégacita di duttilita della struttura. Relativamente
alla figura 2.1 lo spostamento laterale misurattermini deformazione e i fattori di duttilita dell
struttura per i due sistemi anelastici sono:

H2 = Amax/ Ay2 = Fe/Fr2 = Re 2.16

U3 = Amax/ Ayz = Fe/Frs = Rs
Quindi, per I'approssimazione di egual-spostamehtattore di duttilita di spostamento e uguale al
fattore di riduzione delle forze. Si arriva dungueuna importante conclusione: nel caso esposto in
figura 2.1 si vede come, per un sistema plastictoiza sia meno importante degli spostamenti.
Questo perché le forzesfe k3 hanno una piccola influenza sullo spostamentdding.. Sarebbe
dunque piu logico utilizzare un modello che si basi piu sulle forze, bensi sugli spostamenti. Per
i sistemi elastici al contrario, € esattamente \ejante utilizzare entrambi i metodi, ma essendo
poco rilevante per il lavoro se ne tralascia laegprione. Il metodo di egual-spostamento e

un'approssimazione che e inadeguata per struth@@resentano periodi molto brevi sia per periodi
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molto lunghi, ed e inoltre di dubbia validita perdtrutture medio periodo quando il comportamento

isteretico del sistema anelastico diverge sigrifieanente dal modello elasto-plastico.

2.7 Variazione del fattore R in funzione del period proprio della struttura

La domanda relativa al fattore di struttura R [@ppresenta il minimo coefficiente di riduzione
corrispondente a uno specifico livello di duttilitaa relazione tra “spostamento e duttilitd” e la
relazione tra “duttilita e fattore di strutturareo oggetto di molte ricerche. Di seguito si ripda
relazione descritta da Newmark e Hall che legattbfe di riduzione con il periodo proprio T della
struttura.

Durante gli anni ‘70 infatti il fattore di riduzienR delle forze venne parametrizzato in funzione
della duttilitd. Si osservo che in un range di longeriodo i sistemi elastici e duttili con la stess
rigidezza iniziale avevano circa lo stesso spostéameCome conseguenza, il fattore R puo essere
considerato uguale alla duttilita di spostamento.

Per strutture a breve periodo la duttilita & pita alel fattore di riduzione delle forze e quindi in
guesto caso si adotta il principio di uguale ergepgr calcolare il fattore di riduzione delle foRRe
Questo approccio e basato sull'osservazione cherdim associata alla forza corrispondente al
massimo spostamento é simile sia per sistemi ellasig per i sistemi plastici. Le relazioni propost
da Newmark e Hall per la determinazione il fattdreiduzione delle forze sono le seguenti:

Ru=1 per T<0,03 sec 2.16
Ru =V2u-1 per 0,12<T<0,5 sec 2.17
Ru=p per T>1 sec 2.18

2.8 Rigidezza iniziale e rigidezza secante

Per dare maggior chiarezza a quanto detto nel doagrecedente di seguito si descrivono le
principali caratteristiche, differenze e modalitiusd della rigidezza iniziale e della rigidezza
secante dapprima definendole entrambe e successm@ntramite I'esposizione di articoli in
materia. Nel caso di problemi elasto-plastici, édedminazione del punto di collasso o spostamento
ultimo della struttura, € uno degli aspetti di plavanza: si tratta di calcolare lasposta della
struttura oltre il suo valore ultimo elastico limealurante un sisma. Questo puo essere effettuato

tramite l'utilizzo della rigidezza iniziale nel djgamma forza-spostamento di tipo elastico
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perfettamente plastico oppure tramite la rigidezzeante equivalente come descritto in figura 2.5.
Il sistema che viene preso in esame in questoatapitun sistema ad un solo grado
di liberta SDOF-.

v

|
|
I
|
|
|
I
|
o

w

Fig.2.5: Rigidezza iniziale Ki e rigidezza secale

in un sistema elastico perfettamente plastico

2.8.1 Descrizione del problema

Si consideri un sistema SDOF elastico lineare cdeseritto in figura 2.6:

Fig.2.6: Sistema elastico lineare
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L’equazione del moto che governa il problema é:

mii + cu + ku = p(t)

2.19
Dove:
- m: massa del sistema
- ¢: coefficiente di smorzamento del sistema
- k: rigidezza del sistema
- u: spostamento del sistema
- p(t): forzante esterna
Dividendo entrambi i membri per la massa si ottiene
ii+£11+£u. :w
B i~ 2.20
semplificando e ricordando che:
c
G = £ ¢= 2mw
m
2.21
Si ottiene:
it + 28wt + wPu = %t)
2.22
La (2.21 b) si puo scrivere anche come:
C = 2mwé 2.23
Dove:
c rappresenta il coefficiente di smorzamento
& rappresenta il rapporto di smorzamento
Scrivendo in modo alternativo la stessa espresssima che:
k k
c=2m¢ |—= 2Vkm - & = 2~¢
2.24

36



Avendo posto:

2.25

Si ottiene dunque la seguente espressione:
c=2kbh¢& 2.26
e fissando il valore del rapporto di smorzame#o5% si ricava un certo valore di c:

cl = 2vkm 0.05 2.27

Considerando ora il sistema elastico perfettamplatgtico descritto in figura 2.5 si ha che cl1 puo
essere espresso secondo la (2.27). Si nota sut@tper un fissato periodo e dunque per una fissata
®, ¢l dipende in maniera diretta sia dal rappgrtbe dalla rigidezza k.

Avendo in questo caso un legame elasto-plastiatiffarenza del caso perfettamente elastico la
curva forza-spostamento viene idealizzata tranmtehilatera composta da due rami:

1) nel ramo elastico cl é fissato e quindi dipeddeki (rigidezza iniziale) e d&che rimangono
costanti poiché si ha un legame perfettamenteietast

2) Nel ramo di plasticizzazione perfetta del sisierohe viene raggiunto dopo il punto di
snervamento, mantenendo fissato&taria in funzione di ks (rigidezza secante) clscaramente

minore o al piu uguale alla rigidezza iniziale.

Ks < Ki 2.28
Quindi definendd come:
¢ = c1/2/km 2.29

si nota che per un dato cl si ha che al calare @ukentaZ che viene definito rapporto di
smorzamento effettivo.

Lo scopo e dunque verificare &@aria in maniera notevole e dunque ha una quatthenza sulla
rigidezza secante. Nel seguente paragrafo si apulsice il metodo di definizione del coefficiente

di smorzamento c.
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2.9 Matrice di smorzamento e Rayleigh Damping

2.9.1 Matrice di smorzamento

Ogni qual volta che Il'analisi modale non € applimaldeve essere definita la matrice di
smorzamento. Un campo in cui I'analisi modale naapplicabile &€ quello delle analisi di sistemi
non lineari anche se lo smorzamento viene espressmodo consueto. E dunque di fondamentale
importanza sviluppare questo argomento anche a&zimle al fatto che uno dei principali problemi
di tipo non lineare € di calcolare il comportamediatrutture oltre il loro limite elastico durante
sisma.

La difficolta di determinare la matrice di smorzarenasce dal fatto che la stessa, in un sistema
MDOF, non dipende né dalle dimensioni struttur@idal valore di smorzamento dei materiali di
cui € composta la struttura.

La matrice di smorzamento C definita qui di segpit® essere determinata quindi solo attraverso
la conoscenza del suo rapporto di smorzaménib cui valore e possibile trovare in letteratura
come dato empirico relativo ad edifici simili saii@ati da terremoti avvenuti in passato [Chopra
Tab. 11.2.1[11]].

La classica matrice di smorzamento e cosi unaim@aione appropriata se la struttura presenta
lungo tutto il suo sviluppo simili meccanismi di emamento. Pud essere quindi applicabile a
edifici a piu piani con sistema strutturale e materutilizzato omogeneo su tutta la sua altezza.
Ricordando che I'equazione del moto di un sisterd®B descritta dalla (2.19) e considerando

nulla la forzante esterna si ha:

mu+cit+ku=20

2.30
estendendo il problema ad un sistema MDOF si atien
mit+cit+ku=0
2.31
dove la soluzione u(t) soddisfa le condizioni attcono:
u=u(0) u=1u(0) 5 32

Esprimendo ora u in termini di modi naturali detema tramite le funzioni di form:
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m®q+cPq+kkeqg=0 a5

Mg+ Cqg+kq=0 034

DoveM e K sono rispettivamente la matrice di massa e la ot rigidezza del sistema, mentre
C e la matrice di smorzamento espressa come:

C=®Tcd 535
La matrice C pud0 essere 0 non essere diagonale, questo dipesltie distribuzione dello
smorzamento nel sistema. Seé diagonale rappresenta n equazioni differenziakatoppiate
nelle coordinate modali gn e in questo caso ldtsta possiede uno smorzamento classico poiché e
possibile effettuare I'analisi modale al sistemae§o sistema ha gli stessi modi di vibrare dello
stesso sistema non smorzato. Al contrario i sistdrai presentano una matrice non diagonale, che
sono i sistemi che ci interessano maggiormentep sigfiniti in modo tale da possedere uno
smorzamento di tipo non classico. Questi sistentoatrario dei precedenti, non sono risolvibili
tramite analisi modale e non possiedono gli stessli di vibrare di un sistema non smorzato.

2.9.2Rayleigh Damping

Il Rayleigh Damping € il metodo di costruzione dathatrice di smorzamento che come accennato
nel capito precedente, si basa sull'utilizzo di dpedi smorzamento: uno proporzionale alla massa
e uno proporzionale alla rigidezza della strutturaprimo luogo si considerano il vettore c di

smorzamento che viene espresso nei due modi séguent

C = dgm 2 36

c=ak

indicando il primo smorzamento ‘mass-proportionaimging’ e il secondo ‘stiffness proportional
damping’. Le costantiog a hanno unita di misura rispettivamente:-sesec. Le matridC in

virtu del principio di ortogonalita che carattedzzmodi, sono diagonali in tutti e due i casi aso
matrici di smorzamento di tipo classico. Dal pudiwista fisico rappresentano lo smorzamento di

un edificio a piu piani secondo lo schema di figRra
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Lo smorzamento proporzionale alla rigidezza viepnesaerato come generato dall’energia di
dissipazione di un piano della struttura in esamentre lo smorzamento proporzionale alla massa e
di piu difficile interpretazione fisica perché dimke dallo smorzamento dato dall’aria che e
inevitabilmente basso per la maggior parte detlgtsire.

Si vedra successivamente come nessuno dei due aameEmé preso singolarmente sia appropriato

bensi si utilizzera una funzione che dipende deagniti.
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Fig.2.7: (a) mass-proportional damping;

(b) stiffness proportional damping

Si riporta qui di seguito il rapporto di smorzaneptima in funzione della massa poi in funzione

della rigidezza. Il coefficiente di smorzamento g&tizzato per I'n-esimo modo di vibrare vale:

Cn = a-UM'n
2.37
e I'ennesimo rapporto di smorzamento relativo albssa:
: apg 1
e r=a—
2 W
£ 2.38

Si nota come il rapporto di smorzamento sia invessge proporzionale alla frequenza natucaie
figura (2.7 a). Il coefficiente a0 puo essere fisgzer ottenere uno specifico valoreEdier ciascun
modo; il pedice i indica infatti‘l-esimo modo:
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a0 = 2 o 2.39

Una volta determinato a0 si trova facilmente larroatdi smorzamento c tramite la (2.36 a) e |l
rapporto di smorzamentptramite la (2.38).
In modo analogo il rapporto di smorzamento promonaie alla rigidezza viene determinato in

funzione del parametro al come descritto dalle ssgéormule:

C, = a,w:M
n 1*“ni*n 2 40
aq
gn = ? Wy
2.41
avendo considerato che:
k® = w*mod
n = n 242

Il rapporto si smorzamento in questo caso aumentaoido lineare con la frequenza naturale figura
(2.8 b). Anche in questo caso il coefficiente ab mssere definito in modo tale da avere un

specifico valore di per ciascun modo. Dalla (2.41) si ha:

a =22/ o 2.43

Noto al e possibile determinare tramite la (2.3&bjatrice di smorzamentoe tramite la (2.41) i
rapporti di smorzamento per ciascun modo.

C’e da sottolineare pero che nessuna delle matratie si ricavano con le formule (2.36) sono
propriamente appropriate per analisi di sistemi MDQa variazione del rapporto di smorzamento
in funzione dio descritta dalla figura 2.8 a, secondo il Choprd] [Aon & coerente con i dati

sperimentali.
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Fig.2.8: variazione del rapporto di smorzamentdunzione della frequenza naturale:
(a) mass-proportional damping e stiffness proportiotamping;

(b) Rayleigh Damping



Al contrario i valori della curva evidenziata neligura 2.8 rispettano, nella maggior parte dei,cas
i dati di tipo sperimentale: questa curva é dddimibme curva di Rayleigh Damping e si basa sulla
seguente assunzione:

c=am + ak 2.44

Mentre il rapporto di smorzameni@er I'n-modo di vibrare vale:

2.45

| parametri a0 e al vengono determinati tramitgplecificazione di due rapporti di smorzametito
e &) per [i-esimo e j-esimo modo rispettivamente. Quiéide &j sono i due valori di smorzamento
di progetto che fissa il progettista a lato dedlel® progettuali per la realizzazione della stmait

e ey

]

In formulazione matriciale si ha:

2.46

Queste due equazioni algebriche hanno come sokizégodeterminazione dei coefficienti a0 e al.
Qual’'ora entrambi i modi avessero lo stesso cdeffie di smorzament§, come avviene nella

maggior parte dei casi, a0 e al si determinanseglente modo semplificato:

Z(Uf(dj
aO T ee——
6 -y 2.47a
: 2
a, —
w; + Wy
: ] 2.47b

Dalla figura 2.8 b si nota come sia la matricedbszamenta che il rapporto di smorzamen§o

varino in funzione della frequenza natural€éella struttura.
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2.9.3 Applicazione del Rayleigh Damping alle struttre

Una volta determinata la frequenza naturale detlattara e fissato il rapporto di smorzamento,
tramite il procedimento sopra descritto € possilitgerminare la matrice di smorzamermo
Andando ad applicare questa procedura ad un prabpeatico i modi i e j, a cui € associato un
particolare&, devono essere scelti in modo tale da assicural@ivragionevoli di rapporto di
smorzamento per tutti i modo che contribuisconmado significativo alla risposta del sistema.

