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Introduzione

La maggior parte delle strutture che costituiscono il patrimonio edilizio
esistente € caratterizzata da una concezione strutturale non sismica;
pertanto, le problematiche di valutazione della risposta sismica di tali
edifici e di riduzione della vulnerabilita degli stessi costituiscono un a-
spetto fondamentale della ricerca in campo ingegneristico. Per questo
motivo una parte delle normative sismiche vigenti in campo nazionale
(OPCM 3431, 2005; Norme Tecniche per le Costruzioni, 2008), europeo
(Eurocodice 8) ed internazionale (FEMA 356) ¢ dedicata alla valutazio-
ne delle prestazioni sismiche di edifici esistenti.

La valutazione delle prestazioni sismiche di un edificio esistente ri-
chiede accorgimenti in parte differenti da quelli adottati per edifici di
nuova realizzazione.

In primo luogo, &€ necessario uno sforzo volto a raggiungere una
buona conoscenza delle proprieta dell’edificio stesso. A tal proposito, &
opportuno rimarcare come le costruzioni esistenti riflettano lo stato del-
le conoscenze al tempo della loro realizzazione. Esse possono, inoltre,
presentare difetti di impostazione e realizzazione, degradi, danneggia-
menti dovuti a precedenti sismi o possono essere state interessate da
modificazioni significative a seguito di interventi strutturali difficil-
mente ricostruibili a posteriori.

Un altro aspetto cruciale nella valutazione delle prestazioni sismi-
che degli edifici esistenti e la verifica nei confronti di meccanismi di col-
lasso di tipo fragile. Tali meccanismi sono, infatti, favoriti dall’assenza
di accurati dettagli costruttivi quali, ad esempio, una buona staffatura
dei pilastri o un buon confinamento dei nodi.
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Infine, la valutazione delle prestazioni sismiche di edifici esistenti
non puo prescindere dalla verifica nei confronti di meccanismo di col-
lasso di tipo duttile. A tal proposito, pero, € necessario sottolineare co-
me 1 tradizionali metodi di verifica lineari adottati per edifici di nuova
realizzazione non siano immediatamente applicabili anche per edifici
esistenti. Gli edifici di nuova realizzazione, infatti, sono progettati in
accordo al criterio di gerarchia delle resistenze in modo da promuovere
meccanismi di collasso globali. Pertanto, ¢ possibile tener conto del
comportamento non lineare della struttura e della sua duttilita ridu-
cendo le azioni simiche di progetto mediante un valore appropriato del
fattore di struttura. Nel caso di edifici esistenti, invece, il meccanismo
di collasso non € noto a priori. Pertanto, non sono disponibili criteri og-
gettivi per la definizione del fattore di struttura ed e opportuno valuta-
re in modo esplicito il danneggiamento della struttura in termini di
spostamenti e rotazioni plastiche.

Nella presente tesi sono analizzate le prestazioni sismiche di un e-
dificio esistente in cemento armato alla luce delle indicazioni delle piu
recentl normative in zona sismica. In particolare, nel primo capitolo
della tesi sono evidenziate le problematiche generali inerenti la verifica
sismica degli edifici esistenti. Nel secondo capitolo e descritto I'edificio
oggetto di studio ed € condotto un progetto simulato dello stesso in ac-
cordo alle normative vigenti negli anni 60 e *70. Nel terzo capitolo sono
condotte le verifiche strutturali con riferimento ai meccanismi di collas-
so di tipo fragile con particolare attenzione rivolta al comportamento
dei nodi. Infine, nel quarto capitolo viene condotta la verifica con rife-
rimento al meccanismi di collasso di tipo duttile.



Capitolo 1
PROBLEMATICHE

1. Introduzione

Le problematiche legate alla valutazione degli edifici esistenti sono no-
tevoli.

Nella valutazione della sicurezza degli edifici esistenti bisogna te-
ner conto che la costruzione riflette lo stato delle conoscenze al tempo
della sua realizzazione, possono essere stati utilizzati metodi di proget-
tazione che non garantiscono una buona sicurezza, e materiali di scarsa
qualita rispetto a quelli attualmente adottati (come l'utilizzo di barre
lisce e di calcestruzzo con bassi valori di resistenza).

Nelle strutture possono essere presenti, ma non evidenti, difetti di
impostazione e realizzazione (come la mancanza di staffe nei pilastri e
ai nodi e difetti nella ripresa di getto) o degradi (come la carbonatazione
del calcestruzzo e la corrosione dell’armatura). In alcuni casi la costru-
zione puo essere stata soggetta ad azioni, anche eccezionali, ad esempio
terremoti, incendi, esplosioni, i cui effetti non sono completamente ma-
nifesti.

Inoltre l'assetto attuale delle strutture puo non essere quello previ-
sto originariamente, in quanto la struttura puo essere stata interessata
da modificazioni significative mediante interventi strutturali difficil-
mente ricostruibili a posteriori (quali sopraelevazioni o ampliamenti
dell’edificio, cambi di destinazione d’uso con significative variazioni dei
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carichi) che possono aver condizionato significativamente la risposta al-
le sollecitazioni sismiche.

A fronte di una elevata conoscenza richiesta, spesso non € disponi-
bile alcuna documentazione sul progetto delle strutture e sulla loro rea-
lizzazione e reperire informazioni precise e affidabili risulta molto com-
plesso.

Una limitata conoscenza della struttura determina problemi legati
alla difficolta di individuare con sufficiente accuratezza alcune caratte-
ristiche strutturali quali la geometria, 1 dettagli costruttivi e le proprie-
ta meccaniche dei materiali.

Disporre, quindi, della documentazione tecnica dell’edificio, proget-
to originario con dettagli costruttivi completi e certificati di prova origi-
nali, € molto importante per raggiungere una accurata conoscenza
dell’edificio. In assenza di documentazione, € necessario conoscere
lanno di costruzione per poter reperire tutte le informazioni possibili
sulla normativa, sui metodi di progettazione e sulle tecniche costruttive
locali all’epoca della costruzione dell’edificio. Sulla base di queste in-
formazioni e possibile fare un “progetto simulato” dell’edificio definendo
sezioni, quantita e disposizione delle armature adottate dal progettista.
Il “progetto simulato” andra poi confrontato con il rilievo e con 1 dati
forniti da indagini in situ e in laboratorio.

Nel definire i modelli strutturali si dovra tener conto che la geome-
tria, 1 dettagli costruttivi, 1 materiali sono definiti e la loro conoscenza
dipende solo dalla documentazione disponibile e dal livello di approfon-
dimento delle indagini conoscitive, che la conoscenza delle proprieta
meccaniche dei materiali risente della omogeneita dei materiali
all'interno della costruzione e del livello di approfondimento delle inda-
gini conoscitive e della loro affidabilita e infine che 1 carichi permanenti
sono definiti e la loro conoscenza dipende dal livello di approfondimento
delle indagini conoscitive.

Pertanto, la valutazione della sicurezza ed il progetto degli inter-
venti sono affetti da un grado di incertezza diverso da quello degli edifi-
ci di nuova progettazione. Si dovranno quindi utilizzare metodi di ana-
lisi e verifica dipendenti dalla completezza e affidabilita delle informa-
zioni disponibili; inoltre nelle verifiche si dovranno utilizzare adeguati
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coefficienti di sicurezza (fattori di confidenza), che modificano i parame-
tri di capacita in funzione del livello di conoscenza relativo a geometria,
dettagli costruttivi e materiali.

2. Problematiche di modellazione

Per analizzare il comportamento della struttura occorre definire un
modello per l'edificio. L’edificio non € costituito solo dalla struttura, ma
anche da elementi non strutturali, occorre quindi definire quali elemen-
ti considerare, quali trascurare e definire uno schema geometrico.

2.1. Modellazione della struttura

La schematizzazione della struttura di un edificio multipiano con telaio
tridimensionale & sicuramente la schematizzazione pit completa.

Una struttura spaziale ad n piani con masse concentrate negli im-
palcati, indeformabili nel loro piano, &€ un sistema a 3 n gradi di liberta,
cioé con 3 gradi di liberta (una rotazione e due traslazioni) per ciascun
piano. La struttura ha quindi 3 n modi di oscillazione libera e ciascun
modo implica contemporaneamente sia rotazione che entrambe le com-
ponenti di traslazione.

Se la struttura e dotata di due assi di simmetria, 1 modi di oscilla-
zione sono disaccoppiati, cioe vi sono n modi che comportano solo la tra-
slazione in una direzione, n modi che comportano solo la traslazione in
direzione ortogonale ed n modi che comportano solamente la rotazione.
In tali casi, poiché la struttura per effetto del sisma trasla, ma non ruo-
ta, puo essere studiata con schema piano.

L’OPCM 3431 al punto 4.4 stabilisce che gli edifici regolari in pian-
ta, 1 cul requisiti sono stabiliti al punto 4.3.1, possono essere analizzati
considerando due modelli piani separati, uno per ciascuna direzione
principale. Le NTCO08 al punto 7.2.6 stabiliscono che il modello della
struttura deve essere tridimensionale e non € citata la possibilita di po-
ter utilizzare lo schema piano nel caso di edifici regolari. Tuttavia, poi-
ché nel caso di regolarita in pianta la struttura per effetto del sisma ha
comportamento disaccoppiato, lo schema piano é del tutto equivalente a
quello tridimensionale.
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Un’altra problematica che riguarda la modellazione delle strutture
¢ legata all’ipotesi di impalcato rigido nel proprio piano. Tale ipotesi,
verosimile nel caso di strutture con solaio in latero-cemento, puo pero
cadere in difetto ad esempio nel caso in cui siano presenti nell'impalcato
fori di notevole dimensione.

2.2. Modellazione degli elementi non strutturali.

L’osservazione dei danni subiti da edifici durante eventi sismici ha evi-
denziato come la presenza delle tamponature sia in grado di influenzare
significativamente la risposta sismica degli edifici intelaiati.

Le tamponature contribuiscono in  misura  sostanziale
all'incremento di rigidezza e di resistenza della struttura, risultando in
pratica indispensabili a impedire il crollo di edifici i cui elementi strut-
turali sono stati progettati per resistere soltanto alle azioni verticali o
nel ridurne sensibilmente 1 danni alla struttura; tuttavia la loro pre-
senza puo anche essere causa di danni alla struttura.

Le tamponature assorbendo parte del sisma possono contribuire a
ridurre a livello globale le sollecitazioni dell’azione sismica sulle strut-
ture, ma si deve tenere conto anche dell’effetto locale che esse hanno
sulle strutture, infatti le tamponature possono determinare azioni con-
centrate sulle strutture influenzandone sfavorevolmente il comporta-
mento sismico.

Se le tamponature sono poco rigide e distribuite regolarmente as-
sorbono parte del sisma, di conseguenza le sollecitazioni nelle aste si ri-
ducono globalmente della stessa aliquota, si ha pero un incremento di
sollecitazioni dovuto all’effetto locale delle tamponature che comunque €
minore della riduzione globale. In definitiva, in questo caso, le tampo-
nature migliorano il comportamento sismico della struttura incremen-
tandone la capacita portante e trascurarle ¢ a vantaggio di sicurezza.

Se le tamponature sono molto rigide ed hanno una distribuzione ir-
regolare in elevazione (come accade in presenza di un porticato) o in
pianta possono causare asimmetrie e quindi condizionano sfavorevol-
mente la risposta sismica. In alcuni casi si pud avere la formazione del
cosiddetto meccanismo di “piano soffice”.
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Fig. 1.1. Meccanismo di piano soffice. (Foto P. Ricci e G.M. Verderame,
Abruzzo 6/4/2009. Pettino (AQ)).

- g

Fig. 1.2. Meccanismo di piano soffice. Particolare del danneggiamento subito
dai pilastri del piano terra (Foto P. Ricci e G.M. Verderame, Abruzzo 6/4/2009.
Pettino (AQ))
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Fig. 1.3. Meccanismo di piano soffice. Il piano terra ¢ scomparso, e la parte in
elevazione si € praticamente poggiata sul suolo (Foto P. Ricci e G.M. Verdera-
me, Abruzzo 6/4/2009. Pettino (AQ))

Il meccanismo di piano soffice si verifica nel caso in cui ci sono forti
variazioni di rigidezza in elevazione, in tal caso 'edificio ha una rigidez-
za piu debole in alcuni piani, dove i pilastri giungeranno rapidamente
al collasso. Questo meccanismo si puo facilmente individuare negli edi-
fici in cui il piano terra, destinato a garage o ad attivita commerciali, a
differenza degli altri piani € molto piu alto ed € caratterizzato da ampie
aperture e da poche tamponature o addirittura da soli pilastri (Fig. 1.1
e Fig. 1.2).

L'immagine in Fig. 1.3 mostra il meccanismo di piano soffice in cui
la struttura ai piani superiori si € mantenuta in buono stato mentre il
plano terra non esiste piu, si € sgretolato, e la parte in elevazione si é
praticamente poggiata sul suolo.

Inoltre se vi sono pochi tompagni molto robusti, 'incremento di sol-
lecitazioni dovuto all’effetto locale dei tompagni ¢ maggiore della ridu-
zione globale; pilastri e travi adiacenti a tali tompagni possono andare
in crisi per livelli di azione sismica minori del previsto.
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Occorre fare attenzione al comportamento dinamico e a quello ine-
lastico che possono peggiorare ulteriormente la situazione. Infatti, la
presenza di tamponature riduce il periodo proprio della struttura e cio
puo comportare un incremento dell’azione sismica che anticipa la rottu-
ra dei pilastri. Nel caso di comportamento inelastico le tamponature si
rompono per comportamento fragile e 'aliquota di azione sismica porta-
ta dalle tamponature si scarica istantaneamente sulla struttura deter-
minando azioni concentrate sui pilastri che possono portare alla rottura
fragile dei pilastri stessi. In definitiva, le tamponature peggiorano il
comportamento sismico della struttura e non € corretto trascurarle nel-
lo schematizzare la struttura.

Pertanto, analizzare il comportamento di un edificio in cemento
armato considerando nello schema strutturale solo il telaio in cemento
armato ¢ una semplificazione che puo portare a una valutazione non
corretta del comportamento effettivo dell’edificio sottoposto a severi ca-
richi sismici, nella maggior parte dei casi non a favore di sicurezza.

La tamponatura puo contrastare I'avvicinamento dei vertici della
maglia nella quale ¢ inserita, mentre non esplica alcuna azione nel caso
di allontanamento.

Fig. 1.4. Danni ai tramezzi per azione sismica nel loro piano con formazione di
lesioni diagonali (Foto A. Ghersi, Irpinia 1980, Napoli, Facolta di Ingegneria)
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Fig. 1.5. Danni ai tramezzi per azione sismica nel loro piano con formazione di
lesioni diagonali incrociate e distacco dei tramezzi dagli elementi strutturali
(Foto A. Ghersi, Irpinia 1980, Napoli, Facolta di Ingegneria)

Si puo infatti notare che in seguito ai terremoti, quando I'azione si-
smica ¢ nel piano del telaio, le tamponature presentano le tipiche lesio-
ni diagonali solo lungo una diagonale, lungo l'altra diagonale la tampo-
natura contrasta 'avvicinamento dei vertici della maglia (Fig. 1.4). In
alcuni casi le tamponature presentano lesioni diagonali incrociate
(Fig. 1.5 e Fig. 1.6) e questo si verifica quando il sisma agisce sia verso
destra che verso sinistra, causando una volta la lesione lungo una dia-
gonale e un’altra volta lungo 'altra diagonale. Se il sisma agisce nel pi-
ano del telaio e le tamponature non sono adeguatamente ammorsate al-
la maglia del telaio, si puo avere anche il distacco delle tamponature
dagli elementi strutturali (Fig. 1.5, Fig. 1.6 e Fig. 1.7). L’espulsione fuo-
ri piano delle tamponature si puo verificare se I'azione sismica € orto-
gonale al loro piano (Fig. 1.8 e Fig. 1.9).

La valutazione dell’effettivo contributo di un tompagno inserito in
una maglia di un telaio € molto complessa.

Il tompagno puo essere considerato come una lastra collegata ai
nodi della struttura, ma € problematico tenere conto della unilateralita
del vincolo.
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Fig. 1.6. Danneggiamento delle tamponature: sono evidenti le tipiche lesioni

diagonali e il distacco dagli elementi strutturali (Foto P. Ricci e G.M. Verdera-
me, Abruzzo 6/4/2009)

Fig. 1.7. Distacco delle tamponature dagli elementi strutturali (Foto G. Gaeta,
Santa Venerina 2002)
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Fig. 1.8. Espulsione delle pareti di tamponamento per azioni ortogonali al loro
piano (Foto G. Gaeta, Santa Venerina 2002)

Fig. 1.9. Espulsione delle pareti di tamponamento per azioni ortogonali al loro
piano (Foto G. Gaeta, Santa Venerina 2002)
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Pit semplicemente nelle applicazioni pratiche, in maniera suffi-
cientemente approssimata, il tompagno puo essere schematizzato come
una coppia di pendoli che collegano 1 nodi diagonalmente opposti; tali
pendoli, contrastano solo I'avvicinamento dei relativi estremi e quindi
per azioni orizzontali € attivo solo uno dei due pendoli.

Si considera quindi il funzionamento di un puntone diagonale equi-
valente (Fig. 1.10), cioé un puntone fittizio di muratura idealmente col-
legato con cerniere nei nodi dei telai.

Tale puntone deve avere lo spessore ¢t della muratura e larghezza s
uguale ad 1/10 della lunghezza della diagonale (Circ. 10-4-97, Allegato
2, punto 2). Si puo considerare allora un sistema equivalente formato
dalle travi e dai pilastri del telaio, nonché dai suddetti puntoni diagona-
li considerati incernierati alle estremita (Fig. 1.11).

WAL
—»:
T ,|,,,,l'\ [3‘/*
\*

Fig. 1.10. Effetto delle tamponature considerando il funzionamento di un

puntone diagonale equivalente.

~
™~

Fig. 1.11. Sistema equivalente formato da travi e da pilastri del telaio, nonché

dai puntoni diagonali considerati incernierati alle estremita.
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Per quanto riguarda gli effetti locali delle tamponature bisogna no-
tare che l'azione del puntone di muratura determina una variazione
dello sforzo normale nei pilastri dovuta alla componente verticale della
forza diagonale. La componente verticale della forza diagonale del pun-
tone provoca trazione in un pilastro, riducendone lo sforzo normale, e
compressione nell’altro, aumentandone lo sforzo normale. La riduzione
dello sforzo normale sul pilastro dovuta alla trazione puo essere perico-
losa perché generalmente determina una riduzione del momento resi-
stente.

Inoltre, sebbene la muratura sia spesso modellata attraverso un
puntone equivalente, essa ha un contatto diffuso con il telaio in cemento
armato, e non trasmette la forza direttamente nel nodo, ma investe un
certo tratto del pilastro e della trave in prossimita del nodo. Pertanto, &
come se si avesse un carico distribuito applicato alle estremita di travi e
pilastri in prossimita dei nodi. L’azione del pannello murario induce
quindi sia nel pilastro che nella trave azioni taglianti di una certa enti-
ta.

Pertanto, nelle zone di estremita dei pilastri oltre alle variazioni di
sforzo normale, si hanno variazioni del taglio e del momento flettente
dovute alla componente orizzontale della forza diagonale. Analoghe va-
riazioni del taglio e del momento flettente si hanno nelle travi.

La presenza di queste azioni € un ulteriore motivo della particolare
attenzione che si deve avere nella staffatura dei nodi e dei tratti termi-
nali delle travi e dei pilastri negli edifici in zona sismica.

Il caso di tompagni con aperture ¢ ancora piu complesso. La pre-
senza di aperture per vani porta o finestra nei tompagni puo determi-
nare significative perdite di rigidezza locale con conseguente sovracca-
rico dei pilastri del piano interessato. Una modellazione abbastanza at-
tendibile puo essere ottenuta discretizzando il pannello murario me-
diante un insieme di lastre, con i problemi gia citati relativi alla diffi-
colta di tener conto dell’'unilateralita del vincolo. Ugualmente valido
puo essere lo schema di pendolo, purché la sezione venga opportuna-
mente ridotta rispetto al caso del pannello non forato (Ghersi A., 1986).
Poiché non ci sono precise indicazioni bibliografiche sull’entita di tale
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riduzione, essa andra effettuata sulla base dell’esperienza o di conside-
razioni semplificative.

Le incertezze evidenziate possono essere superate risolvendo piu
schemi limite che massimizzano e minimizzano il contributo delle tam-
ponature: 1) adottando lo schema di pendolo, nel caso di pannelli pieni,
2) considerando 1 tompagni del tutto irrilevanti, nel caso di tompagni
con aperture 3) considerando i tompagni con aperture equivalenti, a
meno di modeste riduzioni, a pannelli pieni, utilizzando lo schema di
pendolo con sezione trasversale ridotta per tenere conto delle aperture.

Nelle analisi svolte nella tesi, per semplicita, si € ritenuto di tra-
scurare 1 tompagni. Negli edifici esistenti considerare tutti gli schemi
limite comporterebbe una variazione nelle sollecitazioni, ma anche una
elevata complicazione dei calcoli. Tale semplificazione non inficia il fine
del lavoro svolto nella tesi, in cuil si vuole esporre un approccio per la
verifica degli edifici esistenti in cemento armato.

3. Tipi di analisi

La risposta della struttura all’azione sismica puo essere valutata con
diversi tipi di analisi:
— Analisi elastica lineare
— Analisi statica non lineare (analisi pushover)
— Analisi dinamica non lineare

L’analisi elastica lineare (modale o statica) puo essere svolta in due
modi:
— con fattore di struttura g
— con forze non ridotte cioe con fattore di struttura q =1

Nell’analisi elastica lineare con fattore di struttura ¢ (consentita
solo per verifica per stato limite di salvaguardia della vita (SLV)) si cal-
colano le forze (modali o statiche) usando uno spettro ridotto mediante
il fattore di struttura q e si confrontano le sollecitazioni indotte
dall’azione sismica con le corrispondenti resistenze. Per calcolare le sol-
lecitazioni su elementi fragili 'azione sismica e ridotta con il fattore di
struttura q = 1.5, per calcolare le sollecitazioni su elementi duttili
lazione sismica € ridotta con fattore di struttura g = 1.5 +~ 3, come pre-
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scritto dallOPCM 3431, punto 11.2.2.2. Tale fattore non e richiamato
dalle NTCOS8 e quindi puo essere utilizzato solo come regola applicativa.
Oltre a fare la verifica vera e propria e possibile valutare il moltiplica-
tore dello spettro che porta al limite la sezione piu sollecitata.

L’analisi elastica lineare con forze non ridotte € una approssima-
zione dell’analisi statica non lineare.

Nell’analisi elastica lineare con forze non ridotte la verifica va fatta
in termini di deformazioni e non di caratteristiche di sollecitazione. In
tal caso pur trattandosi di analisi lineare, si passa da un approccio ba-
sato sulle forze ad un approccio basato sugli spostamenti. Prima di ef-
fettuare tale analisi € necessario eseguire una verifica di applicabilita,
che prevede il calcolo del rapporto tra il momento flettente (D = doman-
da) e il momento resistente (C = capacita), p = D/C. Questo tipo di ana-
lisi puo essere utilizzata sia per verifiche per SLV che per verifiche per
stato limite di collasso (SLC).

Nell’analisi statica non lineare si calcolano gli spostamenti della
struttura soggetta a forze crescenti e si valutano gli spostamenti richie-
sti dal sisma e si controlla se sono inferiori a quelli di collasso.

L’analisi dinamica non lineare va effettuata con specifici accelero-
grammi e richiede 'uso di programmi molto sofisticati ed una accurata
modellazione strutturale. Sebbene le elevate capacita di calcolo dei
computer attuali consentano di affrontare anche calcoli molto onerosi
come quelli richiesti da questo tipo di analisi, la sua complessita, e il
conseguente rischio di errori, ne sconsigliano un utilizzo per opere ordi-
narie e per progettisti ordinari.

Si possono inoltre utilizzare metodi molto semplificati come quelli
proposti dalle Linee guida della Basilicata, ma solo per fare dei ragio-
namenti di massima.



Capitolo 2
CONOSCENZA E PROGETTO SIMULATO

1. Introduzione

Per illustrare concretamente le problematiche che si incontrano nella
verifica sismica di edifici esistenti, si riporta qui un esempio relativo ad
un edificio che puo essere considerato rappresentativo della produzione
edilizia italiana degli anni ’70, caratterizzata dallo sviluppo delle tipo-
logie abitative condominiali. Si & preferito definire un esempio semplice
ma si e cercato di includere in esso le problematiche che caratterizzano
gli edifici reali dell’epoca.

La palazzina in esame (Fig. 2.1, Fig. 2.2, Fig. 2.3, Fig. 2.4), presen-
ta una pianta pressoché rettangolare delle dimensioni di circa
27.00x13.00 m, con sei piani fuori terra tutti destinati ad abitazione, in
misura di due alloggi per piano di circa 150 m2, piu una copertura a ter-
razzo praticabile. Il prospetto longitudinale € orientato lungo 'asse est-
ovest, con l'accesso al corpo scala rivolto a nord; la distribuzione degli
ambienti prevede per ogni unita immobiliare un ambiente soggiorno,
una cucina, tre camere da letto, due servizi igienici ed un ripostiglio. Al-
le scale, del tipo a soletta rampante con dimensioni complessive di circa
3.00x5.00 m, é abbinato un ascensore a funi con vano di fine corsa di-
sposto nel torrino scale, a livello del terrazzo; I'ascensore € stato ricava-
to forando 1 solai di competenza e risulta strutturalmente indipendente
dalle strutture portanti.
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Tab. 2.1. Parametri di pericolosita sismica nella zona in cui sorge 1'edificio
p

T, [anni] agl g F, Te [s]
30 0.061 2.360 0.280
50 0.082 2.316 0.292
475 0.250 2.410 0.360
975 0.339 2.445 0.383

Si ¢ inoltre ipotizzato che I'edificio sia ubicato in una zona sismica
caratterizzata dai parametri di pericolosita sismica elencati in Tab. 2.1
e su un terreno classificabile come suolo B.

2. La conoscenza

La caratterizzazione strutturale dell’edificio & stata condotta con rife-
rimento alle norme vigenti ed in particolare al D.M. 14/1/2008, Norme
Tecniche per le Costruzioni (nel seguito NTCO08), che prevede al punto
8.5.4 la determinazione dei livelli di conoscenza e dei conseguenti fatto-
ri di confidenza in base ai quali valutare la capacita degli elementi
strutturali. Tuttavia le NTCOS8 si limitano ad indicare i principi genera-
li, senza definire operativamente la procedura da seguire. Si € quindi
fatto ulteriore riferimento a norme consolidate, quali 'OPCM 3431, ca-
pitolo 11, e ’'Eurocodice 8 (EC8), parte 3. Le prescrizioni di queste due
norme sono molto simili e sono riepilogate in Tab. 2.2 e Tab. 2.3, che
coincidono con le tabelle 11.1 e 11.2a delTOPCM 3431.

Si e ipotizzato che nel caso in studio non sia stato possibile entrare
in possesso di alcuna documentazione progettuale. In queste situazioni
e importante reperire tutte le informazioni possibili circa la normativa,
le abitudini progettuali e le usanze costruttive locali all’epoca della co-
struzione dell’edificio. Sulla base di queste & possibile fare un “progetto
simulato” dell’edificio, cioé definire le sezioni e soprattutto le armature
che 1l progettista dell’epoca dovrebbe aver adottato. Questi valori fa-
ranno da guida e andranno confrontati con quelli forniti dal rilievo dei
dettagli costruttivi e dalle prove sui materiali.
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Tab. 2.2. Livelli di conoscenza in funzione dell'informazione disponibile e con-
seguenti metodi di analisi e valori dei fattori di confidenza

Livellodi Geometria Dettagli strutturali Proprieta dei materiali Metodi di analisi FC
Conoscenza (carpenterie)
LC1 Da disegni di Progetto simulato in Valori usuai per la Analisi lineare 1.35
carpenteria originali accordo alle norme pratica costruttiva statica o dinamica
conrilievo visivo dell’ epoca dell’ epoca
acampione e e
oppure limitate verifiche limitate prove in situ
rilievo ex-novo insitu
LC2 completo Disegni costruttivi Dalle specifiche originali Tutti 1.20
incompleti di progetto o dai
con certificati di prova
limitate verifiche in originali
situ con
oppure limitate prove in situ
estese verifiche oppure
insitu estese prove in situ
LC3 Disegni costruttivi Dai certificati di prova Tutti 1.00
completi originali o dalle
con specifiche originali di
limitate verifiche in progetto
situ con
oppure estese prove in situ
estese verifiche oppure
insitu esaustive prove in situ

Nota: per il livello LC3 'ECS8 richiede che le proprieta dei materiali, in
presenza dei certificati di prova originali siano determinate con limitate

(anziché estese) prove in situ.

Tab. 2.3. Definizione dei livelli di rilievo e prove per edifici in c.a.

Rilievo (dei dettagli costruttivi)® | Prove (sui materiali)®®©

Per ogni tipo di elemento "primario” (trave, pilastro ...)
Verifiche limitate Laqualita e disposizione delle armature & 1 provino di cls per 300 n? di piano
verificata per almeno il 15% degli elementi dell’ edificio, 1 campione di armatura per
piano dell’ edificio
Verifiche estese Laqualita e disposizione delle armature 2 provino di cls per 300 n? di piano
verificata per almeno il 35% degli elementi dell’ edificio, 2 campione di armatura per
piano dell’ edificio
Verifiche esaustive Laqualita e disposizione delle armature & 3 provino di cls per 300 n? di piano

verificata per almeno il 50% degli elementi dell’ edificio, 3 campione di armatura per
piano dell’ edificio

Nota: le percentuali indicate dal’ECS8 per il rilievo dei dettagli costrut-
tivi sono 20%, 50% e 80%, rispettivamente per verifiche limitate, estese

ed esaustive.
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In assenza di disegni costruttivi completi e di certificati di prova o-
riginali & probabilmente troppo oneroso raggiungere il grado di cono-
scenza LC3. Nel caso in esame si € quindi deciso di mirare ad ottenere
un grado di conoscenza LC2.

Per ci6 che concerne il rilievo dei dettagli costruttivi va osservato
come la percentuale del 35% si debba ottenere considerando anche gli
elementi ripetuti nella costruzione. Se piu campate di trave hanno luce,
vincoli, carichi e sezioni comparabili (e quindi sono sollecitate sostan-
zialmente alla stessa maniera) 1 risultati del rilievo pacometrico condot-
t1 su una di queste possono essere ritenuti validi anche per le altre ed ¢
quindi corretto inserirle tutte nell'insieme degli elementi rilevati (rag-
giungendo piu facilmente la percentuale richiesta). Cio € vero in parti-
colare se i risultati del rilievo risultano conformi con le previsioni forni-
te dal progetto simulato. Qualora vi siano invece forti differenze questa
estensione di giudizio non appare corretta. Ancora piu semplice e
Pestensione dei risultati di una prova pacometrica su un pilastro ad al-
tri pilastri aventi la stessa sezione, perché nella progettazione per soli
carichi verticali € usuale che pilastri della stessa sezione abbiano anche
la stessa armatura.

Per quanto riguarda le prove sui materiali, nelle note esplicative
fornite dall’lOPCM 3431, & specificato come il numero di prove distrutti-
ve possa essere ridotto fino al 50% se le prove non effettuate vengono
sostituite con un numero piu elevato (almeno il triplo) di prove non di-
struttive. Questa scelta sara dettata ovviamente da considerazioni di
convenienza economica: ove vi sono pilastri e travi direttamente in vi-
sta, non ricoperti da intonaco, & possibile effettuare prove sclerometri-
che a costi quasi nulli. Dove invece e presente un rivestimento (intona-
co, piastrelle o carta da parati), che deve essere in ogni caso rimosso, il
costo di ripristino puo essere tale da rendere conveniente effettuare il
minor numero di saggi, anche se del tipo piu costoso.

3. Il progetto simulato

Come brevemente accennato sopra, in assenza di concrete informazioni
progettuali si e effettuato un progetto simulato, col quale si possono a-
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vere informazioni utili per la pianificazione delle prove (ad esempio per
individuare gli elementi “simili tra loro” nella costruzione) e per i suc-
cessivi calcoli di verifica.

Per effettuare il progetto simulato bisogna innanzitutto reperire le
normative in uso ai tempi della progettazione dell’opera e, se possibile,
ottenere ulteriori informazioni da progettisti e realizzatori che hanno
operato in quel periodo storico, nonché dall’esame di progetti dell’epoca.
Se non esistono informazioni specifiche sui materiali strutturali (calce-
struzzo e acciaio) previsti dal progettista, anche per questi ci si rifara
alle consuetudini del periodo di costruzione.

E importante poi svolgere il progetto usando i modelli di calcolo a-
dottati all’epoca. Per progetti che tengono conto dei soli carichi verticali,
le travi erano in genere calcolate come travi continue o addirittura come
singole campate con un momento flettente pari a q 12 / k, dove k € un
opportuno coefficiente; 1 pilastri erano dimensionati a solo sforzo nor-
male, valutato in base alla loro area di influenza.

Nel caso in esame si € ipotizzato che l'edificio sia stato progettato
negli anni ’70, prima che la zona venisse considerata sismica, e quindi
si sia tenuto conto solo dei carichi verticali. Si & quindi proceduto al
progetto simulato seguendo i criteri innanzi indicati.

3.1. Materiali e carichi unitari

Sulla base delle normative e delle consuetudini costruttive degli anni
70, si e ritenuto che il progettista abbia utilizzato un calcestruzzo di
classe Rc. =25 MPa ed un acciaio FeB38k controllato in stabilimento.
Utilizzando il metodo delle tensioni ammissibili, si useranno nel proget-
to simulato 1 valori seguenti.

Tensione ammissibile per il calcestruzzo: 6.= 8.5 MPa.

Tensione ammissibile per 'acciaio: 6,= 215 MPa.

Coefficiente di omogeneizzazione: n = 15.

I carichi unitari sono stati definiti in base ad una sommaria ispe-
zione dell’edificio (per quanto riguarda i carichi permanenti) e delle in-
dicazioni delle normative dell’epoca (per quanto riguarda i carichi va-
riabili, allora indicati come sovraccarichi accidentali). I valori assunti
sono riportati in Tab. 2.4 per solai, sbalzi, travi e tamponature.
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Tab. 2.4. Carichi unitari

Capitolo 2

Elemento 8k qr Sk +qrk
Solaio (kN/m2) 5.00 2.00 7.00
Sbalzo (kN/m2) 4.00 4.00 8.00
Trave (kN/m) 3.50 - 3.50

Tamponature (kN/m) 7.00 - 7.00

Si noti che si sono indicati i valori caratteristici, conformemente al

criterio di verifica dell’epoca (metodo delle tensioni ammissibili).

3.2. Carichi, sforzi normali, sezioni e armature dei pilastri

Per ogni pilastro é stato valutato il carico in base all’area di influenza; a
questo valore é stato aggiunto il peso proprio del pilastro stimato come
n/100 del peso portato, dove n indica il numero di piani (in questo caso

Tab. 2.5. Carichi sui pilastri

Pilastrata Piano Scarico al piano [kN]
) 6 81.5
1-5 113.0
6 110.0
9
1-5 150.3
6 57.5
17
1-5 89.0
6 139.9
2,3,4
1-5 169.6
6 178.1
10,11,12
1-5 178.1
6 90.8
18,19,20
1-5 118.8
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n = 6). Nella tabella 2.5 e riportato, per ogni pilastro e ad ogni piano, il
valore dello scarico a ciascun piano. Si noti che sui pilastri dell’'ultimo
pilano grava meno peso in quanto sono assenti le tamponature.

Conoscendo il carico agente su ciascun pilastro & possibile calcolare
lo sforzo normale a ciascun piano e quindi determinare I'area di calce-
struzzo e le armature necessarie. La normativa dell’epoca prevedeva
che nei pilastri soggetti a solo sforzo normale il calcestruzzo lavorasse
ad una tensione non superiore al 70% di quella ammissibile e che la
percentuale p di armatura fosse non inferiore allo 0.003 dell’area di cal-
cestruzzo effettiva ed allo 0.006 dell’area di calcestruzzo strettamente
necessaria.

L’area di calcestruzzo necessaria € quindi determinata come

N
A%,nec =

1+np)0.75, &

e Parmatura totale necessaria come il maggiore tra i valori
A =0.003A e A =0.006 A, (2.2)

Nelle Tab. 2.6a e Tab. 2.6b sono riportate le sezioni e le armature
progettate per ciascun pilastro ad ogni piano. Le indicazioni sono riferi-
te a meta edificio, essendo 'altra meta identica per la simmetria. Per le
staffe si e ipotizzato di avere &6/20 ovunque.