Si consideri ad esempio di prendere in considengzigprimi 4 modi di vibrare di una struttura
caratterizzati all'incirca dallo stesso rapportosdiorzament&. Lo & deve essere precisamente
indicato specialmente per il primo ed il quarto mati vibrare. Fissati questi valori & possibile
determinare anche i rapporti di smorzamento psedondo ed il terzo modo. Questi secondo la
teoria del Rayleigh Damping saranno sicuramenteppooli sia del primo che del quarto modo

come illustrato sommariamente in figura 2.9.

£, /
“* -
Cl -"
= -
E;; /"f
h\-—-"""‘l ;’
c."' \ ..r'
- \ ’___
g
f‘h"h__
" 'Ill‘lllul_1h--|._‘--
- LI
-
0, 0, o o

Natural frequencies @

Fig.2.9: primi 4 modi di vibrare di una strutturarelativi rapporti di smorzamento

Infine per tutti i modi di vibrare maggiori del qua il rapporto di smorzamento cresce in modo
monotono con la frequenza; nella maggior partecdsi questi modi vengono trascurati perché di
scarsa influenza dato che, come si evince dalladi@.9, il valore del rapporto di smorzamento é
via via maggiore.
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2.9.4 Formulazione generale della matrice classick smorzamento

Se si vuole specificare il valore del rapporto mioszamentd& per piu di due modi si deve far uso

della matrice di smorzamento classica in formulaegale cosi espressa:

n—1
g = mz a, [m1k]'
=0 2.48

dove n € il numero dei gradi di liberta del sistesral sono le costanti.
Quindi I'equazione con solo i primi due terminioriha ad essere I'equazione (2.44) del Rayleigh
Damping. Qualora si prenda in considerazione uficemimultipiano di tipo MDOF con j gradi di
liberta e sufficiente sostituire nella (2.48) jpaisto di n. In questo modo e possibile specifigeme
ogni grado di liberta dell’edificio la relativa mie di smorzamento.
Sempre in forma generalizzata il rapporto di smmeatoén varra:

=1

1
oy 201
'fn . E E Iy wy

=0 2.49

| coefficienti al sono specificati dal rapportoginorzamento di ciascun j-esimo modo; determinti
gli al la matricec € nota e si determina tramite la (2.48); il rappalt smorzamento si determina
successivamente tramite la (2.49) per ciascun j.

Durante la valutazione del valore dei rapportirdoszamento si deve fare attenzione che questi non
siano inverosimili; in particolare si deve fareeattione che non siano negativi: infatti valori
negativi di smorzamento fanno si che le vibrazidyere della struttura crescano all’'aumentare del
tempo anziché calare come ragionevolmente ci sittspbbe.

In conclusione, anche se il costo computazionaleadelisi per il calcolo dello smorzamento e
elevato, il Rayleigh damping method € quello w#ito nella maggior parte delle analisi di tipo

pratico di sistemi MDOF, garantendo risultati vemas della matrice di smorzamento
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Capitolo 3: Progetto delle strutture in zona ad alt

sismicita

3.1 Introduzione

Il lavoro prevede la progettazione sismica di stnat equipaggiate con dispositivi dissipativi gcti
viscoso che permette di considerare, allo stesapdesia la dissipazione isteretica, causata dalla
non linearita degli elementi strutturali a segul&dl’utilizzo di fattori di struttura, sia la diggzione
viscosa, dovuta all'inserimento di smorzatori.
In particolare verra eseguito,secondo la normatigente, il progetto di un edificio avente un
fattore di struttura R=4 relativo ad un fattoresdiorzamentd =5%, ed un secondo edificio con un
fattore di struttura R=4 e & =30%.
Il parametroa. € un parametro tale da garantire un uguale o raegdivello di sicurezza della
struttura, ed e definito dalla seguente relazione:

a = Rso/Rs 3.1

dove:
- R30 ¢ il fattore di riduzione delle forze dellitdo aventeg =30%
- R5 € il fattore di riduzione delle forze dell’&édio aventet =5%

Secondo il criterio di uguale o maggiore livellosicurezza la richiesta di duttilita della strugur
avente R=41 e £=30% (R30) deve essere minore o uguale di queltaasta dalla struttura avente
R=4 et=5% (R5), ovvero:

Ld30 = Lds

dove:

- u30 é la duttilita richiesta dall’edificio aventetfare di riduzione delle forze R30

- u 5 e la duttilita richiesta dall’edificio aventetiare di riduzione delle forze R5

Da analisi precedenti risulta che per ottenerédsss domanda di dulttilitae circa uguale a 0,9.

Se ci0 dovesse essere verificato, sarebbe poss#pfdicare ad una particolare struttura
equipaggiata con smorzatori, mantenendo lo stessmtogli capacita duttile e rischio sismico, un

certo fattore di riduzione delle forze R che petmatla struttura I'escursione in campo plastico pu
47



possedendo elementi di smorzamento. Questo peraeatieunire le capacita di smorzamento e

duttili della struttura con un notevole vantagga punto di vista economico.

3.2 Valutazione del coefficienta di Rs e Rsp in funzione del periodo T

Il coefficiente a permette di stimare in modo semplice e immediatcoefficiente riduttivo da
applicare al fattore di riduzione delle forze R3f)'ddificio smorzato in modo tale da avere sotto
sisma uguale resistenza e uguale capacita duttiie stessa struttura senza smorzatori.

Nella figura 3.1 é rappresentato il rapporto traadkfficientea e il periodo T per una duttilita
strutturale variabile da 1 a 6. Si nota che all'antare della duttilita e all'aumentare del periddo
valore del coefficientex si riduce. | valori del coefficiente, tranne che per un solo valore di

duttilita elevata pari a 6, sono tutti compresiara e 1.

Fattore a (media e std) vs duttilita ;. con T=0.5 sec.

1.5
—— 10
1.4H —©°— 15
—— 20
1.3H < «a25
a30 e
1.2H —°— a35 i == +
1.1 z + Iy +
3 14
0.9 1
0.8 . 8 1 + i =
0.7 == = +
0.6 =
0.5
1 2 3 4 5 6

o

Fig.3.1: Valore dix in funzione del periodo e della duttilita strutale

Il fattore a € stato assunto pari a 0,9.
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3.3 Progetto delle strutture

Si considera una maglia strutturale (5 m x 5 neritih ad un edificio di 3 piani destinato a civile
abitazione sito in provincia di Reggio Calabria. 4eelta del sito, zona ad alta sismicita, e stata
determinata dalla presenza dei dispositivi dissipper accentuarne maggiormente la prestazione.
L’edificio presenta una pianta quadrata 10 m x 1@ mn’altezza totale pari a 9,9 m, essendo
l'altezza di interpiano di 3,3 m. L'opera preseBtpilastri lungo la direzione x e 3 pilastri lunigo
direzione y, per un totale di 9 pilastri. Questodeilto e stato studiato appositamente di dimensioni
ridotte per favorire la numerosita e allo stessope la complessita delle analisi svolte. Inoltre
giova rilevare che il presente modello e stato s@tzzato come edificio a telaio, quindi senza
alcun tipo di elemento che possa favorire la dessgme delle forze orizzontali, se non gli elementi
stessi; 'esempio e stato studiato modellando i actbmpleto ripristino della sezione, ipotizzando
'eventuale creazione degli stessi attraverso modestemi di saldatura che possano far lavorare il
nodo in modo rigido.

Per il secondo edificio si considera una magliatgsirale (5 m x 5 m) riferita ad un edificio di 5
piani destinato a civile abitazione sito in provandi Reggio Calabria. La scelta del sito, zona ad
alta sismicita, € stata determinata dalla presedeia dispositivi dissipativi per accentuarne
maggiormente la prestazione. L’edificio presenta pranta quadrata 15 m x 15 m e un’altezza
totale pari a 16,5 m, essendo l'altezza di interpidi 3,3 m. L'opera presenta 4 pilastri lungo la
direzione x e 4 pilastri lungo la direzione y, jpertotale di 16 pilastri. Il presente modello ésta
schematizzato come edificio a telaio, quindi sealzain tipo di elemento che possa favorire la
dissipazione delle forze orizzontali, se non attraw gli elementi stessi; 'esempio € stato stodiat
modellando i nodi a completo ripristino della se®pipotizzando I'eventuale creazione degli stessi
attraverso moderni sistemi di saldatura che postaravorare il nodo in modo rigido.

Le norme tecniche di riferimento sono:

- “Norme Tecniche per le Costruzioni” adottate ¢oB.M. del 14 gennaio 2008 e pubblicate sul
S.0. n. 30 alla G.U. n. 29 del 04/02/2008;

- Circolare 02/02/2009 n.61truzioni per I'applicazione delle «Nuove normeniehe per le
costruzioni» di cui al decreto ministeriale 14 garm2008 (Suppl. Ordinario n.2'fubblicate sul
S.0. n. 30 alla G.U. n. 47del 26/02/2009

Lo studio di questa tesi ha portato anche allazovea di quattro modelli, tutti con stessa maglia
strutturale degli edifici definiti in precedenzaquali indagano i vari fattori che possono aver
influenzato la definizione dei fattori di struttyseescritti dalle vigenti norme; questi fattori y@mo

di seqguito riassunti e sono stati utilizzati indaB dimensionamento della struttura:
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- il modello 1 considera in fase di dimensionamemtto cio che concerne le verifiche relative al
materiale impiegato, I'acciaio, per la definiziodegli elementi trave e colonne (quindi sono state
soddisfatte le verifiche di gerarchia delle resigte le verifiche di deformabilitd agli SLE per le
travi, le verifiche di stabilita per i pilastri, leontemporanea presenza di carichi statici e darich
sismici);

- i modello 2 differisce dal modello 1 poiché nprevede la verifica di gerarchia delle resistenza,
ma basa il dimensionamento basandosi solo suliiceedi stabilita dei pilastri;

- il modello 3 differisce dal modello 2 poiché nprevede la verifica di deformabilita agli SLE;

- il modello 4 considera solo la presenza di casemici.

Il lavoro é stato articolato considerando i duerap@ progettuali tipicamente impiegati:

- APPROCCIO PROGETTUALE TRADIZIONALE : dissipaziomseretica che avviene attraverso
lo sviluppo di comportamenti non lineari, che siduce nella massimizzazione delle capacita
duttili della struttura.

- APPROCCIO PROGETTUALE INNOVATIVO: si basa su tebtwgie innovative di protezione
sismica degli edifici volte a garantire la resigi@rdella struttura a sismi di forte intensita senza
ricorrere alla duttilita degli elementi quale risarprincipale, rendendo minima l'energia trasmessa

dal sisma al sistema strutturale.

L’obiettivo del lavoro & stato combinare i due ami nella stessa struttura affinché si possa
sfruttare entrambi i benefici derivanti dalle sitegapplicazioni progettuali; in particolare: unite
beneficio dovuto alla non linearita del materiatpiidi progettazione tradizionale basata sulla
duttilita degli elementi strutturali, quindi sultapacita della struttura di entrare in campo piajti

al beneficio dovuto all’applicazione di un dispositdissipativo (progettazione innovativa basata
su sistemi di dissipazione in grado di dissiparangparte dell’energia sismica evitando che la
struttura entri in campo plastico). L'introduziogieun sistema di smorzatori aggiuntivi consente, a
parita di energia trasmessa dal sisma alla steuttusenso globale (travi e pilastri piu smorzatori
di massimizzare la quota parte di energia dissipatgli smorzatori e di diminuire cosi la quota

parte di energia elastica immagazzinata negli eiinsgutturali.

3.3.1 Materiali utilizzati

Tali edifici sono realizzati in acciaio, in partlace con un acciaio di tipo S275 per gli edificiatb

e a tre piani; per l'edificio a cinque piani si gilege un acciaio S355. L’acciaio S275 é

caratterizzato dai seguenti valori delle carattiehe meccaniche (cffabellall.3.IX del D.M. 08
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- tensione caratteristica a rottura: w £ 430 N/mni

- tensione caratteristica a snervamento f s = 275 N/mni

- modulo di elasticita normale: sE 210000 N/mrh

Come riportato nel paragrafo 4.2.4.1.1 del D.M. |@&gesistenza di progetto dell'acciaio € definita
attraverso la seguente relazione:

- tensione di snervamento di progetto: yd ¥ flymo = 262 N/mnf

In cui il coefficiente riduttivo della resistenzaratteristicaywo, Si assume pari a 1.08f(. Tabella
4.2.V del D.M. 08.

L’acciaio S355 € caratterizzato dai seguenti vattelie caratteristiche meccaniche (Chabella
11.3.1X del D.M. 08

- tensione caratteristica a rottura: & £ 510 N/mni
- tensione caratteristica a snervamento f s = 355 N/mm
- modulo di elasticita normale: <E 210000 N/mrh

Come riportato nel paragrafo 4.2.4.1.1 del D.M. |@&gesistenza di progetto dell'acciaio € definita
attraverso la seguente relazione:

- tensione di snervamento di progetto: yd = fylymo = 338 N/mmi

In cui il coefficiente riduttivo della resistenzaratteristicaywo, Si assume pari a 1.08f(. Tabella
4.2.V del D.M. 08.

3.3.2 Analisi dei carichi
Per quanto riguarda I'analisi dei carichi, si f@nimento ad un solaio di piano tipo.

Carichi permanenti:

- pavimento 30 kg/mq
- sottofondo 50 kg/mq
- cls alleggerito 40 kg/mq
- getto di completamento 170 kg/mq
- lamiera grecata 30 kg/mq
- tramezze 120 kg/mq
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Totale carichi permanenti 440 kg/mq

Carichi accidentali:

- civile abitazione (Categoria A) 200 kg/mq
Totale carichi accidentali 200 kg/mq
Totale carichi 640 kg/mq

3.3.2.1 Combinazione statica dei carichi allo statiimite di esercizio

Come riportato ngbaragrafo 2.5.8 del D.M. Q&i fini delle verifiche degli stati limite di es®zio,
si definisce la seguente combinazione delle azidambinazione Rara):

Gl + G2 + P + QK1 ¥ 02xQk2 +P03xQk3 + ...
dove:
G1: sono i carichi permanenti portanti;
G2: sono i carichi permanenti portati;
Qki: sono i carichi variabili;
¥ 0i: sono i coefficienti di combinazione.
Nel caso specifico, non si fa distinzione tra iidarpermanenti portanti e i carichi permanenti
portati, e, inoltre, si considera un solo tipo drico variabile, il carico variabile di civile abi#ione
per il piano tipo, e il carico neve per la copeatyper cui risulta:

G1 + Qk1

In particolare, si ha che il peso per unita di sfigie del piano tipo, considerando la combinazione

rara delle azioni statiche allo stato limite diresgo vale:
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3.3.2.2 Combinazione statica delle azioni allo s@atimite ultimo

Come riportato ngbaragrafo 2.5.8 del D.M. Q&i fini delle verifiche degli stati limite
ultimi si definisce la seguente combinazione daf®ni:

Y61XG1 + Ye2X Gy + 7pXP +v01XQu1 + YooX WooXQka + 703X WPozxQua + ...
dove:
G1: sono i carichi permanenti portanti;
G2: sono i carichi permanenti portati;
yGi: sono i coefficienti parziali di sicurezzg3i = 1.35);

vQj: sono i coefficienti parziali di sicurezzgj = 1.5);
Qki: sono i carichi variabili;
YO0i: sono i coefficienti di combinazione

Nel caso specifico, non si fa distinzione tra iidarpermanenti portanti e i carichi permanenti
portati, e, inoltre, si considera un solo tipo diico variabile, il carico variabile di civile abitione
per il piano tipo, e il carico neve per la copeatyper cui risulta:

¥61XG1 +y1xQk1l
In particolare, si ha che il peso per unita di sfigie del solaio del piano tipo e del solaio di
copertura, considerando la combinazione delle astatiche allo stato limite ultimo vale:
Wsolaio tipo= 1.3*440 + 1.5*200 = 872 kg/mq

3.3.2.3 Combinazione delle azioni per analisi sisoad

Nel caso delle costruzioni civili e industrialiverifiche agli stati limite ultimi o di eserciziegono
essere effettuate per la combinazione dell’aziasmisa con le altre azioni come riportapir.
3.2.4 del D.M. 08

Gl + G2 + P + E %¥2jQK|

| cui elementi sono definiti gdar. 2.5.1 del D.M. 08:
- G1 peso proprio di tutti gli elementi strutturali

- G2 peso proprio di tutti gli elementi non struigtis

- P pretensione e precompressione;

- E azioni derivanti dai terremoti;

- Qkj valore caratteristico delle azioni variabili;
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Le azioni variabili Qkj vengono combinate con ileficiente di combinazion&2j, i cui valori
sono forniti nelpar. 2.5.3 Tab. 2.5.1 del D.M. 08per edifici civili e industriali correnti:

¥2j = 0.3 (ambienti ad uso residenziale)

¥ 2j = 0.6 (ambienti ad uso commerciale)

¥ 2] =0 (neve)

¥ 2jxQkj: valore quasi permanente delle azioni \alia

Nel caso specifico, non si fa distinzione tra iidarpermanenti portanti e i carichi permanenti
portati, e, inoltre, si considera un solo tipo diico variabile, il carico variabile di civile abitione

per il piano tipo, e il carico neve per la copeatyper cui risulta:

G1 +3jW2jQK]

In particolare, si ha che il peso per unita di sfipie del piano tipo, considerando la combinazione
delle azioni per I'analisi sismica vale:
Wso|aio tipoz 440 + 0.3*200 = 500 kg/mq

3.3.2.4 Sforzo assiale sul pilastro di base in SLECombinazione rara

L’'area di influenza del generico pilastro (ad etaee dei pilastri di bordo) vale:
Apilastro= 5Mx5m = 25mq per entrambi gli edifici a 3 e pi&ni

Si valuta ora l'incidenza dei carichi sullo sforassiale sul pilastro di base:
Wsolaio tipo= 640 * 25 =16t

Lo sforzo assiale sul pilastro di base, vale:
N pilastro = 16* 3 = 48 t per I'edificio a 3 piani

N pilastro= 16* 5 = 80 t per I'edificio a 5 piani

54



3.3.2.5 Sforzo assiale sul pilastro di base nellarabinazione delle azioni per I'analisi sismica

L’'area di influenza del generico pilastro (ad etaee dei pilastri di bordo) vale:
Apilastro= 5mx5m = 25 mq

Si valuta ora l'incidenza dei carichi sullo sforassiale sul pilastro di base:
Wsolaio tipo= D00 * 25 =12.5t

Lo sforzo assiale sul pilastro di base, vale:
Npilastro= 12.5 * 3 = 37.5 t per I'edificio a 3 piani

N pilasto= 12.5 * 5 = 62.5 t per I'edificio a 5 piani

3.3.2.6 Valutazione dei pesi di piano

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutathéedo conto delle masse associate ai seguenti
carichi gravitazionali:
G1 + G2 £j¥2jQkj

| carichi verticali, a partire dai quali si calcotale masse di piano, sono gli stessi carichi ealiti

che vanno combinati all’'azione del sisma.

3.3.2.7Valutazione dei contributi ai pesi di piano

Viene definito il contributo ai pesi di piano dasicun elemento che costituisce la struttura.
L’area di ciascun solaio vale:

Apiano= 10 *10 =100 mq per I'edificio a 3 piani
Apiano= 15 *15 =225 mq per I'edificio a 5 piani

- Incidenza solaio: Waio tipo= (440 + 0.3*200)*100 = 50 t per I'edificio a 3apii

- Incidenza solaio: Waio tipo= (440 + 0.3*200)*225 = 112.5 t per I'edificio aptani
- Incidenza travi principali (IPE330):t4i princ= 60 m * 49.1 kg/m = 3 t

- Incidenza travi secondarie (IPE200);aWsec= 80 m * 22.4 kg/m = 2 t

- Incidenza pilastri (HE300M): asti = 9*(3.3m * 237.9 kg/m) = 7 t

PESO TOTALE DIPIANO=50+3+2+7=62t
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PESO TOTALE EDIFICIO A3 PIANI=62*3 =186t
PESO TOTALE DI PIANO =1125+3+2+7=1241
PESO TOTALE EDIFICIO A5 PIANI =124 *5 =744t

La massa totale degli edifici risulta:
m = W/g = 186/10 =18.6 t4m
m = Wo/g = 744/10 =74.4 tm

3.3.3 Azioni sismiche di riferimento

Le azioni sismiche di riferimento sono state dédirsulla base déiivelli di intensita sismica”
indicati dalD.M. 14-01-2008

L’'azione sismica € ora valutata in condizioni dimge libero su sito di riferimento rigido a
superficie orizzontale, riferendosi non ad una zersica territorialmente coincidente con piu
entita amministrative, ad un’unica forma spetteaksd un periodo di ritorno prefissato ed uguale per
tutte le costruzioni, come avveniva in precedebeasi sito per sito e costruzione per costruzione,

come prescritto dall@ircolare n.617 del 2009

3.3.3.1 Periodo di riferimento

Secondo la normativd(M. 08) al par. 2.4.3 le azioni sismiche su ciascuna costruzione vemgon
valutate in relazione ad un periodo di riferimexi® che si ricava, per ciascun tipo di costruzione,

moltiplicandone la vita nominaleoer il coefficiente d’'uso &

Vgr = VN xCy
dove:
V\ € la vita nominale dell’opera strutturafea(. 2.4.1;
Cu € il valore del coefficiente d'uso definito, alrime della classe d'usqdr. 2.4.3, come
mostrato inabella 2.4.1}
Nel caso in esame:

V = 50 anni (per opere ordinarie)
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Cu = 1 (classe d’uso I, per costruzioni il cui ugeyede normali affollamenti)
Vr =50 anni

3.3.3.2 Pericolosita sismica di base

Le azioni sismiche di progetto, in base alle quallutare il rispetto dei diversi stati limite
considerati, si definiscono a partire dalfgeficolosita sismica di ba%elel sito di costruzione. Essa
costituisce I'elemento di conoscenza primario petdterminazione delle azioni sismiche.

La pericolosita sismicgér. 3.2 del D.M.0Bé definita in termini di:

- accelerazione orizzontale massima attesanagondizioni di campo libero su sito di riferiment
rigido con superficie topografica orizzontale (cmea di sottosuolo A quale definita@dr. 3.2.3,

- ordinate dello spettro di risposta elastico icederazione ad essa corrispondente Se (T) , con
riferimento a prefissate probabilitd di eccedenga Pcome definite ngbar. 3.2.1 nel periodo di
riferimento \k (forma spettralg

Le forme spettralisono definite, per ciascuna delle probabilita dpbesamento nel periodo di
riferimento Rr , a partire dai valori dei seguenti parametriisudi riferimento rigido orizzontale:

- ag accelerazione orizzontale massima al sito;

- FO valore massimo del fattore di amplificaziomdi@ spettro in accelerazione orizzontale;

- Tc* periodo di inizio del tratto a velocita costa dello spettro in accelerazione

orizzontale.

Sulla struttura si impongono i quattrobiettivi prestazionali”individuati dal documentdision
2000

1) il “livello prestazionaledi “ Fully Operational associato ad un sisma indicato coriefremoto
Frequentg,

2) il “livello prestazionale” di “Operational” associato ad un sisma indicato cofiierremoto
Occasionale?

3) il “livello prestazionaléedi “ Life-Safé associato ad un sisma indicato cormerremoto Rarg

4) il "livello prestazionale” di “Near-Collapse” associato ad un sisma indicato coffierremoto
Molto Raro”.

Di conseguenza, si considereranno i quatttivelli di intensita sismic§ e cioé quello
corrispondente ad un Térremoto Frequente quello corrispondente ad uriTerremoto
Occasionale’} quello corrispondente ad urTérremoto Rard e quello corrispondente ad un

“Terremoto Molto Raro’
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E bene precisare che, per quanto riguarda le difiidei 1ivelli di intensita sismicz% quindi
degli spettri di risposta elastici e di progettsi utilizzeranno i valori di probabilita di ocecenza e
di periodo di ritorno forniti dabD.M. 08.
Nella Tabella 3.2.1 del D.M. 0&ono indicate le probabilita di superamento delioger di
riferimento, cui riferirsi per individuare I'azionsismica agente in ciascuno degli stati limite
considerati.

SLO: Rr=81%

SLD: Rr = 63%

SLV: Rr = 10%

SLC: Rr = 5%

La normativa fornisce i parametri ag, FO, Tc* imZione del periodo di ritornogJ ottenibile
dall' Allegato Amediante I'espressione:

Tr = -Vr/IN(1-RR)

la quale esprime il valore del periodo di ritorndunzione dei due parametrk¥ R :

SLO-> TR =-50/In(1-0.81) = 30 anni
SLD = TR =-50/In(1-0.63) = 50 anni
SLV = TR =-50/In(1-0.1) = 475 anni
SLC > TR =-50/In(1-0.05) = 975 anni

Le mappe di pericolosita sismica definiscono, iseballa latitudine e alla longitudine del sito

considerato (Comune di Feroleto della Chiesa, Ro&idi Reggio di Calabria, zona ad alta

sismicita: longitudine 16.065, latitudine 38.46&PBpartenente alla Zona 1 secondo 'OPCM 3431),
e in funzione del periodo di ritorno dell’eventarsico, i parametri spettrali (Allegato B):

SLO: Tg =30 anni

-ag =0.068 g

-F0 =2.302

-Tc*=0.278 sec

SLD: Tgr =50 anni
-ag=0.092 g
-F0=2.273

- Tc*=0.294 sec
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SLV: Tr =475 anni
-ag=0.268 g
-F0=2.423

- Tc* = 0.365 sec

SLC: TR =975 anni

-ag=0.359¢
-F0=2471
- Tc*=0.39 sec

3.3.3.3 Caratteristiche del sito

Ai fini della definizione dell’azione sismica di @getto, si rende necessario valutare I'effettoadell
risposta sismica locale; la normatiya(. 3.2.3 ci consente di effettuare un approccio semplifica
che si basa sull'individuazione di categorie ditesiolo Tab.3.2.1) e condizioni topografiche di
riferimento (Tab. 3.2.1V). Il terreno del sito considerato appartiene aeditegoria B Rocce tenere e
depositi di terreni a grana grossa molto addensaterreni a grana fina molto consistentper la
guale il coefficiente $di amplificazione stratigrafica puo essere calkola funzione dei valori di

FO e ag, mediante le espressioni fornite nedla. 3.2.V

Ss 1,00< 1,40 — 0,4 FOgg < 1,20

La condizione topografica di riferimento e la categ T1 (superficie pianeggiante, pendii e rilievi

isolati con inclinazione medigl5°), per la quale il coefficienterSli amplificazione topografica e

riportato nellaabella 3.2.1Ved e pari al valore 1.

3.3.4 Spettri di risposta elastici delle acceleraani per SLO, SLD, SLV, SLC

Lo spettro di risposta elastico in accelerazioneespresso da una forma spettrale (spettro

normalizzato) riferita ad uno smorzamento convem® del 5%, moltiplicata per il valore della

accelerazione orizzontale massima ag su sitoatimento rigido orizzontalefdar.3.2.3.2 del D.M.
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08). Gli spettri cosi definiti possono essere utdizper strutture con periodo fondamentale minore
o uguale a4.0 s.
Lo spettro di risposta elastico in accelerazionéedmmponenti orizzontalip@r. 3.2.3.2.1del D.M.

08) € definito dalle seguenti espressioni:

0<T<Tg SC(T):'JQ-S-W-F[-, T + ] (l L H
- Tg n-Kl Tg)/|
TB§T<TC SQ(T):QE-S-]]-FU
; e
T T Ty S@(T):ag-s-n-ﬁ)t T-J
Te-Tp
TD <T SQ(T):Elg-S-I]-FO(C%.)D]

Sia la forma spettrale che il valore ¢j\ariano al variare della probabilita di superaroenél
periodo di riferimento &k, quindi si valuteranno due spettri di rispostesetanei due stati limite
considerati (spettro di risposta elastico delleemazioni per gli stati limite di esercizio SLOper
gli stati limite ultimi SLV).

3.3.4.1 Spettro di risposta elastico delle acceleriani per SLO

Parametri necessari per definire lo spettro:
- T & il periodo fondamentale di vibrazione deliaiiura e si ricava ponendo T 5*6** essendo
C1 un fattore relativo al tipo di materiale debiele H I'altezza totale dell’edificio;
- S e l'accelerazione spettrale orizzontale;
- n e il fattore che si ricava in funzione del coa#fitte di smorzamento viscoso convenziodale
(perg = 5%,n=1);
- FO ¢é il valore massimo del fattore di amplifica® dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 2.303;
- ag e l'accelerazione orizzontale massima alaroa 0.068g;
- S e il coefficiente che tiene conto della categali sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente
S=§x5=1.33
- Tc € il periodo corrispondente all’inizio del tratioselocita costante dello spettro, dato da
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Tc=Ccx Tc =0.37s
dove:
- Tc @ il periodo di inizio del tratto a velocita casta dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 0.278s;
- Cc € un coefficiente funzione della categoria di amiblo, definito nellatabella 3.2.V,in
relazione al valore di Tc* ; per la categoria ditssuolo B:
Ce= 1.1%( Tc* )% =1.42
- Tg € il periodo corrispondente all’inizio del tradello spettro ad accelerazione costante,
Tg=Tc/3=0.12s
- Tp € il periodo corrispondente all'inizio del tratiello spettro a spostamento costante,
To=4ag/g +1.6 = 2.67s

Spettro di risposta elastico delle accelerazioni orizzontali
TR =30 anmi

0.200
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0.100 r/ \
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0.000

0.000 0.500 1.000 1500 2.000 2500 3.000 3500 4.000
T [sec]

Sa [g]

Fig.3.2: Spettro di risposta elastico delle accalaoni orizzontali, adimensionalizzato, caratteattzda
un valore della PGA corrispondente ad un tempdatdimo di 30 anni, o, in modo equivalente,
corrispondente a una probabilita di superamentd’@&1% in un tempo di riferimento pari a 30 anni,
considerando un coefficiente di smorzamento palsi @, calcolato secondo il D.M. 08.