Tab. 2.6a. Sezioni e armature ottenute per 1 pilastri col progetto simulato

Progetto simulato

Pilastro | Piano Acnec b h Ac Aspec | n | O As
6 126 30 [ 30 | 900 2.7 4 | 12 4.5

5 300 30 30 900 2.7 4 12 4.5

1 4 474 30 [ 30 | 900 2.8 4 | 12 4.5

3 648 30 30 900 3.9 4 12 4.5

2 823 30 [ 30 | 900 4.9 4 | 14 6.2

1 997 30 40 | 1200 6.0 6 14 9.2

Tab. 2.6b. Sezioni e armature ottenute per i pilastri col progetto simulato

Progetto simulato
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Pilastro | Piano Acnec b h Ac As nec n| & As
6 170 30 30 900 2.7 4 12 4.5
5 401 30 | 30 [ 900 2.7 4 | 12 4.5
9 4 633 30 30 900 3.8 4 12 4.5
3 865 30 [ 30 | 900 5.2 4 | 14 6.2
2 1097 30 40 | 1200 6.6 6 14 9.2
1 1328 30 | 50 [ 1500 8.0 6 | 14 9.2
6 89 30 30 900 2.7 4 12 4.5
5 226 30 | 30 [ 900 2.7 4 | 12 4.5
17 4 363 30 30 900 2.7 4 12 4.5
3 500 30 [ 30 | 900 3.0 4 | 12 4.5
2 638 30 30 900 3.8 4 12 4.5
1 775 30 | 30 [ 900 4.6 4 | 14 6.2
6 216 30 30 900 2.7 4 12 4.5
5 477 30 | 30 [ 900 2.9 4 | 12 4.5
2.3.4 4 739 30 30 900 4.4 4 12 4.5
3 1000 40 | 30 [ 1200 6.0 6 | 14 9.2
2 1262 50 30 | 1500 7.6 6 14 9.2
1 1523 60 | 30 [ 1800 9.1 6 | 14 9.2
6 275 30 30 900 2.7 4 12 4.5
5 549 30 [ 30 | 900 3.3 4 | 12 4.5
10,1112 4 824 30 30 900 4.9 4 14 6.2
3 1098 40 | 30 [ 1200 6.6 6 | 14 9.2
2 1373 50 30 | 1500 8.2 6 14 9.2
1 1648 60 | 30 [ 1800 9.9 6 | 16 | 121
6 140 30 30 900 2.7 4 12 4.5
5 323 30 | 30 [ 900 2.7 4 | 12 4.5
18,19.20 4 506 30 30 900 3.0 4 12 4.5
3 690 30 [ 30 | 900 4.1 4 | 12 4.5
2 873 30 30 900 5.2 4 14 6.2
1 1056 40 | 30 [ 1200 6.3 6 | 14 9.2




Conoscenza e progetto simulato

Tab. 2.7. Carico sulle travi [kN/m]
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Piano Trave Trave Trave Trave
1-2-3-4 9-10-11-12 17-18-19-20 1-9-17
6 33.0 42.0 21.0 7.0
1-5 40.0 42.0 28.0 14.0
k=1/24 k=1/10 k=1/12 k=1/16 v
k=1/14 k=1/16 k=1/16

Fig. 2.5. Coefficienti usati per stimare il momento flettente

nelle travi longitudinali

3.3. Carichi, caratteristiche di sollecitazione ed armature nelle
travi

Per ogni trave e stato valutato il carico agente, in base all’area di solaio
e sbalzo portato dalla trave stessa. I valori ottenuti sono riportati in
Tab. 2.7.

Il momento flettente sollecitante € stato stimato con l'’espressione

2
v _d:
k
con k dipendente dalla posizione nello schema di trave continua, secon-
do quanto mostrato in Fig. 2.5. In alternativa, si sarebbe potuto valuta-
re 1 momenti agli appoggi ed in mezzeria risolvendo lo schema di trave
continua.

(2.3)

Le armature sono state calcolate in base ai momenti citati appli-
cando la formula

A M

2.4
09d5, @9

nella quale s1 € assunto d = 46 cm per le travi emergenti (perché da una
prima ispezione la sezione di tali travi € risultata essere 30x50) e d = 16
cm per la campata 11-12, a spessore. I valori dei momenti flettenti e
delle armature previste sono riportati in Tab. 2.8. come staffe si sono
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previsti &6/25 in mezzeria delle travi emergenti, infittiti a &6/15 in
prossimita degli appoggi, e &6/20 in mezzeria delle travi a spessore, in-
fittiti a &6/10 in prossimita degli appoggi.

Tab. 2.8. Momento flettente [kNm] e armatura nelle travi

Trave | Piano |IM) | ¥ |[IT )| V9 [T Q)| ) [TV VD)
M| 220 | +37.7 | -52.8 | +33.0 | —44.0 | +33.0 | -33.0
6 |sup| 2014 4014 4014 3014
954 inf | 20514 | 3014 | 2214 | 3214 | 2214 | 3014 | 20214
M| 267 | +457 | —64.0 | +40.0 | 533 | +40.0 | —40.0
1-5|sup | 3214 52514 AB14 3214
inf | 20514 | 4014 | 2014 | 3214 | 22514 | 3014 | 2014
M| 280 | +48.0 | -67.2 | +42.0 | —56.0 | +42.0 | -42.0
6 |sup| 3014 5314 7.6218" 6218
inf | 20514 | 4014 | 2214 | 4214 | 2218 | 6218 | 2218
9-10-11-12
M| 280 | +48.0 | —67.2 | +42.0 | -56.0 | +42.0 | —42.0
1-5|sup | 3214 52514 7.6218" 6218
inf | 20514 | 4014 | 2014 | 4214 | 20518 | 6218 | 2218
M| -14.0 | +24.0 | -33.6 | +21.0 | —28.0 | +21.0 | -21.0
6 |sup| 2014 30514 2014 2014
inf | 20514 | 2014 | 2214 | 2214 | 2214 | 2014 | 20214
17-18-19-20

M| -187 | +32.0 | —44.8 | +28.0 | -37.3 | +28.0 | -28.0
1-5|sup | 2214 AB14 30514 20514
inf | 20514 | 3014 | 2014 | 3214 | 22514 | 3014 | 2014

M| 88 | +151 | —242 | +109 | -7.3

6 |sup| 2014 2014 2014

017 inf | 20514 | 2014 | 2214 | 2214 | 2214

M| -17.6 | +303 | —483 | +21.9 | -14.6

1-5| sup | 2014 AB14 20514

inf | 20514 | 3014 | 2014 | 2214 | 20514

* 7.6(018 e calcolata come barre equivalenti a 718 + 114,
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4. Dati rilevati

4.1. Materiali

Poiché si1 deve raggiungere un livello di conoscenza LC2 e non si € in

possesso di nessuna documentazione progettuale o di certificati di prova

originali, s1 devono fare delle verifiche estese (Tab. 2.2 e Tab. 2.3). Nel

caso di verifiche estese e previsto, per ogni tipo di elemento primario,

trave e pilastro, il prelievo di 2 provini di calcestruzzo per 300 m2 di pi-

ano dell’edificio, 2 campioni di armatura per piano dell’edificio. Si fa un

prelievo di 18 carote di calcestruzzo, e di 6 barre di acciaio.

I valori ottenuti dalle prove sono:

— per il calcestruzzo fem = 28 MPa

— per l'acciaio si trovano barre ad aderenza migliorata e fyn = 420 MPa
corrispondente a FeB44K).

4.2. Dettagli costruttivi

Sono state rilevate le dimensioni dei pilastri ovunque (tranne alcuni
punti un cui cio risultava particolarmente difficile). Sono stati fatti con-
trolli pacometrici al pilastro 9, I, V e VI ordine, al pilastro 11, a tutti ghi
ordini, al pilastro 5 (simmetrico del 4), II, III e IV ordine, al pilastro 17,
I ordine. I valori rilevati sono riportati in Tab. 2.9.

Sono stati fatti saggi al pilastro 11, a tutti gli ordini e al pilastro 17,
I ordine. Per questi sono state prelevate barre in prossimita di meta al-
tezza (zona dove il momento flettente dovrebbe essere nullo o minimo).
Sono state prelevate carote dal pilastro 11, a tutti gli ordini.

I1 rilievo ed i saggi hanno mostrato una buona concordanza con i
valori forniti dal progetto simulato. Solo al pilastro 17, I ordine, € stata
riscontrata una sezione maggiore del previsto (30x40 anziché 30x30),
mentre al pilastro 11, V ordine, sono stati riscontrati 414 anziché
412,

Anche 1 rilievi effettuati sulle travi hanno mostrato una sufficiente
concordanza con le previsioni del progetto simulato.
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Tab. 2.9. Sezioni e armature progettate e rilevate per i pilastri

pilastro 1 pilastro 9 pilastro 17
plano| progetto | rilievo | progetto rilievo progetto rilievo
Sez. | As |Sez.|As| Sez. | As | Sez. | As | Sez. | As | Sez. | As
6 |30x30(4212 30x30[4312]30x30|4312|30x30(4J12
5 |30x30[412 30x30|412|30x30({412|30x30[412
4 [30x30(4212 30x30|412 30x30/412
3 |30x30[412 30x30|4314 30x30/412
2 [30x30|4214 30x40|6214 30x30/412
1 |30x40|6014 30x50[6214|30x50/6214|30x30]4514[40x30[6214
pilastri 2, 3, 4 pilastri 10, 11, 12 pilastri 18, 19, 20
piano| progetto rilievo progetto rilievo progetto rilievo
Sez. | As | Sez.| As |Sez.| As | Sez.| As | Sez.| As | Sez.| As
30x30[412 30x30|4212|30x30[412|30x30[412
30x30[412 30x30/4&12|30x30[4514[30x30[412

30x30|4314|30x30]4314|30x30/4<14 |30x30|4514|30x30[4LJ12

40x30/6514|40x30[6£314(40x30/6L314 |40x30|6£514|30x30[4LJ12

50x30|6314|50x30/6514 50x30|614 |50x306314|30x30/4<14
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Capitolo 3

VERIFICA DEI MECCANISMI A ROTTURA
FRAGILE

1. Introduzione

L’evidenza sperimentale, danneggiamenti e crolli di edifici in cemento
armato in seguito ai terremoti (Fig. 3.1, Fig. 3.2, Fig. 3.3, Fig. 3.4), con-
ferma che una delle cause principali di crollo durante un sisma & costi-
tuita da meccanismi di collasso fragile. Infatti gli edifici crollano per
rottura a taglio dei pilastri, per rottura dei nodi, per scorrimento tra la
sommita del pilastro e la trave in corrispondenza della ripresa di getto,
con sfilamento o con scorrimento e tranciamento delle barre, mentre ra-
ramente si riscontra la formazione di cerniere plastiche alle estremita
di colonne e travi.

Il primo problema da affrontare in un edificio esistente ¢ quindi il
collasso fragile.

2. Tipi di analisi

Il meccanismo di collasso fragile avviene generalmente quando tut-
ta la struttura € ancora in campo lineare e si pud verificare per sisma
con valori di accelerazione di picco al suolo, ag, bassi.

Quindi, per valutare questi meccanismi e sufficiente una analisi e-
lastica lineare. K inutile pensare di fare subito delle analisi non lineari
quali 'analisi statica non lineare (pushover) e 'analisi dinamica non li-
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Fig. 3.1: Crollo dovuto a rottura dei nodi (Foto A. Ghersi, Irpinia 1980,
Sant’Angelo dei Lombardi)

4

-

il ) ‘

Fig. 3.2: Scorrimento tra la sommita del pilastro e la trave in corrispondenza

della ripresa di getto con sfilamento delle barre (Foto A. Ghersi, Irpinia 1980,
Lioni, Edificio del Banco di Napoli)
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s b ﬁi'{ |
Fig. 3.3: Espulsione di blocchi di calcestruzzo e scorrimento lungo la lesione
(Foto G. Gaeta, Santa Venerina 2002)

Fig. 3.4: Rottura diagonale della muratura e propagazione come lesione a taglio
del pilastro (Foto G. Gaeta, Santa Venerina 2002)

neare; solo dopo aver ridotto il rischio di rotture fragili mediante inter-
venti essenziali di miglioramento quali la cerchiatura dei nodi, la staf-
fatura efficace dei pilastri e la cucitura tra pilastri e travi, si valutera il
comportamento non lineare e la duttilita delle sezioni.

Poiché nell’eseguire l'analisi elastica lineare si fa una semplifica-
zione dell’effettivo comportamento della struttura, si utilizza un fattore
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di struttura g, che tiene conto del modello semplificato e dei margini di

sicurezza che questo comporta.

Nell’analisi elastica lineare con fattore di struttura q, per 1 mecca-
nismi a rottura fragile, si calcolano le sollecitazioni indotte dall’azione
sismica ridotta mediante il fattore di struttura q = 1.5 (nel caso di mec-
canismi a collasso duttile I'azione sismica e ridotta per g = 1.5+3) e si
confrontano con le corrispondenti resistenze.

Per eseguire I'analisi elastica lineare bisogna quindi:

— usare una modellazione che tenga conto in maniera corretta della
rigidezza degli elementi strutturali, commisurata al livello di solle-
citazione che porta alle rotture fragili,

— tenere conto degli elementi non strutturali, tramezzi e tamponature,
che hanno un ruolo rilevante per basse azioni sismiche.

3. Modellazione

L’edificio oggetto di studio € simmetrico rispetto all’asse y e leggermen-
te asimmetrico rispetto all’asse x, ma questa irregolarita € contenuta,
puo considerarsi regolare in pianta, quindi 1 modi di oscillazione della
struttura sono disaccoppiati e la struttura per effetto del sisma trasla e
non ruota.

Pertanto si ritiene opportuno studiare, al posto di un modello tri-
dimensionale, uno schema piano e fare delle analisi disaccoppiate nelle
due direzioni principali. Infatti in questo caso un’analisi tridimensiona-
le da gli stessi risultati di una analisi piana.

Lo schema piano analizzato € costituito da tutti i telai paralleli ad
una direzione, collegati da pendoli inestensibili e soggetti all'intera a-
zione sismica, 1l cosiddetto “treno di telai”. Inoltre si analizza meta
struttura perché l'edificio € simmetrico rispetto 'asse y e le campate
centrali dei telai longitudinali sono costituite da travi a spessore sche-
matizzabili con pendoli inestensibili che trasmettono l'intera azione si-
smica (Fig. 3.5).

Poiché nei telai trasversali centrali e nel tratto 12-4 del telaio 20-
12-4 non ci sono travi che collegano 1 pilastri, nella schematizzazione,
oltre agli elementi strutturali realmente presenti, si sono inseriti una
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1 2 3 4 5 6 7 8 1 2 3 4

Fig. 3.5: Schema di un telaio longitudinale

1 2 3 4 9 10 11 12 17 18 19 20

Fig. 3.6: Schema del treno di telai longitudinali

17 9 1 18 10 2 19 11 3 20 12 4

Fig. 3.7: Schema del treno di telai trasversali
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serie di travi fittizie che simulano l'irrigidimento, dovuto ai travetti di
solaio in corrispondenza dei pilastri.

In conclusione gli schemi con cui € stata studiata la struttura sono
rappresentati in Fig. 3.6 e in Fig. 3.7.

Nel modello si e trascurato il minimo collegamento tra i1 piani dovu-
to alla soletta rampante della scala.

Inoltre, poiché considerare tutti gli schemi limite comporterebbe
una variazione nelle sollecitazioni, ma anche una elevata complicazione
dei calcoli, nell’analisi sono state trascurate le tamponature in modo da
semplificare il modello di calcolo. Tale semplificazione non inficia il la-
voro svolto nella tesi, in cui si vuole esporre un approccio per la verifica
degli edifici esistenti.

4. Analisi modale

Le sollecitazioni dovute all’azione sismica vengono valutate mediante

I’analisi modale.
Per gli edifici esistenti, 'analisi modale si applica con le stesse mo-

dalita utilizzate per gli edifici nuovi. Si procede con:

— determinazione delle masse di piano con combinazione di carico si-
smica gr+ Y2 qr

— definizione dello spettro di risposta elastico per stato limite di sal-
vaguardia della vita (SLV)

— effettuazione dell’analisi modale con spettro elastico (g = 1) o se si
preferisce con spettro scalato con ¢ = 1.5

4.1. Determinazione delle masse di piano

Per determinare le masse di piano si devono valutare i carichi unitari in
presenza di sisma.

Poiché la valutazione della sicurezza per edifici esistenti deve esse-
re eseguita con riferimento ai soli stati limite ultimi (SLU), la verifica
deve essere effettuata per combinazione di carico sismica gr + y2qr
(NTCO08, punto 3.2.4). In tale combinazione si considerano 1 carichi ver-
ticali permanenti e una aliquota y2 dei carichi variabili (valore quasi
permanente dei carichi variabili).
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I valori dei coefficienti ye (riportati in Tab. 3.1) sono forniti, insieme a
yo € y1, dalla normativa in funzione delle categorie d'uso degli ambienti
(NTCO8, Tab. 2.5.I). Tali categorie sono descritte in dettaglio in
Tab. 3.1.1II delle NTCO08, che fornisce anche i valori dei carichi variabili
(i cui valori di interesse per il caso in esame sono riportati in Tab. 3.2).

In Tab. 3.3 sono riportati i carichi unitari definiti.

Tab. 3.1. Valori dei coefficienti yg; per le diverse destinazioni d’uso,
secondo le NTCO08.

Categoria/Azione variabile v,
Categoria A Ambienti ad uso residenziale 0.3
Categoria B Uffici 0.3
Categoria C Ambienti suscettibili di affollamento 0.6
Categoria D Ambienti ad uso commerciale 0.6
Categoria E Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale |0.8
Categoria F Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso < 30 kN) 0.6
Categoria G Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso > 30 kN) 0.3
Categoria H Coperture 0.0
Vento 0.0
Neve (a quota < 1000 m s.l.m.) 0.0
Neve (a quota > 1000 m s.l.m.) 0.2
Variazioni termiche 0.0

Tab. 3.2. Valori dei carichi variabili per le diverse destinazioni d'uso degli

ambienti, secondo le NTCO08.

Cat. | Ambienti

Ambienti ad uso residenziale
Sono compresi in questa categoria 1 locali di abitazione e
relativi servizi, gli alberghi. (ad esclusione delle aree

suscettibili di affollamento)

A 2.00

Ambienti suscettibili di affollamento

teatri, chiese, tribune con posti fissi.

C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, sale convegni, cinema, | 4.00
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Tab. 3.3. Carichi unitari
In assenza | In presenza
Elemento 8k qr di sisma di sisma
Skt qk Sk T y2qrk
Solaio (kN/m?2) 5.00 | 2.00 7.00 5.60
Sbalzo (kN/m2) 4.00 | 4.00 8.00 6.40
Trave (kN/m) 3.50 3.50 3.50
Tamponature (kN/m) | 7.00 7.00 7.00
Pilastro 30x30 6.75 6.75 6.75
Tab. 3.4. Pesi e masse degli impalcati
Impalcato 6 Impalcato 1-5
Elementi Carichi . Peso Carichi . Peso
o Quantita . Quantita
unitari [kN] unitari [kN]
Solaio 5.60 kN/m?|283.50 m2| 1587.6|5.60 kN/m2|283.50 m?| 1587.6
Sbalzo 6.40 kN/m2| 40.50 m2| 259.2|6.40 kN/m2| 40.50 m2?| 259.2
Trave 3.50 kN/m [113.00 m | 395.5|3.50 kN/m |113.00 m 395.5
Tompagno |7.00 kN/m | 44.50 m 311.5{7.00 kN/m | 89.00 m 623.0
Pilastri 6.75 kN 24/2 81.0]8.36 kN 24/2 200.7
TOTALE 2634.8 3066.0
Massa di
Piano [{] 268.6 312.5

Le masse di piano possono essere valutate in funzione della super-
ficie degli impalcati. In Tab. 3.4 sono riportati 'analisi dei pesi e le

masse di piano degli impalcati.
I1 peso del pilastri all'ultimo impalcato € stato valutato come meta
del peso di un pilastro 30x30 per i 24 pilastri presenti in ciascun piano

6.75kN x%x 24 = 81KN

(3.1)

negli altri impalcati € stato valutato come media dei pesi di tutti i pila-
stri per i 24 pilastri presenti in ciascun piano
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8.36kN x 24 = 200.7 kN (3.2)

Inoltre poiché si analizza meta struttura i valori delle masse di piano
da utilizzare per eseguire I'analisi modale sono quelli riportati in Tab.

3.4 ridotti della meta:

263.6t 1318t

Massa di piano Impalcato 6:

3076t

Massa di piano Impalcato 1-5: =153.81

4.2. Definizione dello spettro di risposta elastico per stato
limite di salvaguardia della vita (SLV)

La valutazione della sicurezza per edifici esistenti deve essere eseguita
con riferimento ai soli stati limite ultimi (SLU), le verifiche possono es-
sere eseguite rispetto alla salvaguardia della vita umana (SLV) o in al-
ternativa, alla condizione di collasso (SLC) come previsto dalle NTCOS8,
punto 8.3.

La costruzione é di tipo ordinaria pertanto la vita nominale, Vy,
come stabilito in Tab. 2.4.1 delle NTCO08, in funzione dei tipi di costru-
zione, riportata in Tab. 3.5, € Vv = 50 anni; inoltre appartiene alla clas-
se II (normale affollamento, assenza di contenuti pericolosi per
Iambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali).

I1 periodo di riferimento per valutare l'azione sismica € quindi
V& = 50, ed & ottenuto dalla relazione

Tab. 3.5. Vita nominale Vn per 1 diversi tipi di opere

ita Nominal
TIPI DI COSTRUZIONE Vita 'omln'a ¢
Vn (in anni)

1 | Opere provvisorie — Opere provvisionali — Strutture in <10
fase costruttiva B

2 | Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali e dighe > 50
di dimensioni contenute o di importanza normale B

3 | Grandi opere, ponti, opere infrastrutturali e dighe > 100
di grandi dimensioni o di importanza strategica B

Ve =W\ G (3.3)
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dove Cu ¢ il coefficiente d'uso, il cui valore & definito al variare della
classe d’uso, secondo la Tab. 2.4.IT delle NTCO08, riportata in Tab. 3.6.
Per la verifica allo stato limite di salvaguardia della vita SLV si de-
ve fare riferimento ad una probabilita di superamento del 10% nel pe-
riodo di riferimento Vg, (NTCO8, punto 3.2.1). In corrispondenza alla
probabilita di superamento PVR In un assegnato tempo Vr si trova il pe-

riodo di ritorno dell’evento sismico, Tr, dalla relazione
VR

Ty =- 3.4
" nf-R,) G4

I valori cosi calcolati sono riportati in Tab. 3.7.

Per I’ edificio in esame, ubicato a Messina in piazza Cairoli, in zona
sismica caratterizzata dai parametri di pericolosita sismica elencati in
Tab. 3.8, in zona pianeggiante di categoria topografica T1, su un terreno
classificabile come suolo B, si sono calcolati, utilizzando le espressioni
indicate in normativa, i valori dei coefficienti che definiscono lo spettro
di risposta elastico per Tk = 475 anni (SLV), che sono riportati in
Tab. 3.9.

Tab. 3.6. Valori del coefficiente d’'uso Cv al variare delle classi d’uso

CLASSE D’USO I II 111 v
COEFFICIENTE Cu 0.7 1.0 1.5 2.0

Tab. 3.7. Valori della probabilita di superamento e del periodo di ritorno di un

evento sismico al variare degli stati limite

Probabilita di
C . Periodo di ritorno Tr
Stati Limite superamento ‘
P (per Vr = 50 anni)
VR
e . . .. SLO 81% 30
Stati limite di esercizio
SLD 63% 50
e . .. SLV 10% 475
Stati limite ultimi
SLC 5% 975
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Tab. 3.8. Parametri di pericolosita sismica nella zona in cui sorge 1’edificio
p

T, [anni] ag/g F, Te [s]
30 0.061 2.360 0.280
50 0.082 2.316 0.292
475 0.250 2.410 0.360
975 0.339 2.445 0.383

Tab. 3.9. Valori dei coefficienti che definiscono lo spettro di risposta elastico: ac-
celerazioni orizzontali, terremoto con Tr = 475 anni (SLV), Messina,

Piazza Cairoli.

Categoria | Accelerazione

suolo orizzontale 5 Fo Ts Te o
B 0.250 g 1.159 | 2.41 | 0.162s | 0.486s | 2.6 s

S
9 0

07 1

06 |

05 |

04 |

031

02 |

01 |

0,0 ‘ ; ; ; : T(9)

00 05 1,0 15 2,0 25 30

Fig. 3.8. Spettro di risposta elastico, secondo NTCO08: stato limite ultimo (SLV),
accelerazioni orizzontali, § = 5%
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Lo spettro di risposta elastico, per smorzamento pari al 5% é ripor-
tato in Fig. 3.8.

4.3. Risultati dell’analisi modale

L’analisi modale & stata eseguita con azione sismica non ridotta, cioe
con fattore di struttura q¢ = 1, con accelerazione di picco al suolo
ag = 0.25, valutando sia l'effetto del sisma in direzione x che del sisma
in direzione y. Tale analisi ¢ stata effettuata utilizzando 1l programma
di calcolo TELRET, e i risultati ottenuti sono riportati nell’Allegato 2.

Con l'analisi modale le massime sollecitazioni trovate per i singoli
modi di vibrazione sono combinate come radice quadrata della somma
dei quadrati. Poiché 1 risultati ottenuti dall’inviluppo dei primi tre modi
di vibrazione sono senza segno, per convenzione, si € assunto il segno
coincidente con quello del primo modo.

Si riportano di seguito i diagrammi delle caratteristiche delle solle-
citazioni ottenute mediante analisi modale (Fig. 3.9, Fig. 3.10, Fig. 3.11,
Fig. 3.12, Fig. 3.13, Fig. 3.14).

Osservando 1 diagrammi si possono fare delle osservazioni sul com-
portamento della struttura sottoposta a sisma.

I momenti flettenti e i1 tagli si ripartiscono in maniera proporziona-
le alle rigidezze cioé in base a come sono orientati i pilastri e in base al-
la rigidezza delle travi, se travi emergenti o travi a spessore.

La resistenza all’azione sismica ¢ affidata agli elementi piu rigidi
cioe ai pilastri allungati nella direzione del sisma ed accoppiati a travi
emergenti (Fig. 3.15a). I pilastri rigidi accoppiati ad una trave a spesso-
re (Fig. 3.15b) forniscono un contributo basso a tutti 1 piani, tranne che
al primo, grazie al collegamento rigido con la fondazione che si ha alla
base. Se ad un pilastro convergono due travi basta una sola trave emer-
gente a conferire una adeguata rigidezza al pilastro.

I pilastri allungati in direzione ortogonale al sisma hanno inerzia
minima e danno contributo in prima approssimazione trascurabile, in
particolare 1 pilastri allungati in direzione ortogonale al sisma ed ac-
coppiati a travi emergenti (Fig. 3.16a) hanno rigidezza limitata a tutti i
piani, mentre pilastri allungati in direzione ortogonale al sisma ed ac-
coppiati a travi a spessore (Fig. 3.16b) hanno rigidezza trascurabile a
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T2 3 4 9 10 11 12 17 18 19 20

Fig. 3.9. Diagramma del momento flettente per sisma in direzione x

1 2 3 4 9 10 11 12 17 18 19 20

Fig. 3.10. Diagramma del taglio per sisma in direzione x

i RN i

1 2 3 10 11 12 17 18 19 20

Fig. 3.11. Diagramma del sforzo normale per sisma in direzione x
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17 9 1 18 10 2 19 11 3 20 12 4

Fig. 3.12. Diagramma del momento flettente per sisma in direzione y

17 9 1 18 10 2 19 11 3 20 12 4

Fig. 3.13. Diagramma del taglio per sisma in direzione y

I R

17 9 1 18 10 2 19 11 3 20 12 4

Fig. 3.14. Diagramma del sforzo normale per sisma in direzione y
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a)

Elemento con
buona
rigidezza a
tutti i piani

15

sisma

b)

Elemento con
sufficiente
rigidezza solo
al primo piano

Fig. 3.15. Contributo dei pilastri rigidi alla rigidezza della struttura

Y]

Elemento con

rigidezza
limitata

a tutti i piani

\
sisma ‘

b)g

Elemento con
rigidezza
trascurabile a
tutti i piani

Fig. 3.16. Contributo dei pilastri con inerzia minima alla rigidezza

della struttura.

tutti 1 piani.
Le travi progettate per soli

carichi verticali non sono sufficienti a

conferire una adeguata resistenza e rigidezza ad azioni orizzontali in
entrambe le direzioni, in quanto tali travi sono disposte solo in una di-
rezione e nei telai perimetrali in quella ortogonale. Se i carichi verticali
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Efficace

per sisma — > 7 7
in questa

direzione

!

Non efficace per
sisma in questa
direzione

Fig. 3.17. Stralcio di una pianta carpenteria di una struttura progettata per soli

carichi verticali

sono portati solo da travi in direzione longitudinale (Fig. 3.17), la strut-
tura assorbe bene l'azione sismica in direzione longitudinale, ma nella
direzione trasversale possono mancare elementi idonei ad assorbire
l’azione sismica.

Si puo notare infatti che 1 pilastri 2, 3 e 4 del telaio 1-2-3-4 e i pila-
stri 10 e 11 del telaio 9-10-11-12 per sisma in direzione x, poiché sono
allungati nella direzione x, quella del sisma, e collegati a travi emergen-
t1, hanno sollecitazioni piu elevate rispetto ai pilastri 9 e 12 del telaio 9-
10-11-12, allungati in direzione y, ortogonale a quella del sisma, e quin-
di con minore inerzia.

I pilastri 10 e 2 del telaio 18-10-2, 1 pilastri 11 e 3 del telaio 19-11-3
e il pilastro 4 del telaio 20-12-4 per sisma in direzione y hanno sollecita-
zioni molto basse.

La trave a spessore 11-12 del telaio 9-10-11-12 ha sollecitazioni
molto basse rispetto alle altre travi in direzione x che sono tutte emer-
genti.

Inoltre al piano terra i pilastri 30x30 del telaio 17-18-19-20 hanno
sollecitazioni piu basse dei pilastri 30x60 del telaio 1-2-3-4, in quanto
questi ultimi sono piu rigidi rispetto ai pilastri 30x30.
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Per 1 telai trasversali, per sisma in direzione y, si nota che le solle-
citazioni maggiori sono nelle travi 17-9-1 e nella trave 20-12 del telaio
20-12-4, negli altri telai, 18-10-2, 19-11-3 e nel tratto 12-4 del telaio 20-
12-4, le sollecitazioni sono molto piccole in quanto in questi ultimi telai
non ci sono vere e proprie travi che collegano 1 pilastri, ma delle travi
fittizie che sono state inserite nella schematizzazione per simulare
l'irrigidimento dovuto ai travetti di solaio in corrispondenza dei pilastri.

Inoltre si puo notare dai diagrammi del momento flettente e del ta-
glio che le sollecitazioni dovute al sisma sono elevate ai piani inferiori e
centrall mentre si riducono di molto ai piani superiori.

5. Pilastri

5.1. Valutazione delle sollecitazioni per verifica a taglio dei
pilastri

Nei pilastri 1 tagli di calcolo, ottenuti dall’analisi modale con q = 1, pos-
sono essere molto alti, sono pero limitati dal possibile innesco di cernie-
re plastiche agli estremi e quindi dal massimo momento flettente che
puo agire sul pilastro, pari al momento resistente, Mrga.

Pertanto il taglio in base a cui verificare la sezione € il minore tra
quello fornito dal calcolo, VE4, e quello determinato in condizione di e-
quilibrio pensando che entrambe le sezioni di estremita siano plasticiz-
zate, VEamax (Fig. 3.18).

Infatti:
- se Mg <My,
la sezione non si e plasticizzata
VEd <VEdmax (35)

e si usa il taglio di calcolo, VEqa
- se Mg >Mg

la sezione si € gia plasticizzata e non si raggiunge il taglio di calcolo Vgq
VEd > VEd max (36)

quindi si usa il taglio, VEdmax.
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Calcolo di Mgrq € Vegmax P€r i pilastri.

Il momento di plasticizzazione agli estremi del pilastro, Mrs , & stato
calcolato con la formula approssimata del momento resistente di una
sezione rettangolare con armatura simmetrica (A, = A'S) (Ghersi A.,

Muratore M., 2004):

) | Ngg +048N, .,
2117|048 N, g, + N

+M |

¢, max

Mgy = (M (3.7)

S, max ‘

dove

Nka € lo sforzo normale sollecitante ed € stato valutato per soli carichi
verticali, trascurando lo sforzo normale da sisma. La variazione dello
sforzo normale dovuta al sisma (come si puo vedere nei diagrammi delle
sollecitazioni in Fig. 3.9, Fig. 3.10, Fig. 3.11, Fig. 3.12, Fig. 3.13,
Fig. 3.14) € piuttosto modesta nei pilastri interni mentre € significativa
nei pilastri esterni, pertanto per 1 pilastri esterni si dovrebbe considera-
re anche lo sforzo normale dovuto al sisma, ma quest’ultimo & limitato
superiormente dal taglio che puo essere trasferito dalle travi.

M

Rd ,sup
> VEd max
< VEd max

N

M Rd,inf

Fig. 3.18. Schema del pilastro con cerniere plastiche alle estremita
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N, mex = A o T, & il massimo sforzo normale che puo essere portato dal-

la sezione di calcestruzzo in assenza di armature
Ngmex = Ay Ty €1l massimo sforzo normale che puo essere portato dal-

le armature
M e =0.12 A h f, & il massimo momento flettente che puo essere

portato dalla sezione di calcestruzzo in assenza di armature

M =05 A (h—2c) f, & il massimo momento flettente che puo es-
sere portato dalle armature
1
m=1+
1+2 =M
¢, max

A, e l'area della sezione di calcestruzzo

A =2 A élarea totale delle armature perché le armature sono sim-

metriche A, = AS

h é l'altezza della sezione

c & il copriferro.

Nel calcolo del momento resistente, mentre per edifici nuovi si uti-
lizza la resistenza di calcolo:

— fe=fea=0.85 X for | yo=11.02 MPa per la massima resistenza cilin-
drica a compressione, per calcestruzzo Re. = 25 MPa

— [y = fya = 373.9 MPa per la tensione di snervamento dell’acciaio, per
acciaio FeB44k

per edifici esistenti, poiché la stima del taglio deve essere cautelativa

nell’ipotesi che la sezione sia piu armata o che 1 materiali presentino

una resistenza maggiore di quanto previsto, si utilizza la resistenza
media, trovata in base alle prove sperimentali, moltiplicata per il fatto-
re di confidenza:

— fe=fom X FC = 28 X 1.2 = 33.6 MPa per la resistenza cilindrica a
compressione del calcestruzzo per valutare 1 momenti di plasticizza-
zione, con livello di conoscenza LC2

- fi=fimx FC =420 x 1.2 = 504 MPa per la tensione di snervamento
dell’acciaio per valutare i momenti di plasticizzazione, con livello di
conoscenza LC2)
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Il momento resistente € stato calcolato considerando solo lo sforzo
normale da carichi verticali.

VEamax € stato calcolato in condizione di equilibrio pensando che en-
trambe le sezioni di estremita siano plasticizzate, cioé con il pilastro
sollecitato dai momenti resistenti delle sezioni di estremita, Mra,
(Fig. 3.18) mediante la seguente relazione

M + Mgy
V _ Rd ,sup Rd,inf (38)

Ed max h

I1 valore di A & I'altezza netta del pilastro da filo trave a filo trave e non
in asse al nodo perché il massimo Mrq si raggiunge a filo trave, in asse
al nodo Mrq decresce rapidamente. Il valore di h ¢ riferito a filo trave
per tutti 1 pilastri con riferimento alla trave emergente, anche quando
nel nodo convergono travi di diversa altezza, emergenti e a spessore.

5.2. Verifica a taglio dei pilastri

La verifica di resistenza del pilastro a taglio € soddisfatta se il taglio re-
sistente, Vg4, € non inferiore al taglio agente:

Veg = mMin(Vey Ve e ) (3.9)

La resistenza a taglio, Vg4, € la minore tra i valori Vge (resistenza a
taglio di una sezione dotata di adeguata armatura a taglio, cioe il taglio
che manda in crisi il calcestruzzo) e Vrsa (resistenza dell’armatura a ta-
glio, cioe il taglio che porta a snervamento 'armatura).

Vrsa ¢ Vrea sono calcolate con le seguenti espressioni (secondo
NTCO08, punto 4.1.2.1.3.2):

Vo, =0.9d a f, (cota+cot6)sina (3.10)
S
. coto + coto
V.,=09db o. f —— 3.11
R PP 14 cot?0 (8.1

dove

d = h - c é 'altezza utile della sezione

Agw € Parea dell’armatura trasversale

s ¢ I'interasse tra due armature trasversali consecutive
bw e la larghezza minima della sezione
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a & Pangolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse
del pilastro

f. & la resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima
(f,=05f,)

o € 1l coeff. maggiorativo pari a:

1 per membrature non compresse
1+ ocep/f per 0 <6< 0,25 fe
1,25 per 0,25 fe< 65 < 0,5 fe
2,5(1-c¢p/fc) per 0,5 fe< o< fe
Per edifici esistenti si utilizzano 1 valori di cot® per bassa duttilita
1<cot6<25 (3.12)

e che massimizzano il min(Vrsa, Vrea), tale valore in tutti i pilastri
dell’esempio ¢
coto =25 (3.13)

che rende massimo Vgsa.

Poiché nei pilastri 'armatura trasversale & costituita solo dalle
staffe, 'angolo o, di inclinazione dell’armatura a taglio, &€ pari a 90°,
quindi s1 ha

sha=1 (3.14)
cota=0 (3.15)

Inoltre sono state previste ovunque staffe @6/20, 1 cui valori della
resistenza a taglio sono riportati per ciascun tipo di pilastro, nel caso di
cot 0 = 2.5, in Tab. 3.10.

Nel calcolo del taglio resistente per la verifica dei pilastri, mentre
per edifici nuovi si utilizza la resistenza di calcolo:

— fe=fe«a = 11.02 MPa per la massima resistenza cilindrica a compres-
sione, per calcestruzzo Rex = 25 MPa

— fy = fya = 373.9 MPa per la tensione di snervamento dell’acciaio, per
acciaio FeB44k

per edifici esistenti, poiché la stima del taglio deve essere cautelativa

nell'ipotesi che la sezione resista meno di quanto previsto, si utilizza la

resistenza media, trovata in base alle prove sperimentali, diviso per un

fattore di sicurezza parziale yme diviso per il fattore di confidenza
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Tab. 3.10. Resistenza a taglio dei pilastri

Pilastro | staffe ASN b h Vde

30x30 | ©6/20 | 2.83 30 30 50.34
40%x30 | ©6/20 | 2.83 40 30 50.34
50x30 | ©6/20 | 2.83 50 30 50.34
60x30 | ©6/20 | 2.83 60 30 50.34
30x40 | ©6/20 | 2.83 30 40 69.70
30x50 | ©6/20 | 2.83 30 50 89.06
30x60 | ©6/20 | 2.83 30 60 108.43

— fe=ofm /yu/ FC=0.85%x28/1.5/1.2=13.22 MPa per la massi-
ma resistenza cilindrica a compressione del calcestruzzo per valuta-
re la resistenza dell’elemento fragile (a = 0.85 per tenere conto della
riduzione di resistenza sotto carichi di lunga durata)

- f=fim /yu/ FC =420/ 1.15/ 1.2 = 304.3 MPa per la tensione di
snervamento dell’acciaio per valutare la resistenza dell’elemento
fragile

con

ym=yc= 1.5 per il calcestruzzo (NTCO8 punto 4.1.2.1.1.1)

ym=1ys = 1.15 per l'acciaio (NTCO8 punto 4.1.2.1.1.3)

In conclusione la verifica a taglio é soddisfatta se:

MiNVag Ve ) = Min(Vey, o Veg ) (3.16)

Se si ha rottura a taglio del pilastro si puo calcolare, anche se in
maniera non rigorosa, il valore di a; che porta al limite la sezione piu
sollecitata mediante la seguente proporzione

a—gg(: 0.25): Ve, = X: Min(Veg,Vaeg ) (3.17)

x che si calcola da questa proporzione € proprio il valore di as/g che por-
ta a rottura il pilastro.

Si riportano per i pilastri piu significativi, pilastro 3 (Tab. 3.11 e
Tab. 3.12), pilastro 9 (Tab. 3.13 e Tab. 3.14), pilastro 18 (Tab. 3.15 e
Tab. 3.16), 1 valori da utilizzare per la verifica a taglio (colonne 2, 3, 4, 5
e 6) e, in colonna 7, ok se la verifica é soddisfatta per ag = 0.25 g, in caso
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Tab. 3.11. Pilastro 3, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Vg Mg Ved mex \£ Ve a, 9
6 79.92 45.6 33.77 50.34 174.56 ok
5 133.92 61.54 45.58 50.34 192.85 ok
4 163.27 75.99 56.29 50.34 200.04 0.077
3 269.97 139.98 103.69 69.70 276.98 0.065
2 352.49 206.84 153.22 89.06 353.92 0.063
1 361.81 286.12 211.94 108.43 430.86 0.075

Tab. 3.12. Pilastro 3, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg A Ved mex \. Ve a4 /g
6 9.37 45.60 33.77 50.34 174.56 ok
5 21.76 61.54 45.58 50.34 192.85 ok
4 25.49 75.99 56.29 50.34 200.04 ok
3 27.67 120.58 89.32 50.34 266.72 ok
2 33.58 138.81 102.82 50.34 333.41 ok
1 52.05 157.20 116.44 50.34 400.09 0.242

contrario 1 valori di ag/g che portano a rottura il pilastro.

5.3. Analisi dei risultati

Il problema della rottura a taglio del pilastro € un problema diffuso in
tutta la struttura.

La sezione piu vulnerabile e quella del pilastro 9, II ordine, per si-
sma in direzione y. La rottura a taglio avviene per ag = 0.046 g o, se si
assume q = 1.5, per agz = 0.069 g (molto lontano da ag = 0.250 g che ¢ il
valore per il quale si vuole verificare la struttura).

Per sisma in direzione x la sezione piu vulnerabile € quella del pila-
stro 3, II ordine, e la rottura avviene per ag = 0.063 g o, se si assume
q = 1.5, per ag = 0.094 g anche questa ben lontana da a; = 0.250 g.

Molte altre sezioni arrivano alla rottura a taglio per accelerazioni
un po’ maggiori, ma sempre piccole rispetto ad ag = 0.250 g.
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Tab. 3.13. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Vg Mg Ved mex \£ Ve a, 9
6 53.68 43.95 32.55 50.34 172.76 ok
5 94.12 59.70 44.22 50.34 190.66 ok
4 127.53 74.04 54.85 50.34 200.04 0.099
3 109.42 95.97 71.09 50.34 200.04 0.115
2 129.93 130.97 97.01 50.34 266.72 0.097
1 98.67 149.14 110.47 50.34 333.41 0.128

Tab. 3.14. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg A Ved mex \. Ve a4 /g
6 133.68 43.95 32.55 50.34 172.76 ok
5 191.37 59.70 44.22 50.34 190.66 ok
4 236.75 74.04 54.85 50.34 200.04 0.053
3 227.38 95.97 71.09 50.34 200.04 0.055
2 379.98 154.54 114.47 69.70 276.98 0.046
1 348.22 224.97 166.64 89.06 353.92 0.064

Per sisma in direzione y, nei pilastri 18 e 19 non si ha rottura a ta-
glio, nei pilastri 2, 3, 4, 10, 11 la rottura a taglio si ha al I ordine e acce-
lerazioni molto prossime ad ag = 0.250 g o, se si assume g = 1.5, per va-
lori piu grandi di agz = 0.250 g. Questo comportamento € giustificato dal
fatto che questi pilastri non sono collegati da travi in direzione y e per-
tanto sono poco sollecitati dal sisma in questa direzione. Gli altri pila-
stri 1, 9, 12, 17 e 20, collegati da travi in direzione y e pertanto i grado
di sopportare I'azione sismica, vanno a rottura per accelerazioni molto
basse ben lontane da ag = 0.250 g e sempre ai piani inferiori, che sono 1
piu sollecitati.

Per sisma in direzione x la situazione € piu uniforme, tutti i pilastri
vanno a rottura a taglio, i1 pilastri 1, 4, 9, 12, 17, 20, che sono i pilastri
di estremita dei telai, meno sollecitati dal sisma, vanno a rottura per
accelerazioni superiori ad ag = 0.100 g, mentre i piastri 2, 3, 10, 11, 18,
19, che sono 1 pilastri interni dei telai, piu sollecitati, vanno a rottura
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Tab. 3.15. Pilastro 18, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Vg Mg Ved mex \£ Ve a, 9
6 79.43 41.73 30.91 50.34 170.36 ok
5 133.34 54.40 40.30 50.34 184.46 ok
4 170.50 66.20 49.04 50.34 198.55 ok
3 144.39 77.12 57.13 50.34 200.04 0.087
2 120.51 96.15 71.23 50.34 200.04 0.104
1 158.45 151.18 111.99 69.70 276.98 0.110

Tab. 3.16. Pilastro 18, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg A Ved mex \. Ve a4 /g
6 -8.56 41.73 30.91 50.34 170.36 ok
5 20.74 54.40 40.30 50.34 184.46 ok
4 24.61 66.20 49.04 50.34 198.55 ok
3 23.46 77.12 57.13 50.34 200.04 ok
2 24.67 96.15 71.23 50.34 200.04 ok
1 38.18 128.57 95.24 50.34 266.72 ok

per accelerazioni inferiori ad ag = 0.100 g , anche in questo caso la rot-
tura si ha sempre ai piani inferiori, quelli piu sollecitati.

6. Travi

6.1. Valutazione delle sollecitazioni per verifica a taglio delle
travi

Come nel caso dei pilastri, 1 tagli di calcolo, ottenuti dall’analisi modale,
possono essere molto alti, il valore del taglio che puo sollecitare le travi
e pero limitati dal possibile innesco di cerniere plastiche agli estremi e
quindi dal massimo momento flettente che puo agire sulla trave, pari al
momento resistente, Mgq.

Pertanto il taglio in base a cui verificare la sezione € il minore tra
quello fornito dal calcolo, e quello determinato in condizione di equili-
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brio a partire dalla capacita resistente a flessione delle sezioni di e-
stremita

M fan M a
sisma + C D
©
\%
Veq Ve

Fig. 3.19. Schema della trave sottoposta a sisma positivo

\%
M2

M ra1 ®
C > sisma —

V., VA

Fig. 3.20. Schema della trave sottoposta a sisma negativo

@
T T

Fig. 3.21. Schema della trave sottoposta a soli carichi verticali
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della trave.

11 taglio in condizioni di equilibrio viene determinato pensando che
entrambe le sezioni di estremita siano plasticizzate. Nel caso di sisma
positivo (da sinistra verso destra) (Fig. 3.19), la sezione di sinistra si
plasticizza con momento flettente positivo (Mrq*) e quella di destra con
momento flettente negativo (Mgrqs). Con sisma in verso opposto
(Fig. 3.20) accade il contrario.

Si calcola, pertanto:

— 1l taglio ottenuto dall’analisi modale, VEq
— 1l taglio provocato dai carichi verticali agenti nella combinazione di
carico sismica q = gk + yz qr che varia linearmente, con valore mas-

simo (Fig. 3.21) pari a

I

= % (3.18)
che é positivo al primo estremo e negativo nel secondo estremo

— 1l taglio provocato dal sisma positivo (da sinistra verso destra)
(Fig. 3.19), che é costante lungo la campata e pari a

V—: M;dl-i_MI;dZ

ed ha valore negativo
— 1l taglio provocato dal sisma negativo (da destra verso sinistra)
(Fig. 3.20), che € costante lungo la campata e pari a

V+: MI;dl+M|;d2

ed ha valore positivo

La luce [/ della trave & la luce netta da filo pilastro a filo pilastro.
MRrq € stato calcolato, in modo approssimato, con la seguente espressio-
ne:

Mg =0.9d A f, (3.21)

dove
0.9 d é I'altezza utile della sezione
As é Varea dell’armatura tesa
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Tab. 3.17. Campata 1-2, valori per il calcolo del taglio sollecitante delle travi

per sisma in direzione x

Campata | Piano M R M ;adl M ga2 M ;adz Ve; Ve;l
1-2 6 64.24 64.24 | 128.48 | 64.24 36.71 55.06
96.36 | 64.24 | 160.60 | 64.24 | 45.89 | 60.24
96.36 64.24 | 160.60 | 64.24 45.89 60.24
64.24 | 160.60 | 64.24 | 45.89 | 60.24
96.36 64.24 | 160.60 | 64.24 45.89 60.24
96.36 | 64.24 | 160.60 | 64.24 | 45.89 | 60.24
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Tab. 3.18. Campata 18-19, valori per il calcolo del taglio sollecitante delle travi
per sisma in direzione x

Campata | Piano \Y/ M I;dl M o2 M ;dz Ve; Ve;
18-19 6 96.36 | 64.24 | 64.24 | 64.24 | 45.89 | 36.71
18-19 5 128.48 | 64.24 | 96.36 | 64.24 | 55.06 | 45.89
18-19 4 128.48 | 64.24 | 96.36 | 64.24 | 55.06 | 45.89
18-19 3 128.48 | 64.24 | 96.36 | 64.24 | 55.06 | 45.89
18-19 2 128.48 | 64.24 | 96.36 | 64.24 | 55.06 | 45.89
18-19 1 128.48 | 64.24 | 96.36 | 64.24 | 55.06 | 45.89

fy = fym X FC ¢ la tensione di snervamento dell’acciaio.

I valori cosi calcolati sono riportati in Tab. 3.17 per le travi 1-2, in
Tab. 3.18 per le travi 18-19, in Tab. 3.19 per le travi 17-9 e in Tab. 3.20
per le travi 9-1.

Nel caso di sisma positivo (sisma +), quindi, il taglio ai due estremi
delle travi e pari a

V" =V, g —Min(Ve, V) (3.22)
Vs =V, gam +Min(Veg Vs ) (3.23)

nel caso di sisma negativo (sisma —), invece il taglio ai due estremi
delle travi e pari a
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Tab. 3.19. Campata 17-9, valori per il calcolo del taglio sollecitante delle travi

per sisma in direzione y

Campata | Piano M R M ;adl M ga2 M ;adz Ve; Ve;l
17-9 6 64.24 64.24 64.24 64.24 25.70 25.70
17-9 5 64.24 | 64.24 | 128.48 | 64.24 | 25.70 | 38.54
17-9 4 64.24 64.24 | 128.48 | 64.24 25.70 38.54
17-9 3 64.24 | 64.24 | 128.48 | 64.24 | 25.70 | 38.54
17-9 2 64.24 64.24 | 128.48 | 64.24 25.70 38.54
17-9 1 64.24 | 64.24 | 128.48 | 64.24 | 25.70 | 38.54

Tab. 3.20. Campata 9-1, valori per il calcolo del taglio sollecitante delle travi

per sisma in direzione y

Campata | Piano \Y/ M I;dl M o2 M ;dz Ve; Ve;
9-1 6 64.24 64.24 64.24 64.24 28.55 28.55
9-1 5 128.48 | 64.24 64.24 64.24 42.83 28.55
9-1 4 128.48 | 64.24 64.24 64.24 42.83 28.55
9-1 3 128.48 | 64.24 64.24 64.24 42.83 28.55
9-1 2 128.48 | 64.24 64.24 64.24 42.83 28.55
9-1 1 128.48 | 64.24 64.24 64.24 42.83 28.55
V=V, gem +Min(Veg, V) (3.24)
V5 =V, g —Min(Ve, V. (3.25)
Per ciascun estremo si valuta quindi

Vo, = max(V, +V,") (3.26)
Vo, = max(V, +V; ) (3.27)

I valori ottenuti sono riportati in Tab. 3.21 per le travi 1-2, in Tab. 3.22
per le travi 18-19, in Tab. 3.23 per le travi 17-9 e in Tab. 3.24 per le
travi 9-1.
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Tab. 3.21. Campata 1-2, riepilogo dei tagli sollecitanti delle travi

per sisma in direzione x

Campata | Piano Vqsisma Vi Ve; Ve;] Vear Veaz

1-2 6 50.60 | 34.46 | 36.71 | 55.06 | 85.06 | 85.06
64.60 | 96.36 | 45.89 | 60.24 | 110.49 | 128.84
64.60 | 143.97 | 45.89 | 60.24 | 110.49 | 128.84
64.60 | 173.99 | 45.89 | 60.24 | 110.49 | 128.84
64.60 | 188.68 | 45.89 | 60.24 | 110.49 | 128.84
64.60 | 172,50 | 45.89 | 60.24 | 110.49 | 128.84
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Tab. 3.22. Campata 18-19, riepilogo dei tagli sollecitanti delle travi
per sisma in direzione x

Campata | Piano Vq sisma Vg Ve; Ve;] Vear Veaz
18-19 6 35.00 | 44.20 | 45.89 | 36.71 | 79.20 | 71.71
18-19 5 49.00 90.07 55.06 45.89 | 104.06 | 94.89
18-19 4 49.00 | 118.87 | 55.06 | 45.89 | 104.06 | 94.89
18-19 3 49.00 | 120.45 | 55.06 45.89 | 104.06 | 94.89
18-19 2 49.00 | 100.29 | 55.06 | 45.89 | 104.06 | 94.89
18-19 1 49.00 | 105.06 | 55.06 45.89 | 104.06 | 94.89

Tab. 3.23. Campata 17-9, riepilogo dei tagli sollecitanti delle travi
per sisma in direzione y

Campata | Piano Vq sisma Vg Ve; Ve;] Vear Veaz
17-9 6 17.33 | 48.93 | 25.70 | 25.70 | 43.02 | 43.02
17-9 5 36.568 | 106.70 | 25.70 | 38.54 | 62.27 | 75.12
17-9 4 36.58 | 139.25 | 25.70 | 38.54 | 62.27 | 75.12
17-9 3 36.568 | 155.94 | 25.70 | 38.564 | 62.27 | 75.12
17-9 2 36.58 | 178.64 | 25.70 | 38.54 | 62.27 | 75.12
17-9 1 36.568 | 157.22 | 25.70 | 38.564 | 62.27 | 75.12
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Tab. 3.24. Campata 9-1, riepilogo dei tagli sollecitanti delle travi
per sisma in direzione y

Campata | Piano Vqsisma Vi Ve; Ve;] Vear Veaz

9-1 6 15.75 | 53.09 | 28.55 | 28.55 | 44.30 | 44.30
33.25 | 119.52 | 42.83 | 28.55 | 76.08 | 61.80
33.25 | 157.57 | 42.83 | 28.55 | 76.08 | 61.80
33.25 | 177.96 | 42.83 | 28.55 | 76.08 | 61.80
33.25 | 203.55 | 42.83 | 28.55 | 76.08 | 61.80
33.25 | 209.18 | 42.83 | 28.55 | 76.08 | 61.80
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6.2. Verifica a taglio delle travi

La verifica di resistenza a taglio della trave e soddisfatta se il taglio re-
sistente a ciascun estremo € non inferiore al taglio agente:

Ve = Ve (3.28)

La resistenza a taglio, Vrq, € la minore tra il valore della resistenza
a taglio di una sezione dotata di adeguata armatura a taglio (cioé il ta-
glio che manda in crisi il calcestruzzo), Vreq, e il valore della resistenza
dell’armatura a taglio (cio¢ il taglio che porta snervamento 'armatura).

L’armatura longitudinale utilizzata in questo edificio, come era in
uso negli anni ’70, é costituita da barre sagomate, pertanto 'armatura
resistente a taglio e costituita non solo dalle staffe, ma anche dalla par-
te inclinata delle barre delle armature longitudinali e quindi la resi-
stenza dell’armatura ¢ la somma dei due termini (Vgsa+Vrdsag).
Pertanto:

Vg = Min(Veg +Vigeag ) Vs ) (3.29)

Vrsa € Vrea sono calcolate con le espressioni (3.10) e (3.11) gia utilizzate
per la verifica a taglio dei pilastri.

Se si ha rottura a taglio della trave si puo calcolare, anche se in
maniera non rigorosa, il valore di ag che porta al limite la sezione piu
sollecitata mediante una proporzione:

a—gg(z 0.25):Vgy = X: Vg -V, ) (3.30)
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x che si calcola da questa proporzione ¢ proprio il valore di ag che porta
a rottura la trave.

Si riportano per le travi 1-2 (Tab. 3.25), per le travi 18-19
(Tab. 3.26), per le travi 17-9 (Tab. 3.27), per le travi 9-1 (Tab. 3.28), 1
valori da utilizzare per la verifica a taglio (colonne 3, 4, 5, 6, 7) e, in co-
lonna 8, ok se la verifica & soddisfatta per ag = 0.25 g, nel caso di rottu-
ra, 1 valori di ag/g che portano a rottura la trave.

Poiché per le travi considerate I'armatura a taglio (staffe e sagoma-
ti) € uguale alle due estremita, i valori dei tagli resistenti agli estremi 1
e 2 sono uguali.

Tab. 3.25. Campata 1-2, verifica a taglio delle travi per sisma in direzione x

Campata | Piano Vear Ved2 Vs VRd%lg Ve % '9 % '9

est.1 | est.2
1-2 6 85.06 | 85.06 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
1-2 5 110.49 | 128.84 | 89.06 | 132.51 | 283.14 ok ok
1-2 4 110.49 | 128.84 | 89.06 | 132.51 | 283.14 ok ok
1-2 3 110.49 | 128.84 | 89.06 | 132.51 | 283.14 ok ok
1-2 2 110.49 | 128.84 | 89.06 | 132.51 | 283.14 ok ok
1-2 1 110.49 | 128.84 | 89.06 | 132.51 | 283.14 ok ok

Tab. 3.26. Campata 18-19, verifica a taglio delle travi per sisma in direzione x

Campata | Piano Vear Ved2 Vs VRd%lg Ve % '9 % '9

est.1 | est.2

18-19 6 79.20 | 71.71 | 71.25 | 0.00 |283.14 | 0.205 | 0.205
18-19 5 104.06 | 94.89 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
18-19 4 104.06 | 94.89 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
18-19 3 104.06 | 94.89 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
18-19 2 104.06 | 94.89 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
18-19 1 104.06 | 94.89 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
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Tab. 3.27. Campata 17-9, verifica a taglio delle travi per sisma in direzione y

Campata | Piano Vear Ved2 Vs VRd%lg Ve % '9 % '9

est.1 | est.2
17-9 6 43.02 | 43.02 | 71.25 | 0.00 | 283.14 ok ok
17 -9 5 62.27 | 75.12 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
17-9 4 62.27 | 75.12 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
17 -9 3 62.27 | 75.12 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
17-9 2 62.27 | 75.12 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok
17 -9 1 62.27 | 75.12 | 71.25 | 66.26 | 283.14 ok ok

Tab. 3.28. Campata 9-1, verifica a taglio delle travi per sisma in direzione y

Campata | Piano Vear Ved2 Vi VRd%lg Ve % '9 % '9

est.1 | est.2
9-1 6 44.30 | 44.30 | 71.25 | 0.00 | 283.14 ok ok
9-1 5 76.08 | 61.80 | 71.25 0.00 | 283.14 | 0.079 ok
9-1 4 76.08 | 61.80 | 71.25 | 0.00 | 283.14 | 0.060 ok
9-1 3 76.08 | 61.80 | 71.25 0.00 | 283.14 | 0.053 ok
9-1 2 76.08 | 61.80 | 71.25 | 0.00 | 283.14 | 0.047 ok
9-1 1 76.08 | 61.80 | 71.25 0.00 | 283.14 | 0.045 ok

6.3. Analisi dei risultati

La verifica ¢ soddisfatta per i valori di ag > 0.25 g. La situazione delle
travi & migliore rispetto a quella dei pilastri.

Per le travi in direzione x I'unica sezione in cui si ha rottura a taglio
¢ nella trave 18-19, VI ordine, in cui la rottura avviene per ag = 0.205 g

o0, se si assume q = 1.5, per ag = 0.308 g.

In direzione y, si ha rottura a taglio al primo estremo delle travi 9-1
a tutti gli ordini tranne al VI, la sezione piu vulnerabile € al I ordine in
cui la rottura a taglio avviene per agz = 0.045 g o, se si assume g = 1.5,
per ag = 0.068 g (molto lontano da ag; = 0.250 g). Non si verifica rottura a
taglio nelle travi 17-9 e 20-12. In tutte le altre travi in direzione y non é
stata fatta la verifica perché sono travi fittizie che simulano 1 travetti.
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7. Nodi trave-pilastro

I1 nodo ¢ la zona del pilastro che si incrocia con le travi ad esso concor-

renti.

La normativa distingue i nodi in:

— nodi interamente confinati (Fig. 3.22a), quando in ognuna delle
quattro facce verticali del pilastro si innesta una trave, inoltre su
ogni faccia del nodo, la sezione della trave copre per almeno i 3/4 la
larghezza del pilastro e, su entrambe le coppie di facce opposte del
nodo, le sezioni delle travi si ricoprono per almeno i 3/4 dell’altezza;

— nodi non interamente confinati (Fig. 3.22b e Fig. 3.22c), quando non
appartengono alla categoria precedente.

Una delle cause principali di crollo durante un sisma € costituita
dalla rottura a taglio dei nodi, particolarmente a rischio sono i nodi
d’angolo (Fig. 3.1, Fig. 3.23, Fig. 3.24) e i nodi perimetrali (Fig. 3.25,
Fig. 3.26, Fig. 3.27) perché nei nodi interni le travi circostanti esercita-
no un’azione di confinamento che riduce il rischio di rottura.

a) b) c)
Nodo interno, Nodo laterale Nodo d'angolo
Interamente Nodi non
confinato Interamente
confinati

Fig. 3.22. Tipi di nodi
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Fig. 3.23: Danneggiamento del nodo d’angolo con svergolamento delle barre
longitudinali del pilastro ed espulsione del copriferro, si evidenzia la mancanza
di staffe (Foto P. Ricci e G.M. Verderame, Abruzzo 6/4/2009)

X

—\'!1

Fig. 3.24: Rottura a taglio del nodo d’angolo con formazione di fessura diagona-
le e svergolamento della barra longitudinale del pilastro, si evidenzia 'assenza
di staffe nel nodo e nell’estremita superire del pilastro (Foto P. Ricci e G.M.
Verderame, Abruzzo 6/4/2009)
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Fig. 3.25: Danneggiamento del nodo trave-pilastro a causa degli elevati sforzi
assiali e di taglio (Sicilia 1990, Augusta)

Fig. 3.26: Collasso del nodo trave- pilastro perimetrale esterno, rottura causata
dalle elevate sollecitazioni da taglio (Molise 2002, San Giuliano di Puglia)
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e
-

Fig. 3.27: Danneggiamento del nodo trave-pilastro perimetrale interno con e-
spulsione del copriferro a causa delle sollecitazioni flessionali (Irpinia 1980)

Fessuramn. 3 ——-._\

[

-
M  Fassuran,

_—— Fessuran, 4

% ]

~———— Fassuran.

Fessuran. 1 —-/

I

Fig. 3.28: Quadro fessurativo di un nodo trave-pilastro

Nella Fig 3.28 ¢ rappresentato il quadro fessurativo di un nodo tra-
ve pilastro realizzato in laboratorio (Braga F.,2001): la fessura n. 1 e
dovuta alla formazione di una cerniera plastica sulla trave, le fessure
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n. 2 e n. 3 sono dovute alla formazione di cerniere plastiche sul pilastro,
le fessure n. 4 e n. 5 sono dovute al collasso fragile del nodo e conse-
guente chiusura delle fessure da momento flettente

L’OPCM 3431 prevede che la verifica di resistenza a taglio sia ese-
guita solo per i nodi non interamente confinati

Le condizioni geometriche che nella normativa definiscono il confi-
namento del nodi sono tanto restrittive da non poter essere quasi mai
rispettate, bisogna quindi pensare al comportamento fisico della strut-
tura e dare alle definizioni sopra citate il giusto peso. Ad esempio, un
pilastro rettangolare € soggetto ad un taglio modesto nel piano di minor
rigidezza; se in tale piano esso é racchiuso tra due travi emergenti non
si riesce ad immaginare una rottura a taglio del nodo anche se le travi
lo coprono solo per una parte ridotta della sua larghezza. (A. Ghersi
2009)

7.1. Valutazione delle sollecitazioni per verifica a taglio dei
nodi

Le azioni che agiscono nel nodo sono trasmesse dalle travi e dai pilastri
che concorrono al nodo. Piu precisamente, i pilastri inferiori e superiori,
trasmettono al nodo il taglio V. e lo sforzo normale N, le travi trasmet-
tono 1 momenti flettenti, M; (Fig. 3.29).

Per valutare il taglio agente nel nodo, analizzando la parte superio-
re del nodo, bisogna tenere presente che ad esso viene trasmesso il ta-
glio V. dal pilastro superiore e contemporaneamente i momenti flettenti
delle travi che generano tensioni di trazione nel’armatura e compres-
sione nel calcestruzzo.

Allo stato limite ultimo 'armatura é snervata e quindi, nella parte
superiore del nodo (nell’ipotesi di sisma agente da sinistra verso destra)
la risultante delle tensioni di trazione da sinistra vale As; fyq, da destra,
per l'equilibrio con le tensioni del’armatura snervata della parte infe-
riore del nodo Asz fya, la risultante delle tensione di compressione sul
calcestruzzo vale Asz fya. Pertanto, se 'armatura & snervata, la risultan-
te delle tensioni generate dai momenti flettenti delle travi &

(Ag+A,) f, (3.31)
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Se 'armatura non & snervata, la risultante delle tensioni generate
dai momenti flettenti della trave di destra e di sinistra e valutata con la
seguente espressione

M| +[M,|

3.32
0.9d (8.32)

Nel calcolo del taglio agente, quindi, le tensioni generate dai mo-
menti flettenti delle travi sono valutate come il minimo tra le tensioni
calcolate con la (3.31) e le tensioni calcolate con la (3.32).

Le risultanti delle tensioni di trazione provenienti da destra e da
sinistra nella parte superiore del nodo hanno verso opposto al taglio V..

La forza di taglio agente nel nucleo di calcestruzzo del nodo vale
quindi

Pilastro
superiore

Mcsup /\

inferiore

Fig. 3.29. Azioni nel nodo, per sisma agente da sinistra verso destra
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(A +A) £y
V, =V, -min ||\/|l|+||v|2| (3.33)
0.9d

fy = fim X FC = 420 X 1.2 = 504 MPa ¢é la tensione di snervamento

dell’acciaio per valutare la resistenza dell’elemento fragile

M; e M: sono i momenti flettenti ai due estremi della trave dovuti al si-

sma che portano alla crisi il nodo e sono pertanto valutati con la se-

guente espressione
a; Mg,

9 =@ 3.34
0.25g (8:34)

Tab. 3.29. Nodi del pilastro 17, valori per il calcolo del taglio agente nei nodi per
sisma in direzione y

M/0.9d|M/0.9d
\Y | % ALT I My, \Y \Y

Piano VEd Ed max jcomp jtraz

comp|traz comp traz
90.14 | 28.46 [ 0.25 |0.07|155.23|156.87 | 378.91 | 109.13 [126.78] 83.17
127.02] 35.98 | 0.250.04|155.23|334.20| 807.25 | 122.70 |119.25/103.39
155.92| 43.11 | 0.21 |0.03]155.23|436.32| 897.93 | 139.12 [112.12|118.54
166.72| 49.85 1 0.10|0.11]155.23|493.98 | 467.73 | 505.91 |105.38]105.38
164.68| 56.18 | 0.03 |0.12]155.23|513.49| 143.88 | 610.23 |124.77| 99.05
94.53 | 68.84 | 0,01 |0.11]155.23]404.55]| 50.81 | 414.32 | 45.90 [115.15

=N WO [ O[O

Tab. 3.30. Nodi del pilastro 1, valori per il calcolo del taglio agente nei nodi per
sisma in direzione y

M/0.9d|M/0.9d
\Y G| AT M, \Y \Y

B max comp|traz comp traz Joore Jraz
91.30 | 29.92 [ 0.25 |0.07|155.23|-157.75| 381.04 | 100.59 |125.31| 76.49
130.40| 38.74 | 0.25|0.02|155.23|-341.56] 825.02 | 79.20 [116.49| 66.68
160.66| 47.01 | 0.16 |0.02|155.23|-449.26] 681.49 | 104.18 [108.23| 88.75
174.05| 54.70 | 0.05 |0.25|155.23|-512.28| 237.58 |1237.39(121.81|100.53
158.93| 68.56 | 0.01 |0.25|155.23|-525.77| 66.04 [1269.98| 57.77 | 86.67
198.72]107.48] 0.03 |0.25|155.23|-509.17| 132.83 |1229.88]111.37| 47.75

Piano VEd

= (DN WO [ O O
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Ve € 1l minimo tra il taglio valutato con 'accelerazione sismica che porta
alla crisi il nodo e il valore limite del taglio ottenuto dall’equilibrio
quando entrambi gli estremi del pilastro sono plasticizzati

. (84 Vg
VC =min E 'VEdmax (335)
=29

Le verifiche dei nodi sono state eseguite, a titolo esemplificativo,
per 1 nodi d’angolo dei pilastri 17 e 1 per sisma in direzione y. In tali
nodi € presente solo una trave: quella di destra al nodo 17, quella di si-
nistra al nodo 1.

I valori per il calcolo del taglio agente per i nodi dei pilastri 17 e 1
sono riportati rispettivamente in Tab. 3.29, Tab. 3.30.

7.2. Verifica a taglio dei nodi

L’effetto delle azioni sul nodo puo essere valutato ragionando sullo stato
tensionale da esse indotto (o con un modello di tiranti e puntoni). Lo
sforzo normale N.trasmesso dal pilastro sovrastante ed il taglio V; ge-
nerano rispettivamente tensioni normali ¢ e tensioni tangenziali t che
si possono determinare dividendo le azioni per 'area efficace del nodo

Fig. 3.30. Stato tensionale indotto nel nodo in assenza di staffe
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c= Ne
bj hjc (3.36)
_ VJ
1= bj hjc (3.37)
In cul

b € la larghezza effettiva del nodo assunta pari alla minore tra:

— la maggiore tra la larghezza della sezione del pilastro e la larghezza
della sezione della trave;

— la minore tra la larghezza della sezione del pilastro e la larghezza
della sezione della trave, ambedue aumentate di meta altezza della
sezione del pilastro.

hjc = he — 2 c ¢ la distanza tra le armature esterne del pilastro
Costruendo il cerchio di Mohr si ha lo stato tensionale in qualsiasi

giacitura del nodo (Fig. 3.30). Le tensioni principali di compressione e di

trazione valgono rispettivamente

2
o) , O
~ 8] +:248 3.38
o (zj F 2 ©59
o. = [Ejzﬂz_g (3.39)
: 2 2 '

Imponendo che la tensione principale di compressione o, non superi il
valore n fe

o, <nf, (3.40)
si ha

t<nf, 1—nif (3.41)
e quindi

Vo =1 fo BB | 1—% (3.42)

dove
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Y ¢ la forza assiale nel pilastro superiore normalizzata rispetto

“bhi,

alla resistenza a compressione della sezione di solo calcestruzzo, fe

250

temporanea presenza di compressione e trazione nelle direzioni ortogo-
nali con

0; = 0.60 per nodo interno

aj = 0.48 per nodo esterno

fe=afem / ym / FC=0.85%x28/1.5/1.2 =13.22 MPa ¢ la resistenza ci-
lindrica a compressione del calcestruzzo per valutare la resistenza
dell’elemento fragile (a = 0.85 per tenere conto della riduzione di resi-
stenza sotto carichi di lunga durata)

N é lo sforzo normale sollecitante ottenuto dall’analisi in situazione si-

f - . . .
n=a; [1— ﬂ} e un coefficiente riduttivo che tiene conto della con-

smica, considerando sia lo sforzo normale sollecitante valutato per soli
carichi verticali, Ny, sia lo sforzo normale sollecitante dovuto al sisma

a_ (N,
che porta alla crisi il nodo, g| Sm|
0.25g
Pertanto N é stato calcolato, nel caso di compressione con 'espressione
a,|Ng
N =N, +M (3.43)
0.25g

nel caso di trazione con I'espressione

_M (3.44)

N =N,
0.25g

Nsisma € lo sforzo normale calcolato mediante 'analisi modale in cui le
sollecitazioni sono state valutate con spettro scalato con accelerazioni di
picco al suolo ag=0.25 g
ag € l'accelerazione di picco al suolo per la quale si verifica la crisi del
nodo.