3.3.4.2 Spettro di risposta elastico delle acceleriani per SLD

Parametri necessari per definire lo spettro:
- T & il periodo fondamentale di vibrazione deliaiiura e si ricava ponendo T 5*€** essendo
C1 un fattore relativo al tipo di materiale debiele H l'altezza totale dell’edificio;
- & e l'accelerazione spettrale orizzontale;
-1 € il fattore che si ricava in funzione del coa#fite di smorzamento viscoso convenzioriale
(perg = 5%,n=1);
- FO e il valore massimo del fattore di amplificam dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 2.273;
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- ag e l'accelerazione orizzontale massima algaroa 0.092g;
- S é il coefficiente che tiene conto della categali sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente
S=§x5=131
- Tc e il periodo corrispondente all'inizio del tratioselocita costante dello spettro, dato da
Tc=Ccx Tc =0.41s
dove:
- T¢ & il periodo di inizio del tratto a velocita casta dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 0.294s;
- Cc € un coefficiente funzione della categoria di agmiblo, definito nellatabella 3.2.V,in
relazione al valore di Tc* ; per la categoria ditssuolo B:
Ce= 1.1%( Tc* )% =1.41
- Tg € il periodo corrispondente all’inizio del tradello spettro ad accelerazione costante,
Tg=Tc/3=0.14s
- Tp € il periodo corrispondente all'inizio del tratiello spettro a spostamento costante,
To=4ag/g +1.6 = 1.96s

Spettro di risposta elastico delle accelerazioni orizzontali
Tr =50 anni
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Fig.3.3: Spettro di risposta elastico delle accaldgoni orizzontali, adimensionalizzato, carattesizzda
un valore della PGA corrispondente ad un tempdtdrmo di 50 anni, o, in modo equivalente,
corrispondente a una probabilita di superamentd’'@81% in un tempo di riferimento pari a 50 anni,
considerando un coefficiente di smorzamento pai @, calcolato secondo il D.M. 08.
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3.3.4.3Spettro di risposta elastico delle accelerazioni p&LV

Parametri necessari per definire lo spettro:
- T & il periodo fondamentale di vibrazione deliaiiura e si ricava ponendo T 5*6** essendo
C1 un fattore relativo al tipo di materiale debiele H I'altezza totale dell’edificio;
- S e l'accelerazione spettrale orizzontale;
-1 € il fattore che si ricava in funzione del coa#fite di smorzamento viscoso convenzioriale
(perg = 5%,n=1);
- FO e il valore massimo del fattore di amplificam dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 2.423;
- ag e I'accelerazione orizzontale massima alpaiba 0.268g;
- S e il coefficiente che tiene conto della categali sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente

S=§x5=114
- Tc € il periodo corrispondente all’inizio del tratovelocita costante dello spettro, dato da

Tc=Ccx Tc =0.49s
dove:
- Tc @ il periodo di inizio del tratto a velocita casta dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 0.365s;
- Cc € un coefficiente funzione della categoria di agmiblo, definito nellatabella 3.2.V,in
relazione al valore di Tc* ; per la categoria ditgsuolo B:
Ce= 1.1%( Tc* )% =1.41

- Tg € il periodo corrispondente all’inizio del tratlello spettro ad accelerazione costante,

Tg=Tc/3=0.16s
- Tp e il periodo corrispondente all'inizio del tratlello spettro a spostamento costante,

To=4ag/lg +1.6 = 2.67s
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Spettro di risposta elastico delle accelerazioni orizzontali
TR=475 anm
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Fig.3.4: Spettro di risposta elastico delle accalaoni orizzontali, adimensionalizzato, caratteattzda
un valore della PGA corrispondente ad un tempdatdimo di 475 anni, o, in modo equivalente,
corrispondente a una probabilita di superamento®P6 in un tempo di riferimento pari a 475 anni,
considerando un coefficiente di smorzamento pai @, calcolato secondo il D.M. 08.

3.3.4.4Spettro di risposta elastico delle accelerazioni p&LC

Parametri necessari per definire lo spettro:
- T & il periodo fondamentale di vibrazione deliaiiura e si ricava ponendo T 5*6** essendo
C1 un fattore relativo al tipo di materiale dehiele H l'altezza totale dell’edificio;
- S e l'accelerazione spettrale orizzontale;
- n e il fattore che si ricava in funzione del coa#fitte di smorzamento viscoso convenziordale
(perg = 5%,n=1);
- FO ¢ il valore massimo del fattore di amplifica® dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 2.471;
- ag e l'accelerazione orizzontale massima alaroa 0.268g;
- S e il coefficiente che tiene conto della categali sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente
S=§x5=114

- Tc € il periodo corrispondente all’inizio del tratiovelocita costante dello spettro, dato da

Tc=Ccx Tc =0.52s
dove:
- Tc @ il periodo di inizio del tratto a velocita casta dello spettro in accelerazione orizzontale
uguale a 0.39s;
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- Cc € un coefficiente funzione della categoria di agmiblo, definito nellatabella 3.2.V,in
relazione al valore di Tc* ; per la categoria ditssuolo B:
Ce=1.1%( Tc* )% =1.32
- Tg € il periodo corrispondente all’inizio del tradello spettro ad accelerazione costante,
Tg=Tc/3=0.17s
- Tp € il periodo corrispondente all'inizio del tratiello spettro a spostamento costante,
To=4ag/g +1.6 = 2.67s

Spettro di risposta elastico delle accelerazioni orizzontali
TR =975 anmi
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Fig.3.5: Spettro di risposta elastico delle accalaoni orizzontali, adimensionalizzato, caratteattzda
un valore della PGA corrispondente ad un tempdatdimo di 975 anni, o, in modo equivalente,
corrispondente a una probabilita di superamento®iéb in un tempo di riferimento pari a 975 anni,
considerando un coefficiente di smorzamento pai @, calcolato secondo il D.M. 08.

3.3.4.5 Sintesi delle azioni sismiche di riferiment

Di sequito si riporta in un unico grafico gli speti risposta delle accelerazioni da utilizzarsi,
rispettivamente, in corrispondenza divéllo prestazionalédi “Fully Operational (curva rossa),
del “livello prestazionalédi “Operational” (curva blu), dellivello prestazionaledi “Life-Safé

(curva verde) e délivello prestazionale”di “Near-Collapse” (curve viola).
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j Spettro di risposta elastico delle accelerazioni orizzontali
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Fig.3.6: Spettri di risposta delle acceleraziong, dtilizzarsi, rispettivamente, al “livello prestanale”di “Fully
Operational” (tempo di ritorno pari a 30 anni), dlivello prestazionale” di “Operational” (tempo dritorno pari a 50
anni), al “livello prestazionale” di “Life-Safe” (mpo di ritorno pari a 475 anni) e al “livello preszionale” di
“Near-Collapse” (tempo di ritorno di 975 anni), ceiderando un coefficiente di smorzamento pari &,5calcolati
secondo il D.M. 08.

3.3.5 Spettri di progetto per gli stati limite ultimi

Qualora le verifiche agli stati limite ultimi nonemgano effettuate tramite 'uso di opportuni
accelerogrammi ed analisi dinamiche al passonaidil| progetto o della verifica delle strutture le
capacita dissipative delle strutture possono ess@®se in conto attraverso una riduzione delle
forze elastiche, che tiene conto in modo semptificdella capacita dissipativa anelastica della
struttura, della sua sovraresistenza, dell'incrametiel suo periodo proprio a seguito delle
plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di prageSd(T) da utilizzare, sia per le componenti
orizzontali, sia per la componente verticale, esfmettro elastico corrispondente riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimeefPVR considerata con le ordinate ridotte
sostituendo nelle formubg con 1/q, dove q ¢ il fattore di struttura.
Il valore del fattore di struttura g da utilizzgrer ciascuna direzione della azione sismica, dipend
dalla tipologia strutturale, dal suo grado di ipatisita e dai criteri di progettazione adottati e
prende in conto le non linearita di materiale. Eggm essere calcolato tramite la seguente
espressione:

g =q0 * Kr
dove:
- g0 e il valore massimo del fattore di struttutee aipende dal livello di duttilita attesa, dalla

tipologia strutturale e dal rapportm/al tra il valore dell’azione sismica per il qualevsrifica la
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formazione di un numero di cerniere plastichedalirendere la struttura labile e quello per il qual
il primo elemento strutturale raggiunge la plagtiezione a flessione;

- Kr é un fattore riduttivo che dipende dalle camastiche di regolarita in altezza della costrazip
con valore pari ad 1 per costruzioni regolari itezta e pari a 0,8 per costruzioni non regolari in
altezza.

Nel caso specifico q0 = 4 e Kr = 1, di conseguegzd. Per una probabilita di superamento
Pvr=10% (Stati limite di salvaguardia della vita SL\&d un periodo di ritorno gF9,5

Vr=475anni, lo spettro di risposta di progetto dalteelerazioni, risulta:

Spettro di risposta di progetto delle accelerazioni orizzontah
TR =475 anni
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Fig.3.7: Spettro di risposta di progetto delle alerazioni orizzontali, adimensionalizzato, caraitzato da
un valore della PGA corrispondente ad un tempdtdimo di 475 anni, o, in modo equivalente,
corrispondente a una probabilita di superamentoX®P6 in un tempo di riferimento pari a 475 anni,
considerando un coefficiente di smorzamento pai @, calcolato secondo il D.M. 08.

3.3.6 Concezione strutturale del telaio

Entrambe le strutture sismo-resistente in acciaosstate pensate, in accordo con il proprio
comportamento, interamente come struttura intelatvero composta da telai che resistono alle
forze orizzontali con un comportamento prevalentamdlessionale. In queste strutture le zone
dissipative sono principalmente collocate alleesita delle travi in prossimita dei collegamenti
trave-colonna, dove si possono formare le cerrpéastiche e I'energia viene dissipata per mezzo
della flessione ciclica plastica. Nei paragrafi ®ssivi verra presa in considerazione la
progettazione della struttura considerando quimdunico sistema strutturale che possa contrastare

contemporaneamente sia le azioni verticali sialguelzzontali.
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Lo schema statico che porta i carichi verticalin® schema statico di tipo telaio a nodi rigidi. Si
considera il generico telaio in direzione X, poictéta la simmetria della struttura in pianta e la
regolarita in altezza non & necessario definire direzione maggiormente impegnata. Per quanto
riguarda il telaio in direzione y si assumono quiledstesse dimensioni delle travi e dei pilastri

ricavate per il telaio in direzione x.

3.3.6.1Dimensionamento della trave

Il dimensionamento della trave é stato effettuattadase della verifica di deformabilita dellaviea
stessa; tale verifica € quella piu gravosa perdei in acciaio. La verifica di deformabilita della

trave impone che:
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= E S
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5 QIt I
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Essendo

0 maxlo spostamento nello stato finale, depurato detbatainiziale
0 2lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili

0 1lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanent

0 cla monta iniziale della trave
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Fig.3.8: Definizione degli spostamenti verticalr pe verifiche d’esercizio

Nota la sollecitazione sulla trave in termini dimenti flettenti, si &€ proceduto ricavando il modulo
resistente minimo della sezione, essendeWe*f 4, ai fini poi della verifica in termini di freccia,

la sezione adottata € stata presa leggermenteegpistente. Il profilo adottato quindi per tutte le
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travi principali € I''PE330 per 'edificio a 3 pi@ mentre per I'edificio a 5 piani il profilo adato

e I’ IPE360, le cui caratteristiche sono riportditseguito:
IPE330

h=330mm Wy=713crth
b=160mm Wz=98.5¢ch
tw=7.5mm Wpy=804 crh
tf=11.5mm Wpz=154 cth
r=18mm

S=62.6crm

P=49.1kg/m

ly=11770cnt

1z=788cnt

IPE360

h=360mm Wy=904crh
b=170mm Wz=122cth
tw=8mm Wpy=1019crh
tf=12.7mm Wpz=191crh
r=18mm

S=72.7cmf

P=57.1kg/m

ly=16265cnt

1z=1043cni

Risulta pertanto:
0 max= 16.28 mm < [/250 = 20 mm, essendo | la lungheietia trave paria5m
02=2.6 mm<1/400 = 12.5 mm, essendo | la lunghezza delleetrzari a 5 m.

Le verifica di deformabilita della trave risultadsbsfatta.
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3.3.6.2 Verifica di resistenza della trave

Il momento massimo nella mezzeria della genermeetrvale: M=cl/12=105 kNm

Affinché le verifiche agli stati limite elasticiaano soddisfatte, deve risultare:

Mo
Omax = W < fyd =
ely Ymo

Essendosy,,,,= 210 N/mni e f,,= 262 N/mnf per I'edificio a 3 piani €f,4= 338 N/mni per

I'edificio a 5 piani, la verifica risulta soddistat

3.3.6.3 Dimensionamento del pilastro

Il dimensionamento del pilastro & soggetto nonataifazione dei carichi gravitazionali, quanto
anch’esso a limitazioni determinate in primo luatgda verifica di stabilita, prescritta dalla passa
CNR 10011e ripresa dall'attuale norma, ma soptattiiélla verifica di gerarchia delle resistenze,

punto cardine della filosofia di progettazione basail capacity design, per cui deve risultare:

2Myc 2 Yra2Mpr

Da risultati ottenuti attraverso fogli excel e atterso il programma di calcolo agli elementi finiti
SAP2000 e successivamente confrontati con un altogramma agli elementi finiti dove sono
implementate le nuove norme tecniche per le casinuzRobot Structure della Autodesk, la

sezione adottata per tutti i pilastri risulta esse&n HE300M le cui caratteristiche sono riportate d

seqguito:
= h=340mm 1z=19403cfn
] # 1
9 ! b=310mm Wy=3482cfh
tw=21mm Wz=1251crh
= a4 o
e I & =|  tf=39mm Wpy=4077cth
\}; | r=27mm Wpz=1913cth
! =7 %f 77 SZ3O3CIﬁ
-
b P=237kg/m
= ;: ly=59201cnf
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3.4 Analisi statica equivalente

L’analisi statica equivalente consiste nellappticae di forze statiche equivalenti alle forze di
inerzia indotte dall’'azione sismica e puo essefettefita per costruzioni che rispettino i requisiti
specifici, a condizione che il periodo del modovitirare principale nella direzione in esame (T1)
non superi 2,5 TC o TD e che la costruzione sialegg in altezza.
Per costruzioni civili o industriali che non sumperii 40 m di altezza e la cui massa sia
approssimativamente uniformemente distribuita luhgibezza, T1 pud essere stimato, in assenza
di calcoli piu dettagliati, utilizzando la formus@guente:

T=C*H¥
dove: H é l'altezza della costruzione, in metri] geano di fondazione e Cl vale 0,085 per
costruzioni con struttura a telaio in acciaio, 0@er costruzioni con struttura a telaio in
calcestruzzo armato e 0,050 per costruzioni cots@saaltro tipo di struttura. Sostituendo risulta
L’entita delle forze si ottiene dall’'ordinata delpettro di progetto corrispondente al periodo T1 e
la loro distribuzione sulla struttura segue la fardel modo di vibrare principale nella direzione in
esame, valutata in modo approssimato.