Analogamente imponendo che la tensione principale di trazione o
non superi la resistenza a trazione f«

o, < fq (3.45)
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s1 ha
< 142 (3.46)
fo
e quindi
/ N
V. =nf bh |1+ 3.47
jRtraz 11 ct b h fct ( )
dove

fy =03, f, élaresistenza a trazione del calcestruzzo

Tab. 3.31. Nodi del pilastro 17, valori per il calcolo del taglio resistente nei nodi

per sisma in direzione y

Piano Nsisma Nq Qg Qg Oc Oc VjRoorrp Vthraz
as=0.25 g comp | traz | comp | traz
6 48.93 50.5 0.25 | 0.07 | 1.105 | 0.405 | 333.52 | 84.30
5 155.02 1325 | 0.25 | 0.04 | 3.195 | 1.210 | 244.81 | 104.57
4 288.42 214.5 | 0.21 0.03 | 5.114 | 1.960 | 113.22 | 120.41
3 430.76 296.5 | 0.10 | 0.11 | 5.171 | 1.265 | 106.87 | 105.81
2 586.68 378.5 | 0.03 | 0.12 | 4.962 | 0.998 | 128.64 | 99.64
1 724.02 460.5 | 0,01 0.11 | 5,535 | 1.706 | 49.76 | 115.28

Tab. 3.32. Nodi del pilastro 1, valori per il calcolo del taglio resistente nei nodi

per sisma in direzione y

Piano Nsisma Nq Qg Qg Oc Oc VjRoorrp Vthraz
as=0.25 g comp | traz | comp | traz
-53.09 66.1 0.25 | 0.07 | 1.324 | 0.145 | 325.34 | 76.62
-171.81 | 163.7 | 0.25 | 0.02 | 3.728 | -0.090 | 216.42 | 68.96
-322.33 | 261.3 | 0.16 | 0.02 | 5,152 | 0.654 | 108.93 | 91.06
-484.21 | 3589 | 0.05 | 0.25 | 5.021 | 2.955 | 122.88 | 138.65
-661.75 | 456.5 | 0.01 0.25 | 5.455 | 4.690 | 66.71 | 165.74

-844.48 | 556.4 | 0.03 | 0.25 | 5.397 | 3.877 | 111.45 | 223.47

= (DN W [ |0 Oy




Verifica dei meccanismi a rottura fragile 45

In Tab. 3.31 e Tab. 3.32 si riportano per i nodi dei pilastri 17 e 11
valori per il calcolo del taglio resistente.

La verifica di resistenza a taglio dei nodi & soddisfatta se il taglio
agente nel nodo é inferiore al taglio resistente

Vg 2V, (3.48)

dove
V;eé il taglio agente
Vir e 1l taglio resistente

Se nel nodo fossero presenti staffe di confinamento si dovrebbe ese-
guire la verifica a trazione del nodo in presenza di specifiche armature
orizzontali, ma poiché negli anni ’70 non si mettevano staffe ai nodi,

Tab. 3.33. Nodi del pilastro 17, verifica a taglio dei nodi

per sisma in direzione y

Piano V]_comp V]_traZ Vchomp Vthraz Qg ag | Verifica | Verifica
comp | traz comp traz
6 49.66 | 49.66 | 333.52 | 72.57 | 0.25 | 0.07 ok no
5 42.13 | 42.13 | 244.81 | 63.20 | 0.25 | 0.04 ok no
4 35.00 | 35.00 | 35.01 35.79 | 0.21 | 0.03 no no
3 28.27 | 28.27 | 29.08 28.71 | 0.10 | 0.11 no no
2 44.52 | 21.94 | 49.67 22.05 | 0.03 | 0.12 no no
1 74.71 9.28 75.07 9.65 0.01 | 0.11 no no

Tab. 3.34. Nodi del pilastro 1, verifica a taglio dei nodi

per sisma in direzione y

Piano V]_comp V]_traZ Vchomp Vthraz g ag | Verifica | Verifica
comp | traz comp traz
6 48.20 | 48.20 | 325.34 | 76.62 | 0.25 | 0.07 ok no
5 39.37 | 39.37 | 216.42 | 68.96 | 0.25 | 0.02 ok no
4 31.11 | 31.11 | 31.16 78.67 | 0.16 | 0.02 no no
3 25.90 | 23.41 | 28.90 | 128.31 | 0.05 | 0.25 no ok
2 70.49 9.55 71.92 | 166.16 | 0.01 | 0.25 no ok
1 51.88 | 29.37 | 60.40 | 219.64 | 0.03 | 0.25 no ok
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questa verifica non viene eseguita.

In Tab. 3.33 e Tab. 3.34 si riportano per i nodi dei pilastri 17 e 11
valori da utilizzare per la verifica, nelle colonne 2 e 3 il taglio agente
per compressione e per trazione, nelle colonne 4 e 5 il taglio resistente
per compressione e per trazione, nelle colonne 6, 7 1 valori di ag/g che
portano a rottura il nodo se ag < 0.25 g, 0 0.25 se il nodo va a rottura per
ag>0.25 g, e nelle colonne 8 e 9 ok se la verifica ¢ soddisfatta per
ag = 0.25 g, no se la verifica non € soddisfatta per a; = 0.25 g.

7.3. Analisi dei risultati

La verifica € soddisfatta per 1 valori di ag > 0.25 g sia per compressione
che per trazione.

Per il pilastro 17, ag del taglio limite per resistenza a compressione
¢ maggiore di 0.25 g solo a1 nodi del piano 5 e 6, ag del taglio limite per
resistenza a trazione ¢ minore di 0.25 g a tutti i piani. Per il pilastro 1,
ag del taglio limite per resistenza a compressione € maggiore di 0.25 g
solo ai nodi del piano 5 e 6, a; del taglio limite per resistenza a trazione
¢ maggiore di 0.25 g solo ai nodi del piano 1, 2 e 3. In tutti gli altri nodi
si raggiungono valori di ag molto bassi, addirittura in alcuni casi si ot-
tiene ag = 0.01 g. Pertanto 1 nodi dei pilastri analizzati non soddisfano
la verifica.

7.4. Verifica a scorrimento pilastro-nodo

Questo meccanismo di rottura non € trattato dalle normative italiane,
ma ¢ evidente analizzando molti edifici crollati in seguito ai terremoti
(Fig. 3.2, Fig. 3.3 Fig. 3.31).

Solo I’Eurocodice 8, parte 1, punto 5.5.3.4.4, parla di una verifica
simile, la verifica a scorrimento tra parete e impalcato. Le formule pro-
poste in tale caso possono estendersi con opportune modifiche al caso di
verifica a scorrimento pilastro-nodo, anche se attualmente non ci sono
ricerche adeguate in grado di fornire specifiche indicazioni applicative
in merito.

La verifica a scorrimento pilastro-nodo € soddisfatta se il taglio sol-
lecitante il nodo é inferiore alla resistenza allo scorrimento, Vras:
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Fig. 3.31: Scorrimento tra la sommita del pilastro e la trave in corrispondenza
della ripresa di getto (Sicilia 1990, Augusta)

Vet SVaas (3.49)
il valore di Vra,s puo essere assunto come segue:

Vs =Vag +Vig Vg (3.50)
dove

Vua € il contributo alla resistenza dovuto alle barre verticali

Via € il contributo alla resistenza di eventuali barre inclinate (che nel
caso di nodo trave-pilastro non sono presenti)

Via € la resistenza per attrito

con
1.3><ZA3. xyJ fox £, 3.5
0.25x f, XZAEI

<[ A < f, + Ngy )x&+ Mg, /2]
0.5nx f_x&gxI, xb,,

V,, =min

Vi =mi n{ (3.52)

dove
Asj e larea dell’armatura longitudinale dei pilastri
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fe=ofem /ym / FC=0.85%28/1.5/1.2=13.22 MPa ¢ la resistenza ci-
lindrica a compressione del calcestruzzo per valutare la resistenza
dell’elemento fragile

fy=fim /7 ym/ FC=420/1.15/1.2 = 304.3 MPa ¢ la tensione di snerva-
mento dell’acciaio per valutare la resistenza dell’elemento fragile

ur e il coefficiente di attrito calcestruzzo-calcestruzzo, che puo essere as-
sunto pari a

ur = 0.6 per superfici lisce

wr = 0.7 per superfici scabre

Nria & lo sforzo assiale sollecitante ottenuto dall’analisi in situazione si-
smica, considerando sia lo sforzo normale sollecitante valutato per soli
carichi verticali, Ny, sia lo sforzo normale sollecitante di trazione dovuto

. <. ag|Nsisma| N
al sisma che porta alla crisi il nodo, ———— ,pertanto Nz« € stato cal-
colato con I'espressione
a,|Ng
Ngo = N, —M (3.53)
0.25¢

Nsisma € lo sforzo normale calcolato mediante 'analisi modale in cui le
sollecitazioni sono state valutate con spettro scalato con accelerazioni di
picco al suolo ag = 0.25 g, per la quale si verifica la crisi del nodo

Mzgq é 11 momento sollecitante assunto pari al massimo valore che puo
essere trasmesso che e quello resistente, ed e calcolato con 'espressione
3.7

€ € la distanza normalizzata dell’asse neutro dal bordo compresso. Essa
é stata determinata ipotizzando una distribuzione di tensioni f. costanti
nell’81% della porzione di calcestruzzo compresso, pertanto

NEd
—max{ —= 0 3.54
: (O.Slb f, j 559

z € 1l braccio della coppia interna assunto paria 0.9 A

lw & la lunghezza della sezione di una parete (che nel caso di scorrimen-
to pilastro-nodo non & presente)

buwo nel caso di verifica a scorrimento pilastro-nodo € la larghezza della
sezione del pilastro
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Tab. 3.35. Nodo del pilastro 17, valori per la verifica del nodo per sisma

in direzione y

Piano VEd VEd max Vddl Vdd 2 Vfdl Vfd 2 VRd S Qg

6 90.14 | 28.46 | 37.01 | 34.42 | 85.51 | 0.52 | 34.94 | 0.25 | ok
127.02 | 35.98 | 37.01 | 34.42 | 108.42 | 1.77 | 36.19 | 0.21 | no
155.92 | 43.11 | 37.01 | 34.42 | 132.18 | 9.08 | 43.50 | 0.16 | no
166.72 | 49.85 | 37.01 | 34.42 | 159.03 | 23.85 | 58.27 | 0.13 | no
164.68 | 56.18 | 37.01 | 34.42 | 177.17 | 22.22 | 56.64 | 0.13 | no
94.53 | 68.84 | 50.78 | 46.85 | 217.28 | 22.30 | 69.15 | 0.14 | no

=N (W [ O

La verifica a scorrimento dei nodi é stata eseguita, a titolo esempli-
ficativo, per i nodi d’angolo del pilastro 17 per sisma in direzione y.

In Tab. 3.35 si riportano, per i nodi del pilastro 17, 1 valori da uti-
lizzare per la verifica (colonne 2, 3, 4, 5, 6, 7, 8), i valori di ag/g che por-
tano a rottura il nodo se a; < 0.25 g, 0 0.25 se il nodo va a rottura per
ag>0.25 g (colonna 9), e in colonna 10, ok se la verifica ¢ soddisfatta
per ag = 0.25 g, no se la verifica non ¢ soddisfatta per ag=0.25 g.

7.5. Analisi dei risultati

La verifica é soddisfatta per 1 valori di ag > 0.25 g.

Per 1 nodi del pilastro 17, per sisma in direzione y, la verifica ¢ soddi-
sfatta solo per il nodo al piano 6. In tutti gli altri nodi si ha rottura per
scorrimento perché i valori di ag sono minori di 0.25 g.






Capitolo 4

VERIFICA DEI MECCANISMI A COLLASSO
DUTTILE

1. Introduzione

Per valutare la reale risposta sismica di un edificio nel caso di sisma
severo € necessario abbandonare l'ipotesi di comportamento elastico del
sistema ed esplorare le risorse plastiche. La duttilita della struttura (e
quindi delle sezioni di travi e pilastri) consente, prima di giungere a
rottura, di sopportare rilevanti deformazioni oltre il limite elastico.

Pertanto dopo aver verificato gli elementi fragili della struttura e
aver eventualmente adottato tutti 1 rimedi per evitare le rotture di tipo
fragile, mediante staffatura aggiuntiva agli estremi dei pilastri, cer-
chiature dei nodi, cuciture tra travi e pilastri, ecc., € possibile analizza-
re il comportamento duttile mediante vari metodi di analisi.

Tra 1 possibili metodi, alcuni sono esplicitamente indicati dalla
normativa ed assumono valore legale, mentre altri possono essere usati
come riferimento:

— analisi lineare semplificata secondo le Linee guida Basilicata

— analisi lineare (statica o modale) con fattore di struttura

— analisi lineare (statica o modale) senza fattore di struttura e con ve-
rifica delle deformazioni

— analisi statica non lineare

— analisi dinamica non lineare
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Alcuni di questi metodi tengono conto in modo esplicito del compor-
tamento non lineare, altri lo fanno in modo semplificato.

2. Analisi lineare con fattore di struttura

L’analisi lineare con fattore di struttura é cautelativa, la verifica non é
soddisfatta anche se una sola sezione non verifica, infatti la verifica si
ferma quando si forma la prima cerniera, cioé quando va in crisi la pri-
ma sezione.

E consentito applicare tale analisi solo per stato limite di salva-
guardia della vita (SLV).

2.1. Verifica dei pilastri

Nell’analisi elastica lineare con fattore di struttura g, per i meccanismi
a collasso duttile, si calcolano le sollecitazioni indotte dall’azione sismi-
ca ridotta mediante il fattore di struttura q = 1.5 + 3 (nel caso di mec-
canismi a rottura fragile 'azione sismica e ridotta per ¢ = 1.5) e si con-
frontano con le corrispondenti resistenze. L.a normativa dice di scegliere
q = 1.5 + 3 sulla base della regolarita e dei tassi di lavoro dei materiali
sotto le azioni statiche, ma non specifica pero in che modo scegliere. Nel
caso in esame si € scelto di eseguire I'analisi con ¢ = 1 e di scalare 1 ri-
sultati ottenuti con ¢ = 1.5 + 3.

Il momento resistente, Mrq, € qui valutato in corrispondenza dello
sforzo normale da carichi verticali in combinazione di carico sismico
(q = gr + 2 qr) trascurando lo sforzo normale da sisma mediante la se-
guente espressione

| Ny +048N,,,
048N, +N

|m

MRd :(Mc,rmx—’_Ms,max)(l (41)

s,max ‘

Poiché la verifica si basa sulla singola sezione trascurare il AN da sisma
generalmente determina un errore.

Per la verifica dei meccanismi a collasso duttile negli edifici esi-
stenti, poiché la resistenza media, trovata in base alle prove sperimen-
tali, a causa della dispersione dei risultati delle prove € ben piu grande
del valore caratteristico e poiché la stima del taglio deve essere cautela-
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tiva nell'ipotesi che la sezione resista meno di quanto previsto, si utiliz-

zano le resistenze medie diviso per il fattore di confidenza e senza ridu-

zione per il coefficiente parziale ym:

— fe=fm ! FC =28/ 1.2 = 19.83 MPa per la resistenza cilindrica a
compressione del calcestruzzo per valutare i momenti di plasticizza-
zione, con livello di conoscenza LC2, nel caso di meccanismo di rot-
tura duttile

- f=fim! FC =420/ 1.2 = 350 MPa per la tensione di snervamento
dell’acciaio per valutare 1 momenti di plasticizzazione, con livello di
conoscenza LC2, nel caso di meccanismo di rottura duttile
Inoltre le armature che interessano nel calcolo del momento resi-

stente sono solo le armature sul lato esterno.

Per ciascun pilastro si calcolano, per entrambe le direzioni, 1 valori
delle sollecitazioni da sisma. Tali valori sono calcolati per semplicita
per ag =1 g. In virtu della linearita del metodo posso ottenere le solleci-
tazioni per altri valori di ag scalando 1 risultati.

Si puo cosi valutare il valore di ag di collasso mediante la propor-

zione
a
Eg(zl):max(MS,Jp,Mmf):agypI ‘M (4.2)
e quindi
A
4.3
ag'pl maX(M sup ! M inf ) ( )

Si riportano, a titolo esemplificativo, in Tab. 4.1, Tab. 4.2, Tab. 4.3,
Tab. 4.4, Tab. 4.5 e Tab. 4.6, rispettivamente per 1 pilastri 9, 12 e 19 per
sisma in direzione x e per sisma in direzione y, i valori per il calcolo
dell’accelerazione di collasso tenendo conto solo dello sforzo normale da
carichi verticali.

Calcolando 1l momento resistente tenendo conto dello sforzo norma-
le da sisma ((+Nsisma) per sisma positivo e (—Nsisma) per sisma negativo) e
valutando il valore di ag di collasso con I'espressione (4.3) si ottengono 1
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Tab. 4.1. Pilastro 9, valori per il calcolo dell’accelerazione di collasso tenendo
conto solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione x

Tab. 4.2. Pilastro 9, valori per il calcolo del momento resistente tenendo conto

Tab. 4.3. Pilastro 12, valori per il calcolo dell’accelerazione di collasso tenendo

Piano M sup M Nq A M Ag,p
(Ng)
6 372.562 | 314.92 94.6 2.26 33.563 | 0.090
5 625.32 | 580.28 | 227.7 | 2.26 47.88 | 0.077
4 810.88 | 822.08 | 360.8 | 2.26 59.87 | 0.073
3 685.72 715.56 | 493.9 | 3.08 75.44 | 0.105
2 814.72 | 848.60 | 629.3 | 4.62 102.51 | 0.121
1 541.60 | 721.52 | 766.9 | 4.62 118.32 | 0.164

solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione y

Piano M sup M inf Nq As M " ag, pl
(Ng)
6 879.76 831.36 94.6 2.26 33.53 0.038
5 1235.64 | 1214.08 | 227.7 | 2.26 47.88 | 0.039
4 1516.80 | 1513.84 | 360.8 | 2.26 59.87 | 0.039
3 1499.84 | 1411.28 | 493.9 | 3.08 75.44 | 0.050
2 2479.64 | 2384.96 | 629.3 3.08 123.94 | 0.050
1 1627.68 | 2831.56 | 766.9 | 3.08 182.96 | 0.065

conto solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione x

Piano M sup M inf Nq As M R ag, pl
(A)
6 183.68 86.16 144.0 | 2.26 39.12 0.213
5 293.88 | 205.92 | 288.0 | 2.26 53.61 0.182
4 354.32 345.24 | 432.0 3.08 71.34 0.201
3 256.48 | 297.16 | 578.2 | 4.62 99.06 | 0.333
2 252.52 338.44 | 726.7 4.62 115.57 | 0.341
1 111.24 | 595.40 | 877.4 | 6.03 142.68 | 0.240
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Tab. 4.4. Pilastro 12, valori per il calcolo del momento resistente tenendo conto
solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione y

Piano M sup M Nq A M Ag,p
(Ng)
6 668.36 | 580.32 | 144.0 | 2.26 39.12 | 0.059
5 921.08 | 885.28 | 288.0 | 2.26 53.61 | 0.058
4 1055.96 | 939.04 | 432.0 | 3.08 71.34 | 0.068
3 1801.48 | 1559.88 | 578.2 | 3.08 | 119.21 | 0.066
2 1823.04 | 2197.28 | 726.7 | 3.08 178.20 | 0.081
1 676.08 | 3804.68 | 877.4 | 4.02 | 264.64 | 0.070

Tab. 4.5. Pilastro 19, valori per il calcolo del momento resistente tenendo conto

solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione x

Piano M sup M inf Nq As M " ag, pl
(Ng)
6 526.36 494.96 76.8 2.26 31.43 0.060
5 865.32 846.40 | 181.6 | 2.26 43.17 0.050
4 1094.68 | 1093.20 | 286.4 | 2.26 53.46 | 0.049
3 920.48 932.44 | 391.2 | 2.26 62.27 0.067
2 778.88 774.04 | 496.0 | 3.08 75.57 | 0.097
1 938.44 | 1110.36 | 603.0 | 3.08 121.55 | 0.109

Tab. 4.6. Pilastro 19, valori per il calcolo del momento resistente tenendo conto
solo dello sforzo normale da carichi verticali, per sisma in direzione y

Piano M sup M Nq A M Ay,p
(Ng)
6 94.60 89.04 76.8 2.26 31.43 | 0.332
5 199.72 141.72 | 181.6 | 2.26 43.17 | 0.216
4 211.52 168.60 | 286.4 | 2.26 53.46 | 0.253
3 182.92 174.40 | 391.2 | 2.26 62.27 | 0.340
2 124.36 | 226.92 | 496.0 | 3.08 75.57 | 0.333
1 75.52 549.88 | 603.0 | 4.62 100.77 | 0.183
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risultati riportati in Tab. 4.7, Tab. 4.8, Tab. 4.9, Tab. 4.10, Tab. 4.11 e
Tab. 4.12.

Confrontando 1 valori di agpl ottenuti trascurando lo sforzo normale
da sisma (colonna 7 delle Tab. 4.1, 4.2, 4.3, 4.4, 4.5 e 4.6) e 1 valori di
agpl ottenuti tenendo conto dello sforzo normale da sisma (colonna 7 del-
le Tab. 4.7, 4.8, 4.9, 4.10, 4.11 e 4.12) si puo notare che in qualche caso
le differenze sono rilevanti, ma nel complesso non incidono molto perché
il pilastro che ha il valore di agp piu basso & posto centralmente
all’edificio e quindi ¢ interessato da una modesta variazione di N da si-
sma.

Tab. 4.7. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

M a, M a, 4
PianO M sup M inf Nssrra Nq Rd g,p Rd g,pl

sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—

372.52 | 314.92 | -153.60 | 94.6 | 31.98 | 0.086 | 35.20 | 0.095
625.32 | 580.28 | -547.68 | 227.7 | 43.97 | 0.070 | 52.27 | 0.084
810.88 | 822.08 | -1110.44 | 360.8 | 53.64 | 0.065 | 66.60 | 0.081
685.72 | 715.56 | -1760.72 | 493.9 | 64.01 | 0.089 | 85.32 | 0.119
814.72 | 848.60 | -2488.28 | 629.3 | 83.69 | 0.099 | 118.75 | 0.140
541.60 | 721.52 | -3183.24 | 766.9 | 86.85 | 0.120 | 142.56 | 0.198

=N [ [ OOy

Tab. 4.8. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Msup M inf Nsisma Nq 'M Rd g p M Rd a
sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—
879.76 | 831.36 | -17.80 94.6 | 33.45 | 0.038 | 33.61 | 0.038
1235.64]1214.08| -68.08 | 227.7 | 47.62 | 0.039 | 48.14 | 0.039
1516.80|1513.84| -136.00 | 360.8 | 59.44 | 0.039 | 60.31 | 0.040
1499.84|1411.28| -213.84 | 493.9 | 74.77 | 0.050 | 76.11 | 0.051
2479.64|2384.96| -300.28 | 629.3 | 122.60 | 0.049 | 125.27 | 0.051

1627.68|2831.56 | -485.44 | 766.9 | 179.34 | 0.063 | 186.57 | 0.066

=N [ [ OOy
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Tab. 4.9. Pilastro 12, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano| M sup M inf N gsma Nq ,M " Yo M Zon

sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—
6 183.68 | 86.16 80.64 | 144.0 | 41.09 | 0.224 | 37.30 | 0.203
5 293.88 | 205.92 | 239.80 | 288.0 | 57.75 | 0.196 | 49.80 | 0.169
4 354.32 | 345.24 | 460.16 | 432.0 | 77.76 | 0.219 | 64.93 | 0.183
3 256.48 | 297.16 | 697.48 | 578,.2|114.20 | 0.384 | 83.54 | 0.281
2 252.52 | 338.44 | 927.92 | 726.7 | 135.81 | 0.401 | 94.68 | 0.280
1 111.24 | 595.40 | 1124.80 | 877.4 | 160.64 | 0.270 | 124.51 | 0.209

Tab. 4.10. Pilastro 12, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Msup M inf Nsisma Nq 'M Rd g p M Rd Ay, p

sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—
6 668.36 | 580.32 | 191.68 | 144.0 | 40.39 | 0.060 | 37.92 | 0.057
5 921.08 | 885.28 | 636.04 | 288.0 | 57.09 | 0.062 | 50.36 | 0.055
4 11055.96| 939.04 | 1195.80 | 432.0 | 76.96 | 0.073 | 65.73 | 0.062
3 1801.48]1559.88| 1898.32 | 578.2 | 131.13 | 0.073 | 107.40 | 0.060
2  11823.04[2197.28| 2682.28 | 726.7 | 203.65 | 0.093 | 152.94 | 0.070
1 676.08 | 3804.68 | 3386.28 | 877.4 | 297.95 | 0.078 | 231.47 | 0.061

Tab. 4.11. Pilastro 19, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano| M sup M inf Nggma Nq ,M " Yo M Zon
sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—

6 526.36 | 494.96 | 65.68 76.8 | 31.90 | 0.061 | 30.97 | 0.059
5 865.32 | 846.40 | 91.04 | 181.6 | 43.65 | 0.050 | 42.70 | 0.049
4 11094.68]|1093.20| -98.76 | 286.4 | 53.03 | 0.048 | 53.91 | 0.049
3 920.48 | 932.44 | -168.52 | 391.2 | 61.41 | 0.066 | 63.14 | 0.068
2 778.88 | 774.04 | -268.76 | 496.0 | 73.95 | 0.095 | 77.17 | 0.099
1 938.44 [1110.36] -314.88 | 603.0 | 118.36 | 0.107 | 12474 | 0.112
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Tab. 4.12. Pilastro 19, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

M a M a
Piano| Map | My | Ngam | Ny Rd g.p Rd

sisma+ | sisma+ | sisma— | sisma—

94.60 | 89.04 -33.64 76.8 | 30.15 | 0.319 | 32.81 | 0.347
199.72 | 141.72 | -84.12 | 181.6 | 41.32 | 0.207 | 45.15 | 0.226
211.52 | 168.60 | -148.48 | 286.4 | 50.17 | 0.237 | 57.00 | 0.270
182.92 | 174.40 | -217.00 | 391.2 | 56.78 | 0.310 | 68.02 | 0.372
124.36 | 226.92 | -281.68 | 496.0 | 69.72 | 0.307 | 81.08 | 0.357
75.52 | 549.88 | -330.16 | 603.0 | 96.69 | 0.176 | 104.82 | 0.191

=N [ [ OOy

2.2. Analisi dei risultati

In direzione x i valori di ag sono quasi sempre modesti, tranne per il pi-
lastro 12 che é collegato alla struttura mediante travi a spessore e
quindi é poco cimentato dal sisma.

In direzione y 1 valori di ag sono modesti nei pilastri collegati con
travi, mentre sono elevati nei pilastri non collegati da travi in quanto
sollecitati pochissimo dal sisma.

I1 valore minimo di ag, per sisma in direzione x, € ag = 0.049 g al
quarto piano del pilastro 19. Poiché I'analisi € stata fatta per g = 1, bi-
sogna moltiplicare per q e si ottiene ag = 0.074 per ¢ = 1.5, a; = 0.146
per g = 3.0. In direzione y, il valore minimo ¢ ag = 0.038 g al sesto piano
del pilastro 9, moltiplicando per g si ottiene ags = 0.057 g per q = 1.5,
ag=0.114 g per q = 3.0.

In conclusione, si puo ritenere che il moltiplicatore di collasso &
compreso tra 0.057 g < ag < 0.114 g. Poiché la struttura e regolare un
valore di g prossimo a 3 & ragionevole, per cui pud essere considerato
valido il limite superiore e quindi a; = 0.114 g.

2.3. Verifica delle travi

Anche per le travi si puo calcolare il valore dell’accelerazione di plasti-
cizzazione tenendo conto per ciascun estremo del momento sollecitante
da sisma, Mgq, ottenuto con I'analisi modale per ag = 1 g, del momento
provocato dai carichi verticali agenti nella combinazione di carico sismi-
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ca q = gr + y2 qr, My, e del momento resistente, Mra, calcolato in modo
approssimato con I'espressione

Mg =0.9d A f, (4.4)

dove

0.9 d e l'altezza utile della sezione

As é 'area dell’armatura tesa

fy=fym | FC & la tensione di snervamento dell’acciaio

Uguagliando momento sollecitante e momento resistente si ottiene

M+ 0y Mgy = Mg, (4.5)

g.pl

Tab. 4.13. Campata 1-2, estremo 1, valori per il calcolo dell’accelerazione di pla-

sticizzazione per sisma in direzione x

a a

g.pl

est1- [estl+
369.68 | -16.87 | -44.6 44.6 0.077 | 0.171
904.68 | -21.53 | -66.9 44.6 0.050 | 0.073
1342.48 | -21.53 | -66.9 44.6 0.034 | 0.049
1477.12 | -21.53 | -66.9 44.6 0.031 0.045
1395.20 | -21.53 | -66.9 44.6 0.033 | 0.047
1200.68 | -21.53 | -66.9 44.6 0.038 | 0.055

. - .pl
Campata | Piano M g4 M ql A/ M 2t P

=N [ [ OOy

Tab. 4.14. Campata 1-2, estremo 2, valori per il calcolo dell’accelerazione di pla-
sticizzazione per sisma in direzione x

Campata | Piano AT/ M q2 M ra2 M ;dz %P %P

est2- | est2+
-193.96 | -40.48 | -89.2 44.6 0.251 | 0.439
-637.16 | -51.68 | -111.5 44.6 0.094 | 0.151
-961.04 | -51.68 | -111.5 44.6 0.062 | 0.100
-1306.96 | -51.68 | -111.5 44.6 0.046 | 0.074
-1623.76 | -51.68 | -111.5 44.6 0.037 | 0.059

-15569.44 | -51.68 | -111.5 44.6 0.038 | 0.062

=N (W [ O | O
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Tab. 4.15. Campata 3-4, estremo 1, valori per il calcolo dell’accelerazione di pla-

sticizzazione per sisma in direzione x

_ ay
Campata | Piano A/ M qL \Y/ M ;dl P
est1- | estl+

203.92 | -33.73 | -89.2 44.6 0.272 | 0.384
651.96 | -43.07 | -89.2 44.6 0.071 | 0.134
970.68 | -43.07 | -89.2 44.6 0.048 | 0.090
1439.24 | -43.07 | -89.2 44.6 0.032 | 0.061
1986.12 | -43.07 | -89.2 44.6 0.023 | 0.044
1979.24 | -43.07 | -89.2 44.6 0.023 | 0.044

Ag

=N (W [ O | O

Tab. 4.16. Campata 3-4, estremo 2, valori per il calcolo dell’accelerazione di

plasticizzazione per sisma in direzione x

a a

g.pl g.pl

est2- | est2+
-366.44 | -25.30 | -66.9 44.6 0.114 | 0.191
-919.60 | -32.30 | -66.9 44.6 0.038 | 0.084
-1328.16 | -32.30 | -66.9 44.6 0.026 | 0.058
-1814.80 | -32.30 | -66.9 44.6 0.019 | 0.042
-2285.92 | -32.30 | -66.9 44.6 0.015 | 0.034
-2175.72 | -32.30 | -66.9 44.6 0.016 | 0.035

Campata | Piano M e, M 92 Meaz | Mego

=N [ [ OOy

Tab. 4.17. Campata 17-9, estremo 1, valori per il calcolo dell’accelerazione di

plasticizzazione per sisma in direzione y

Campata | Piano A/ M ql \Y/ \V/ [ a0 a0

est1- | estl+
17-9 6 627.48 -7.94 -44.6 44.6 0.058 0.084
17-9 5 1336.80 | -16.76 -44.6 44.6 0.021 0.046
17-9 4 1745.28 | -16.76 -44.6 44.6 0.016 0.035
17-9 3 1975.92 | -16.76 -44.6 44.6 0.014 0.031
17-9 2 2053.96 | -16.76 -44.6 44.6 0.014 0.030
17-9 1 1618.20 | -16.76 -44.6 44.6 0.017 0.038
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Tab. 4.18. Campata 17-9, estremo 2, valori per il calcolo dell’accelerazione di

plasticizzazione per sisma in direzione y

Campata | Piano \Y/ M q2 M ra2 M ;dz Zo.p P

est2- | est2+
17-9 6 -449.16 | -21.75 | -44.6 44.6 0.051 | 0.148
17-9 5 -1010.72 | -45.93 | -89.2 44.6 0.043 | 0.090
17-9 4 -1318.20 | -45.93 | -89.2 44.6 0.033 | 0.069
17-9 3 -1454.88 | -45.93 | -89.2 44.6 0.030 | 0.062
17-9 2 -187.32 | -45.93 | -89.2 44.6 0.023 | 0.048
17-9 1 -1840.64 | -45.93 | -89.2 44.6 0.024 | 0.049

Tab. 4.19. Campata 20-12, estremo 1, valori per il calcolo dell’accelerazione di

plasticizzazione per sisma in direzione y

Campata | Piano L\ M ql M gzt M I;dl Po.p Po.p

est1- | estl+
20— 12 6 632.72 -7.94 -44.6 44.6 0.058 | 0.083
2012 5 1382.72 | -16.76 | -44.6 44.6 0.020 | 0.044
20— 12 4 1836.40 | -16.76 | -44.6 44.6 0.015 | 0.033
2012 3 2232.88 | -16.76 | -44.6 44.6 0.012 | 0.027
20— 12 2 2323.52 | -16.76 | -44.6 44.6 0.012 | 0.026
2012 1 2141.44 | -16.76 | -44.6 44.6 0.013 | 0.029

Tab. 4.20. Campata 20-12, estremo 2, valori per il calcolo dell’accelerazione di

plasticizzazione per sisma in direzione y

Campata | Piano \Y/ M q2 Mez | Mg a0 a0

est2- | est2+
20— 12 6 -599.04 -7.94 -44.6 44.6 0.061 0.088
20— 12 5 -1354.28 | -16.76 -44.6 44.6 0.021 0.045
20— 12 4 -1750.84 | -16.76 -44.6 44.6 0.016 0.035
20— 12 3 -2487.44 | -16.76 -44.6 44.6 0.011 0.025
20— 12 2 -3029.12 | -16.76 -44.6 44.6 0.009 0.020
20— 12 1 -2632.52 | -16.76 -44.6 44.6 0.011 0.023
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Si riportano, a titolo esemplificativo, in Tab. 4.13, Tab. 4.14,
Tab. 4.15, Tab. 4.16, Tab. 4.17, Tab. 4.18, Tab. 4.19 e Tab. 4.20, rispet-
tivamente per le travi 1 — 2, 3 — 4, 17— 9 e 20 — 12, 1 valori per il calcolo
dell’accelerazione di plasticizzazione per i due estremi delle travi, con-
siderando sia il sisma positivo che il sisma negativo, e 1 valori
dell’accelerazione trovati.

2.4. Analisi dei risultati

In direzione x, il valore minimo di a. che porta alla plasticizzazione del-
la trave € uguale a 0.015 g al secondo piano della campata 3-4, moltipli-
cando per q si ottiene a; = 0.0225 g per ¢ =1.5 e agz = 0.045 g per q =3.0.
In direzione y, il valore minimo di ag € ag = 0.009 g al secondo piano del-
la campata 20-12 e moltiplicando per ¢ si ottiene az = 0.0135 g per q
=1.5e ag=0.027 g per g =3.0.

In conclusione, si puo ritenere che il moltiplicatore di collasso e
compreso tra 0.0135 g < ay < 0.027 g. Poiché la struttura € regolare puo
essere considerato valido il limite superiore e quindi ag; = 0.027 g. Tale
valore & cautelativo perché spesso la resistenza delle travi ¢ maggiore
per il contributo delle fasce piene e dell’armatura del solaio.

3. Analisi lineare semplificata secondo le Linee guida Basilicata

L’ analisi semplificata con secondo le Linee guida Basilicata proviene da
un documento tecnico (Dolce et al, 2005) redatto su richiesta del Centro
di competenza regionale sul Rischio Sismico (CRiS) della Basilicata per
determinare il programma triennale di interventi per la messa in sicu-
rezza delle opere strategiche, e non ha carattere vincolante nel territo-
rio italiano.