La forza da applicare a ciascuna massa della zostrel € data dalla formula seguente:

Fi = Fy 'Zi.'M/z_ZjW”}
j

| \ ‘ [ , ‘L ( Z’T Wi ' |
F=(F)| 20 ':[Sa-tfl)-i-ﬁ]- = :'a-ﬂ";'.a- S
%‘h ") 03 ") ) 2 ")
N PS>
=lz-Z||= A il gt weyw
. I 3z, I g
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dove:

- Fh = Sd(T1)* W *AMg

- Fi é la forza da applicare alla massa i-esima;

- Wi e Wj sono i pesi, rispettivamente, della massaella massa j;

- zi e zj sono le quote, rispetto al piano di faridae, delle masse i e j;

- Sd(T1) e l'ordinata dello spettro di rispostgpdigetto;

- W é il peso complessivo della costruzione

- A € un coefficiente pari a 0,85 se la costruzionalheeno tre orizzontamenti e se T1<2TC, pari a
1,0 in tutti gli altri casi;

- g € l'accelerazione di gravita.

L’analisi lineare statica consiste sostanzialmamten’analisi lineare dinamica semplificata in cui:

1) non si effettua I'analisi dinamica della costame per determinare i modi di vibrare “naturali”
della struttura e si ipotizza un modo di vibrarenpipale caratterizzato da un periodo T1 calcolato
secondo 'equazione T =;8H** e da spostamenti linearmente crescenti con |zdtetal piano di
fondazione, ai quali corrisponde la distribuzioméodze statiche data dall’espressione per caleolar
la forza da applicare alla massa i-esima (Fi). Ao modo di vibrare si associa un’aliqubtdli
massa partecipante;

2) si calcolano gli effetti dell’azione sismicappaesentata dallo spettro di risposta di progeito,

il solo modo di vibrare principale considerato;

3) non si effettua alcuna combinazione degli dfiettquanto non si considerano modi di vibrare

secondari.
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3.4.1 Sollecitazioni analisi statica equivalente datio 3 gdlI

Di seguito verra riportato il modello a 3 gradiliterta con applicate le forze di piano e le azioni
flettenti, taglianti e assiali sul telaio piu sail@to della struttura:

5 /
{ / i
— — —
) LR /
.-"J a"f ! ,."ll
$B. 38 fov.pdm . Fa 3
L[] 1] L

Fig.3.9: Momenti flettenti derivanti da analisi sitaa equivalente [kKNm]
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Fig.3.10: Azioni taglianti derivanti da analisi gtea equivalente [kN]
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Fig.3.11: Sforzo assiale derivante da analisi siatequivalente [KN]
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3.4.2 Sollecitazioni analisi statica equivalente dttio 5 gdlI

Di seguito verra riportato il modello a 5 gradiliterta con applicate le forze di piano e le azioni

flettenti, taglianti e assiali sul telaio piu sai@to della struttura:

Sh300

26, 69
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Fig.3.12: Momenti flettenti derivanti da analisasita equivalente [KNm]
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Fig.3.13: Azioni taglianti derivanti da analisi gtea equivalente [kN]
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Fig.3.14: Sforzo assiale derivante da analisi siatequivalente [kN]
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3.5 Analisi modale a spettro di risposta

L'analisi lineare dinamica, o modale a spettro idposta, cosi come presentata nelle NTC, é
condotta secondo tre passaggi fondamentali:

1. determinazione dei modi di vibrare “naturalilldecostruzione (analisi modale);

2. calcolo degli effetti dell’'azione sismica, rappentata dallo spettro di risposta di progetto, per
ciascuno dei modi di vibrare individuati;

3. combinazione degli effetti relativi a ciascunduali vibrare.

L’analisi modale consiste nella soluzione delle a&moni del moto della costruzione, considerata
elastica, in condizioni di oscillazioni libere (asza di forzante esterna) e nella individuazione di
particolari configurazioni deformate che costitoiso i modi naturali di vibrare di una costruzione.
Questi modi di vibrare sono una caratteristica peogella struttura, in quanto sono individuati in
assenza di alcuna forzante, e sono caratterizzatendperiodo proprio di oscillazione T, da uno
smorzamento convenziondle caratteristiche proprie degli oscillatori elenan{sistemi dinamici

ad un grado di liberta), nonché da una forma. Teadme per casi particolari, quali quelli per
esempio di costruzioni dotate di sistemi di isolatoee di dissipazione, si assume che i modi di
vibrare abbiano tutti lo stesso valore dello smoato convenzionalepari al 5%.

Qualunque configurazione deformata di una costngioe quindi anche il suo stato di
sollecitazione, puo essere ottenuta come combinazibdeformate elementari, ciascuna con

la forma di un modo di vibrare. Ovviamente, in fiome dell’azione che agisce sulla costruzione,
alcuni modi di vibrare avranno parte piu signifiecatdi altri nella descrizione della conseguente
configurazione deformata. La massa partecipante anodo di vibrare esprime la quota parte delle
forze sismiche di trascinamento, e quindi dei r@ladffetti, che il singolo modo € in grado di
descrivere. Per poter cogliere con sufficiente apgimazione gli effetti dell’'azione sismica sulla
costruzione, e opportuno considerare tutti i moodin eanassa partecipante superiore al 5% e
comunque un numero di modi la cui massa parte@ptmale sia superiore all’'85%, trascurando
solo i modi di vibrare meno significativi in ternniti massa partecipante.

L'utilizzo dello spettro di risposta consente dicodare gli effetti massimi del terremoto sulla
costruzione associati a ciascun modo di vibraréecHéodurante il terremoto gli effetti massimi
associati ad un modo di vibrare non si verificammegalmente nello stesso istante in cui sono
massimi quelli associati ad un altro modo di vibradali effetti non possono essere combinati tra di
loro mediante una semplice somma ma con specifidgdle di combinazione, di natura

probabilistica, che tengono conto di questo sfaséoniemporale.
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Se il periodo di vibrazione di ciascun modo diféeg di almeno il 10% da quello di tutti gli alia,
combinazione degli effetti relativi ai singoli moplud essere effettuata valutando la combinazione
come radice quadrata della somma dei quadrati (8graot of Sum of Squares o SRSS) degli

effetti relativi a ciascun modo, secondo I'esprassi
E=YE?

con E valore combinato dell’effetto ed Ei valordl'dé&etto relativo al modo i. Tale regola deriva
dall'ipotesi che i contributi massimi dei singoliodi non siano correlati e non si verifichino
contemporaneamente.
La possibilita che i massimi contributi modali Sacorrelati puo essere tenuta in conto attravexso |
combinazione quadratica completa (Complete Quad@ambination o CQC):

E =VZZipiEE

con.

- Ej valore dell’effetto relativo al modo |;

- pij coefficiente di correlazione tra il modo i enilodo j.
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3.5.1 Modi di vibrare e sollecitazioni edificio a 3dI

Si riporta il listato dell’analisi in termini di nab di vibrare, frequenze proprie e masse partetipan

al moto dell’edificio a 3 gradi di liberta:

TABLE: Modal Periods And Frequencies

OutputCase | StepType | StepNum | Period |Frequency | CircFreq | Eigenvalue

Text Text Unitless Sec Cyc/sec | rad/sec | rad2/sec2
MODAL Mode 1|0.586064 1.7063| 10.721 114.94
MODAL Mode 2|0.151555 6.5983 | 41.458 1718.8
MODAL Mode 310.072454 13.802| 86.719 7520.2
MODAL Mode 410.040268 24.834| 156.03 24347
MODAL Mode 5(0.035124 28.471| 178.89 32001
MODAL Mode 6|0.034205 29.235| 183.69 33742
MODAL Mode 7|0.031116 32.138| 201.93 40775
MODAL Mode 8| 0.02909 34.376| 215.99 46651
MODAL Mode 9| 0.02908 34.388 | 216.07 46686
MODAL Mode 10|0.024708 40.472| 254.29 64666
MODAL Mode 11| 0.02433 41.101| 258.25 66691
MODAL Mode 12|0.023546 42.47| 266.85 71208
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Fig.3.15: Primi quattro modi di vibrare della sttuta

Di seguito sono riportate le azioni flettenti, iagti e assiali sul telaio piu sollecitato delleugiura:
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Fig.3.14: Momenti flettenti derivanti da analisi dede spettro drisposta [KNm]
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Fig.3.15: Azioni taglianti derivanti da analisi male spettro di risposta [kN]
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Fig.3.16: Sforzo assiale derivante da analisi medgbettro di risposta [kN]
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3.5.2 Modi di vibrare e sollecitazioni edificio a Hdl

Si riporta il listato dell’analisi in termini di nab di vibrare, frequenze proprie e masse partetipan

al moto dell’edificio a 5 gradi di liberta:

TABLE: Modal Periods And Frequencies
OutputCase | StepType | StepMum | Period |Frequency| CircFreq |Eigenvalue
Text Text Unitless Zer Cyc/sec | rad/sec | rad2/sec2
MODAL Mode 1| 0.959919 1.0418 6.5455 42844
MODAL Mode 2| 0.283991 3.5212 22.125 489.5
MODAL Mode 3| 0.142935 6.9967 43.962 19326
MODAL Mode 4| 0.08392 11.245 70.661 4993
MODAL Mode 5| C.066734 14.974 094.083 8851.6
MODAL Mode 6| 0.063052 15.86 99.651 95304
MODAL Mode 7| 0.06187 16.163 101.55 10313
MODAL Mode 5| 0.0461%6 21.647 136.01 15499
MODAL Mode &l 0.045692 21.886 13751 18909
MODAL Mode 10| 0.045493 21.981 138.11 13075
MODAL Mode 11| 0.045224 22112 138.93 19303
MODAL Mode 12| 0.043738 22.864 143.66 20637
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Fig.3.17: Primi quattro modi di vibrare della sttuta
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Fig.3.18: Momenti flettenti derivanti da analisi dade spettro drisposta [KNm]
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Fig.3.19: Azioni taglianti derivanti da analisi male spettro di risposta [kN]
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Fig.3.20: Sforzo assiale derivante da analisi medspettro di risposta [kN]

90



3.6 Procedura analitica per la definizione del mod® B

Dopo avere determinato le sollecitazioni sullatttima si determinano i profili e quindi le resisten
dei pilastri e delle travi sia per la struttura @teefattore di struttura R5=4&5%, che chiameremo
modello A, sia per la struttura avente un fattarstdittura R30= Ro e £=30%, che chiameremo
modello B. La procedura per definire i profili dabdello B e identica a quella del modello A.

In questo caso pero, il momento di snervamentoadshuttura equipaggiata con smorzatori, si

calcola nel modo seguente:

_— Mefﬂ.sz'sm +M — Mebisz’sm ; ;?30 —[—ﬂ/f—
¥ elBgrav ~ eldgrav
Ry, a - R
[ 50 | M srisiom _| M0
M 0 +; ﬂd{g&ig?‘av . (M wd MeL‘ig?‘av) + ‘Mei,{g?av
o B8 R, &z
| Mo 10
MUL'B == i M A = M@L-igrav 1- .

La progettazione del modello B, edificio in accianzona ad alta sismicita, segue dunque una
nuova procedura per la valutazione della resistelerd elementi travi e colonne. Questo modello
oltre a presentare una riduzione percentuale dedzone degli elementi, determinata dalla
riduzione della resistenza degli stessi attravdiapplicazione delle formule sopra citate, e

equipaggiata con i dispositivi dissipativi di tipscoso.

| dispositivi di tipo viscoso seguono la legge E *=v* in cuic [12] € stato assunto pari a:

- N +1
Cj =& Wy My - sm—

Nella formula sono presenti:

- lo smorzamento convenziondeliverso dal 5% e calcolato secondo la formulaabiBer:

N=4/10/(5+&) 0,55

- la frequenza del primo modo di vibrare dellatstmaw; = 21/T;
- la massa totale dell’edificio ()
- il numero di piani dell’edificio (N)
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- il numero di smorzatori presenti per piano (n)

| dispositivi dissipativi di tipo viscoso sono statodellati considerando quindi il coefficienterc i
un modello in serie in cui la rigidezza della malatata assunta tendente all'infinito (per fatesti
assume la rigidezza assiale dell’elemento colommdtaimente adiacente al dissipatore di un ordine
di grandezza superiore), proprio per permetteréelathento smorzatore il comportamento
puramente viscoso. Il modello B é stato quindi pttego utilizzando per i pilastri dei profili
HE340B e per le travi dei profili IPE270, avenddeauto infatti una riduzione del valore del
momento resistente, decurtato sia per i carichiisische per quelli gravitazionali, da cui ricavdre
modulo di resistenza minimo della sezione, dalfndgone analitica precedentemente accennata;

sostituendo infatti il rapportg30/o. = 0,5/0,9 si ottiene:

_ [ Mo el
J.M:L.B Er M:l'_r.[ +M£M§Tﬂ' ]. .
o o«

M, =056M ,+044M,,

1B
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Capitolo 4: Verifica delle strutture tramite analisnon

lineari

4.1 Procedura manuale per la definizione della cuevdi capacita (analisi pushover)

La capacita di una struttura di resistere all’ewesismico dipende dalle sue capacita deformative e
dalla sua duttilita. | metodi di analisi elastiengono conto del comportamento non lineare della
struttura tramite il fattore di struttura che petteali ridurre lo spettro di risposta elastico. §ue
metodi perdo non possono cogliere cambiamenti nedf@osta caratteristica della struttura che si
verificano man mano che singoli elementi si comgoaostin modo duttile. Inoltre non si ha nessuna
informazione sulla domanda di anelasticita nelfatgira. | metodi di analisi statica non lineare,
invece, permettono di cogliere questi aspetti dinaoslosi un utile strumento in particolare in fase
di verifica, laddove € necessario valutare la ausadtra fattori di struttura assunti e reale capaci
di duttilita della struttura [4].