Poiché negli edifici esistenti si possono riscontrare le piu diverse si-
tuazioni concrete ed & impossibile prevedere regole specifiche e detta-
gliate per tutti i casi, TOPCM 3431 prevede che quanto previsto al capi-
tolo 11 puo essere integrato, in casi particolari, da valutazioni specifi-
che ed anche alternative da parte del progettista. Inoltre le NTCO8 al
punto 8.2 prevedono 'impiego di metodi di analisi e verifica in base alla
completezza e all’affidabilita delle informazioni disponibili.
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Fig. 4.1. Meccanismo di collasso di piano

Negli edifici esistenti la conoscenza di una struttura non € mai tota-
le, ed il livello di dettaglio € commisurato ai tempi e ai costi di esecuzio-
ne dei rilievi e delle indagini sperimentali sui materiali e sugli elementi
strutturali, spesso il livello d’informazione € molto contenuto e conse-
guentemente I'esecuzione di un’analisi raffinata, molto sensibile ai dati
in ingresso, risulta poco condivisibile, pertanto le ipotesi di base del me-
todo, spesse volte verificate negli edifici esistenti, ne fanno un possibile
modello di riferimento.

I1 metodo proposto si basa sull'ipotesi che i1l meccanismo di collasso
piu probabile per un edificio progettato per soli carichi verticali sia un
meccanismo di collasso di piano, ossia un meccanismo a travi forti — pi-
lastri deboli che coinvolge prevalentemente 1 pilastri di un solo piano,
con formazione di cerniere plastiche alle loro estremita (Fig. 4.1).

Mentre nel caso dell’analisi lineare con fattore di struttura g
I'analisi si ferma quando un solo elemento raggiunge il momento resi-
stente, Mr4, e quindi quando si forma la prima cerniera, nel caso
dell’analisi secondo le Linee guida della Basilicata si deve considerare il
contributo di tutti i pilastri per ciascun piano e quindi si ammette la
formazione di cerniere in piu sezioni.

In tal modo per dissipare 'energia del terremoto vengono coinvolti
solo un numero ridotto di elementi strutturali di un unico piano e, in
particolare, 1 pilastri. La presenza di elevati sforzi di compressione de-
termina nella struttura una ridotta duttilita disponibile e una limitata
capacita dissipativa d’insieme. Infatti se 1 valori dello sforzo normale
sono bassi, rispetto alla resistenza € favorito un comportamento relati-
vamente duttile dei pilastri, mentre se 1 valori sono alti si possono veri-
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ficare rotture fragili per schiacciamento e un collasso anticipato della
struttura.

I’assumere il meccanismo di collasso di piano, come quello piu pro-
babile, consente di semplificare 'analisi in quanto la valutazione della
resistenza al collasso puo essere effettuata indipendentemente per cia-
scun piano e richiede solo la conoscenza dei momenti resistenti dei pila-
stri, pertanto ci si puo limitare a fare il rilievo delle sole armature e a
determinare le caratteristiche di resistenza del calcestruzzo ai soli pila-
stri facendo per le travi solo un rilievo geometrico.

Gli errori di stima dovuti alla non perfetta corrispondenza del mo-
dello alla realta sono comunque in favore di sicurezza, infatti la resi-
stenza che scaturisce dall’ipotesi di meccanismo di pilastro debole —
trave forte fornisce sicuramente un limite inferiore alla effettiva capaci-
ta resistente e duttile di una struttura intelaiata.

Nella procedura proposta dalle linee guida Basilicata e possibile va-
lutare sia l'ipotesi di funzionamento della costruzione trascurando il
contributo degli elementi non strutturali che I'ipotesi di tenere conto di
questo contributo. Anche in questo caso come nel caso di meccanismo di
rottura fragile si e ritenuto, per 1 motivi esposti nel par 2.2 del cap. 1, di
trascurare il contributo delle tamponature. Si & pertanto utilizzato il
modello di comportamento in assenza di tamponature.

3.1. Valutazione del taglio di piano resistente

Per quanto detto in precedenza, si analizza la struttura mediante
un meccanismo di piano, prendendo in esame solo 1 pilastri e definendo
le condizioni di vincolo alle estremita superiore e inferiore in base alle
caratteristiche geometriche delle travi (assenti, a spessore, emergenti)
nelle due direzioni ortogonali principali.

Si valuta quindi il taglio resistente complessivo di ciascun piano,
per ognuna delle due direzioni, tenendo conto delle effettive capacita
duttili che 1 singoli pilastri possono sviluppare, per confrontarlo con il
taglio di piano corrispondente ad una prefissata ag.

I1 taglio resistente di ogni pilastro, nell’ipotesi di meccanismo dutti-
le per flessione, per ciascuna direzione e dato dalla seguente espressio-
ne
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Vedpil = Mo (4.6)
apilhpil

dove
hpir = 3.20 m é l'altezza del pilastro, al piano in esame, considerata come
altezza di interpiano. A puo assumere valori diversi dall’altezza di in-
terpiano, in una o in entrambe le direzioni, in presenza di pilastri con
altezze inferiori, perché tozzi o perché inclusi in tamponature partico-
larmente rigide o resistenti che non chiudono a tutta altezza la maglia
di telaio
opithpir € 1l punto in cui si localizza il punto di flesso della deformata del
pilastro, cioe dove si ha il momento nullo; nel caso in cui & uguale il
momento resistente alle due estremita del pilastro opiz = 0.5. Valori su-
periori, indicativamente fino a 0.8, possono essere assunti per tenere
conto sia dei momenti resistenti diversi alle due estremita del pilastro ,
sia di condizioni di vincolo diverse. Un esempio pud essere il caso di
travi emergenti inferiormente e a spessore superiormente, in tal caso
infatti lo sviluppo di una cerniera plastica ad una estremita potrebbe
essere fortemente anticipato rispetto a quello dell’estremita opposta,
determinando una condizione di collasso prima che si sviluppi comple-
tamente la cerniera superiore e, dunque, con punto di flesso localizzato
non a meta altezza.
Mprq € 1l momento resistente del pilastro soggetto a presso-flessione qui
valutato in corrispondenza dello sforzo normale da carichi verticali me-
diante I'espressione (4.1)

Per la verifica dei meccanismi a collasso duttile negli edifici esi-
stenti, poiché la resistenza media, trovata in base alle prove sperimen-
tali, a causa della dispersione dei risultati delle prove € ben piu grande
del valore caratteristico e poiché la stima del taglio deve essere cautela-
tiva nell'ipotesi che la sezione resista meno di quanto previsto, si utiliz-
za la resistenza media diviso per il fattore di confidenza
— fe=fm ! FC =28/ 1.2 = 19.83 MPa per la resistenza cilindrica a

compressione del calcestruzzo per valutare i momenti di plasticizza-

zione, con livello di conoscenza LC2, nel caso di meccanismo di rot-
tura duttile
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- fy=fim ! FC =420/ 1.2 = 350 MPa per la tensione di snervamento
dell’acciaio per valutare 1 momenti di plasticizzazione, con livello di
conoscenza LC2, nel caso di meccanismo di rottura duttile
11 taglio di collasso di ciascun pilastro viene calcolato incrementan-

do il taglio resistente, mediante un coefficiente di duttilita apurr che

tiene conto delle effettive capacita duttili, sia della struttura nel suo in-
sieme sia dei singoli pilastri del piano in esame

Vi col = %purtVrd pi (4.7)

dove
apurr e 1l coefficiente di duttilita del singolo pilastro
Vrapi € 1l taglio resistente del singolo pilastro

Nell’analisi del modello privo di tamponature il coefficiente di dutti-
lita & innanzi tutto funzione della capacita duttile dei pilastri del piano
in esame e nella direzione considerata. Si parte da un valore pari a 3
per ciascun pilastro e si applica una riduzione, nella direzione conside-
rata, in funzione del meccanismo di rottura. Se si puo manifestare una
rottura per taglio prima di una rottura per flessione, il coefficiente di
duttilita del pilastro in esame per quella direzione si assume pari a 1

Opur,pit = 1 (4.8)

nel caso di meccanismo flessionale, poiché la duttilita si riduce in fun-
zione dello sforzo assiale, il coefficiente di duttilita € pari a

12
Opuron =3 o.2+(1—%] /1.11[<3 (4.9)

c
n cui
oc € la tensione di compressione agente sul pilastro in esame, determi-
nata considerando la sola sezione di calcestruzzo ed assegnando i cari-

chi competenti al pilastro per aree di influenza, e calcolata con seguente
espressione

o, =— (4.10)

fe = fem & la resistenza cilindrica media a compressione
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Ny rappresenta lo sforzo normale agente sul pilastro nella combina-
zione di carico sismica (gr + 0.3 qr), valutato per soli carichi verticali e
trascurando lo sforzo normale da sisma perché in alcuni piastri il sisma
produce compressione e in altri trazione e globalmente gli errori tendo-
no a bilanciarsi.

A titolo esemplificativo si riportano in Tab. 4.21, Tab. 4.22 e
Tab. 4.23 1 valori per il calcolo del coefficiente di duttilita rispettiva-
men-te per il pilastro 3, per il pilastro 9 e per il pilastro 18.

II coefficiente di duttilita varia da pilastro a pilastro e il valore del
coefficiente di duttilita di ciascun piano, per ciascuna delle due direzio-
ni, viene calcolato come media pesata dei coefficienti apurr dei singoli
pilastri, con pesi proporzionali al taglio resistente di ogni pilastro. Tale
valore € ulteriormente corretto per tenere conto di irregolarita struttu-
rali

Tab. 4.21. Pilastro 3, valori per il calcolo del coefficiente di duttilita apurr

Piano | Ng b h Ac | Opurr
6 108.0 | 30 30 900 | 3.000
5 244.0 | 30 30 900 | 2.992
4 380.0 | 30 30 900 | 2.821
3 518.2 | 30 40 1200 | 2.811
2 658.7 | 30 50 1500 | 2.802
1 801.4 | 30 60 1800 | 2.796

Tab. 4.22. Pilastro 9, valori per il calcolo del coefficiente di duttilita apurr

Piano Nq b h Ac Oputr
6 94.6 30 30 900 3.000
5 227.7 30 30 900 3.000
4 360.8 30 30 900 2.845
3 493.9 30 30 900 2.680
2 629.3 40 30 1200 2.707
1 766.9 50 30 1500 2.722
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Tab. 4.23. Pilastro 18, valori per il calcolo del coefficiente di duttilita apurr

Piano | Ng b h Ac | Opurr
6 76.8 30 30 900 | 3.000
5 181.6 | 30 30 900 | 3.000
4 286.4 | 30 30 900 | 2.938
3 391.2 | 30 30 900 | 2.807
2 496.0 | 30 30 900 | 2.678
1 603.0 | 30 40 1200 | 2.732

che influenzano la duttilita di piano, e quindi il comportamento globale
della struttura, quali la presenza di un potenziale piano soffice, irrego-
larita di resistenze in elevazione tra piani successivi, irregolarita di
forma geometrica della struttura, irregolarita di rigidezza e/o massa in
pianta.

11 coefficiente di duttilita di piano nella direzione considerata si cal-
cola quindi con la seguente espressione

Virdpil i,
Opuyrrj = Z[U‘DUTT,piI,i,j %j(pl,j P p3)21 (4.11)

J

dove
Opyrrpiy; © 1l coefficiente di duttilita del pilastro i al pilano j

Vrapitj,j €1l taglio resistente del pilastro i al piano j
V; ¢ il taglio resistente al piano j (somma dei contributi dei singoli pila-

stri)
con

Py = mi n(pla,j’ p:lb,j) (4.12)

I coefficienti riduttivi px sono:

— coefficiente riduttivo per la presenza di piano soffice: pia;
La presenza di piano soffice (in cui sono assenti, o quasi, tampona-
ture e tramezzature efficaci in una certa direzione in un piano, men-
tre sono presenti agli altri piani) determina notevole richiesta di
duttilita concentrata al piano soffice, nella direzione considerata.
Pertanto, si assume piaj = 1/1.4, in presenza di piano soffice, e
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p1aj =1 in tutti gli altri casi (coerentemente con quanto previsto
dal’lOPCM 3134 al punto 5.6.2, che prevede I'incremento delle solle-
citazioni del 40%)

— coefficiente riduttivo dovuto all'irregolarita di resistenza tra piani
suceessivi: Pib,
Lirregolarita di resistenza tra piani successivi in particolare un ec-
cessivo aumento del rapporto tra capacita e domanda in termini di
taglio di piano procedendo dal basso verso I'alto viene valutata me-
diante il rapporto, R;, tra taglio resistente/taglio agente del piano j-
esimo e taglio resistente/taglio agente del piano (j+1)-esimo per una
determinata direzione

Vj /Vag i
R =——7"— (4.13)
Vj+1 /Vag,j+1
Pertanto
P, =0.6+04R 208 se R <1 (4.14)
p;=1se R >1 (4.15)

— coefficiente riduttivo dovuto all'irregolarita di rigidezza o di massa
In pianta: p:
Le irregolarita di rigidezza e/o resistenza in pianta, quali ad esem-
pio quelle determinate da una distribuzione disuniforme in pianta
delle tamponature o di muri inseriti nelle maglie strutturali ai piani
bassi, o alla presenza di corpi scala, nuclei ascensori o setti struttu-
rali in c.a. in posizione eccentrica vengono valutate mediante un fat-
tore riduttivo pz, da applicare al coefficiente di duttilita di tutti i
piani, che assume 1 seguenti valori

p2=1.00 per situazioni regolari
p2=10.95 per situazioni mediamente irregolari
p2=10.90 per situazioni fortemente irregolari

— coefficiente riduttivo dovuto all'irregolarita di forma geometrica: ps
La irregolarita di forma in pianta (pianta non compatta, non simme-
trica)e/o in elevazione (rastremazioni in elevazioni) vengono valuta-
te mediante un fattore riduttivo ps da applicare al coefficiente di
duttilita di tutti i piani, che assume 1 seguenti valori
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p3s=1.00
p3=0.95
p3=0.90

per situazioni regolari

per situazioni mediamente irregolari
per situazioni fortemente irregolari

La valutazione del grado di irregolarita di forma in pianta e in ele-
vazione e basata sui criteri di regolarita previste dal’OPCM 3431 al

Capitolo 4

Tab. 4.24. Pilastro 3, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Ve N, Opyrr M qq \ Ve
6 319.68 108.0 3.000 35.08 21.92 65.77
5 535.68 244.0 2.992 49.48 30.92 92.51
4 653.08 380.0 2.821 61.40 38.38 108.28
3 1079.88 518.2 2.811 113.17 70.73 198.80
2 1409.96 658.7 2.802 169.60 103.00 297.06
1 1447.24 801.4 2.796 236.96 148.10 414.03

Tab. 4.25. Pilastro 3, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg N, Opyrr M gq \ Ve
6 37.48 108.0 3.000 35.08 21.92 65.77
5 87.04 244.0 2.992 49.48 30.92 92.51
4 101.96 380.0 2.821 61.40 38.38 108.28
3 110.68 518.2 2.811 94.69 59.18 166.34
2 134.32 658.7 2.802 110.62 69.14 193.74
1 208.20 801.4 2.796 126.70 79.19 221.37

Tab. 4.26. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Ve N q A pyrr M g \/ A
6 214.72 94.6 3.000 33.53 20.95 62.86
5 376.48 227.7 3.000 47.88 29.92 89.77
4 510.12 360.8 2.845 59.87 37.42 106.47
3 437.68 493.9 2.680 75.44 47.15 126.37
2 519.72 629.3 2.707 102.51 64.07 173.45
1 394.68 766.9 2.722 118.32 73.95 201.29
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punto 4.3.1.

Per ciascun pilastro si calcolano, per entrambe le direzioni, 1 valori
delle sollecitazioni da sisma per as= 1 g, il coefficiente di duttilita
apurt, 11 momento resistente, Mrq, il taglio resistente, Vrq e il taglio di
collasso Veon. Tali valori da utilizzare per la verifica di resistenza sono
riportati

Tab. 4.27. Pilastro 9, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg N, Opyrr M gq \ Ve
6 534.72 94.6 3.000 33.53 20.95 62.86
5 765.48 227.7 3.000 47.88 29.92 89.77
4 947.00 360.8 2.845 59.87 37.42 106.47
3 909.52 493.9 2.680 75.44 47.15 126.37
2 1519.92 629.3 2.707 123.94 77.46 209.71
1 1392.88 766.9 2.722 182.96 114.35 311.25

Tab. 4.28. Pilastro 18, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione x

Piano Ve N q A pyrr M g \/ Vo
6 317.72 76.8 3.000 31.34 19.65 58.94
5 533.36 181.6 3.000 43.17 26.98 80.94
4 682.00 286.4 2.938 53.46 33.41 98.19
3 577.56 391.2 2.807 62.27 38.92 109.27
2 482.04 496.0 2.678 75.57 47.23 126.47
1 633.80 603.0 2.732 121.55 75.97 207.52

Tab. 4.29. Pilastro 18, valori per la verifica del pilastro per sisma in direzione y

Piano Vg N, Opyrr M gq \ Ve
6 -34.24 76.8 3.000 31.43 19.65 58.94
5 82.96 181.6 3.000 43.17 26.98 80.94
4 98.44 286.4 2.938 53.46 33.41 98.19
3 93.84 391.2 2.807 62.27 38.92 109.27
2 98.68 496.0 2.678 75.57 47.23 126.47
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1 152.72 603.0 2.732 100.77 62.98 172.04
per il pilastro 3 in Tab. 4.24 e Tab. 4.25, per 1l pilastro 9 in Tab. 4.26 e
Tab. 4.27, e per il pilastro 18 in Tab. 4.28 e Tab. 4.29.

Noto il taglio sollecitante di ciascun pilastro per ag;/g = 1, si calcola
quindi per ciascun piano, per entrambe le direzione, il taglio da sisma
di piano, Viisma,j, il taglio resistente di piano, Vraj, il taglio di collasso di
piano, Ve, tutti come somma dei contributi dei singoli pilastri

Vs'sma,j = Zvi,s'sma (4.16)
VRd,j = ZVi,Rd (4.17)
Vcoll,j = z\/i,coll (4.18)

i
Per quanto riguarda i coefficienti riduttivi, pz, nel caso in esame
non sono presenti piani soffici e la costruzione é regolare in pianta e in
elevazione quindi si ha:

Plaj=1
p2=1
ps=1

1l valore di pib;j € riportato in Tab. 4.30.
S1 puo pertanto calcolare, per ciascun piano e per entrambe le dire-
zioni, il valore di agcou che porta al collasso di piano mediante la propor-

zione
a
Eg(: 1):Vs'sma,j = Ay cai :(\/coll,j plb) (4.19)
e quindi
Veor j Pib
a = 4.20
g,coll Vsisma’j ( )

In Tab. 4.30 sono riportati, per sisma in direzione x, per ciascun pi-
ano 1 valori per la verifica di collasso di piano.

Analizzando i risultati si vede che il 1° piano porta agcn maggiori
rispetto a quelli degli altri piani, e inoltre che il valore minimo
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dell’accelerazione di picco al suolo che porta al collasso € ageon = 0.189 g
al 5° piano per sisma in direzione x. Procedendo in modo analogo per si-

Tab. 4.30. Valori di piano per il calcolo dell’accelerazione di collasso plastico,
per sisma in direzione x

Piano VEd Vres Vooll DPib Qg,coll
6 2978.24 | 255.53 766.58 1.000 0.257
5 5141.48 | 353.60 1053.64 0.921 0.189
4 6543.56 | 447.61 1276.81 0.998 0.195
3 7644.96 | 658.34 1837.31 1.000 0.240
2 8668.60 | 902.69 | 2488.32 1.000 0.287
1 9167.32 | 1259.91 | 3478.54 1.000 0.379

Tab. 4.31. Valori di piano per il calcolo dell’accelerazione di collasso plastico,

per sisma in direzione y

Piano VEd Vres Vooll DPib Qg,coll
6 2215.08 | 255.53 766.58 1.000 0.346
5 3572.52 | 353.60 1053.64 0.943 0.278
4 4323.92 | 447.61 1276.81 1.000 0.295
3 4956.96 | 611.11 1705.27 1.000 0.344
2 5734.76 | 766.35 | 2106.94 1.000 0.367
1 6175.04 | 1016.57 | 2799.46 1.000 0.453

sma in direzione y si otterrebbero i risultati della Tab. 4.31.

L’applicazione di questo metodo per sisma in direzione y richiede
ulteriori considerazioni. Infatti, mentre i pilastri in direzione x (vedi
par 2.1 del cap.4) sono effettivamente plasticizzati in testa e al piede
per valori di ag/g inferiori a quelli ottenuti in Tab. 4.30, nel caso di ana-
lisi in direzione y i pilastri si plasticizzano per valori di az/g superiori a
quelli ottenuti in Tab. 4.31.

I pilastri non collegati da travi non sono plasticizzati e non possono
raggiungere 1l valore del taglio massimo, pertanto non & corretto consi-
derare 1l contributo plastico di tali pilastri e nel calcolo si dovrebbero
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escludere. Ma poiché pur non portando il taglio massimo riescono a por-
tare il taglio elastico da sisma, si puo tener conto del contributo elastico
considerando come taglio di collasso di piano il taglio di collasso, Ve,
dei

Tab. 4.32. Valori di piano del taglio da sisma, per sisma in direzione y

Pilastri Pilastri

Totale
. con senza
da sisma . .
travi travi
Piano VEd VEd VEd
6 2215.08 2018.96 196.12

3572.52 2886.40 686.12
4323.92 3510.72 813.20
4956.96 4089.36 867.60
5734.76 4749.36 985.40
6175.04 4769.84 1405.20

N (W [ |OT

pilastri con travi e il taglio da sisma, VEq, dei pilastri senza travi corri-
spondente al valore di ag che porta al meccanismo di collasso. In
Tab. 4.32 sono riportati i valori di piano del taglio da sisma.

Per calcolare il valore di as che porta al collasso € necessario proce-
dere iterativamente: si azzera inizialmente il contributo dei pilastri
senza trave, e quindi il taglio resistente totale ¢ dato solo dal taglio di
collasso dei pilastri con travi (i cui valori sono riportati in Tab. 4.33).
Pertanto nell’ipotesi che la resistenza sia fornita solo dai pilastri colle-
gati da travi emergenti, € possibile determinare il valore di d; che de-
termina il meccanismo al generico piano.

Tab. 4.33. Valori di piano per il calcolo dell’accelerazione di collasso con il solo

contributo del taglio di collasso dei pilastri con travi, per sisma in direzione y

Pilastri senza travi Pilastri con travi Totale
Piano Vg Qg \% (ag ) Vies Vel Vel P | ageoll
6 196.12 | 0.000 | 0.00 101.56 | 304.69 | 304.69 | 1.000 | 0.138
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686.12 | 0.000 | 0.00 139.86 | 417.44 | 417.44 | 0.943 | 0.110
813.20 | 0.000 | 0.00 176.48 | 509.78 | 509.78 | 1.000 | 0.118
867.60 | 0.000 | 0.00 231.89 | 646.60 | 646.60 | 1.000 | 0.130
985.40 | 0.000 | 0.00 320.01 | 875.23 | 875.23 | 1.000 | 0.153
1405.20 | 0.000 | 0.00 474.70 | 1301.07 | 1301.07 | 1.000 | 0.211

= (DN WO [ Ot

Tab. 4.34. Valori di piano alla prima iterazione per sisma in direzione y

Pilastri senza travi Pilastri con travi Totale
Piano | Ve ag V(ag) Vies Vo Voo P | Qgeoli
6 196.12 | 0.138 | 27.06 | 101.56 | 304.69 | 304.69 | 1.000 | 0.150
686.12 | 0.110 | 75.47 | 139.86 | 417.44 | 417.44 |1 0.943]0.130
813.20 [ 0.118| 95.96 | 176.48 | 509.78 | 509.78 | 1.000 | 0.140
867.60 | 0.130 | 112.79 | 231.89 | 646.60 | 646.60 | 1.000 | 0.153
985.40 | 0.153 | 150.77 | 320.01 | 875.23 | 875.23 | 1.000 | 0.179
1405.20 | 0.211 | 296.50 | 474.70 | 1301.07 | 1301.07 | 1.000 | 0.259

= (DN WO [ O

Tab. 4.35. Valori di piano all’ultima iterazione per sisma in direzione y

Pilastri senza travi Pilastri con travi Totale
Piano Vg Qg \% (ag) Vies Vel Vel P | ageoll

6 196.12 | 0.151 | 29.60 | 101.56 | 304.69 | 304.69 | 1.000 | 0.151
686.12 | 0.135 | 92.33 | 139.86 | 417.44 | 417.44 | 0.943 ] 0.135
813.20 | 0.145| 118.05 | 176.48 | 509.78 | 509.78 | 1.000 | 0.145
867.60 | 0.158 | 137.16 | 231.89 | 646.60 | 646.60 | 1.000 | 0.158
985.40 | 0.184 | 181.57 | 320.01 | 875.23 | 875.23 | 1.000 | 0.184
1405.20 | 0.273 | 383.06 | 474.70 | 1301.07 | 1301.07 | 1.000 | 0.273

= (DN WO [~ Ot

All’ iterazione successiva (Tab. 4.34) il taglio di piano resistente e
invece dato dal taglio di collasso dei pilastri con trave (colonna 6) e
dall’aliquota di taglio da sisma corrispondente al valore dg nei pilastri
senza travi. Si continua iterativamente fino a quando 1 valori di agcou
corrispondenti a due iterazioni successive coincidono (Tab. 4.35).
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Il minimo valore dell’accelerazione di collasso si ha al quinto piano
per sisma in direzione y. Quindi si puo ritenere che il moltiplicatore di
collasso sia ag = 0.135 raggiunto per sisma in direzione y.

3.2. Analisi dei risultati

Analizzando 1 risultati si pud notare che 1 valori di a. ottenuti, sia
in direzione x che in direzione y, sono piu alti di quelli trovati nel caso
di analisi con fattore di struttura q = 1.5 + 3.

4. Analisi lineare con forze non ridotte

4.1. Applicabilita dell’analisi lineare con forze non ridotte

Nell’analisi elastica lineare con forze non ridotte la verifica va fatta
in termini di deformazioni e non di caratteristiche di sollecitazione.
Questo tipo di analisi puo essere utilizzata sia per verifiche per SLV che
per verifiche per stato limite di collasso (SLC).

Per verificare I'applicabilita di questo metodo, formulato nel’lOPCM
3431, e richiesto di calcolare il momento resistente (C = capacita) e il
momento flettente sollecitante (D = domanda) e successivamente di cal-
colare il rapporto p=D / C.

Il momento resistente deve essere calcolato utilizzando le resisten-
ze medie, fem € fym, non divise per il fattore di confidenza né per il coeffi-
ciente di sicurezza parziale. Nell'esempio Mrq € stato valutato con lo
sforzo normale dovuto ai carichi verticali. I momento flettente solleci-
tante ¢ quello fornito dall’analisi della struttura in combinazione di ca-
rico sismica, per un assegnato a; mediante 'analisi modale.

Se 1 valori dei p fossero tutti uguali, la struttura passerebbe allo
stesso istante dal campo elastico al campo plastico e pertanto analisi
elastica lineare rappresenterebbe in modo perfetto il comportamento
della struttura fino al collasso. Se invece i valori di p fossero molto di-
spersi, allora il comportamento della struttura sarebbe marcatamente
non lineare e 'analisi lineare non riuscirebbe a fornire risultati atten-
dibili.
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Per questo motivo per I'applicabilita dell’analisi lineare la normati-
va richiede che sia pmax/ pmin < 2.5; inoltre vanno considerate solo le se-
zioni effettivamente coinvolte nel processo dissipativo che sono quelle in
cul p > 2; non avrebbe senso verificare sezioni non significative per le
sollecitazioni sismiche, quali le sezioni di mezzeria di travi e pilastri e
le sezioni di estremita di travi a spessore.

Se il rapportop=D/Ce
— p<1il comportamento ¢ elastico
— 1< p<2la sezione & poco plasticizzata e non viene considerata
— p > 2 la sezione é plasticizzata, e quindi bisogna considerarla nella

valutazione del rapporto pmax/ Pmin.

Pertanto I'analisi lineare € applicabile se, in tutte le sezioni in cui
p > 2, il rapporto

pmax/ pming 2.5

Se dall’analisi dell’applicabilita si trova pmax/ pmin < 2.5 per ag = 0.25, al-
lora l'analisi lineare & applicabile fino ad ag = 0.25; se 'analisi non ri-
sulta applicabile e possibile trovare per quale valore di ag il rapporto
Pmax / pmin rimane inferiore a 2.5, e quindi fino quale valore di ag € possi-
bile eseguire I'analisi lineare.

I risultati ottenuti sono validi se ag di collasso € inferiore a quella ag
che individua la soglia di applicabilita dell’analisi lineare.

Il momento sollecitante da sisma del pilastro (per az =1 g) € valu-
tato come il massimo momento tra il momento in testa e al piede da si-
sma calcolati con ag = 1 g mediante 'analisi modale.

L’applicabilita deve essere verificata sia per i1 pilastri che per le
travi, spesso pero si ritiene che il meccanismo di collasso coinvolga solo
1 pilastri e pertanto si puo fare riferimento solo alle sezioni dei pilastri.

Si procede provando con agz = 0.250 g e si ottengono i1 valori riportati
in Tab. 4.36a, Tab. 4.36b, Tab. 4.36c.

Tab. 4.36a. Valori per il calcolo dei p per az = 0.250, per sisma in direzione x

M, M .
Pilastro | Piano sema M e s D/C p
(ag=1) (ag=0.25)

1 6 359.68 34.59 89.92 2.60 2.600
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1 5 617.84 45.94 154.46 3.36 3.362
1 4 813.76 56.26 203.44 3.62 3.616
1 3 739.76 65.53 184.94 2.82 2.822
1 2 701.32 81.04 175.33 2.16 2.164
1 1 610.92 108.51 152.73 1.41

2 6 522.36 39.59 130.59 3.30 3.299
2 5 862.80 54.51 215.70 3.96 3.957
2 4 1053.92 | 67.39 263.48 3.91 3.910
2 3 1705.36 | 124.31 426.34 3.43 3.430

Tab. 4.36b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.250, per sisma in direzione x

Pilastro | Piano Mame M e Mame D/C p
(ag=1) (ag = 0.25)

2 2 2065.80 | 185.12 516.45 2.79 2.790
2 1 2890.52 | 257.47 722.63 2.81 2.807
3 6 527.16 39.59 131.79 3.33 3.329
3 5 866.32 54.51 216.58 3.97 3.973
3 4 1062.32 | 67.39 265.58 3.94 3.941
3 3 1786.56 | 124.31 446.64 3.59 3.593
3 2 2262.52 | 185.12 565.63 3.06 3.055
3 1 2986.04 | 257.47 746.51 2.90 2.899
4 6 366.44 39.59 91.61 2.31 2.314
4 5 627.08 54.51 156.77 2.88 2.876
4 4 772.12 67.39 193.03 2.86 2.864
4 3 1121.60 | 124.31 280.40 2.26 2.256
4 2 1387.28 | 185.12 346.82 1.87

4 1 2561.68 | 257.47 640.42 2.49 2.487
9 6 372.52 38.01 93.13 2.45 2.450
9 5 625.32 52.83 156.33 2.96 2.959
9 4 822.08 65.70 205.52 3.13 3.128
9 3 715.56 83.85 178.89 2.13 2.134
9 2 848.60 | 114.20 212.15 1.86

9 1 721.52 | 130.94 180.38 1.38

10 6 512.08 43.73 128.02 2.93 2.927
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10 5 866.16 58.90 216.54 3.68 3.676
10 4 1065.32 79.11 266.33 3.37 3.366
10 3 1742.76 | 131.12 435.69 3.32 3.323
10 2 2133.60 | 194.88 533.40 2.74 2.737
10 1 2925.52 | 290.08 731.38 2.52 2.521
11 6 449.48 43.73 112.37 2.57 2.569
11 5 724.88 58.90 181.22 3.08 3.077
11 4 879.44 79.11 219.86 2.78 2.779
11 3 1324.00 | 131.12 331.00 2.52 2.524
11 2 1588.52 | 194.88 397.13 2.04 2.038
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Tab. 4.36¢. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.250, per sisma in direzione x

Pilastro | Piano | ™ | M | e lpic |
(ag=1) (ag = 0.25)

11 1 | 2654.00 | 290.08 | 663.50 | 2.29 | 2.287
12 6 | 18368 | 43.73 | 4592 | 1.05

12 5 | 293.88 | 58.90 | 73.47 | 125

12 4 | 35432 | 7911 | 8858 | 1.12

12 3 | 20716 | 11026 | 74.29 | 0.67 | elastico
12 2 | 33844 | 127.79 | 84.61 | 0.66 | elastico
12 1| 59540 | 158.16 | 148.85 | 0.94 | elastico
17 6 | 35532 | 32.68 | 8883 | 2.72 | 2.718
17 5 | 61468 | 4242 | 153.67 | 3.62 | 3.622
17 4 | 79104 | 5144 | 197.76 | 3.84 | 3.844
17 3 | 655.84 | 59.73 | 163.96 | 2.75 | 2.745
17 2 | 622.04 | 67.26 | 15551 | 231 | 2.312
17 1 | 43648 | 8134 | 10912 | 1.34

18 6 | 52404 | 3588 | 13101 | 3.65 | 3.651
18 5 | 862.88 | 47.91 | 21572 | 450 | 4.502
18 4 109200 | 58.75 | 273.00 | 4.65 | 4.647
18 3 | 93032 | 68.36 | 23258 | 3.40 | 3.402
18 2 | 77492 | 84.00 | 193.73 | 231 | 2.306
18 1| 110352 | 133.81 | 27588 | 2.06 | 2.062
19 6 | 52636 | 35.88 | 13159 | 3.67 | 3.667
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19 5 865.32 47.91 216.33 4.52 4.515
19 4 1094.68 58.75 273.67 4.66 4.658
19 3 932.44 68.36 233.11 3.41 3.410
19 2 778.88 84.00 194.72 2.32 2.318
19 1 1110.36 | 133.81 277.59 2.07 2.075
20 6 358.60 35.88 89.65 2.50 2.498
20 5 618.00 47.91 154.50 3.22 3.225
20 4 794.64 58.75 198.66 3.38 3.382
20 3 661.44 68.36 165.36 2.42 2.419
20 2 607.36 84.00 151.84 1.81
20 1 570.60 112.19 142.65 1.27
Esaminando tutte le sezioni in cui p > 2 si ha:
Pmin = 2.038
Pmax = 4.658

Pmin / Pmin= 2.286
il rapporto pmin / pmin <2.5, quindi € accettabile, ma si deve verificare co
sa succede in direzione y. In direzione y per ag = 0.250 g si trova
Pmin = 2.133
Pmax = 5.848
Pmin / Pmin = 2.741
poiché pmin / pmin > 2.5 'analisi lineare per ag = 0.250 g non é applicabile,
si trova quindi 1l valore di ag per il quale I'analisi € applicabile, tale va-
lore € a; = 0.234 g, per questo valore si ottengono i valori riportati in
Tab. 4.37a, Tab. 4.37b, Tab. 4.37c.
Esaminando tutte le sezioni in cui p > 2 si ha:
Pmin = 2.638
Pmax = 5.473
Pmin / Pmin= 2.075
il rapporto pmin / pmin < 2.5, quindi e accettabile.