L’analisi statica non lineare consiste nell'appleal sistema MDOF i carichi gravitazionali ed un
sistema di forze orizzontali che sia inizialmenteambito elastico e che porti, man mano che si
aumentino gli step di carico, al raggiungimentdedebndizioni ultime. Gli spostamenti orizzontali
che si sviluppano a seguito dell’applicazione ddiktribuzione di forze rappresentano il punto di
controllo di questa analisi. Il metodo Pushover;Spingi-oltre” consiste nell’applicare alcune
distribuzioni di forze via via crescenti sulla stua, le quali hanno il compito di spingere in q@am
non lineare la struttura fino a portarla al coltas3ale risposta pertanto deve essere ottenuta
mediante una analisi non lineare tenendo contodeili effetti di non linearita del materiale
(formazione di cerniere plastiche, svergolamentldmenti compressi, snervamento di elementi in
trazione), sia degli effetti del secondo ordineirigunon linearita di tipo geometrico) qualora esse
assumano un valore non trascurabile.

Operativamente si possono individuare le seguastii f

- Si sceglie una distribuzione di forze o una fomndistribuzione

- Si applica il carico verticale e successivamentello orizzontale di base dell’analisi Pushover

- Si traccia la curva forza spostamentdjlel sistema MDOF

- Si usa lo spettro di risposta elastico per ottetteedomanda di spostamento
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- Si confrontano gli stati limite imposti

All'inizio del primo step di carico la strutturasdttoposta all’azione di forze sismiche equivalénti
predeterminata distribuzione. Il primo passo diicmaravra termine in corrispondenza del
moltiplicatore delle forze orizzontali corrispondeml primo snervamento.

Si possono avere sostanzialmente due meccanisrllasso:

1) Meccanismo di collasso di piano

2) Meccanismo di collasso globale

Il metodo proposto prevede, inoltre, la definiziatedla curva di Pushover “a mano” di un edificio
intelaiato. L’analisi & stata eseguita un piano pelta, ma questo non esclude che si possa
ragionare sull'intero edificio contemporaneamerit@biettivo € quindi quello di definire una
Pushover a livello di piano, sotto I'ipotesi assudi legame costitutivo elastico indefinitamente
plastico per I'elemento pilastro (sotto questa&ggtnon si rischia il raggiungimento del collasso

del primo pilastro snervato, prima che gli altfagiri si snervino).

4.1.1 Meccanismo di collasso di piano

Modellati i singoli piani della struttura come telshear-type, si assume la seguente

schematizzazione per il pilastro:

Sono quindi noti i coefficienti di ripartizione (@wdo adottato per tutti i pilastri lo stesso pajfié
le relative forze ripartite per il numero di pilagtresenti a livello di piano (si tenga presengdiad
forte approssimazione in termini di rigidezza reddda struttura). Per ogni pilastro si puo caloela
la resistenza allo snervamentparpressoflessione, da esprimersi in termini didor

Ry € quindi quella forza che produce un momento masgiari a:

My =R, *h/2

da cui segue:
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Ry = My *2/h

Per quanto riguarda la definizione della singolazdo orizzontale da applicare per piano,
inizialmente si puo scegliere un qualsiasi valpueché sia concettualmente basso da far rimanere
la struttura in campo elastico lineare. Aumentagdesta forza, si ottiene il primo snervamento nel
pilastro che cede per primo e si definisce questaafFa. Successivamente si ottengono i valori Fb,
Fc,... fino ad ottenere quella forza per cui tugilastri sono snervati.

Definito il parametrooi = Ry / Ry dell'i-esimo pilastro (in cui Re la resistenza a flessione o a
taglio, Fy € la forza che entra nell'i-esimo pilastro), chppresenta quanto é resistente il pilastro
rispetto a quanto assorbe in merito alla proprgadezza traslazionale, € possibile conoscere
'ordine di snervamento dei pilastri. Calcolandovari ai degli i-pilastri, la forza di primo
snervamento sara quella ottenuta moltiplicandoiaaf b di partenza per il minore degli trovati:
guesto parametro rappresenta il coefficiente malépvo della pushover.

Per semplicita si propone il seguente esempiodeori

Si suppongal <a2 <a3 e si tenga presente che i tre pilastri possonbearappresentare tre

gruppi di pilastri (si puo infatti calcolare relativo a pilastri aventi stesse caratteristiche).

Risulta:

Fa =ael*FO1 + al*F02 + a1*FO03 = Ryl +al*F02 + a1*F03 rappresenta la forza che snerva il
primo pilastro o il primo gruppo di pilastri;

Fb = a1*FO1 + a2*F02 + a2*F03 = Ryl + Ry2+a2*F03 rappresenta la forza che snerva il
secondo pilastro o il secondo gruppo di pilastri;

Fb =al1*FO1 + 02*F02 + a3*F03 = Ryl + Ry2+ Ry3Jappresenta la forza che snerva il terzo
pilastro o il terzo gruppo di pilastri.

Risulta utile definire il beneficio plastico di sttura rapportato alla forza di primo snervamerdo F

_Fb _ al+F01 + a2+F02 + a2+F03 _Ryl+ ZFOi
" Fa «al1*F01 + a1l *F02 + a1 *F03 ol XFOi

Bb

_Fc  al+F01 + a2+F02 + a3 +xFO3 Ryl + Ry2+ Ry3
" Fa ol1+FO01 + al+F02 + al*F03 al * XF0i

Pc
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4.1.2 Meccanismo di collasso globale

Questo procedimento rappresenta il secondo ca#e ljpar lo studio delle curve di pushover basato
sull’attivazione del meccanismo globale. In queséxonda trattazione si indaga anche sulla
formazione delle cerniere plastiche all’estremigdledtravi; parte del momento continua ad essere
trasferito al pilastro in due configurazioni:

a) caso pilastro di bordo

b) caso pilastro centrale

Sulla base di questa curva, si ricavera una cuguavalente di un sistema elastoplastico ad un
grado di liberta (SDOF elastoplastico equivalenig)juale sara utile per la determinazione della
richiesta di spostamento (o richiesta di duttilda)la struttura. Infatti, questa metodologia dalési
consiste nel verificare non dei valori di sollezitme, ma si effettua definendo degli stati limite
direttamente sulla curva di pushover.

Lo scopo di questa analisi e di:

- valutare i rapporti di sovra resistenza (primasfitizzazione - meccanismo di collasso);

- verificare I'effettiva domanda anelastica deglifiei;

- valutare la capacita degli edifici.

4.1.3 Confronto pushover manuale vs pushover FEM

Il confronto tra la curva di capacita ottenuta ¢amprocedura manuale e quella ottenuta attraverso
un’analisi svolta tramite un programma agli eleméniti, come ad esempio il software SAP2000,
serve a definire il margine di errore percentudle sicuramente si ottiene calcolando la curva a
mano; da questo nascono due osservazioni fondalnenta

1) L’effettiva rigidezza della struttura viene di fattrascurata con la schematizzazione del
telaio tipo shear-type, percio rispetto al modéileM si rilevano delle discordanze in termini di
valori delle forze.

2) E importante tenere in conto dell’effetto deglirgicmormali derivanti dai piani superiori per

affinare ulteriormente il modello.
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4.2 Applicazione pushover edificio a 1 grado dillerta

Il sistema ad un grado di liberta é stato introalattirante la fase di studio per agevolare le fasi
successive, ovvero rendere concettualmente pitettoril procedimento di studio per edifici
MDOF. Di seguito viene riportata una procedura nadauli validazione del sistema ad un singolo

grado di liberta e il confronto con il modello crea&on il programma agli elementi finiti SAP 2000.

4.2.1 Meccanismo di collasso di piano

Viene riportato lo schema logico delle fasi pedédinizione della forza di snervamento durante il

meccanismo di collasso di piano:

1 FASE

1)f:

=
|

C
[

3 FASE TOTALE
M=F4 / (Rp + 6Re)] FI/4
T Ty B /pﬂn : [I- Rp/ ®Rp + 6RO] FI/4

= %

[1=Rp/(Rp = 6R)] FI/4

Considerando le sezioni adottate coerentementdl condello creato in SAP 2000, ovvero per |
pilastri un HE180A e per la trave un IPE220, rigult

Wel,pil = 293.6 cm3 (da sagomario)

My = fyd Wel = (2750/1.05)* 293.6 = 7 tm

FI/4(1+Rp/(Rp+6Rt)) = My

2100000 - 2510
F-33 330
1+
4 2100000 - 2510 2100000 - 2772

330 +6 500

=7tm

F=714t=71kN
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4.2.2 Meccanismo di collasso globale

Viene riportato lo schema logico delle fasi perdefinizione dell'incremento della forza di
snervamento durante il meccanismo di collasso tgoba

1 FASE
OF o 5 :éfl_,—]\ ,,cs"ﬁ DM =(DF / 231
_ Ly
2 FASE
s
Rp
2100000 - 2510
F-l 330 AF - 1
— 1 + = my
2100000 - 2510 , , 2100000 - 2772 2
330 500
2100000 - 2510
aF-1_ o FeL) 330
2 MY~ )1 T 2100000 - 2510 2100000 - 2772

330 +6 500

AF =2/3.3(7-4.77) = 1.35
F2=F+AF=7.14 + 1.35=8.49 t = 85 kN
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4.2.3 Confronto pushover manuale vs pushover FEM

Di seguito viene riportato il grafico della curvacdpacita ottenuta con il programma agli elementi

finitit SAP 2000; si puo evidenziare una certa atidirtra i valori ottenuti con i calcoli manuali e
quelli ottenuti tramite calcolatore:

Curva di capacita 1GDL

a 0.05 01 0.15 0.2

spostamento [m]
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4.3 Pushover modello A edificio a 3 piani

Di seguito vengono riportati i risultati dell’ansilistatica non lineare effettuata sul modello A

dell’'edifico a 3 piani tramite il programma agleatenti finiti SAP 2000.
Viene riportato in particolare il meccanismo dilaeso della struttura e la curva pushover per

calcolare lo spostamento di snervamento dellatsteut

R T — S ——
A — T —
I - T
I
J
i P> L
(1] (] (1]
Y | e C D E

Fig.4.1: Meccanismo di collasso della struttura A

Sono evidenziate in giallo le cerniere plastichatl'ahalisi risulta che le cerniere plastiche si

formano prima su tutte le travi e inseguito suagiiti come richiesto dal principio di gerarchialelel

resistenze.
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Si puo notare dal grafico come nella situazionetsuintecedente il collasso della struttura, it
elementi della struttura si siano plasticizzati.

Lo spostamento a snervamento risul{fag=8.1cm.Lo spostamento di snervameniy, a cui e
associata la forza di snervamento Fy, e statcolato tramite una curva bilineare. Tale cunsiagéa

determinata dalla curva di pushow@ponendo l'uguaglianza delle aree sottese datier2e.

Pushover Modello A 3 piani

800

700 -~
600 /

500 /

400 /

300

200 /
100 /

0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4
Spostamento [m]

Forza [kN]

Fig.4.2: Curva di pushover modello A 3 piani

Pushover Modello A 3 piani

Forza [kN]

w b U
o
o

—

0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12 0.14 0.16 0.18 0.2 0.22 0.24

Spostamento [m]

Fig.4.3: Bilatera equivalente modello A
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4.3.1 Pushover modello A edificio a 5 piani

Di seguito vengono riportati i risultati dell’ansilistatica non lineare effettuata sul modello A
dell'edifico a 5 piani tramite il programma agleeatenti finiti SAP 2000.
Viene riportato in particolare il meccanismo dilaeso della struttura e la curva pushover per

calcolare lo spostamento di snervamento dellatsteut

Z
g [ T—> x | |
[ | 1 |
B | o T D .

Fig.4.4. Meccanismo di collasso della struttura A

Sono evidenziate in giallo le cerniere plastichall'@halisi risulta che le cerniere plastiche si
formano prima su tutte le travi e inseguito suagiiti come richiesto dal principio di gerarchialelel

resistenze.Si puo notare dal grafico come nellaagibne subito antecedente il collasso della

struttura, tutti gli elementi della struttura sasdp plasticizzati.
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Lo spostamento a snervamento risWl{ag=12 cm.Lo spostamento di snervameniyg, a cui e
associata la forza di snervamento Fy, e staltcolato tramite una curva bilineare. Tale cunsiaga

determinata dalla curva di pushow@ponendo l'uguaglianza delle aree sottese datier?e.

Pushover Modello A 5 piani
1600

1400

1200 -

1000 /

g00

Forza [kN]

a00
400 /
200

0 01 0.2 0.3 0.4 a5
Spostamento [m]

Fig.4.5: Curva di pushover modello A 5 piani

4.4 Pushover modello B edificio a 3 piani

Il modello B e stato definito nelle sue sezioni danprocedura analitica definita nel paragrafo
precedente. Di seguito sono riportati il meccanisinmollasso della struttura, la curva pushovdr e i

valore dello spostamento di snervamento valutatniie il programma agli elementi finiti SAP
2000.
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Fig.4.6: Meccanismo di collasso della struttura B

Lo spostamento a snervamento risultege7,8 cm.Lo spostamento a snervamerdp, a cui e
associata la forza di snervamento Fy, e stalcolato tramite una curva bilineare. Tale cunsiaga

determinata dalla curva di pushow@ponendo I'uguaglianza delle aree sottese datier2e.
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Pushover Modello B 3 piani

500

450

400 //
_ 350 /
g 300 /
o 250 /
E 200 /

150

100 /

s0 |/

0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5
Spostamento [m]

Fig.4.7: Curva di pushover modello B edificio aidrp
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4.4.1 Pushover modello B edificio a 5 piani

Il modello B e stato definito nelle sue sezioni danprocedura analitica definita nel paragrafo
precedente. Di seguito sono riportati il meccanisinoollasso della struttura, la curva pushovdr e i
valore dello spostamento di snervamento valutatniie il programma agli elementi finiti SAP
2000.