Tab. 4.37a. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.234, per sisma in direzione y

My Mg
Pilastro | Piano sema M e S D/C p
(ag = ].) (ag = 0234)

17 6 627.48 32.68 146.83 4.49 4.493
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17 5 842.12 42.42 197.06 4.64 4.645
17 4 1016.96 | 51.44 237.97 4.63 4.626
17 3 1084.44 | 59.73 253.76 4.25 4.249
17 2 1106.48 | 67.26 258.92 3.85 3.849
17 1 694.12 81.34 162.42 2.00

9 6 879.76 38.01 205.86 5.42 5.416
9 5 1235.64 | 52.83 289.14 5.47 5.473
9 4 1516.80 | 65.70 354.93 5.40 5.402
9 3 1499.84 | 83.85 350.96 4.19 4.186
9 2 2479.64 | 136.58 580.24 4.25 4.248
9 1 2831.56 | 200.39 662.59 3.31 3.306
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Tab. 4.37b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.234, per sisma in direzione y

Pilastro | Piano Mo M e Miame D/C p
(ag=1) (ag=0.234)

1 6 631.00 34.59 147.65 4.27 4.269
1 5 861.72 45.94 201.64 4.39 4.389
1 4 1046.00 | 56.26 244.76 4.35 4.350
1 3 1135.32 | 65.53 265.66 4.05 4.054
1 2 1037.20 | 81.04 242.70 3.00 2.995
1 1 1537.20 | 128.69 359.70 2.80 2.795
18 6 94.60 35.88 22.14 0.62 | elastico
18 5 199.72 47.91 46.73 0.98 | elastico
18 4 211.52 58.75 49.50 0.84 | elastico
18 3 182.92 68.36 42.80 0.63 | elastico
18 2 226.92 84.00 53.10 0.63 | elastico
18 1 549.88 | 112.19 128.67 1.15

10 6 188.92 43.73 44.21 1.01

10 5 273.24 58.90 63.94 1.09

10 4 300.96 79.11 70.42 0.89 | elastico
10 3 309.96 | 110.26 72.53 0.66 | elastico
10 2 418.00 | 127.79 97.81 0.77 | elastico
10 1 834.16 | 158.16 195.19 1.23

2 6 102.92 39.59 24.08 0.61 | elastico
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2 5 206.52 54.51 48.33 0.89 | elastico
2 4 215.72 67.39 50.48 0.75 | elastico
2 3 224.48 105.37 52.53 0.50 | elastico
2 2 327.40 122.20 76.61 0.63 | elastico
2 1 802.04 13920 187.68 1.35

19 6 94.60 35.88 22.14 0.62 | elastico
19 5 199.72 47.91 46.73 0.98 | elastico
19 4 211.52 58.75 49.50 0.84 | elastico
19 3 182.92 68.36 42.80 0.63 | elastico
19 2 226.92 84.00 53.10 0.63 | elastico
19 1 549.88 112.19 128.67 1.15

11 6 188.92 43.73 44.21 1.01

Tab. 4.37c. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.234, per sisma in direzione y

Pilastro | Piano | ™ | Mg Mo g0l
(ag=1) (ag=0.234)

11 5 | 27324 | 5890 | 63.94 | 1.09

11 4 | 30096 | 79.11 7042 | 0.89 | elastico
11 3 | 309.96 | 11026 | 7253 | 0.66 | elastico
11 2 | 41800 | 127.79 | 97.81 | 0.77 | elastico
11 1 | 83416 | 158.16 | 19519 | 1.23

3 6 | 10292 | 3959 | 24.08 | 0.61 | elastico
3 5 | 20652 | 54.51 | 4833 | 0.89 | elastico
3 4 | 21572 | 67.39 | 5048 | 0.75 | elastico
3 3 | 224.48 | 105.37 | 5253 | 0.50 | elastico
3 2 | 32740 | 122.20 | 7661 | 0.63 | elastico
3 1| 802.04 | 13920 | 187.68 | 1.3

20 6 | 63272 | 3588 | 14806 | 413 | 4.126
20 5| 871.04 | 47.91 | 203.82 | 4.25 | 4.254
20 4 | 108116 | 58.75 | 252.99 | 431 | 4.306
20 3 | 125808 | 68.36 | 20439 | 4.31 | 4.306
20 2 |1099.04 | 84.00 | 257.18 | 3.06 | 3.062
20 1 | 1558.96 | 133.81 | 364.80 | 2.73 | 2.726
12 6 | 668.36 | 43.73 | 15640 | 3.58 | 3.576
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12 5 921.08 58.90 215.53 3.66 3.659
12 4 1055.96 7911 247.09 3.12 3.123
12 3 1801.48 | 131.12 421.55 3.22 3.215
12 2 2197.28 | 194.88 514.16 2.64 2.638
12 1 3804.68 | 290.08 890.30 3.07 3.069
4 6 92.76 39.59 21.71 0.55 | elastico
4 5 197.64 54.51 46.25 0.85 | elastico
4 4 204.00 67.39 47.74 0.71 | elastico
4 3 219.44 105.37 51.35 0.49 | elastico
4 2 324.36 122.20 75.90 0.62 | elastico
4 1 800.88 139.20 187.41 1.35

Se si pensa che il meccanismo di collasso coinvolga solo i pilastri ci
si puo fermare altrimenti si deve verificare cosa succede per le travi.

In questo esempio si analizzano anche le travi. Per le travi, per
ag = 0.250 g in direzione x si trova
Pmin = 2.101
Pmax = 12.053
Pmin / Pmin = 5.737
pertanto per tale valore l'analisi lineare non e applicabile, si trova
quindi il valore di ag per il quale ’analisi € applicabile, tale valore e
ag=0.104 g, per questo valore si ottengono i valori riportati in
Tab. 4.38a, Tab. 4.38b, Tab. 4.38¢c e Tab. 4.39a, Tab. 4.39b. Tab. 4.39c.

Tab. 4.38a. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 1, per sisma
in direzione x

C . M sismal M M sismal D/C
ampata | Piano resl p1
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 1

1-2 6 359.68 70.40 37.41 0.53 elastico
1-2 5 904.68 75.07 94.09 1.25
1-2 4 1342.48 | 75.07 139,62 1.86
1-2 3 1477.12 | 75.07 153.62 2.05 2.046
1-2 2 1395.20 | 75.07 145.10 1.93
1-2 1 1200.68 | 75.07 124.87 1.66




84

Capitolo 4

2-3 6 339.00 94.01 35.26 0.38 elastico
2-3 5 703.56 | 105.21 73.17 0.70 elastico
2-3 4 910.24 | 105.21 94.66 0.90 elastico
2-3 3 1370.96 | 105.21 142.58 1.36

2-3 2 1968.24 | 105.21 204.70 1.95

2-3 1 1951.96 | 1056.21 203.00 1.93

3-4 6 203.92 87.27 21.21 0.24 elastico
3-4 5 651.96 96.60 67.80 0.70 elastico
3-4 4 970.68 96.60 100.95 1.05

3-4 3 1439.24 | 96.60 149.68 1.55

3-4 2 1986.12 | 96.60 206.56 2.14 2.138
3-4 1 1979.24 | 96.60 205.84 2.13 2.131

Tab. 4.38b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 1, per sisma

in direzione x

C . M sismal M M sismal D/C
ampata | Piano rest p1
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 1

9-10 6 372.52 76.40 38.74 0.51 elastico
9-10 5 922.76 76.40 95.97 1.26
9-10 4 1357.04 | 76.40 141.13 1.85
9-10 3 1479.16 | 76.40 153.83 2.01 2.014
9-10 2 1519.08 | 76.40 157.98 2.07 2.068
9-10 1 1388.28 | 76.40 144.38 1.89
10-11 6 270.48 | 108.41 28.13 0.26 elastico
10-11 5 673.20 | 108.41 70.01 0.65 elastico
10-11 4 917.96 | 108.41 95.47 0.88 elastico
10-11 3 1426.04 | 108.41 148.31 1.37
10-11 2 2031.64 | 108.41 211.29 1.95
10-11 1 2011.76 | 108.41 209.22 1.93
11-12 6 138.92 76.51 14.45 0.19 elastico
11-12 5 280.64 76.51 29.19 0.38 elastico
11-12 4 393.32 76.51 40.91 0.53 elastico
11-12 3 457.80 76.51 47.61 0.62 elastico
11-12 2 484.24 76.51 50.36 0.66 elastico
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11-12 1 423.72 76.51 44.07 0.58 elastico
17-18 6 355.32 65.20 36.95 0.57 elastico
17-18 5 897.00 69.87 93.29 1.34
17-18 4 1328.88 | 69.87 138.20 1.98
17-18 3 1391.60 | 69.87 144.73 2.07 2.071
17-18 2 1217.52 | 69.87 126.62 1.81
17-18 1 953.08 69.87 99.12 1.42
18-19 6 355.20 81.53 36.94 0.45 elastico
18-19 5 722.04 92.73 75.09 0.81 elastico
18-19 4 952.60 92.73 99.07 1.07
18-19 3 965.40 92.73 100.40 1.08
18-19 2 803.36 92.73 83.55 0.90 elastico

Tab. 4.38c. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 1, per sisma

in direzione x

M

M

Campata | Piano semat M e semat D/C p1
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 1
18-19 1 845.92 92.73 87.98 0.95 elastico
19 - 20 6 188.68 76.87 19.62 0.26 elastico
19-20 5 629.36 86.20 65.45 0.76 elastico
19-20 4 961.28 86.20 99.97 1.16
19-20 3 1024.60 | 86.20 106.56 1.24
19 - 20 2 901.16 86.20 93.72 1.09
19-20 1 875.84 86.20 91.09 1.06

Tab. 4.39a. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 2, per sisma

in direzione x

. M sisma2 M M sisma2 D/C
Campata | Piano res? P2
(ag = 19) (@=0.104g) | estremo 2
1-2 6 -193.96 | -66.59 -20.17 0.30 elastico
1-2 5 -637.16 | -82.15 -66.26 0.81 elastico
1-2 4 -961.04 | -82.15 -99.95 1.22
1-2 3 -1306.96 | -82.15 -135.92 1.65
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1-2 2 -1623.76 | -82.15 -168.87 2.06 2.056
1-2 1 -1559.44 | -82.15 -162.18 1.97

2-3 6 -333.08 | -73.33 -34.64 0.47 elastico
2-3 5 -697.32 | -6400 -72.52 1.13

2-3 4 -910.60 | -64.00 -94.70 1.48

2-3 3 -1337.16 | -64.00 -139.06 2.17 2.173
2-3 2 -1908.20 | -64.00 -198.45 3.10 3.101
2-3 1 -1907.80 | -64.00 -198.41 3.10 3.100
3-4 6 -366.44 | -55.00 -38.11 0.69 elastico
3-4 5 -919.60 | -48.00 -95.64 1.99

3-4 4 -1328.16 | -48.00 -138.13 2.88 2.878
3-4 3 -1814.80 | -48.00 -188.74 3.93 3.932
3-4 2 -2285.92 | -48.00 -237.74 4.95 4.953

Tab. 4.39b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 2, per sisma

in direzione x

Campata | Piano Mom2 M e Msomaz D/C P2
(ag=1g) (@=0.104g) | estremo 2

3-4 1 -2175.72 | -48.00 -226.27 4.71 4.714
9-10 6 -241.88 | -78.95 -25.16 0.32 elastico
9-10 5 -663.52 | -78.95 -69.01 0.87 elastico
9-10 4 -970.96 | -78.95 -100.98 1.28

9-10 3 -1301.68 | -78.95 -135.37 1.71

9-10 2 -1673.48 | -78.95 -174.04 2.20 2.204
9-10 1 -1637.12 | -78.95 -170.26 2.16 2.156
10-11 6 -311.52 | -71.23 -32.40 0.45 elastico
10-11 5 -824.04 | -71.23 -85.70 1.20
10-11 4 -1148.04 | -71.23 -119.40 1.68
10-11 3 -1663.84 | -71.23 -173.04 2.43 2.429
10-11 2 -2217.20 | -71.23 -230.59 3.24 3.237
10-11 1 -2137.44 | -71.23 -222.29 3.12 3.121
11-12 6 -183.68 | -58.04 -19.10 0.33 elastico
11-12 5 -358.64 | -58.04 -37.30 0.64 elastico
11-12 4 -513.84 | -58.04 -53.44 0.92 elastico
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11-12 3 -5565.48 | -58.04 -57.77 1.00 elastico
11-12 2 -529.92 | -58.04 -55.11 0.95 elastico
11-12 1 -445.24 | -58.04 -46.30 0.80 elastico
17-18 6 -184.80 | -52.30 -19.22 0.37 elastico
17-18 5 -622.00 | -67.87 -64.69 0.95 elastico
17-18 4 -95292 -67.87 -99.10 1.46
17-18 3 -1015.68 | -67.87 -105.63 1.56
17-18 2 -893.08 | -67.87 -92.88 1.37
17-18 1 -845.04 | -67.87 -87.88 1.29
18-19 6 -352.00 | -30.20 -36.61 1.21
18-19 5 -719.08 | -47.63 -74.778 1.57
18-19 4 -949.40 | -47.63 -98.74 2.07 2.073
18-19 3 -961.80 | -47.63 -100.03 2.10 2.100

Tab. 4.39c¢. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.104, estremo 2, per sisma

in direzione x

Campata | Piano Mo M o2 Mom2 D/C P2
(ag=1g) (@=0.104g) | estremo 2
18-19 2 -801.20 | -47.63 -83.32 1.75
18-19 1 -835.12 | -47.63 -86.85 1.82
19-20 6 -358.60 | -36.03 -37.29 1.03
19 - 20 5 -903.52 | -29.03 -93.97 3.24 3.236
19 - 20 4 -1335.96 | -29.03 -138.94 4.79 4.786
19 - 20 3 -1399.72 | -29.03 -145.57 5.01 5.014
19 - 20 2 -1219.36 | -29.03 -126.81 4.37 4.368
19 - 20 1 -1026.12 | -29.03 -106.72 3.68 3.676
In direzione y per ag = 0.250 g si trova
Pmin = 2.552
pmax = 20.595
Pmin / Pmin= 8.071
pertanto per tale valore lanalisi lineare non e applicabile, si trova

quindi 1l valore di ags per il quale I'analisi € applicabile, tale valore e
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ag=0.062 g, per questo valore si ottengono 1 risultati riportati in
Tab. 4.40a, Tab. 4.40b, Tab. 4.41a, Tab. 4.41b.

Tab. 4.40a. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.062, estremo 1, per sisma

in direzione y

C . M sismal M M sismal D/C
ampata | Piano rest p1
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 1
17-9 6 627.48 61.47 38.90 0.63 elastico
17-9 5 1336.80 | 70.30 82.88 1.18
17-9 4 1745.28 | 70.30 108.21 1.54
17-9 3 1975.92 | 70.30 122.51 1.74
17-9 2 2053.96 | 70.30 127.35 1.81
17-9 1 1618.20 | 70.30 100.33 1.43
9-1 6 430.88 75.29 26.71 0.35 elastico

Tab. 4.40b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.062, estremo 1, per sisma

in direzione y

C . M sismal M M sismal D/C
ampata | Piano rest p1
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 1
9-1 5 1024.24 | 99.46 63.50 0.64 elastico
9-1 4 1354.28 | 99.46 83.97 0.84 elastico
9-1 3 1510.08 | 99.46 93.62 0.94 elastico
9-1 2 1968.12 | 99.46 122.02 1.23
9-1 1 2146.88 | 99.46 133.11 1.34
20 -12 6 632.72 61.47 39.23 0.64 elastico
20 - 12 5 1382.72 | 70.30 85.73 1.22
20 -12 4 1836.40 | 70.30 113.86 1.62
20 - 12 3 2232.88 | 70.30 138.44 1.97
20 -12 2 2323.562 | 70.30 144.06 2.05 2.049
20 - 12 1 2141.44 | 70.30 13277 1.89

Tab. 4.41a. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.062, estremo 2, per sisma in di-

rezione y
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C . M sisma2 M M sisma2 D/C
ampata | Piano res? P2
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 2

17-9 6 -449.16 | -31.78 -27.85 0.88 elastico
17-9 5 -1010.72 | -61.14 -62.66 1.02

17-9 4 -1318.20 | -61.14 -81.73 1.34

17-9 3 -1454.88 | -61.14 -90.20 1.48

17-9 2 -1876.32 | -61.14 -116.33 1.90

17-9 1 -1840.64 | -61.14 -114.12 1.87
9-1 6 -631.00 | -46.97 -39.12 0.83 elastico
9-1 5 -1366.24 | -39.68 -84,71 2.13 2.135
9-1 4 -1797.04 | -39.68 -111.42 2.81 2.808
9-1 3 -2049.12 | -39.68 -127.05 3.20 3.202
9-1 2 -2103.08 | -39.68 -130.39 3.29 3.286
9-1 1 -2036.68 | -39.68 -126.27 3.18 3.182

20-12 6 -599.04 | -45.59 -37.14 0.81 elastico

Tab. 4.41b. Valori per il calcolo dei p per ag = 0.062, estremo 2, per sisma in di-

rezione y
C . M sisma2 M M sisma2 D/C
ampata | Piano res? P2
(ag = 19) (@g=0.104g) | estremo 2
20-12 5 -1354.28 | -36.77 -83.97 2.28 2.284
20 - 12 4 -1750.84 | -36.77 -108.55 2.95 2.952
20-12 3 -2487.44 | -36.77 -154.22 4.19 4.194
20 - 12 2 -3029.12 | -36.77 -187.81 5.11 5.108
20-12 1 -2632.52 | -36.77 -163.22 4.44 4.439

Riassumendo, se ci si fermasse all’analisi dei soli pilastri I'analisi
risulterebbe applicabile per:
ag=0.250 g per 1 pilastri in direzione x
ag = 0.234 g per i pilastri in direzione y
ma, poiché sono stati analizzati sia le travi che 1 pilastri Panalisi risulta
applicabile per 1 valori piu piccoli trovati che sono quelli delle travi:
ag=0.104 g per le travi e per i pilastri in direzione x
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ag=0.062 g per le travi e per i pilastri in direzione .

4.2. Criteri di verifica e rotazione rispetto alla corda

Nel caso in cui 'analisi lineare con forze non ridotte sia applicabile,
la verifica € condotta in termini di deformazione. Al fine di determinare
la capacita di spostamento di interpiano nell’ EC8 e nellOPCM3431 ¢
introdotto il concetto di rotazione alla corda.

Per effetto delle azioni presenti la struttura si deforma sia elasti-
camente che plasticamente. La capacita deformativa ¢ definita con rife-
rimento alla rotazione (“rotazione rispetto alla corda”) 6 della sezione di
estremita rispetto alla congiungente quest’ultima con la sezione di mo-
mento nullo. Tale sezione & posta ad una distanza pari alla luce di ta-
glio Lv=M/V (Fig. 4.2) dalle sezioni di estremita.

La rotazione alla corda &€ quindi somma di una rotazione elastica e
di una rotazione plastica che si verifica se il momento all’estremita rag-
giunge Mrq

B=04+6, (4.21)

La rotazione alla corda 6 € anche pari allo spostamento relativo delle
due sezioni diviso per la luce di taglio 6 ~ 3 / Lv, quindi lo spostamento
dovuto alla rotazione 6 € il seguente

o=0L, (4.22)

In virtu di cio, lo spostamento d’interpiano « di una struttura inte-
laiata puo essere determinato sommando allo spostamento rigido, do,
dovuto alla rotazione dei nodi alla base del pilastro, gli spostamenti che
derivano dalle rotazioni rispetto alla corda delle sezioni al piede ed in
testa allo stesso pilastro (Fig. 4.2)

U=29,+9,+9, (4.23)

dove

8o € lo spostamento rigido dovuto alla rotazione del nodo 0o

d1 € lo spostamento dovuto alla rotazione rispetto alla corda delle sezio-
ni al piede del pilastro

d2 € lo spostamento dovuto alla rotazione rispetto alla corda delle sezio-
ni in testa al pilastro
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Generalmente i momenti alle due estremita del pilastro sono simili
per cui

Ly, =Ly, :g (4.24)

inoltre le armature nel pilastro si mantengono costanti per cui

Fig. 4.2. Significato fisico della rotazione alla corda per 1 pilastri

0,~0, (4.25)

Infine poiché le rotazioni del nodo, 0o, sono molto piccole nella stima
della capacita di spostamento di interpiano si puo trascurare (a vantag-
gio di sicurezza) lo spostamento 6o, e quindi

u=02L,=0h (4.26)

Assegnato un valore limite alla rotazione rispetto alla corda, €
quindi possibile definire un corrispondente spostamento limite di inter-
piano.

La relazione tra la rotazione alla corda e u permette quindi di e-
sprimere la verifica non piu in termini locali, ma valutando la struttura
nel suo complesso.

Il ragionamento fatto per i pilastri si puo estendere alle travi. In
Fig. 4.3 é rappresentata la rotazione alla corda per le travi nel caso in
cui non si considera il contributo dei carichi verticali.
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Il valore limite della rotazione alla corda in condizioni di collasso,
Ou, puo essere valutata con l'espressione riportata in Allegato 11.A

del’lOPCM 3431
f

D 0.225 0.35 e yw
6, = 0.016(0.3" )[%m fc} (Lﬁj 25[ . ]1-251"0% (4.27)
Ve VL0

dove

vel = 1.5 per gli elementi primari

v = N/ (Afe) é lo sforzo assiale normalizzato di compressione agente su
tutta la sezione A

u=0h

0

Fig. 4.3. Significato fisico della rotazione alla corda per le travi escludendo i

carichi verticali

® = Asfy | bhf. € la percentuale meccanica di armatura longitudinale in
trazione

o' = Ad'fy | bhf. & la percentuale meccanica di armatura longitudinale in
compressione

b é la base della sezione

h é I'altezza della sezione

fe = fem | FC & la resistenza a compressione del calcestruzzo

fv € la resistenza a snervamento dell’acciaio longitudinale

fyw € la resistenza a snervamento dell’acciaio trasversale

psx = Asx | bwsh € la percentuale di armatura trasversale

sn € I'interasse delle staffe nella zona critica

paq € la percentuale di eventuali armature diagonali in ciascuna direzio-
ne

o € un fattore di efficienza del confinamento dato da
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R s

bo e ho sono le dimensioni del nucleo confinato

bi sono le distanze delle barre longitudinali trattenute da tiranti o da
staffe presenti sup perimetro

L’ espressione si deve moltiplicare:

per 0.85 negli elementi non dotati di adeguati dettagli antisismici
— per 0.75 in presenza di barre lisce o ancoraggi non sufficienti
La capacita di rotazione totale rispetto alla corda per stato limite di
SLV puo essere assunta pari a 3/4 del valore ultimo 0., quindi 6. si deve
moltiplicare per 0.75.

Nel calcolo valore ultimo della rotazione alla corda lo sforzo norma-
le incide molto, infatti, come si puo vedere in Fig. 4.4 e in Tab. 4.42 e
Tab. 4.43, all’aumentare dello sforzo normale, v aumenta e di conse-
guenza diminuiscono 6u e lo spostamento 6, quindi lo sforzo normale &
penalizzante in quanto un incremento provoca una minore possibilita di
rotazione della struttura e quindi di spostamento, cioé riduce la duttili-
ta. Per tale motivo 1 pilastri hanno valori minori di 6. rispetto alle travi
e quindi determinano spostamenti disponibili di interpiano minori di
quelli necessari per la verifica.

e

0.0:00
a.00 D 2[:] 0.40 0.60 0.20 W

Fig. 4.4. Grafico in cui si evidenzia la relazione tra 0. e lo sforzo assiale

normalizzato, v
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Per determinare la capacita di spostamento di piano e stato calcola-
to per tutti i pilastri di tutti i piani 0. e successivamente lo spostamento
limite corrispondente considerando solo lo sforzo normale da carichi
verticali, Ng.

A ciascun piano lo spostamento disponibile, per lo stato limite di
salvaguardia della vita (SLV), ¢ pari al minimo spostamento ottenuto
con riferimento ai pilastri di quel piano, umin, (colonna 3 delle Tab. 4.42
e Tab. 4.43). Lo spostamento disponibile, #nin, € confrontato con lo spo-
stamento di interpiano richiesto, ur, valutato mediante 'analisi modale

Tab. 4.42. Spostamento di interpiano richiesto, ur, € spostamento disponibile,

Umin, per sisma in direzione x

Piano Urel Umin ag

ag=1g per Ny per Ny
6 56.664 73.12 1.290
5 94.344 67.33 0.714
4 118.368 61.99 0.524
3 101.952 56.00 0.549
2 87.560 51.72 0.591
1 47.996 48.45 1.009

Tab. 4.43. Spostamento di interpiano richiesto, ure, € spostamento disponibile,

Umin, Per sisma in direzione y

Piano Urel Umin ag

ag=1g per Ny per Ny
6 96.268 73.12 0.760
5 139.364 67.33 0.483
4 168.920 61.99 0.367
3 175.460 56.00 0.319
2 155.212 51.72 0.333
1 77.416 48.45 0.626

con ag = 1 g (colonna 2 delle Tab. 4.42 e Tab. 4.43).
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Si puo quindi calcolare 'accelerazione sopportabile dalla struttura,
ag sopp Mmediante la proporzione

U 184 (=19) = U, T8y (4.28)
quindi
u._.
Qgepp = (4.29)
urel

¢ il minimo moltiplicatore dell’accelerazione che provoca il raggiungi-
mento della rotazione ultima per ciascun piano.

Il procedimento €& ancora una volta iterativo. Infatti, per effetto
dell’azione sismica si ha una variazione dello sforzo normale nei pilastri
che determina una riduzione del valore di 0. e quindi dello spostamento
limite d’'interpiano. Ad esempio per prefissati valori di ag si ottengono 1
valori dello spostamento disponibile, umin, indicati in Tab. 4.44 e
Tab. 4.45. Nel caso in esame la rotazione limite si raggiunge per ag =
0.394 g in direzione x al piano 3, e per az = 0.251 g in direzione y al pia-
no 2

as=0.251g
raggiunto per sisma in direzione y.

S1 deve pero tenere conto del limite di applicabilita dell’analisi line-

are precedentemente definito.

Tab. 4.44. Spostamento disponibile, umin, per prefissati valori di ag, per sisma in

direzione x

Piano Umin Umin Umin Umin Umin
a:=0.1g | a3=02g | as=03g | ag=04g | ag=0.394 g
6 72.78 72.45 72.11 71.78 71.80
5 66.26 64.97 63.02 61.13 61.24
4 60.02 56.40 53.00 49.80 49.99
3 53.09 48.89 44.20 39.95 40.20
2 48.05 43.60 39.56 35.21 35.50
1 44.42 39.84 35.74 32.05 32.26
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Tab. 4.45. Spostamento disponibile, umin, per prefissati valori di ag, per sisma in

direzione y

Piano Umin Umin Umin Umin Umin
0:=0.1g |1 as=02g8 | as=03g | as=04g | ag=0.251 g
6 72.32 71.53 70.75 69.98 71.13
5 64.92 62.59 60.35 58.19 61.44
4 57.88 54.05 50.47 47.12 52.19
3 51.61 47.57 43.84 39.10 45.63
2 47.17 42.51 35.85 30.24 38.97
1 43.97 39.90 34.24 29.16 37.04

Nel caso in esame il limite di applicabilita per le travi e per 1 pila-
stri in direzione x € ag = 0.104 g, per le travi e per i pilastri in direzione
y € ag = 0.062 g, quindi fino a tali ag 1 valori ottenuti sono attendibili.

5. Analisi statica non lineare (pushover)

L’analisi statica non lineare ¢ un metodo di verifica strutturale basato
sul controllo degli spostamenti ( displacement based method) ed ¢ stato
recepito anche dalle recenti normative sismiche.

Il procedimento di verifica consiste nel confrontare la capacita di
spostamento della struttura, con la richiesta di spostamento del sisma,
cioe con lo spostamento massimo che la struttura subira durante il si-
sma.

Tale metodo consente di verificare la capacita di una struttura di
sopportare un terremoto confrontando la sua capacita deformativa e gli
spostamenti richiesti dal sisma, senza dover eseguire complesse e one-
rose analisi dinamiche non lineari.

Tra 1 metodi statici non lineari proposti in letteratura “il metodo
N2” (Fajfar & Gasperisc, 1996, Fajfar, 1999) e tra quelli che ha avuto
piu consenso nella comunita scientifica ed il suo uso € oggi consentito
da diverse normative antisismiche.

Il metodo N2 si articola in due fasi, in una prima fase si determina
la curva di prestazione, che descrive l'evoluzione della risposta della
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struttura all’aumentare dell’intensita dell’evento sismico e che si ottie-
ne applicando una opportuna distribuzione di forze ed incrementandole
fino al collasso o al raggiungimento di uno stato limite assegnato. Nella
seconda fase si individua sulla curva di prestazione il punto corrispon-
dente alla risposta inelastica del telaio conseguente al PGA assegnato.

Il metodo N2 viene eseguito studiando un sistema ad un solo grado
di liberta (SDOF, Single Degree Of Freedom sistem) equivalente alla
struttura a piu gradi di liberta (MDOF, Multi Degree Of Freedom si-
stem) (Fig. 4.5); il nome del metodo sintetizza i suoi due aspetti peculia-
r1 “N” indica che 1l metodo € non lineare, “2” indica che utilizza 2 model-
Li di calcolo della struttura, 1l modello MDOF e il modello SDOF.

£

- |
Fe = O “top
el . D
N I
mI
.P
F

-
— %
[/b Ty 5{'
Fig. 4.5. Telaio multipiano (sistema MDOF) e oscillatore semplice (sistema
SDOF)

5.1. Modellazione

L’analisi statica non lineare richiede una opportuna modellazione del
comportamento della sezione. In questo caso é stato adottato un model-
lo a plasticita concentrata, che prevede la formazione di cerniere plasti-
che concentrate in punti della struttura, negli estremi delle aste.

5.2. Costruzione della curva pushover e meccanismi di collasso

Poiché la struttura viene analizzata con un modello a non linearita con-
centrata, la capacita dell’elemento puo essere descritta in termini di ro-
tazioni plastiche. Si puo cosi definire una curva momento-rotazione per
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la generica cerniera plastica che regola la capacita della struttura nel
suo complesso.

La curva di prestazione del sistema MDOF (curva pushover) si ot-
tiene incrementando I'intensita delle forze orizzontali equivalenti al si-
sma controllando la plasticizzazione delle sezioni fino ad individuare la
deformazione ultima e il corrispondente spostamento ultimo, cioé fino al
collasso della struttura. Si procede con incrementi di carico a passo.

aeAF
%
J{,J(,z
J v O‘vlg_'\F
(A A/
/b A L V
5% PASSO
oqF 18° PASSO
i 7
b d 4
<1
Payare M=M
A 44/ ’
1° PASSO

>

2

Fig. 4.6. Costruzione della curva di prestazione del sistema MDOF

(curva pushover).

All'inizio del primo passo di carico la struttura non e ancora dan-
neggiata dall’azione del sisma ed € sottoposta all’azione di forze sismi-
che di una determinata distribuzione. Il primo passo di carico termina
in corrispondenza del moltiplicatore delle forze orizzontali corrispon-
dente alla prima plasticizzazione, il secondo passo termina quando si
forma la seconda cerniera plastica e cosi via fino a quando la struttura
diventa labile (Fig. 4.6).

La curva di prestazione rappresenta la relazione tra il taglio alla
base, Vi, e lo spostamento in testa, u:op (Fig. 4.7).

Il taglio alla base, Vi € dato da
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V, = F (4.30)

La distribuzione delle forze & ottenuta moltiplicando un profilo di spo-
stamenti ® (in genere normalizzato imponendo che lo spostamento
dell’'ultimo piano sia uguale a 1) per le masse di piano mi.

F=mao (4.31)

I1 vettore @ deve essere scelto in modo da descrivere in maniera
realistica il comportamento dinamico della struttura. Se la risposta si-
smica € ben approssimata dal primo modo di vibrazione, il vettore @
puo coincidere con la deformata di tale modo, in caso contrario bisogne-
ra utilizzare una diversa distribuzione di forze. E consigliabile comun-
que di utilizzare due distinte distribuzioni di forze, una distribuzione di
forze affine al primo modo di vibrazione e una distribuzione di forze
proporzionali alle masse.
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Fi = s s
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Fig. 4.7. Sistema MDOF e relativa curva di prestazione (curva pushover)

Dopo aver determinato la curva di prestazione del sistema MDOF
si definisce la curva di capacita SDOF equivalente. La struttura reale
con telaio multipiano, che si deforma elasticamente secondo una sua
forma modale @, si assimila ad un oscillatore semplice con massa m*
pari a

m==__ 4.32
s (4.32)

dove
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m; € la massa del piano i-esimo
@; & la generica componente del vettore @, e quindi lo spostamento del
piano i-esimo secondo il primo modo di vibrazione della struttura
@, € lo spostamento dell’'ultimo piano.

Si trasforma quindi la “curva di prestazione” del sistema MDOF
nella “curva di capacita” del sistema SDOF equivalente (Fig. 4.8), che
mette in relazione forze F* e spostamenti D*

F* = 4.33
o T (4.33)
D’ = D (4.34)
o, T
dove
I" é il fattore di partecipazione modale
o.
= & (4.35)

Y ma?

£

D
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«— 1 % ;} *
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Fig. 4.8. Sistema SDOF e relativa curva di capacita (curva pushover)

La curva di capacita reale del sistema SDOPF, ipotizzando un com-
portamento della struttura elastico - perfettamente plastico, viene so-
stituita con una bilatera equivalente, caratterizzata da una resistenza
Viy ed uno spostamento di snervamento D, attraverso due relazioni di
equivalenza.

L’ OPCM 3431 stabilisce le seguenti condizioni di equivalenza: il ta-
glio di plasticizzazione, Vi,y,della bilatera € posto uguale al massimo va-
lore del taglio alla base riscontrato durante I'analisi incrementale, lo
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spostamento al limite elastico si ottiene imponendo I'uguaglianza tra le
aree sottese rispettivamente dalla curva di capacita e dalla bilatera
(Fig. 9). Tali prescrizioni non sono cogenti in quanto & consentito 'uso
di criteri alternativi la cui affidabilita € comprovata da studi presenti in
letteratura.

I1 metodo proposto dalle norme FEMA 356 (2000) prevede altri cri-
teri per la bilinearizzazione. In particolare la prima relazione stabilisce
che la pendenza del tratto elastico della bilatera si determina imponen-
do che essa intersechi la curva di prestazione in corrispondenza di un
taglio pari al 60% del taglio di snervamento, Vs,; la seconda impone che
le aree sottese dalla curva di capacita e dalla bilineare debbano essere
uguali.

d, d’

Fig. 4.9. Sistema bilineare equivalente secondo il criterio di uguaglianza delle
aree (OPCM 3431)

La rigidezza dell’oscillatore semplice, &, si pud determinare come
pendenza del tratto elastico del legame bilineare, ed & pari a

V,
K' =Y 4.36
5 (4.36)

y

I1 periodo T corrispondente € quindi
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(4.37)

5.3. Spostamento richiesto dal sisma (Metodo N2)

La richiesta da parte del sisma sulla struttura si ottiene dallo spettro di

risposta elastico del terremoto di progetto (Fig. 10a). Per un sistema

SDOF di periodo 7%, lo spostamento spettrale richiesto dal sisma

(Fig. 10b) e pari a

.

S,.\T |J=—

De( ) 47[2
essendo See € la pseudo accelerazione spettrale

Se il periodo della struttura,T*, é sufficientemente alto, superiore a

Tc (periodo di passaggio tra il campo a pseudo - accelerazione costante e

S.(T") (4.38)

S|

a) b)

Fig. 4.10. Spettro di risposta elastico (spettro delle pseudo - accelerazioni) e

spettro degli spostamenti

quello a pseudo - velocita costante), gli spostamenti elasto - plastici
coincidono con quelli elastici, pertanto lo spostamento elasto — plastico
richiesto potra essere determinato direttamente dallo spettro di rispo-
sta elastico.
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*2
D;p =D, = SDe(T*):T_z

*

S.(T) se T =T, (4.39)

Tc, viene calcolato secondo quanto stabilito dalle NTCO08, punto
3.2.3.2.1, e nel caso in esame ¢ stato determinato in Tab. 3.9.

Nei casi in cui il periodo 7™ € basso, inferiore a Tc, gli spostamenti
di una struttura che va in campo plastico sono maggiori di quelli che
avrebbe se rimanesse in campo elastico e dipendono, oltre che dal pe-
riodo, dal rapporto g* tra il taglio alla base che si avrebbe in caso di
comportamento elastico, S«(T¥)m*, e quello di plasticizzazione, F)", cioe
quello massimo che la struttura riesce a sopportare (corrispondente al
tratto orizzontale della bilatera). In questo caso lo spostamento D¥* si
determina con la seguente relazione

D, =2 {1+(q* 1)l } >D, se T <T. (4.40)
o} T
con
q = —SaE(T ) m (4.41)
Fy

Lo spostamento massimo effettivo, D, registrato all’'ultimo piano del
sistema MDOF, si determina invertendo la relazione (4.34)

D, =®,TD,, (4.42)

E possibile confrontare su uno stesso grafico la richiesta sismica e
la curva di prestazione del sistema SDOF equivalente se si rappresenta
lo spettro nel formato ADRS (Acceleration — Displacement Response
Spectrum) che presenta in ordinate le pseudo accelerazioni spettrali, Sa
e, € In ascisse gli spostamenti spettrali, Spe, (i periodi T sono rappresen-
tati da rette uscenti radialmente dall’origine degli assi), e se si dividono
le forze F* della (4.33) per m* in riferimento al sistema SDOF equiva-
lente.
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Fig. 4.11. Spettro elastico accelerazioni-spostamenti (ADRS)

Lo spettro di risposta elastico nel formato ADRS (spettro elastico
accelerazioni - spostamenti) e riportato in Fig. 11, in tale grafico e ri-
portata anche la curva di capacita bilinearizzata.