“
M"._-.!;!J:.
—e ¢ 8 +—

e &

A
S
~
o
o ff-’.
'_.f.h;‘}
-\"\LH..
| | L) X ™ |
[ 1] [ 1] L[] [ L]
L& o ic D L

Fig.4.8: Meccanismo di collasso della struttura B
Lo spostamento a snervamento risuliee7,8 cm.Lo spostamento a snervamerdp, a cui e

associata la forza di snervamento Fy, e statcolato tramite una curva bilineare. Tale cunsiagéa

determinata dalla curva di pushow@ponendo l'uguaglianza delle aree sottese datigr?e.
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Pushover Modello B 5 piani

800

Forza [kN]
=Y
O
[}

200

a 01 02 03 0.4 0.5

Spostamento [m]

Fig.4.9: Curva di pushover modello B edificio aiarp

4.5 Analisi dinamiche non lineari time-history

L’'analisi non lineare dinamica consiste nel calcdéla risposta sismica della struttura mediante
integrazione delle equazioni del moto, utilizzando modello non lineare della struttura e gli
accelerogrammi.

L’analisi dinamica non lineare e sicuramente ibtgh analisi piu completo a disposizione: permette
di conoscere sollecitazioni e deformazioni dei mendella struttura nel tempo. D’altra parte é
anche quello piu complesso e la sua applicazioctgede particolare attenzione. Due sono gli
aspetti piu delicati. Il primo consiste nella indiwazione di un modello che sia in grado di
descrivere il comportamento post-elastico sottdi @c carico e scarico degli elementi e la
conseguente dissipazione di energia. Il secondsistennella scelta degli accelerogrammi da
utilizzare come input: essi devono infatti esseygresentativi degli eventi attesi nella zona inécu
situato I'edificio [4].

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possoncseee verificati mediante 'uso di accelerogrammi, o
artificiali o simulati o naturali. Ciascun accelgramma descrive una componente, orizzontale o
verticale, dell’azione sismica; I'insieme delle t@mponenti (due orizzontali, tra loro ortogonali e
una verticale) costituisce un gruppo di accelenogna[6].

La durata degli accelerogrammi artificiali deveegesstabilita sulla base della magnitudo e degli
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altri parametri fisici che determinano la sceltbwiddore diag e di §

Gli accelerogrammi artificiali devono avere unotsedi risposta elastico coerente con lo spettro
di risposta adottato nella progettazione. La caseron lo spettro elastico € da verificare in base
alla media delle ordinate spettrali ottenute cagiviersi accelerogrammi, per un coefficiente di
smorzamento viscoso equivaledteel 5% [6]. L'ordinata spettrale media non dewespntare uno
scarto in difetto superiore al 10%, rispetto abbarispondente componente dello spettro elastico, in
alcun punto del maggiore tra gli intervalli 0,15s270s e 0,15s + 2T, in cui T e il periodo
fondamentale di vibrazione della struttura in carafastico, per le verifiche agli stati limite ultim

e 0,15s+1,5T, per le verifiche agli stati liendi esercizio.

L'uso di accelerogrammi generati mediante simulagialel meccanismo di sorgente e della
propagazione € ammesso a condizione che sianoadetgnte giustificate le ipotesi relative alle
caratteristiche sismogenetiche della sorgente endeko di propagazione [6].

L’analisi dinamica non lineare ha lo scopo di vafetil comportamento dinamico della struttura in
campo non lineare, consentendo il confronto trdildatrichiesta e duttilita disponibile, nonché di
verificare l'integrita degli elementi strutturaleinconfronti di possibili comportamenti fragili.

In questa sede l'analisi time history sara utiliazaer determinare lo spostamebtaichiesto dalle
strutture, sia per il modello A che per il modeBotramite il programma agli elementi finiti
SAP2000.

Le analisi sono state svolte considerando setel@ogrammi diversi spettro compatibili con il sito
considerato.

Per ognuno di questi sara calcolato lo spostamecigesto, e iR finale sara calcolato come
media di tutti i5Ri calcolati per ogni accelerogramma.

Gli accelerogrammi, generati con il programma Sieng&ono riportati nelle seguenti figure:
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Time history 1
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Fig.4.10: Accelerogramma 1
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Fig.4.11: Accelerogramma 2
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Fig.4.12: Accelerogramma 3
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Fig.4.13: Accelerogramma 4
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Fig.4.14: Accelerogramma 5

Fig.4.15: Accelerogramma 6



Time history 7
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Fig.4.16: Accelerogramma 7

4.5.1 Time History modello A edificio a 3 piani
I risultati delle analisi dinamiche non lineari #eoper il modello A sono i seguenti:
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Fig.4.17: Time History 1
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Fig.4.18: Time History 2
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Fig.4.19: Time History 3
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Fig.4.20: Time History 4
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Fig.4.21: Time History 5
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Fig.4.22: Time History 6
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Fig.4.23: Time History 7

Gli spostamenti richiesti risultano:

Time History 1:0r1 =8 cm

Time History 2:6g2> = 8,4 cm
Time History 3:6g3 = 9,2 cm
Time History 4:0r4 = 8,3 cm
Time History 5:0r5 = 9,3 cm
Time History 6:6gs = 8,5 cm
Time History 7:6g7= 8,9 cm

Lo spostamento richiest@ra € calcolato come la media degli spostamenti rathialla struttura

per ogni accelerogramma. Risulta:

Ora = 8.6 cm
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4.5.2 Time History modello B edificio a 3 piani
| risultati delle analisi dinamiche non lineari ffegper il modello B sono i seguenti:

Pl o TIME

120,

B
JOINT12

-&0,

-83,
a.o 2.0 4.0 6.0 B.O 10,0 120 14.0 16,0 130 200

Fig.4.24: Time History 1B
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Fig.4.25: Time History 2B
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Fig.4.26: Time History 3B
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Fig.4.27: Time History 4B
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Fig.4.28: Time History 5B
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Fig.4.29: Time History 6B
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Fig.4.30: Time History 7B

Gli spostamenti richiesti risultano:
Time History 1:0r1=7,9 cm
Time History 2:0r> = 8,4 cm
Time History 3:6g3 = 8,4 cm
Time History 4:6g4 = 8,3 cm
Time History 5:0r5 = 8,1 cm
Time History 6:0rs = 8,3 cm
Time History 7:6g7= 8,03 cm
Lo spostamento richiesi@rg € calcolato come la media degli spostamenti rethialla struttura
per ogni accelerogramma. Risulta:
Org = 8.2 Cm
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4.5.3 Time History modello A edificio a 5 piani

I risultati delle analisi dinamiche non lineari #eoper il modello A sono i seguenti:

mip TIME
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|
|
|
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Fig.4.31: Time History 1
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Fig.4.32: Time History 2
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Fig.4.33: Time History 3
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Fig.4.34: Time History 4
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Fig.4.35: Time History 5
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Fig.4.36: Time History 6
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Fig.4.37: Time History 7

Gli spostamenti richiesti risultano:

Time History 1:0r1 = 15.31 cm
Time History 2:6g2 = 14.82 cm
Time History 3:6g3 = 13.74 cm
Time History 4:0r4 = 14.31 cm
Time History 5:0rs = 15.41cm
Time History 6:6re = 14.6 cm

Time History 7:6g7= 15.35 cm

Lo spostamento richiest@ra € calcolato come la media degli spostamenti rathialla struttura

per ogni accelerogramma. Risulta:

ora = 15cm
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4.5.4 Time History modello B edificio a 5 piani

| risultati delle analisi dinamiche non lineari ffegper il modello B sono i seguenti:

“ari TIME

oo

E=F.}

JDINT24

[=X-]

B =F.]

‘o0 2,0 23 5.0 =4 ‘on 128 14,0 “§5,0 18,0 2an

Fig.4.38: Time History 1B

win? TIME

JOINT24

Fig.4.39: Time History 2B
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Fig.4.40: Time History 3B
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Fig.4.41: Time History 4B
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Fig.4.42: Time History 5B
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Fig.4.43: Time History 6B
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Fig.4.44: Time History 7B

Gli spostamenti richiesti risultano:

Time History 1:0r1 = 6.6 cm
Time History 2:6g> = 6.1 cm
Time History 3:6g3 = 5.7 cm
Time History 4:0r4 = 5.8 cm
Time History 5:0r5 = 6.9 cm
Time History 6:6ge = 5.8 cm
Time History 7:6g7= 5.5 cm

Lo spostamento richiestigg € calcolato come la media degli spostamenti rathialla struttura

per ogni accelerogramma. Risulta:

Org = 6.1 Cm
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4.6 Risultati e conclusioni

Calcolati gli spostamenti di snervamento e gli smoenti richiesti della due strutture, si € potuto
calcolare la duttilita richieste per il modello Aratterizzato da un fattore di struttura q=4 eofatt

di smorzamentd=5%, e quella per il modello B avente g4 £=30 doven=0,9.

Per I'edificio a 3 piani le richieste di duttilitésultano:

Modello A: puga = draldya = 1.16

Modello B: ugg = re/dys = 1.05

Per I'edificio a 5 piani le richieste di duttilitésultano:

Modello A: puga = draldya = 1.25

Modello B: pgg = dra/dys = 0.55

La richiesta di duttilita del modello B dell’edifaca 5 piani risulta minore di 1 poiché la strudgtur
soggetta agli accelerogrammi considerati restaampo elastico, mentre quella della struttura A
risulta maggiore di 1 poiché la struttura sottopasili stessi accelerogrammi si snerva.

Di seguito vengono riportati i grafici che evidesnzo le curve di capacita delle strutture analizeate
le domande di spostamento:

Curve di capacita e domande di spostamento_3 GDL A-B

B0
700 /,,..--
500

500 / b‘
400 °

Forza [kM]
g8 g
N
oe®

0 0.05 01 0.15 0.2 0.25
Spostamento [kN]

Fig.4.45 : Curve di capacita e domande di spostamedificio a 3 piani
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Fig.4.46. : Curve di capacita e domande di spostamedificio a 5 piani

130



Capitolo 5: Verifica del comportamento non linearei

strutture a telaio in acciaio

5.1 Definizione del problema

La verifica del comportamento non lineare delleitstire analizzate in questa tesi serve a valutare
I'effettiva coincidenza tra la richiesta di dutillidelle strutture e il fattore di riduzione defiteze
adottato inizialmente in fase di progetto secormdadenti norme [6]. Si determina a questo punto il
valore dello spostamento massimo in sommita. E gossibile individuare la dulttilita strutturale
relativa all’edificio non smorzato dotato di cagadiuttile. Questo si traduce essenzialmente nella
verifica del principio di uguale spostamento, selmoui deve risultare:

Ma=0q
Dalle analisi svolte e riportate nei capitoli préesti, per i modelli progettati e verificati second
D.M. 14/01/08 il principio di uguale spostamentaingene verificato. Da cio € nata l'idea basata
sulla definizione di alcuni parametri che involatdaenente potessero influenzare i fattori di
struttura prescritti nel decreto.
Questi fattori vengono di seguito riassunti e setadi utilizzati in fase di dimensionamento delle
strutture:
- il modello 1 considera in fase di dimensionamemitto cio che concerne le verifiche relative al
materiale impiegato, I'acciaio, per la definiziodegli elementi trave e colonne (quindi sono state
soddisfatte le verifiche di gerarchia delle resigte le verifiche di deformabilitd agli SLE per le
travi, la contemporanea presenza di carichi statearichi sismici);
- il modello 2 differisce dal modello 1 poiché nprevede la verifica di gerarchia delle resistenza;
- il modello 3 differisce dal modello 2 poiché nprevede la verifica di deformabilita agli SLE;
- il modello 4 considera solo la presenza di casgmici.
Da questi modelli si e valutata l'influenza deitéat analizzati nei riguardi della definizione dell
richiesta di duttilita e in particolare si nota cmrdal modello 1 al modello 4 ¢’ una maggiore

coincidenza trag € q.
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5.2 Scelta delle condizioni di progetto

Per la definizione delle condizioni di progetto &ts utile definire inizialmente il problema
elementare ad un grado di liberta; il portale defimla un comportamento tipo shear-type ha da
subito mostrato I'effettiva attendibilitd della teo proposta nella presente dissertazione, ovvero
'influenza dei parametri studiati e sopraelencati.

Successivamente il problema é stato spostato auatgdiu gradi di liberta, e precisamente a tre e a
cinque gradi di liberta, tutto questo per validalteriormente la tesi iniziale, secondo cui glifexli
cosi calcolati secondo il D.M.14/01/08 [6] siandet#fvamente verificati secondo una eccessiva
dose di sicurezza, rappresentata dai quattro fab@raelencati e considerati secondo 'autore del
lavoro possibili parametri di influenza del componento delle strutture in acciaio.

E doveroso sottolineare il fatto che a parte il gilsd1 di ciascun telaio, tutti gli altri modellon
sono assolutamente da prendere in consideraziorterimini di sicurezza e prestazioni delle
strutture stesse, poiché non risultano verificationdo le vigenti norme, bensi sono esclusivamente
modelli creati per lo studio proposto in questookav E inoltre necessario sottolineare il fatto che
determinate verifiche sono imprescindibili per lagsa in opera della struttura e la sua regolaae vit
prestazionale proprio per il tipo di materiale aan si € scelto di operare e definire gli elementi
trave e colonne, come ad esempio la verifica dhiilita delle travi, poiché com’e noto dalla teoeia
tecnica delle costruzioni, il materiale acciaio i@ poggetto a deformabilita che a verifiche di
resistenza.

Per ogni telaio di diverso grado di liberta verraranalizzati quattro modelli come definiti nel
capitolo precedente in termini di curve di capa@ta@lomanda di spostamento per verificare |l
principio di ugual spostamento.

5.3 Definizione dei quattro modelli di studio

| quattro modelli sono definiti nel modo seguente:

- il modello 1 considera in fase di dimensionamemitto cio che concerne le verifiche relative al
materiale impiegato, I'acciaio, per la definiziodegli elementi trave e colonne (quindi sono state
soddisfatte le verifiche di gerarchia delle resigte le verifiche di deformabilitd agli SLE per le
travi, la contemporanea presenza di carichi statearichi sismici);

- il modello 2 differisce dal modello 1 poiché nprevede la verifica di gerarchia delle resistenza;

- il modello 3 differisce dal modello 2 poiché nprevede la verifica di deformabilita agli SLE;
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- il modello 4 considera solo la presenza di casemici.

La tabella riassuntiva che segue evidenzia il tpacciaio utilizzato per ogni edificio, le sezioni
adottate per elementi trave e colonne, lo spostaimdinsnervament@y e quello ultimosR ed
infine il rapporto tra i due, ovvero la richiestadiittilita u, che secondo la teoria proposta deve
risultare prossima o uguale al fattore di struttadattato in fase di progetto (il fattore adottato

g=4 per tutte le strutture).

Edificio 1 GDL Acciaio | Sezioni | &v [m] ER{media)_
TRAWI 5275 IPE220 0.029 0.054 138
PILASTRI 5275 HE180A
TRAWI 5275 IPE220 0.041 0.081 1 08
PILASTRI 5275 HE1404
] = TRAWI 5275 IPE1AD
Modello 3 0.042 0.111 2.64
) | PILASTRI 5275 HE1204
k. TRAVI 5275 IPE1OC
Modello 4 0.042 0.144 343
PILASTRI 5275 IPE120

Edificio 3 GDL Acciaio | Sezioni | &y [m] ﬁR(mEdia)_

TRAVI 5275 IPE330 0.075 0.087 116
PILASTRI 5275 HE300M

TRAVI 5275 IPE330 0.083 0.102 123
PILASTRI 5275 HE280B
TRAVI 5275 HE1204A

; 0.075 0.19 253
| PILASTRI 5275 IPELS0

Vi TRAVI 5275 IPELGBO 0.072 0.22 306
PILASTRI 5275 IPE1BO

Edificio 5 GDL Acciaio | Sezioni | &y [m] ER{media)_

TRAWI 5355 IPE3B0D

0.12 0.15 b5
PILASTRI 5355 HE300M

TRAWI 5355 IPE3G0D 011 0.15 136
PILASTRI 5355 HE320B
=] B TRAVI 5355 HE2404

Modello3 0.075 0.23 3.07
i | PILASTRI 5355 IPE3G0D
= TRAWI 5355 HE1404A

‘Modello 4 0.072 0.24 333
! PILASTRI 5355 IPE200

Tabella 5.1: Definizione dei modelli studiati eulisti
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5.4 Definizione delle curve di capacita dei modelli

Le curve di capacita delle strutture sono stataveate tramite il programma agli elementi finiti

SAP2000. Di seguito vengono messe a confrontoadgtigucurve per ogni tipologia di edificio.

5.4.1 Edificio a 1 grado di liberta

Gli elementi, travi e colonne, che compongono itgiaanodelli (M1, M2, M3, M4) del telaio ad un
grado di libertd sono definiti nella Tabella 5.%lld figura 5.1 sono rappresentate le quattro curve
di capacita con le relative domande di spostamettémute tramite analisi dinamiche non lineari di
tipo time history. Dalle curve si evince subito dhgotesi di telaio shear-type che si formalizza
nella definizione del problema a mano non € evigl@ente rappresentata, in quanto le curve
presentano una doppia cuspide nel tratto di snesmtordella struttura; questo puo essere spiegato
considerando che la trave che costituisce il castudio non € infinitamente rigida. La richiesta d
duttilita che e prossima al fattore di strutturatato € quella relativa al modello numero 4, come
definito in Tabella 5.1.

Curve pushover M1-M2-M3-M4 _1 GDL

50

a0

70 /

/_‘6—

60

/ —_M1
® TH M1

50 e = y

/ —
® TH. M2

M3
® TH M3

- M4

30 ; FY Y ¥ ] e e =

o~ TH_Ma
10 / A

0 0.02 0.04 0.06 0.08 1 K 0.12 0.14 0.16 0.18 0.2
spostamento[m]

forza [kN]

0

Fig.5.1: Curve di capacita e domanda di spostamexlificio ad 1 grado di liberta
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5.4.2 Edificio a 3 gradi di liberta

Gli elementi, travi e colonne, che compongono itgjaanodelli (M1, M2, M3, M4) del telaio a tre
gradi di liberta sono definiti nella Tabella 5.1elMd figura 5.2 sono rappresentate le quattro curve
di capacita con le relative domande di spostamettiémute tramite analisi dinamiche non lineari di
tipo time history. La richiesta di duttilita chepgossima al fattore di struttura adottato &€ quella
relativa al modello numero 4, come definito in Ti&bB.1.

Curve pushover M1-M2-M3-M4_3 GDL

700 -

®
500 / .S. —_1A
| — —n
= | e
S 00 I 9 A

ST
/ / ® TH_IA
® TH 2A
/ ® TH_3A
/ o TH_AA
RV

=2 - ; i
0 4

0 0.05 LT 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45
spostamento[m]

Fig.5.2: Curve di capacita e domanda di spostamexdiificio a 3 gradidi liberta
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5.4.3 Edificio a 5 gradi di liberta

Gli elementi, travi e colonne, che compongono itgaamodelli (M1, M2, M3, M4) del telaio a
cinque gradi di liberta sono definiti nella Tabedld. Nella figura 5.3 sono rappresentate le quattr
curve di capacita con le relative domande di spostao ottenute tramite analisi dinamiche non
lineari di tipo time history. La richiesta di diitth che & prossima al fattore di struttura adottat

guella relativa al modello numero 4, come defimtdabella 5.1.

Curve pushover M1-M2-M3-M4_5 GDL
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Fig.5.3: Curve di capacita e domanda di spostamexdtificio a 5 gradi di liberta
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5.5 Risultati e conclusioni

| risultati salienti delle analisi svolte in questapitolo possono essere riassunti nella Tabellalb.
particolare si evince come la definizione dei quathodelli sia la conferma della tesi iniziale,
ovvero della effettiva influenza dei quattro aspafiniti inizialmente, che si ricordano essere:

- il modello 1 considera in fase di dimensionamentto cio che concerne le verifiche relative al
materiale impiegato, I'acciaio, per la definiziodegli elementi trave e colonne (quindi sono state
soddisfatte le verifiche di gerarchia delle resigee le verifiche di deformabilita agli SLE per le
travi, la contemporanea presenza di carichi statearichi sismici);

- il modello 2 differisce dal modello 1 poiché noprevede la verifica di gerarchia delle resistenza;

- il modello 3 differisce dal modello 2 poiché nprevede la verifica di deformabilita agli SLE;

- il modello 4 considera solo la presenza di casemici.

Il lavoro svolto ha voluto quindi dimostrare comal passaggio da fase di progetto delle strutture,
in cui si definisce un fattore di struttura o diuzione delle forze, a fase di verifica delle $tm,
attraverso analisi statiche non lineari (tipo pw&np e analisi dinamiche non lineari (tipo time
history), seguendo le normative vigenti [6] ci siaa discordanza tra richiesta di duttilita della
struttura, espressa come il rapporto tra lo spastéorultimo e lo spostamento di snervamento della
struttura, e fattore di struttura adottato. In dosione gli effetti dei fattori analizzati in quest
capitoli sono evidenti in termini di richiesta ditdlita. In particolare i valori ottenuti dalle almsi

condotte sui tre edifici possono essere riassantiecsegue:

EDIFICIO 1 GDL

TH1 TH2 TH3 TH4 TH5 TH6 TH7 | SR [m]
31 [m] 0.056 0.06 0.055 0.053 0.048 0.05Q2 0.0%5 9.05
52 [m] 0.082 0.092 0.07 0.082 0.073 0.087 0.082 D.08
03 [m] 0.094 0.15 0.094 0.1 0.135 0.104 0.097 0.111
34 [m] 0.123 0.13 0.125 0.11 0.17% 0.18 0.165 0.144
Media spost ultimbR [m] | Snervamentdéy [m] Richiesta duttilitqud

0.054 0.039 1.38

0.081 0.041 1.98

0.111 0.042 2.64

0.144 0.042 3.43

137



EDIFICIO 3 GDL

TH1 TH2 TH3 TH4 TH5 TH6 TH7 OR [m]
51 [m] 0.08 0.084 0.092 0.083 0.093 0.085 0.089 .08
52 [m] 0.104 0.107 0.101 0.096 0104 0.102 0.099 .10
33 [m] 0.161 0.21 0.198 0.185 0.194 0.174 0.182 0.19
34 [m] 0.23 0.276 0.196 0.205 0.198 0.204 0.251 0.22
Media spost ultimbR [m] | Snervamentdéy [m] Richiesta duttilitqud
0.087 0.075 1.16
0.102 0.083 1.23
0.19 0.075 2.53
0.22 0.072 3.06
EDIFICIO 5 GDL
TH1 TH2 TH3 TH4 THS5 TH6 TH7 OR [m]
51 [m] 0.153 0.148 0.137 0.143 0.154 0.146 0.154 50.1
82 [m] 0.148 0.149 0.142 0.145 0.147 0.143 0.143 4%.1
33 [m] 0.241 0.234 0.213 0.225 0.204 0.238 0.249 30.2
34 [m] 0.203 0.281 0.213 0.268 0.234 0.23 0.254 0.24

Media spost ultimbR [m]

Snervamentdy [m]

Richiesta dulttilitaud

0.15 0.12 1.25
0.145 0.11 1.36
0.23 0.075 3.07
0.24 0.075 3.33
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Conclusioni

Analisi condotte

Durante il periodo di tesi sono stati sviluppagi &argomenti che vengono di seguito menzionati:

1) Sviluppare esempi applicativi di progettazione stenthe accoppia i benefici dati da:
i) duttilita degli elementi strutturat> DISSIPAZIONE ISTERETICA
i) capacita dissipativa di smorzatori viscesDISSIPAZIONE VISCOSA

2) Determinare l'influenza di alcuni fattori/aspettil comportamento strutturale di edifici in
acciaio.

3) Sviluppare una procedura manupks la definizione della curva di capacita dettetture o
curva di PUSHOVER.

Risultati ottenuti

L’obiettivo cardine della tesi era quello di ottemesecondo itriterio di uguale o maggiore livello
di sicurezzauna richiesta di duttilita della struttura aveRte4a e £E=30% (R0, modello B) minore
o uguale di quella richiesta dalla struttura avéttd e£=5% (R modello A), ovvero:

Hd30= Mds
dove:

Lds € la duttilita richiesta dall’edificio avente fatéodi riduzione delle forze R=v

LdA € la duttilita richiesta dall’edificio avente fatéodi riduzione delle forze R=4

In particolare per I'edificio a 3 piani le richiestli duttilita risultano:

Modello A: pga = 6ra/dya = 1.16

Modello B: pgg = 6re/dys = 1.05

Mentre per I'edificio a 5 piani le richieste di diita risultano:

Modello A: pga = 6ra/dya = 1.25

Modello B: pgg = 6re/dys = 0.55

La richiesta di duttilita del modello B dell’edifaca 5 piani risulta minore di 1 poiché la strudtur
soggetta agli accelerogrammi considerati restaampo elastico, mentre quella della struttura A
risulta maggiore di 1 poiché la struttura sottopasili stessi accelerogrammi si snerva.

In generale é risultatpds minore dipda € quindi si € ottenuto comunque un maggiore liveilo

sicurezza.
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Per il principio di ugual spostamento la richiedtaduttilita delle strutture deve essere uguale al
fattore di riduzione delle forze adottaie=€)); in realta questo non si verifica per gli eleligelli di
sicurezza adottati dalle vigenti normative. Condjaesi fa riferimento alla seconda parte della tesi
in cui si e trattato alcuni aspetti che potessefloeénzare il comportamento sismico degli edifici i
acciaio; in conclusione gli effetti dei fattori dizaati sono evidenziati in termini di richiesta di
duttilita. In particolare i valori ottenuti dallenalisi condotte sui tre edifici evidenziano cheosibl

modello numero 4 tende alla verifica del principio.

In ultima analisi, si & determinata una proceduaauale di definizione della curva di capacita delle
strutture di facile sviluppo e comprensione, ma sheaffinata pud essere un utile strumento di
analisi per il progettista, per avere quanto memenmdine di grandezza delle forze di snervamento

delle strutture e di conseguenza del valore ditspasnto corrispondente.

Sviluppi futuri

1) Studio di strutture che presentino sistemi di corégnti come diagonali (es. Croce di
S.Andrea) e confronto ulteriore con modello A e B.
2) Sviluppo di una formulazione per definire il valadel coefficiente di smorzamento per

strutture che non presentino telai a nodi rigidi.

3) Sviluppo la teoria di definizione manuale dellavaudi capacita delle strutture considerando
eventualmente cosa accade dopo la fase di snert@rdeh primo pilastro (o gruppi di

pilastri).

4) Verifica degli aspetti evidenziati per le strutture acciaio e che ne influenzano il

comportamento nelle strutture in c.c.a. e confi@ntan i risultati ottenuti.

5) Sviluppare altri edifici sia in acciaio che in acper ulteriori confronti.

140



Bibliografia

[1] F.M. Mazzolani, R. Landolfo, G. Della Corte, Baggiano, Edifici con struttura di acciaio in

zona sismicag IUSS Press

[2] V. Nunziata, Teoria e pratica delle strutture in accidiolerza edizione ampliata e aggiornata
agli Eurocodici strutturali e al DM 14/01/08, Daftaccovio Editore

[3] G. Ballio, F.M. Mazzolani, Strutture in acciait, Hoepli
[4] L. Petrini, R. Pinho, G.M. Calvi,Criteri di progettazione antisismica degli edificiUSS Press
[5] F.Masi, "Costruire in acciait, Sesta edizione, Biblioteca Tecnica Hoepli

[6] “Norme Tecniche per le Costruzidadottate con il D.M. del 14 gennaio 2008 e putsik sul
S.0. n. 30 alla G.U. n. 29 del 04/02/2008.

[7] Circolare 02/02/2009 n.61MBtruzioni per l'applicazione delle «Nuove normeniehe per le
costruzioni» di cui al decreto ministeriale 14 garm2008 (Suppl. Ordinario n.2"hubblicate sul
S.0. n. 30 alla G.U. n. 47del 26/02/2009.

[8] Chia-Ming Uang, Comparison of seismic force reduction factors ugsed.S.A. and in Japan”
Boston, 1991.

[9] B. Borzi, A.S. ElnashaiRefined force reduction factors for seismic desigmperial College of
Science, Technology and Medicine, Department ofl @wd Environmental Engineering, Imperial
College Road, London, SW7 2BU, UK 29 July 1999

[10] Michel Bruneau, Chia Ming Uang, Andrew Whit&aKDuctile Design of Steel Strucutfes
Mc Grow Hill 1998.

[11] Anil K. Chopra, ‘Dinamics of Structures — Theory and AllicationEtthquake Engineeririg

Prentice-Hall, Berkekey, 1995.
141



[12] S.Silvestri, G.Gasparini, T.TrombettA ‘Five-Step Procedure for the Dimensioning of Misco
Dampers to Be Inserted in Building Structdre®urnal of Earthquake Engineering.

142