5.4. Verifica dell’edificio

La procedura descritta nel precedente paragrafo puo essere applicata
per determinare lo spostamento richiesto dal sisma per un qualunque
prefissato valore di accelerazione di picco al suolo. Pertanto, & possibile

rappresentare la curva pushover su un grafico avente in ascisse una

doppia scala in termini di spostamenti e pga. Tale rappresentazione
permette di correlare agevolmente ciascun punto della curva di presta-
zione e l'intensita del sisma che lo determina.

Fig. 4.12.
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Curva pushover in direzione x, considerando le travi plasticizzate
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Fig. 4.13. Meccanismo di collasso in direzione x per travi plasticizzate

In Fig. 4.12, a scopo esemplificativo, € rappresentata la curva di
prestazione ottenuta eseguendo un’analisi pushover con distribuzione di
forze triangolare per il treno di telai in direzione x, considerando le tra-
vi plasticizzate.

I1 meccanismo di collasso ottenuto €& invece rappresentato in

Fig. 4.13. La figura mostra come le cerniere plastiche siano diffuse a
tutti i piani ad eccezione del piano terra e dell'ultimo piano.
Per determinare I'accelerazione di picco al suolo che la struttura puo
sopportare & condotto un confronto tra gli spostamenti d’interpiano cor-
rispondenti allo stato limite di salvaguardia della vita (riportati in
Tab. 4.46), valutati in funzione della rotazione rispetto alla corda (as-
sumendo uno sforzo normale sollecitante pari a quello da carichi verti-
cali), e gli spostamenti d’interpiano che si verificano nella struttura, ri-
portati in Tab. 4.47 per ogni step della pushover. Nelle medesime tabel-
le (colonne 8 e 9) sono anche riportati, per ciascun passo, 1 valori del ta-
glio alla base e dello spostamento in testa.

Tab. 4.46. Spostamenti di interpiano allo SLV in funzione della rotazione alla

corda in direzione x per travi plasticizzate

Piano 1 | Piano 2 | Piano 3 | Piano 4 | Piano 5 | Piano 6 | Uiwyp Vs
Ulimite 48.5 51.7 56.0 62.0 67.3 73.1 |0.227 [523.64
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Tab. 4.47. Risultati dell’analisi pushover in direzione x per travi plasticizzate

Ure Piano 1| Piano 2 | Piano 3 | Piano 4 | Piano 5 | Piano 6 | Uiop \%
(mm)
Stepl 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.000| 0.0
Step 2 0.5 0.9 1.1 1.4 1.0 0.4 0.005|106.2
Step 3 2.3 4.6 5.3 5.5 3.8 1.8 0.023 | 359.4
Step 4 3.1 6.7 7.8 7.3 4.5 2.2 10.032|414.2
Step 5 4.1 9.8 12.9 12.2 6.2 2.4 0.048 | 454.3

Step 6 6.0 15.2 21.4 21.9 11.6 3.0 10.079]496.6
Step 7 6.5 16.7 23.5 24.3 13.5 3.0 10.087]502.3
Step 8 7.8 19.4 27.1 28.5 17.9 3.1 10.104 | 508.2
Step 9 9.8 25.0 34.1 36.2 26.0 3.1 10.134]|513.4
Step 10| 11.8 30.4 41.3 44.3 34.6 3.1 10.166 | 518.2
Step 11| 13.5 35.8 48.3 52.0 42.8 3.1 10.196 | 522.2
Step 12| 14.2 39.4 52.8 56.8 47.8 3.1 10.214|523.6
Step 13| 14.2 47.0 60.4 64.4 55.4 3.1 10.245] 523.6
Step 14| 14.2 55.8 69.1 73.1 64.1 3.1 10.279]523.6
Step 15| 14.2 67.2 80.6 84.6 75.6 3.1 10.325]523.6
Step 16| 14.2 81.8 95.1 99.2 90.1 3.1 10.384|523.6
Step 17| 14.2 89.3 102.6 | 106.7 97.6 3.1 10.414]523.6
Step 18| 14.2 96.8 110.1 | 114.2 | 105.1 3.1 10.444|523.6
Step 19| 14.2 104.3 | 117.6 | 121.7 | 112.6 3.1 10.474]523.6
Step 20| 14.2 111.8 | 125.1 | 129.2 | 120.1 3.1 10.504|523.6
Step 21| 14.2 119.3 | 132.6 | 136.7 | 127.6 3.1 10.534]523.6
Step 22| 14.2 126.8 | 140.1 | 144.2 | 135.1 3.1 10.564|523.6
Step 23| 14.2 134.3 | 147.6 | 151.7 | 142.6 3.1 ]0.594]523.6

Dal confronto tra gli spostamenti d’interpiano ed i corrispondenti
valori limite si evince che al primo e all’'ultimo piano non si raggiunge
mai uno spostamento d’interpiano pari a quello limite. Al secondo in-
terpiano lo spostamento limite (51.7 mm) si raggiunge tra il 13esimo ed
1l 14esimo step della pushover, al terzo (56.0 mm) ed al quarto
(62.0 mm) interpiano si raggiunge tra il 12esimo ed il 13esimo step,
mentre al
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020 024 Uiop ()

Fig. 4.14. Curva pushover in direzione x, considerando le travi plasticizzate

quinto interpiano (73.1 mm) si raggiunge tra il 14esimo ed il 15esimo
step.

Procedendo per interpolazione lineare si puo quindi agevolmente ri-
scontrare che lo spostamento d’interpiano raggiunge il suo valore limite
al terzo interpiano in occorrenza di uno spostamento in testa al telaio
pari a 0.227m. Tale spostamento ¢ richiesto da un sisma con
un’accelerazione di picco al suolo pari a 0.366 g (Fig. 4.14).

Ancora una volta, il procedimento descritto sarebbe a rigore iterati-
vo. Infatti il valore dello spostamento d’interpiano limite dipende
dall’entita delle variazioni dello sforzo normale nei pilastri dovute al si-
sma.

Il metodo descritto puo essere anche applicato procedendo in modo
inverso. Ad esempio, pud essere preliminarmente prefissato il valore
dell’accelerazione di picco al suolo per il quale si richiede che la struttu-
ra sia verificata; successivamente, dall’analisi della curva pushover,
rappresentata mediante la doppia scala in ascissa, puo essere determi-
nato il valore del corrispondente spostamento in testa al telaio; infine,
occorre verificare che gli spostamenti d’interpiano che si verificano nella
struttura siano inferiori agli spostamenti limite.

In Fig. 4.15 e in Fig. 4.16 sono infine riportati il meccanismo di col-
lasso e la curva pushover per il treno di telai in direzione y, consideran-
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do travi e travetti plasticizzati. Anche per quanto riguarda i telai in
questa direzione si riscontra un meccanismo di collasso prossimo a
quello globale in virtu dell'insorgere della plasticizzazione alle estremi-
ta delle travi e alla base delle colonne del primo ordine. Procedendo in
modo analogo a quanto fatto per 1 telai in direzione x € possibile mo-
strare che lo stato limite di salvaguardia della vita si raggiunge per un
valore dell’accelerazione di picco al suolo pari a 0.215 g.

(us] =]

Fig. 4.15. Meccanismo di collasso in direzione y per travi e travetti plasticizzati
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Fig. 4.16. Curva pushover in direzione y, considerando travi e travetti

plasticizzati
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5.5. Considerazioni sull’influenza della modellazione

L’analisi statica non lineare, rispetto all’analisi elastica, ¢ molto piu
sensibile alle scelte effettuate in fase di modellazione strutturale, per-
ché una schematizzazione non corretta della singola cerniera puo alte-
rare la sequenza delle plasticizzazioni e quindi il risultato finale.

Infatti eseguendo l'analisi statica non lineare con diverse modella-
zioni si ottengono risultati a volte completamente diversi.

/ / / / / / / / / / / /

[

mn] m [us) mn} mn) un} mn} us) m mn ] m ] m

Fig. 4.17. Meccanismo di collasso in direzione x per travi infinitamente

resistenti
a,=0.186 g
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Fig. 4.18. Curva pushover in direzione y, considerando le travi infinitamente

resistenti
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Per mostrare l'influenza della modellazione, 'analisi pushover é
stata ripetuta considerando in direzione x, le travi infinitamente resi-
stenti. Tale modellazione scaturisce dalla possibilita che le travi abbia-
no una resistenza maggiore di quella ipotizzata per il contributo delle
armature nel solaio e delle fasce piene.

Il1 meccanismo di collasso che si ottiene & riportato in Fig. 4.17,
mentre la curva pushover e 'accelerazione corrispondente allo stato li-
mite di salvaguardia della vita sono riportati in Fig. 4.18.

T ==t o th == == th -
Fig. 4.19. Meccanismo di collasso in direzione y per travi plasticizzate

e travetti no

a,=0.224 g
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T ] . R ST P ——
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Fig. 4.20. Curva pushover in direzione y, considerando le travi plasticizzate e i

travetti no
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In questo caso il meccanismo di collasso € di piano e il valore di ag/g
¢ molto basso e tale da non comportare la verifica.

In modo analogo, per i telai in direzione y € stata assegnata resi-
stenza infinita ai soli travetti (considerando le travi plasticizzate) otte-
nendo il meccanismo di collasso riportato in Fig. 19 e la curva pushover
in Fig 20. In questo caso il meccanismo di collasso € un meccanismo di
collasso prossimo a quello globale.

Fig. 4.21. Meccanismo di collasso in direzione y per travi e travetti infinita-

mente resistenti

v a,=0.237 g @
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so0 - — — - — ———
2004—/— — 77%77#\777
wdtf—— L
0 | | | |
0.00 0.10 0.20 0.30 Usop (m)

Fig. 4.22. Curva pushover in direzione y, considerando le travi e i travetti infi-

nitamente resistenti
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Ma se per i telai in direzione y si assegna resistenza infinita sia alle
travi che ai travetti si ottiene il meccanismo di collasso riportato in
Fig. 4.21 e la curva pushover in Fig 4.22. In quest’ultimo caso si riscon-
tra un meccanismo di collasso di piano.

La differenza tra i risultati ottenuti con 1 diversi modelli mostra
come questo tipo di analisi sia molto sensibile alla modellazione.



Conclusioni

Il presente lavoro analizza alla luce delle piu recenti indicazioni norma-
tive le prestazioni simiche di un edificio, progettato per sostenere esclu-
sivamente 1 carichi verticali, rappresentativo dell’edilizia italiana degli
anni '70. La pianta dell’edificio € dotata di un asse di simmetria e pre-
senta un corpo scala centrale. I telai resistenti sono orientati quasi e-
sclusivamente in una direzione mentre nella direzione ortogonale sono
presenti esclusivamente 1 telai perimetrali e quelli adiacenti alla scala.

Nella prima parte della tesi sono state discusse le problematiche di
modellazione dell’edificio ed e stato condotto un progetto simulato
dell’edificio per poterne definire la carpenteria ed i dettagli costruttivi.
A tale scopo sono stati adottati 1 modelli di calcolo semplificati e le
normative in uso ai tempi della progettazione dell’opera.

Successivamente sono state valutate le prestazioni sismiche
dell’edificio eseguendo verifiche con riferimento ai meccanismi di collas-
so di tipo fragile e di tipo duttile.

Per quanto concerne i meccanismi di collasso di tipo fragile, si € e-
videnziato come l'assenza di una adeguata staffatura dei pilastri de-
termini una crisi per taglio per valori di accelerazione di picco al suolo
modesti. Inoltre, tale crisi si riscontra diffusamente per quasi tutti 1 pi-
lastri. Le travi, invece, anche in virtu della pratica progettuale che pre-
vedeva la disposizione di armature sagomate in prossimita degli appog-
gi, non presentano generalmente crisi a taglio. Accelerazioni di picco al
suolo modeste determinano anche la crisi dei nodi. Inoltre, sulla base
dei crolli osservati in occorrenza del recenti terremoti verificatisi, & sta-
to anche valutato i1l meccanismo di collasso con scorrimento, in corri-
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spondenza della ripresa di getto, tra la testa del pilastro ed il nodo seb-
bene tale verifica non sia esplicitamente richiesta dalla normativa.
Infine, sono stati analizzati 1 meccanismi di collasso di tipo duttile con-
frontando 1 risultati ottenuti utilizzando diverse procedure di analisi
piu o meno semplificate. In generale, si evidenzia come 1 meccanismi di
collasso duttili si manifestino per accelerazioni di picco al suolo maggio-
ri di quelle che determinavano la crisi per meccanismi di tipo fragile.
Inoltre, il confronto tra le diverse procedure di analisi mostra come
un’analisi lineare con fattore di struttura (adottando un valore conven-
zionale del fattore di struttura non superiore a 3, come suggerito
dallOPCM 3431) sia estremamente penalizzante per la verifica di un
edificio esistente. Viceversa, stime meno cautelative si ottengono se si
utilizzano procedure di verifica che tengano conto del comportamento
non lineare della struttura in modo esplicito (analisi statica non linea-
re) o quantomeno in modo meno convenzionale. In tale ambito € stata
anche valutata 'influenza della modellazione strutturale sulla valuta-
zione della risposta sismica della struttura in campo non lineare allo
scopo di evidenziare come anche metodologie di analisi sofisticate siano
soltanto un modello della realta e, pertanto, richiedano un’analisi criti-
ca del progettista.
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Allegato 2

DETERMINAZIONE DELLE SOLLECITAZIONI
DOVUTE ALI’AZIONE SISMICA
Le sollecitazioni dovute all’azione sismica sono state valutate mediante

Panalisi modale. Per tale analisi si € utilizzato il programma TELRET,
di cui si riporta nel seguito I'output.






Progranma: TELRET 5.1 data: 07/12/2008 ora: 23:46
File dati : G \ Aggi or nanent o prof essi onal e 05- 08\ 2009
Edi Esi st CA\ Anal i si \ Tel X txt

Edificio esistente - telai in direzione x

ALTEZZA DEI Pl ANI
pi ano altezza (m

.20
.20
.20
.20
.20
.20

PN Wb~ oo
W wwwww

LUCI E SEZIONI DELLE TRAVI

=

canpat a luce piano sez. b inerzia piano sez.
m m m m

1- 2 400 6 3 0.30 0.50 0.003125 5 3 0.
.30 0.50 0.003125 3 3 0.
2 3 0.30 0.50 0.003125 1 3 0.

IS
w
o

2- 3 4.00 6 3 0.30 0.50 0.003125 5 3 0.
4 3 0.30 0.50 0.003125 3 3 0.
2 3 0.30 0.50 0.003125 1 3 0.

3- 4 400 6 3 0.30 0.50 0.003125 5 3 0.
4 3 0.30 0.50 0.003125 3 3 0.
2 3 0.30 0.50 0.003125 1 3 0.

4 - 9 1.00 6 1 0.00 0.00 0.000000 5 1 0.
4 1 0.00 0.00 0.000000 3 1 0.
2 1 0.00 0.00 0.000000 1 1 0.

9 - 10 4.00 6 3 0.30 0.50 0.003125 5 3 0.
4 3 0.30 0.50 0.003125 3 3 0.
2 3 0.30 0.50 0.003125 1 3 0.

10 - 11 4.00 6 3 0.30 0.50 0.003125 5 3 0.
.30 0.50 0.003125 3
2 3 0.30 0.50 0.003125 1 3 0.

IS
w
o
w
o

11 - 12 4.00 6 11 0.80 0.20 0.000533 5 11 0.
4 11 0.80 0.20 0.000533 3 11 0.
2 11 0.80 0.20 0.000533 1 11 0.

b
m
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30
30
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30
30
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30
30
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00
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30

30
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. 003125
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. 003125

. 003125
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. 000000

. 003125
. 003125
. 003125

. 003125
. 003125
. 003125
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. 000533
. 000533
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12 -

17 -

18 -

17

18

19

20

SEZI ONI
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10

11

12

DEI

1.00 6 1
4 1
2 1
4.00 6 3
4 3
2 3
4.00 6 3
4 3
2 3
4.00 6 3
4 3
2 3
Pl LASTRI
pi ano sez.
6 4
4 4
2 4
6 4
4 4
2 7
6 4
4 4
2 7
6 4
4 4
2 7
6 4
4 4
2 6
6 4
4 4
2 7
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4 4
2 7
6 4
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.30
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.30
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. 000900
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. 000675
. 003125

. 000675
. 000675
. 003125

. 000675

p

5 1
3 1
11
5 3
3 3
1 3
5 3
3 3
1 3
5 3
3 3
1 3
ano sez.
5 4
3 4
1 6
5 4
3 5
19
5 4
3 5
19
5 4
3 5
19
5 4
3 4
1 8
5 4
3 5
19
5 4
3 5
19
5 4

.00
.00
.00

.30
.30
.30

.30
.30
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o
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.00
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=
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© 0N U WNRE

e
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1
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OO0 000

COOLO0O0000o0o0
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00
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.30
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traverso

massa (t)

ANALI S

cooooooo0o0oo0
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0.30
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0.30
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. 0400
1500
. 0900
1200
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1500
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Modul o G [ N nm2]

MODALE

. 000675
. 001125

. 000675
. 000675
. 000675
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. 000675
. 000675

. 000675
. 000675
. 000675

10 0.

A
o

inerzia materiale

OCo0oo0oo0oo0oo0oo0oo0o0ooo

m

. 000000
. 000133
. 003125
. 000675
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. 001125
. 005400
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. 000533
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Coef f.

.40

60

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
. 40

d

0. 30 . 000900
0. 30 . 001350
0. 30 . 000675
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0. 30 . 000675
0. 30 . 000675
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0. 30 . 000675
0. 30 . 000675
0. 30 . 000900
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6 131. 800
5 153. 800
4 153. 800
3 153. 800
2 153. 800
1 153. 800
SPETTRO DI PROGETTO PER SLU, DM 2008
ag = 0.250 ¢ q = 1.00
suolo = "B" categoria topografica = "T1"
Fo = 2.410 TC* = 0. 360
dati derivati:
s = 1.159
TB = 0.16 s TC = 0.49 s TD = 2.60 s
ANALI SI MODALE - nodo 1
T = 1.0641 s onega2 = 34. 8657 p =
Massa nodale =  75.5587 %
ordinata spettrale beta = 0.3188
traverso def . nodal e forze (kN)
6 0. 050708 545. 27
5 0. 045949 576. 57
4 0. 036962 463. 80
3 0. 024636 309. 13
2 0.013813 173.33
1 0. 004814 60. 40
SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI TRAVERS
traverso spost ament o spost arment o
assoluto () relativo (m)
6 118. 659 11.138
5 107. 522 21.029
4 86. 493 28. 844
3 57. 649 25. 326
2 32.323 21.059
1 11. 264 11. 264
SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI NODI
pilastro pi ano vy (nm rotaz. x1000 pi ano

26. 0889

vy (nm

Allegato 2

rotaz. x1000
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10 6

11 6

12 6

17 6

18 6

19 6

20 6

CARATTERI STI CHE DI

2.418
2.262
1. 452

0. 068
0. 040
0. 084

0. 166
0. 190
0.115

-1.990
-1.830
-1.117

2.181
2.008
1.172

0. 089
0.098
0.127

-1.210
-1.128
-0.738

-0.714
-0.632
-0. 346

2.329
2.179
1. 409

-0.144
-0.187
-0.142

0.170
210
0. 157

°©

-2.163
-2.009
-1.232

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

-1
-3.
-2.

-0.
-1.
-3.

-0.
-1.
-3.

-1
-3.
-5.

-1
-3.
-2.

-0.
-1.
-3.

-0.
-2.
-4,

-1
- 6.
- 6.

-1
-3.
-3.

-0.
-1.
-1

-0.
-1.
-1

-1
-3.
-3.

342
608
483

521
572
717

495
582
386

298
473
033

213
561
757

673
516
601

784
730
613

780
438
077

383
606
213

501
604
417

482
586
404

351
580
166

i

-2.
-1
-0.

. 390
. 965
. 709

052
063

. 061

.181

165

. 058

. 960
.531
. 591

146
698

. 595

. 091

125

. 080

. 196

974

. 402

694
502

. 175

. 302

887

L7711

164
183

. 064

189
203

. 074

135
715
588

-2.
-3.
-1

-1
-2.
-3.

-1
-2.
-3.

-2,
-a.
-4,

-2.
-3.
-2.

-1
-2.
-3.

-1
-3.
-4,

-3.
-7.
-4,

-2.
-3.
-2.

-1
-1
-1

-1
-1
-1

-2.
-3.
-2.

413
539
657

127
594
545

097
405
313

391
504
350

350
472
152

156
491
462

833
817
123

902
001
790

448
804
093

107
706
495

089
686
436

424
780
251
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canpat a
1- 2
1- 2
1- 2
1- 2
1- 2
1- 2
2- 3
2. 3
2- 3
2. 3
2- 3
2. 3
3- 4
3- 4
3- 4
3- 4
3- 4
3- 4
4- 9
4. 9
4- 9
4. 9
4- 9
4. 9
9 - 10
9 - 10
9 - 10
9 - 10
9 - 10
9 - 10
10 - 11
10 - 11
10 - 11
10 - 11
10 - 11
10 - 11
11 - 12
11 - 12
11 - 12
11 - 12
11 - 12
11 - 12
12 - 17
12 - 17

pi ano

PN Wb o PN Wk~ oao PN Wb oo PN Wb~ ooaoo PN Wb oo PN Wb~ ooaoo

PN Wb ooo

a o

momento a
sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN

64.
187.
317.
367.
340.
283.

71
153.
215.
341.
482.
463.

29.
132.
228.
358.
484.
467.

28.
.38

93.
113.
118.
100.

26
01
09
17
95
82

76
50
43
60
85
21

86
66
07
15
56
13

. 64

.41
.65
.63
.13
.22
. 86

27

25
92
54
37

nmonento a

-27.70
-129.73
-226.41
-325.11
-395. 89
-367. 89

-70.59
-152.18
-215.89
-333.19
-468. 13
-452. 87

-65. 60
-190. 26
-312.26
-451. 59
-557.90
-513. 32

-323.94

-56. 38
-171.78
-269. 69
-414. 20
-542.29
-505. 30

-35.83
-76.11
-121. 43
-138.12
-129. 66
-105. 44

taglio a

-22.99
-79.19
-135.87
-173.07
-184.21
-162.93

-35.59
-76.42
-107. 83
-168.70
-237.74
-229.02

-23.86
-80.73
-135.08
-202. 43
-260. 62
-245.11

-26.95
-78.36
-121.33
-192.33
-259. 88
-245.29

-16.03
-34.12
-53.67
-63.01
-62.05
-51.45

taglio a
destra (kN)

-22.99
-79.19
-135.87
-173.07
-184.21
-162.93

-35.59
-76.42
-107.83
-168.70
-237.74
-229.02

-23.86
-80.73
-135.08
-202. 43
-260. 62
-245.11

-26.95
-78.36
-121.33
-192.33
-259. 88
-245.29

-16.03
-34.12
-53.67
-63.01
-62.05
-51.45
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12 17
12 17
12 17
12 17
17 18
17 18
17 18
17 18
17 18
17 18
18 19
18 19
18 19
18 19
18 19
18 19
19 20
19 20
19 20
19 20
19 20
19 20
CARATTERI STI

pilastro pi

B R R R R R

NN DNDNDNDDN

W W wwww

PN Wb oo PN Wb~ oao PN Wb

PN Wb~ oo

CHE DI

ano

PN Wb oo PN Wb oo

PN Wb~ oo

sup.

64.
135.
195.
170.
157.
116.

99.
191.
256.
422.
487.
333.

100.
191.
258.
443.
537.
378.

.08

.56
. 86
.74
.95
.72
.68

.18
.28
.58
.48
.64
.03

nonment o

(kNm

26
63
82
52
74
15

46
05
14
87
85
71

45
63
16
07
57
37

SOLLECI TAZI ONE NEI

.69
.07
.94
.06
.14
.05

.91
.72
.38
.70
.09
.31

Pl LASTRI

nonment o

inf.

-51.
-121.
-196.
-183.
-167.
-142.

-92.
- 185.
- 243.
-390.
-497.
-674.

-93.
-185.
- 248.
-415.
-541.
-697.

(kNm

38
27
65
22
67
72

18
70
84
89
38
73

21
80
26
12
63
06

- 38.
-79.
113.
119.
-99.
100.

-22.
-78.
135.
150.
129.
112.

.51
.48
.73
.88

06
23
17
75
21
18

27
50
49
55
43
08

taglio

(kN

36.
80.
122.
110.
101.
80.

59.
117.
156.
254.
307.
315.

60.
117.
158.
268.
337.
336.

14
28
65
54
69
90

89
73
24
30
88
14

52
95
26
18
25
07

-22.
-78.
-135.
-150.
-129.
-112.

. 06
.23
-113.
-119.

-99.
-100.

17
75
21

27
50
49
55
43
08

sforzo

normal e (kN)

22.
102.
238.
411.
595.
758.

12.
.83
-18.
-22.
30.
97.

-11.
-7.
19.
53.
76.
92.

99
18
05
12
33
26

60

22
59
95
04

72
41
84
58
45
55
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A DD DDA D

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19

PN Wb oo PN Wb ooo PN Wb oo PN Wb ooo PN Wb oo PN Wk oo PN Wb oo

N Wbk oo

65.
137.
187.
276.
296.
178.

68.
137.
197.
168.
193.
125.

95.
191.
258.
432.
505.
349.

84.
160.
213.
327.
355.
222.

35.
65.
86.
58.
56.
23.

62.
134.
192.
155.
134.

76.

100.
191.
266.
227.
185.
215.

100.
191.
266.
228.
186.

60
80
47
52
47
84

12
71
74
83
60
36

47
00
73
07
37
74

13
58
62
89
53

83
79
13
75
10
56

87
83
68
37
96
65

18
14
03
40
32
75

78
71
04
35

-52.
-124.
-175.
- 261.
- 334.
-597.

-54.
-123.
-198.
-177.
-203.
-168.

- 89.
- 186.
- 247.
-400.
-513.
-682.

-72.
-149.
- 200.
- 304.
-383.
-619.

- 10.
- 35.
-79.
-73.
- 81.
-138.

- 50.
-120.
-190.
-162.
-148.
-101.

-92.
- 185.
- 264.
- 230.
-184.
- 258.

-93.
-185.
- 265.
- 231.
- 185.

46
79
07
43
48
30

45
14
81
43
30
49

65
68
00
44
10
74

03
35
51
94
15
14

31
30
37
57
88
75

06
90
29
48
43
81

90
15
80
88
39
36

57
80
50
43
96

36.
82.
113.
168.
197.
242.

38.
81.
123.
108.
124.
91.

57.
118.
158.
260.
318.
322.

48.
96.
129.
197.
230.
263.

14.
31.
51.
41.
43.
50.

35.
79.
119.
99.
88.
55.

60.
117.
165.
143.
115.
148.

60.
118.
166.
143.
116.

89
06
29
11
17
54

30
52
92
20

83

85
03
04

27
65

96
71
40
67

02

42
59
72
35
12

29
91
68
33
56
77

34
59
89
21
54
16

00
32
59
35

-23.
-104.
-239.
-442.
-702.
-947.

28.
110.
248.
421.
616.
795.

-1.
-5.
-21.
-2.
62.
128.

- 10.
- 55.
-122.
- 252.
-449.
- 643.

-16.
- 50.
-103.
-166.
-228.
- 280.

21.
99.
233.
383.
511.
617.

16.
18.
-3.
-32.
-62.
- 68.

- 15.
- 16.
. 80
36.
66.

86
59
68
11
73
84

04
84
50
40
30
21

10
53
87
43
54
92

16
82
14
97
80

03

82
83
88

62
14
65
13
86
74

44
15
19
91
43
13

79
52

60
82

Allegato 2
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19

20
20
20
20
20
20

PN Wb oo

ANAL| SI MODALE -

T =0.3729 s

Massa nodal e =

no

13

ordinata spettrale

traverso

PN Wb oo

219.11

63.91
135. 71
193. 58
156. 52
134.19

97.12

do 2

omega2
. 0995 %

beta = 0

def . nodal e

0.
0.
0.
0.

. 045550
. 015299

025194
047046
037587
015135

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

PN Wb~ oo

spost anent o
assol uto (nmm

-11.938

-4

6.
12.
9.
3.

. 009
603
330
851
967

-26

-5
-12
-19
-16
-14
-13

= 283.

. 6983

forze

-446.
-175.
288.
538.
430.
173.

TRAVERSI

spost anent o

relativo (nmm

-7
-10
-5

2.
5.
3.

0.

1.
1.
1.
3.
5.
3.

93

(k

74
09
34
43
17
22

.9
.6
.7
4
8
9

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI

pilastro

pi ano

vy (mm

-0.566
-0. 445
-0.135

0.123
. 104
0. 052

o

rotaz. x1000

.1
.3

.2
.5

04

01
80
19
90
19
21

41

N)

28
12
27
79
84
67

NODI

747

70
82

68
11

. 747

149.73 78.
35.91 -22.
80. 47 - 100.

120. 24 - 236.

100. 13 - 386.
87.30 -516.
71.98 -628.
p = -10.8628

pi ano vy (mm
5 -0.538
3 -0.292
1 -0.028
5 0. 120
3 0. 075
1 0. 030

72

27
7
26
81
24
33

rotaz. x1000

329
277

. 470

. 578

0.032

. 150

135
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CARATTERI STI CHE DI

canpata pi ano

I N T a

6

10

11

12

17

18

19

20

NN DNDDNDNDDN

PN Wb oo

0.
0.
0.

o

0.
0.
0.

0.
0.
0.

IS

0.
0.
0.

o

090
068
012

442
317
. 042

532
409
098

065
. 059
. 042

207
. 142
. 005

. 201
. 149
. 041

634
513
202

080
062
. 008

081
063
008

616
. 494
. 182

nomento a
sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN

- 55.
-122.
-108.

-13.

73.
94.

43
05
62
83
56
98

246

. 486
. 682

712

1.155

nmonento a

34.
88.
79.
2.
- 89.
-125.

. 029

. 718
. 167
0. 505

274

. 460
. 705

458

. 894
. 953

. 429
. 279
. 296

752

L1177
. 536

274

. 511
. 220

. 271
. 509
. 225

748

. 174
. 532

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

10
61
30
92
79
26

w

taglio a

22.
52.
46.
4.

- 40.
- 55.

38
66
98
19
84
06

-0.
- 0.
-0.

o

-0.
- 0.
-0.

o

-0.
- 0.
-0.

=

- 0.
- 0.

o

087 0. 558
035 0.033
002 -1.066
413 1. 300
. 161 0.111
. 009 -1.426
503 1.326
256 0.273
019 -0.643
064 0.527
. 050 0. 033
. 027 -1.114
193 1.016
. 059 0. 062
. 024 -1.352
.188 2.475
. 089 0. 286
.013 -1.582
607 1.332
361 0.268
078 -0.592
078 0.583
033 0. 119
. 000 -0.465
079 0.581
034 0.117
. 001 -0.452
588 1.329
. 342 0. 264
. 058 -0.672
taglio a
destra (kN)

22.38

52. 66

46. 98

4.19

-40. 84

-55. 06

Allegato 2
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N NDNNDNDDN

W wwwww

A DA A DADLAD

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17

W W wwww

A DD DDA D

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18

PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb oooo PN Wb oo PN Wb~ ooaoo

w b~ o

-41.
- 83.
-72.
-7.
94.
148.

- 40.
- 87.
-78.
-5.
103.
157.

88
23
96
95
72
77

06
84
01
41
66
74

40.
82.
71.
.97

-91.
- 145.

-129.

90
38
83

82
02

.28
.61
.35
.73
-114.
-168.

74
32

20.
41.
36.
.98
- 46.
-73.

70
40
20

64
45

.08
.36
.84
.04
. 60
.52

20.
41.
36.
.98
- 46.
-73.

70
40
20

64
45

.08
.36
.84
.04
. 60
.52

137
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17 -

18 -
18 -
18 -
18 -
18 -
18 -

19 -
19 -
19 -
19 -
19 -
19 -

CARATTERI STI CHE DI

pi l astro piano

R R R R R R

NN DNDNDDNN

B DS DA DD W W wWwwww

© ©

18
18

19
19
19
19
19
19

20
20
20
20
20
20

=N

PN Wb~ oo

PN Wb oo

PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo

PN Wb~ oo

[«2]

64.
76.

-41.
- 83.
-72.
-18.
29.
61.

- 34.
- 88.
-78.
-9.
50.
72.

57
09

79
08
41
04
07
55

18
67
99
62
10
04

- 50.
-70.

41.
82.
72.
17.
- 29.
- 60.

SOLLECI TAZI ONE NEI

mone
sup.

- 55.
-73.
-33.
30.
51.
44.

-75.
-99.
-51.

46.
159.
136.

- 76.
-100.
-52.
48.
171.
152.

- 56.
-74.
- 35.
43.
113.
83.

- 56.
-73.

nto

(kNm)

43
61
10
01
48
55

98
58
87
78
93
52

74
35
47
67
86
71

61
46
44
23
09
28

17
71

none
inf.

48.
75.
43.
-22.
- 50.
-52.

72.
100.
57.

- 24.
-137.
- 247.

72.

57.

- 28.
-150.
- 255.

49.
76.
48.
-10.
-90.
-220.

48.
75.

47
42

68
98
31
95
31
96

.40
.97
.58
.18
.78
.84

Pl LASTRI

nto

(kNm)

44
52
83
08
43
08

26
38
64
58
51
11

98
.22
93
31
50
20

53
21
00
74
98
49

86
62

- 28.
- 36.

20.
41.
36.
.00
-14.
- 30.

22.
52.
46.
.45
- 28.
- 38.

76
63

87
51
18

60
63

39
66
89

47
47

taglio

(kN

-32.
- 46.
-24.
16.
31.
30.

- 46.
-62.
- 34.
22.
92.
1109.

- 46.
-62.
-34.
24.
100.
127.

-33.
-47.
- 26.
16.
63.
94.

-32.
- 46.

46
60
04
28
85
20

33
49
22
30
95
88

79
99
50
06
74
47

17
08
08
86
77
93

82
67

- 28.
- 36.

20.
41.
36.
.00
-14.
- 30.

22.
52.
46.
.45
- 28.
- 38.

76
63

87
51
18

60
63

39
66
89

47
47

sforzo

normal e (kN)

-22.
-75.
-122.
-126.
- 85.
- 30.

-2.
-14.
- 26.
-24.
-13.

-3.

23.
76.
125.
126.
68.
-14.

-23.
-75.

38
05
03
21
38
31

.69
12.
23.
23.
29.
48.

95
73
94
74
12

42
75
93
47
06
39

11
85
23
74
70
42

14
54

Allegato 2
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© © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19
19

20
20
20
20
20
20

PN Wb oo PN Wb~ oooo PN Wb oo PN Wb~ ooo PN Wb oo PN Wb~ ooo PN Wb

PN Wb oo

-33.
28.
61.
48.

-76.
-101.
-53.
48.
166.
143.

- 66.
- 84.
-42.
42.
125.
97.

- 25.
-32.
- 6.
25.
26.
13.

- 55.
-73.
-33.
27.
46.
30.

-75.
-99.
- 50.
28.
55.
79.

-75.
-99.
- 50.
28.
55.
80.

- 55.
-73.
-33.
27.
45.
38.

21
44
93
73

45
43
10
01
58
35

14
45
30
62
67
62

24
70
32
64
91
35

28
45
03
95
30
46

7
44

16
45
47

86
52

05
48

40
55
16
90
45
07

43.
-19.
-59.
-61.

73.
.23
58.

- 27.
-143.
- 250.

59.
85.
52.
-13.
-103.
-227.

12.
35.
30.
-0.
-21.
-51.

48.
75.
43.
-18.
-45.
-37.

72.
100.
55.
- 24.
-52.
-92.

72.
.39

55.
-23.
-52.
-93.

48.
75.
44.
-18.
-43.
- 48.

96
09
71
62

41

24
00
79
52

44
91
30
67
49
65

66
06
29
29
18
39

30
31
95
27
63
59

05
31
55
09
50
73

13

62
94
76
11

42
42
09
33
7
84

-24.
14.
38.
34.

- 46.
-63.
- 34.
23.
96.
123.

- 39.
-53.
-29.
17.
71.
101.

-11.
-21.
-11.
.10
15.
20.

-32.
- 46.
-24.
14.
28.
21.

- 46.
-62.
-33.
16.
33.
53.

- 46.
-62.
-33.
16.
33.
54.

-32.
- 46.
-24.
14.
27.
27.

11
85
01
49

83
64

44
99
08

24
24
56
59
61
65

84
18
44

03

37
49
06
44
73
27

19
42
24
33
73
81

25
47
29
25
82

44
55

45
88
16

-122.
-127.
- 84.
-24.

20.
42.

11.
40.
66.
67.
26.
- 38.

10.
30.
48.
50.
37.
20.

-22.
-74.
-121.
-127.
-99.
-62.

-1.
-12.
-23.
- 20.

- 6.

22.
75.
121.
128.
99.
61.

Ll i

07
16
42

06
09
79
83
70
75

31

54
67
03
66

32

62
96
20
57

.45
12.
23.
20.
.24
.24

47
06
40

39
06
95
40
93
46

139
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ANALI SI MODALE - nodo 3

T = 0.2273 s one
Massa nodal e = 4.2263

ordinata spettrale beta

traverso def . noda
-0.042574
0. 024497
0. 046260
-0.013591
-0. 039770
-0. 021029

PN Wk~ oo

ga2
%

=0

e

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DE|

traverso spost anent

(o]

assoluto ()

2.354
-1.355
-2.558

0.752

2.199

1.163

PN Wb oo

= 764

. 6983

forze

237.
-159.
- 300.

88.

258.

136.

TRAVERS

spost anent o

relativo (m)

2790

(kN

17
25

35
54
70

709
. 204
. 310
. 448

1.036

. 163

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI NODI

pilastro pi ano vy (
1 6 0.
4 0.

2 0.

2 6 -0
4 -0

2 0

3 6 0
4 0

2 0

4 6 -0
4 -0

2 -0

m

099
048
019

. 020

004

. 004
. 023
. 006
. 000

. 094

043
016

. 096

rotaz. x1000

-0.

o

321
. 148
. 019

. 115
. 055
. 017

. 114
. 059
. 014

. 321
. 140
. 022

. 322

p =

pi ano

w

-6.1702

vy (nm)

-0
-0
-0

. 083
. 022
. 015

. 015

003

. 003

. 017
-0
. 001

001

078
017
014

. 081

Allegato 2

rotaz. x1000

. 364
. 305
. 115

. 150
. 205
. 294

. 150

188

. 268
. 362
. 388
. 373

. 368
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CARATTERI STI CHE DI

canpata piano

N

N NDNDNDNDN

10

11

12

17

18

19

20

NN DNDNDNDN

W W wWwwww

PN Wb ooaoo

PN Wb oo

-0.
-0.

-0.
-0.
-0.

-0.
-0.
-0.

°©

-0.
-0.

o

-0.
-0.
-0.

nonen

047
. 017

010
003
. 002

040
019
009

043
021
007

. 101
051
. 020

019
003
. 002

020
. 003
. 002

098

048
016

to a

nonento a

. 153
. 003

. 101
. 039
. 013

. 225
. 119
. 019

. 789
. 366
. 012

. 321

144

. 010
. 115
. 059
. 012

. 115

059

. 012

. 321

145

. 012

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

taglio a

-0.
-0.
-0.

-0.
-0.
-0.

- 0.

-0.
-0.
-0.

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN

29.
35.
-17.
- 36.
-1.
22.

16.
21.
-7.
- 26.

1.
38.

20.

72
80
34
95
44
93

72
15
21
71
97
00

56

- 20.
- 26.
13.
32.
- 0.
- 30.

- 16.
-21.
7.
25.
-1
- 36.

-29.

53
29
22
49
14
88

70
15
37
94
85
86

75

-12.
-15.
7.
17.
0.
-13.

-8.
- 10.
3.
13.
-0.
-18.

-12.

56
52
64
36
33
45

36
57
65
16
95
71

58

021 0.
. 014 - 0.

. 008 -0.
000 0.
. 003 -0.

034 -0.
007 0.
010 -0.

035 -0.
010 0.
005 -0.

. 086 -0.
025 0.
. 015 -0.

.014 -0.
. 004 0.
.001 -0.

. 015 -0.
003 0.
. 000 -0.

083 -0.
022 0.
012 -0.

taglio a
destra (kN)

-12.56
-15.52
7.64
17. 36
0.33
-13. 45

-8.36
-10.57
3.65
13.16
-0.95
-18.71

-12.58

156

130
178
283

285
331
349

760
734
414

364
328
145

151
137
122

151
138
117

363
328
169

141



142

10 -
10 -
10 -
10 -
10 -
10 -

11 -
11 -
11 -
11 -
11 -
11 -

12 -
12 -
12 -
12 -
12 -
12 -

17 -
17 -
17 -
17 -
17 -
17 -

18 -
18 -
18 -
18 -
18 -
18 -

A D DD DAD W wwww
' '

© © © © © ©
'

B A DS BSAD

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19
19

PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN WO

PN Wb oo

26.
-13.
- 34.
.67
39.

18.
23.
-9.
- 30.
. 66
40.

16.
21.
-7.
-18.
-1
16.

33
09
54

94

03
38
32
84

37

.40
10.
-4.

-10.

.38

.48

10
60
62

69
13
65
62
76
10

-23.
- 30.
12.
37.
-1
-43.

-16.
-21.
.66
18.
.73
-15.

.78
.71
.47
.03
. 60

56
29
87
64
89
32

.69
.72
.47
.68
.33
.97

68
12

64

86

-10.
-13.
.55
17.
-0.
- 20.

.53
.45
.50
.92
.14

40
42

12
89
92

.77
.95

77

.08
.18
. 36

.34
.56
.83
.31
. 87
.99

- 10.
-13.
.55
17.
-0.
- 20.

.53
.45
.50
.92
.14

40
42

12
89
92

.77
5.95

77

.08
.18
. 36

.34
.56
.83
.31
. 87
.99

Allegato 2
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19 - 20
19 - 20
19 - 20
19 - 20
19 - 20
19 - 20
CARATTERI STI

pilastro pi

A DD DDA D W W wwww NN DNDNDNDDN Ll e

© © © © © ©

10
10
10
10

PN Wb~ ooo

CHE

ano

PN Wb oaoo PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wk~ oao

w b~ o

20.
26.
-13.
-27.
-2.
17.

DI SOLLECI TAZI ONE NEI
monment o moment o
sup. (kNm inf. (kNm
29.72 -29.21

6. 60 -12.75
-30.09 28.20
-8.76 12. 20
10.75 -9.14
13.79 -15.63
37.25 -36.82
10. 62 -13.09
-33.52 31.72
-27.48 33.79
35.90 -20.48
48. 39 -76.63
37.26 -36.83
10. 66 -13.17
-33.64 32.09
-28.39 34.12
37.64 -23.49
53.31 -79.09
29.75 -29.24

6.54 -12.57
-29.28 26. 29
-17.18 28.87
30. 90 -11. 39
33.21 -69.04
29. 64 -29.08

6. 55 -12.82
-29.85 27.90
-8.79 12.61
12.98 -10. 53
15. 60 -18.73
37.82 -37.47
10.91 -12.95
-34.23 32.55
-28.90 34. 36

33
40
51
09
54

- 29.
- 35.
17.
35.
.12
-19.

73
79
21
97

84

Pl LASTRI

-12.
- 15.

15.
.05
-9.

57
53

87

taglio

(kN

18.
6.
-18.
- 6.
6.
9.

23.

7.
- 20.
-19.
17.
39.

23.

7.
- 20.
-19.
19.
41.

18.
5.
-17.
-14.
13.
31.

18.
6.
-18.
- 6.
7.
10.

23.

7.
- 20.
-19.

41
05
21
55
22
19

15
41
39
15
62
07

15
45
54
53
10
38

43
97
37
39
22
95

35
05
05
69
35
73

53
46
87
7

-12.
- 15.

15.

-9.

sforzo

normal e (kN)

12.
28.
20.
3.
2.
16.

-4.
-9.
- 5.
- 0.
0.
5.

o ©

56
09
45
09
76
21

20
15
16
97
31
57

22
17

.37
.97
1.00

1.42

12.
27.
20.

-1.
-3.
-2.
-2.

.58
.10
.65
-1.
-2.
.21

15
08

36
52
27
44

.73
18.

22

96
70
00
29

143
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10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19
19

20
20
20
20
20
20

ANALI SI

36. 84
50. 37

=N

32.97

-30. 47
-20.34
32.58
37.65

PN Wb oooo

13. 69
-0.32
-19.69

10. 71

PN Wb oo

29.71

-29.90
-8.32
10. 17

PN Wk~ ooaoo

37.23
10. 64
-34.25
-12.87
10.51
24.10

PN Wb oo

37.24
10. 65
-34.23
-12.86
10. 56
24.40

PN Wb oooo

29.73

-29.89
-8.29

PN Wb oo

12. 07

MODALE - i nvi |l uppo

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

spost anent o
assol uto (nmm

-21.81
-77.62

-32.25
-13.00
27.92
30.31
-14.16
-71.26

-14.04
-13.22
15. 27
10. 37
-2.65
-16. 27

-29.21
-12. 66
27.70
12.15
-8.30
-11. 36

-36.79
-13.16
33.30
14. 37
-8.89
-27.58

-36. 80
-13.17
33.29
14. 38
-9.01
-27.73

-29.22
-12.68
27.69
12.08
-7.78
-14.77

dei nodi

TRAVERSI

spost anent o

relativo (nmm

18.
40.

20.

18.
15.
14.
34.

10.
-2.

18.
.01
18.
- 6.
e
.55

23.
.44
21.
-8.
.06
16.

23.
.44
21.
-8.
.11
16.

18.

17.
- 6.

41

00
40

13

11
51

15

14

10
51

29

-4.
-12.
-9.
.74
.03
-15.

-5.
-11.
-8.
-2.
-3.
-7.

12.
28.
20.
.52
.50
12.

-4.
-9.
-5.
.25
. 40
.68

-12.
- 28.
- 20.
-4.
-3.
-12.

.70
.73

09
31

53

77
73
96
88
06
43

56

08
41

20

17
33

.19
.37
-1.
-1.
-0.

19
37

57
10
45

52
87

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

PN Wk oo

. 282
. 605
. 782
. 958
. 862
. 999

14.
23.
29.
25.
21.
11.

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI

pilastro

10

11

12

17

18

pi ano

vy (mm

N

N

-0.
-0.
-0.

. 486
. 306
. 459

142

L 112
. 099

190
202

. 116

. 041
. 858
. 118

247

. 049
. 176

111
114

. 134

. 228
. 137
. 738

. 743
. 650
. 349

416
239

. 424

165
197
142

rotaz. x1000

-1.
-3.
-2.

-0.
-1
-3.

-0.
-1
-3.

-1.
-3.
-5.

-1.
-3.
-2.

-0.
-1
-3.

-0.
-2.
-4.

-2.
-6.
-6.

-1.
-3.
-3.

-0.
-1
-1.

166
586
592
488
890
999

NODI

569
796
512

597
654
791

564
656
454

514
662
137

446
751
803

733
584
669

936
875
711

415
839
213

606
796
257

583
685
434

pi ano

w

w

vy (mm

-0.
- 0.
-0.

. 451
. 987
. 710

132

. 097
. 068

201
169

. 058

. 005
. 539

591

206

.717
. 596

111
135

. 085

. 212

976
402

720
510

. 175

383
922

. 775

182
186
064

rotaz. x1000

-2.
-3.
-1.

-1.
-2.
-3.

-1.
-2.
-3.

-2.
-4,
-a.

-2.
-3.
-2.

-1.
-2.
-3.

-2.
-3.
-4.

-4,
-7.
-5,

-2.
-3.
-2.

-1.
-1.
-1.

778
563
727

275
603
739

240
413
491

745
522
593

723
497
252

277
498
648

115
832
353

683
045
061

810
828
180

260
716
570

145
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CARATTERI STI CHE DI

canpata pi ano

T N S

N NDNDNDNDN

W wwwww

A DA A DADLAD

© © © © © ©

10
10
10

6

19

20

A DD DDA D W W wwww NN DNDDNDNDDN

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11

PN Wb oo PN Wb~ oaoo PN Wb oo PN Wb~ ooaoo PN Wb oo

g o

o

-2.
-2.
-1.

nonen

189
. 219
. 157

251

070
245

to a

-0.
-1
-1.

-1.
-3.
-3.

nmonento a

565
667
422

577
771
210

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

w

taglio a

o

-2.
-1.
-0.

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN)

89.
226.
335.
369.
348.
300.

84.
175.
227.
342.
492.
487.

50.
162.
242.
359.
496.
494,

92
17
62
28
80
17

89
56
74
06
99

99
67
81
53
81

.62
.30
.49

-48.
-159.
- 240.
- 326.
- 405.
- 389.

- 83.
-174.
-227.
- 334.
-477.
-476.

-91.
-229.
-332.
-453.
-571.
-543.

49
29
26
74
94
86

27
33
65
29
05
95

61
90
04
70
48
93

.74
.42
.37
.28

. 88
.01
.01

-34.
- 96.
-143.
-173.
-188.
-172.

-42.
- 87.
-113.
-169.
-242.
-241.

- 35.
-98.
-143.
-203.
- 267.
- 259.

46
36
97
99
68
50

01
55
80
26
28
23

52
21
68
38
00
68

.36
.58
-129.

13

206

. 206
.074

216
749
591

taglio a

-1.
-1.
-1.

-2.
-3.
-2.

destra (kN)

-34.
- 96.
-143.
-173.
-188.
-172.

-42.
- 87.
-113.
-169.
-242.
-241.

- 35.
-98.
-143.
-203.
- 267.
- 259.

46
36
97
99
68
50

01
55
80
26
28
23

52
21
68
38
00
68

.36
.58
-129.

13

244
696
510

788
803
355

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19
19

CARATTERI STI CHE DI

pi l astro piano

R R R R R R

11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

18
18
18
18
18
18

19
19
19
19
19
19

20
20
20
20
20
20

=

PN Wk~ oooo PN Wb o PN Wb~ oo PN Wb oo

PN Wb oo

PN Wb oo

356.
507.
502.

51
91
94

.73

.33
.45

. 80
.51
.15
.35
.84
.48

.17
.34
.32
.15
.29
.96

-415.
- 554,
-534.

SOLLECI TAZI ONE NEI

mone
sup.

89.
154.
200.
173.
166.
125.

130.

nto

(kNm)

92
46
86
36
28
16

59

none
inf.

- 76.
-143.
-203.
-184.
-175.
-152.

-122.

96
30
36

.27

.00
.77
.35
.45
.30
.78

.65
. 88
.99
.93
.84
.53

Pl LASTRI

nto

(kNm)

42
43
44
94
33
73

78

-193.
- 265.
- 259.

- 44,

-118.
-120.
-100.
-105.

-33.
-95.
-143.
-151.
-132.
-118.

12
55
33

. 45

29

99
80
58
52
53
87

taglio

(kN

51.
93.
126.
111.
106.
86.

79.

95
02
30
93
74
84

17

-193.
- 265.
- 259.

- 44,

-118.
-120.
-100.
-105.

-33.
-95.
-143.
-151.
-132.
-118.

12
55
33

45

99
80
58
52
53
87

sforzo

normal e (kN)

34.
129.
268.
430.
601.
759.

13.

46
85
28
07
43
04

39

147
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W W wWwwww NN DN NN

B DS DA DD

© © © © © ©

10
10
10
10
10
10

11
11
11
11
11
11

12
12
12
12
12
12

17
17
17
17
17
17

PN Wk ooo PN Wb oo PN Wb ooo PN Wb oo PN Wb~ ooo PN Wb oo PN WO

PN Wb oo

215.
263.
426.
514.
363.

131.
216.
265.
446.
565.
411.

91.
156.
193.
280.
318.
200.

93.
156.
202.
171.
203.
135.

128.
216.
266.
435.
533.
381.

112.
181.
219.
331.
378.
245,

45.
73.
88.
64.
63.
27.

88.
153.
197.
158.
143.

83.

70
48
34
65
79

79
58
58
64
63
50

61
77
03
40
81
06

13
33
72
43
68
40

02
54
33
69
40
32

37
22
86
00
82
90

92
47
58
12
13
81

83
67
76
08
04
04

-211.
-252.
-393.
-516.
-722.

-123.
-211.
- 256.
-417.
-562.
- 746.

-77.
- 146.
-183.
-263.
- 346.
- 640.

-78.
- 145.
- 205.
-178.
-212.
-180.

-121.
-213.
- 255.
-402.
-533.
-731.

- 98.
-172.
-209.
- 306.
- 397.
- 663.

-21.
-51.
- 86.
-74.
- 84.
-148.

- 75.
-143.
-197.
-163.
- 155.
-109.

50
56
12
45
63

98
99
94
48
64
51

85
76
43
24
82
42

73
07
52
89
15
38

78
24
86
82
32
38

80
79
09
75
13
50

54
48
31
29
61
85

45
00
26
96
51
12

133.
161.
255.
322.
339.

79.
133.
163.
269.
352.
361.

52.
94.
117.
169.
207.
262.

53.
94.
127.
109.
129.
98.

78.
134.
163.
261.
333.
347.

65.
110.
133.
199.
242.
284.

20.
38.
54.
42.
45.
55.

51.
92.
123.
100.
93.
60.

49
24
99
09
43

92
92
27
97
49
81

92
80
55
56
65
41

68
12
53
42
93
67

06
30
17
96
23
64

97
60
99
09
24
03

57
25
08
23
85
06

31
65
39
58
28
04

18.
- 30.
-32.

42.
108.

-12.
-18.
33.
58.
77.
92.

- 35.
132.
271.
459.
706.
948.

38.
136.
277.
440.
622.
795.

-2.
-7.
-22.
-9.
65.
135.

-16.
- 69.
139.
261.
450.
645.

- 20.
-59.
115.
174.
231.
281.

33.
127.
264.
403.
521.
621.

66
36
93
92
46

69
88
88
91
56
62

52
80
21
92
08
23

40
92
61
18
07
81

48
81
98
45
90
91

39
64
99
07
72
15

16
95
04
37
98
20

52
36
20
96
39
02

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

18 6 131.01 -123.19 79.43
18 5 215.72 -210. 99 133. 34
18 4 273.00 -272.61 170. 50
18 3 229.50 -232.58 144. 39
18 2 193.73 -191.92 120.51
18 1 231.18 -275. 88 158. 45
19 6 131.59 -123.74 79.79
19 5 216. 33 -211.60 133.72
19 4 273. 67 -273.30 170. 92
19 3 230.12 -233.11 144.75
19 2 194.72 -193.51 121.32
19 1 234.61 -277.59 160. 06
20 6 89. 65 -76.16 51.79
20 5 154. 50 -143. 82 93. 16
20 4 198. 66 -198.15 123. 95
20 3 159. 20 -165. 36 101. 37
20 2 142.02 -151.84 91. 82
20 1 105. 02 -142.65 77.39

Il calcolo e stato eseguito :
- tenendo conto della deformazione estensionale dei pilastri
- trascurando | a deformazione a taglio delle aste

Progranma: TELRET 5.1 data: 07/12/2008 ora: 23:50
File dati: G \ Aggi or nanment o prof essi onal e 05- 08\ 2009
Edi Esi st CA\ Anal i si\ Tel Y. t xt

Edificio esistente - telai in direzioney

ALTEZZA DEI Pl ANI
pi ano altezza (m

.20
.20
.20
.20
.20
.20

PN Wk~ ooaoo
W wwwww

LUCI E SEZIONI DELLE TRAVI

canpat a luce piano sez. b h inerzia piano sez.
m m m m

-16.
-22.
24.
42.
67.
78.

-33.
-128.
- 266.
-407.
-525.
-631.

b
m

17.
23.
-23.
- 38.
-62.
- 68.

03
86
89
74
76
14

42
76
69
13
19
72

99
76
66
59
84
46

149
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h

inerzia
m



150
17 - 9
9- 1
1- 18
18 - 10
10 - 2
2 - 19
19 - 11
1 - 3
3- 20
20 - 12
12 - 4
SEZI ONI
pilastro

17

DEI

.50

.00

.00

.50

.00

.00

.50

.00

.00

.50

.00

Pl LASTRI

3 0.30
3 0.30

3 0.30
3 0.30
3 0.30

1 0.00
1 0.00
1 0.00

2 0.20
2 0.20
2 0.20

2 0.20
2 0.20
2 0.20

1 0.00
1 0.00
1 0.00

2 0.20
2 0.20
2 0.20

2 0.20
2 0.20
2 0.20

1 0.00
1 0.00
1 0.00

3 0.30
3 0.30
3 0.30

2 0.20
2 0.20

piano sez. b

6

m

.50
.50
.50

.50
.50
.50

.00
.00
.00

. 20
.20
.20

.20
.20
.20

.00
.00
.00

. 20
.20
.20

. 20
.20
.20

.00
.00
.00

.50
.50
.50

. 20
.20
.20

h
m

. 003125
. 003125
. 003125

. 003125
. 003125
. 003125

. 000000
. 000000
. 000000

. 000133
. 000133
. 000133

. 000133
. 000133
. 000133

. 000000
. 000000
. 000000

. 000133
. 000133
. 000133

. 000133
. 000133
. 000133

. 000000
. 000000
. 000000

. 003125
. 003125
. 003125

. 000133
. 000133
. 000133

nerzia
m

4 0.30 0.30 0.000675

5 3 0.30
3 3 0.30
1 3 0.30
5 3 0.30
3 3 0.30
1 3 0.30
5 1 0.00
3 1 0.00
1 1 0.00
5 2 0.20
3 2 0.20
1 2 0.20
5 2 0.20
3 2 0.20
1 2 0.20
5 1 0.00
3 1 0.00
1 1 0.00
5 2 0.20
3 2 0.20
1 2 0.20
5 2 0.20
3 2 0.20
1 2 0.20
5 1 0.00
3 1 0.00
1 1 0.00
5 3 0.30
3 3 0.30
1 3 0.30
5 2 0.20
3 2 0.20
1 2 0.20

piano sez. b
m

.50
.50
.50

.50
.50
.50

.00
.00
.00

. 20
.20
. 20

. 20
.20
. 20

.00
.00
.00

.20
.20
. 20

. 20
. 20
. 20

.00
.00
.00

.50
.50
.50

. 20
.20
. 20

h
m

Allegato 2

. 003125
. 003125
. 003125

. 003125
. 003125
. 003125

. 000000
. 000000
. 000000

. 000133
. 000133
. 000133

. 000133
. 000133
. 000133

. 000000
. 000000
. 000000

. 000133
. 000133
. 000133

. 000133
. 000133
. 000133

. 000000
. 000000
. 000000

. 003125
. 003125
. 003125

. 000133
. 000133
. 000133

nerzia
m

5 4 0.30 0.30 0.000675



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

18

10

19

11

20

12

TABELLA DEI TIP

sezi one

forma

4 4 0
2 4 0
6 4 0
4 4 0
2 50
6 4 0
4 4 0
2 40
6 4 0
4 4 0
2 4 0
6 4 0
4 4 0
2 8 0
6 4 0
4 4 0
2 8 0
6 4 0
4 4 0
2 40
6 4 0
4 4 0
2 8 0
6 4 0
4 4 0
2 8 0
6 4 0
4 4 0
2 40
6 4 0
4 4 0
2 70
6 4 0
4 4 0
2 8 0

DI SEZI ONE
b h
m m

.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.50

.30
.30
.50

.30
.30
.30

.30
.30
.50

.30
.30
.50

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.50

area

30

.30

.30

30

. 40

.30
.30
.30

30
30

.30

.30

30

.30

.30
.30
.30

30
30

.30

.30

30

.30

.30
.30
.30

30
30

.30

.30

30

.50

.30
.30
.30

0. 000675 3 4
0. 000675 1 4

0. 000675 5 4
0. 000675 3 4
0. 001600 1 7

0. 000675 5 4
0. 000675 3 4
0. 000675 1 5

0. 000675 5 4
0. 000675 3 4
0. 000675 1 6

0. 000675 5 4
0. 000675 3 6
0.001125 1 10

0. 000675 5 4
0. 000675 3 6
0.001125 1 10

0. 000675 5 4
0. 000675 3 4
0. 000675 1 6

0. 000675 5 4
0. 000675 3 6
0.001125 1 10

0. 000675 5 4
0. 000675 3 6
0.001125 1 10

0. 000675 5 4
0. 000675 3 4
0. 000675 1 5

0. 000675 5 4
0. 000675 3 5
0. 003125 1 9

0. 000675 5 4
0. 000675 3 6
0.001125 1 10

inerzia materiale
m

.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
. 40

.30
. 40
. 60

.30
. 40
. 60

.30
.30
. 40

.30
. 40
. 60

.30
. 40
. 60

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
. 40
. 60

.30
.30

.30
.30
.50

.30
.30
. 40

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
.30

.30
.30
. 40

.30
. 40
. 60

.30
.30
.30

. 000675
. 000675

. 000675
. 000675
. 003125

. 000675
. 000675
. 001600

. 000675
. 000675
. 000900

. 000675
. 000900
. 001350

. 000675
. 000900
. 001350

. 000675
. 000675
. 000900

. 000675
. 000900
. 001350

. 000675
. 000900
. 001350

. 000675
. 000675
. 001600

. 000675
. 001600
. 005400

. 000675
. 000900
. 001350

151



152
1 R 0.00 O.
2 R 0.20 O.
3 R 0.30 0
4 R 0.30 O.
5 R 0.30 0
6 R 0.40 O.
7 R 0.30 0
8 R 0.50 O.
9 R 0.30 0
10 R 0.60 O.
Materi al e
1 285
Schema di caricon. 1 -
MASSE DI Pl ANO
traverso massa (t)
6 131. 800
5 153. 800
4 153. 800
3 153. 800
2 153. 800
1 153. 800

00
20
50
30
40
30
50
30
60
30

Modul o E [ N nm®2

00

ANALI S

©cocooooooo0o0

. 0000

0400
1500

. 0900

1200
1200
1500
1500
1800

. 1800

Modul o G [ N nm2]

. 000000
. 000133
003125
. 000675
. 001600
. 000900
. 003125
. 001125
. 005400
. 001350

12955

MODALE

SPETTRO DI PROGETTO PER SLU, DM 2008

topografica = "T1"

ag = 0.250 g q = 1.00
suolo = "B" categoria

Fo = 2.410 TC* = 0.360
dati derivati:

s = 1.159

TB = 0.16 s TC = 0.49 s
ANAL| SI MODALE - nodo 1

T =1.6785 s omega2 =
Massa nodal e = 76.9235 %

ordinata spettrale

14

beta = 0.2021

TD = 2.60 s

0128

PR R R PR R R R R R

26. 3235

Coef f

d

Poi sson ni
0.10

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

traverso

PN Wb oo

def . nodal e

cooooo

049822

. 045225

037300

. 026425

014735

. 004774

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

PN Wk oo

spost anent o
assol uto (nmm

185.
168.
138.
98.
54.
17.

551
434
917
416
877
779

forze

342.
363.
299.
212.
118.

38.

TRAVERS

spost anent o

relativo (nmm

17.
29.
40.
43.
37.
17.

(kN)

69
00
39
10
27
32

117
517
501
538
099
779

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI NODI

pilastro

17

18

10

19

pi ano

vy (

b

o

-2.
-2.
-1.

o

o

-0.
-0.
-0.

mm

601
414

. 613

. 270
. 255
. 159

692
490
593

288
262

. 161

. 044
. 039
. 021

257
226
123

288

. 262

rotaz. x1000

-1
-5
-5

-0
-2
-4

-1
-5
-5

-4
-10
12

-3
-9
-12

-3
-10
-12

-4
-10

. 790
. 500
. 897

. 941
. 516
. 516

. 876
. 334
. 492

. 017
. 630
. 404

. 510
. 910
. 078

. 969
. 533
. 540

. 017
. 630

pi ano

vy (mm

-2
-2
-0

o

-0
-0
-0

. 560
. 110
. 898

. 268
. 221
. 091

649
151
787

. 281
. 223
. 076

. 043
. 031
. 011

249
179
062

. 281
. 223

rotaz. x1000

-3
-6
-3

-1
-2
-5

-3.
-6.
-4,

-6
-12.
-8

-6
-12.
-8

-6
-12.
-9

-6
-12.

715
696
513

827
714
107

655
461
360

703
850
902

407
292
829

685
928
134

703
850

153
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CARATTERI STI CHE DI

canpata pi ano

17
17
17
17
17
17

© © © © © ©

I N T a

18
18
18

4

11

20

12

© © © © © ©

B R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10

PN Wb oo PN Wb~ oaoo PN Wb oo

g o

o

-0.
-0.
-0.

b

-1.
-1
-1.

-0.
-0.
-0.

nonen

. 161

. 044
. 039
. 021

257
226
123

948
741
. 780

923
743
020

218

191
106

to a

-12.404

-3.510
-9.910
-12.078

-3.969
-10.533
-12.540

-1.996
-5.353
-4.600

-1.795
-4.688
-9.875

-3.987
-10. 634
-12.554

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

nmonento a

taglio a

-0
-0
-0

-1
-1
-0

-0
-0
-0

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN)

105.
259.
399.
488.
502.
378.

70.
198.
310.
372.
479.
500.

23
33
57
23
57
70

59
05
66
89
96
41

-77.76
-198.18
-302.95
-359. 30
-457. 84
-430. 29

-103. 89
-263.18
-411.05
-506. 37
-514.71
-473.81

-33.27
-83.18
-127.73
-154.10
-174.62
-147.09

-34.89
-92.24
-144.34
-175.85
-198.93
-194. 84

. 076

. 043
. 031
.011

249
179
062

904
393

. 871

886
433
527

210
153
054

-6
-12.
-8

-6
-12.
-9

-3.
-5,
-4,

-3
-7
-7

-6
-13.
-9

taglio a
destra (kN)

-1
-1
-1
-1

-1
-1
-1
-1

33.27
83.18
27.73
54.10
74.62
47.09

34.89
92. 24
44. 34
75. 85
98. 93
94. 84

. 902

407
292
829

685
928
134

626
728
203

478
679
708

709
000
144

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

18
18
18

10
10
10
10
10
10

N NDNDNDNDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W wwwww

20
20
20
20
20
20

12
12
12
12
12
12

10
10
10

NN DNDNDNDDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W W wwww

20
20
20
20
20
20

12
12
12
12
12
12

A DD DDA D

=

PN Wb~ oao PN Wb oo PN Wb~ oaoo PN Wb o PN Wb~ oo PN Wb oo

PN Wb oo

52.
50.
36.

35
86
75

.07
.30
.83
.27
.94
.76

-51.
- 50.
- 36.

58
41
65

.40
.21
. 87
.36
.01
.95

-18.
-18.
-13.

90
41
35

.90
.90
.54
.33
.79
.54

-18.
-18.
-13.

90
41
35

.90
.90
.54
.33
.79
.54

155
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CARATTERI STI CHE DI

pi l astro piano

17
17
17
17
17
17

© © © © © ©

R R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NN DNDNDDNN

19
19
19
19
19
19

PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb ooo PN Wb oo PN Wb~ ooo PN Wb oo

PN Wb oo

SOLLECI TAZI ONE NEI

mone
sup.

105.
177.
243.
258.
234.
115.

148.
258.
363.
371.
588.
359.

103.
180.
250.
269.
233.
226.

15.
43.
46.
32.
12.
-18.

31.
59.
70.
66.
36.
-23.

17.
45.
47.
38.
11.
- 38.

15.
43.
46.
32.
12.
-18.

nto

(kNm)

23
25
77
85
12
91

34
53
38
19
27
26

89
68
56
36
70
50

77
72
40
63
87
22

50
49
43
62
00
80

13
32
79
80
33
48

77
72
40
63
87
22

none
inf.

- 82.
- 155.
-229.
- 268.
-262.
- 158.

-137.
- 250.
- 360.
- 349.
-571.
- 643.

- 82.
- 160.
- 237.
-281.
- 247.
- 350.

16.

-19.
-37.
-54.
-124.

-17.
-41.
-70.
-101.
-188.

15.

-19.
-45.
-79.
-181.

16.

-19.
- 37.
- 54.
-124.

Pl LASTRI

nto

(kNm)

08
80
39
45
78
16

69
24
99
53
45
52

49
49
01
02
31
76

53
.50
72
99
98
49

.33
38
79
06
11
50

53
.95
00
02
60
16

53
.50
72
99
98
49

taglio

(kN

58.
104.
147.
164.
155.

85.

89.
158.
226.
225.
362.
313.

58.
106.
152.
171.
150.
180.

- 0.
12.
20.
22.
21.
33.

-0.
12.
20.
22.
21.
33.

54
08
86
78
28
65

39
99
37
22
41
37

24
62
37
99
31
40

24
57
66
07
20
21

.80
24.
35.
42.
42.
51.

02
07
71
85
47

.50
13.
20.
26.
28.
44.

87
87
19
42
59

24
57
66
07
20
21

sforzo

normal e (kN)

33.
116.
244,
398.
572.
719.

- 34.
-127.
-271.
-447.
- 646.
-841.

- 6.
-18.
- 37.
- 60.
-82.
-98.

27
45
18
28
90
99

.62
10.
27.
49.
73.

121.

68
30
05
37
12

89
14
48
33
27
11

.61
15.
30.
49.
68.
81.

42
84
74
15
50

10
12

.25
10.
14.
17.

28
26
27

71
54
09
02
42
77

.61
15.
30.
49.
68.
81.

42
84
74
15
50

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

11 6
11 5
11 4
11 3
11 2
11 1
3 6
3 5
3 4
3 3
3 2
3 1
20 6
20 5
20 4
20 3
20 2
20 1
12 6
12 5
12 4
12 3
12 2
12 1
4 6
4 5
4 4
4 3
4 2
4 1

ANALI SI MODALE -

T = 0.5500 s
Massa nodal e =

ordinata spettrale

traverso

PN Wb~ oo

17.
41.
70.
01.
88.

15.

19.
45.
79.
81.

81.
60.
54.
11.
61.
55.

87.
78.
15.
81.
28.
61.

16.

16.
43.
78.
80.

48

(k

44
01
84
05
46

31.50
59. 49 -
70. 43 -
66. 62 -
36. 00 -1
-23.80 -1
17.13
45. 32
47.79 -
38. 80 -
11. 33 -
-38.48 -1
101. 36 -
181. 16 -1
258.93 -2
297.72 -3
257.03 -2
235. 43 -3
107. 95 -
192. 71 -1
251. 46 -2
444,12 -3
407. 55 -5
120. 32 -8
16. 40
43.53
44.52 -
36. 29 -
10.58 -
-38.97 -1
nodo 2
omega2 130.
11. 6538 %
beta = 0.6167
def . nodal e forze
0.047424 - 387.
0. 015315 - 146.
-0.023374 222.
- 0. 045633 435.
-0.038544 367.
-0. 015021 143.

21

.33

38
79
06
11
50

53

.95

00
02
60
16

75
40
42
28
79
22

72
16
49
54
17
76

32

.65

07
43
92
91

69

N)

57.
106.
160.
190.
162.
184.

61.
115.
145.
258.
292.
306.

p = -10. 2459

.80
24.
35.
42.
42.
51.

02
07
71
85
47

.50
13.
20.
26.
28.
44.

87
87
19
42
59

22
74
42
31
13
58

15
90
92
02
41
90

.03
12.
18.
24.
27.
44.

46
93
91
97
36

w

- 6.
-18.
- 37.
- 60.
- 82.
- 98.

35.
130.
278.
491.
728.
930.

-29.
-114.
- 248.
-441.
- 658.
- 844.

-5.
-15.
- 30.
-49.
-70.
- 85.

.10
.12
.25
10.
14.
17.

28
26
27

71
54
09
02
42
7

68
41
98
25
97
42

78
61
64
59
52
42

90
80
34
66
45
99

157
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SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

PN Wb oo

spost ament o
assoluto ()

-22.
-7
11.
21
18.

7.

528
275
104
678
310
136

TRAVERS

spost anent o

relativo (m)

-15.

-18.

-10.
3

11.
7

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DE

pilastro

17

18

10

19

11

pi a

IN

no

vy (nm)

0
0
0

0
0
0

°©

0
0
0

0
0
0

o

0
0
0

0
0
0

o

801
641
249

084
064
012

. 866

686

. 242

109
086
034

018
013
004

. 107

080

. 025

109
086
034

018
013
004

. 107

080

. 025

rotaz.

253
379
574
367
174
136

NODI

x1000

. 505
. 356
. 067

561

. 966
. 978

477
. 263
. 931

. 879
. 801
. 610

377

. 493
. 573

. 839
. 811
. 692

. 879
. 801
. 610

377

. 493
. 573

. 839
. 811
. 692

pi ano

w

vy (nm)

-0
-0
-0

-0
-0
0.

-0
-0
-0

-0
-0
-0

=

-0
-0
-0

-0
-0
-0

761
453
091

079
039
003

. 821

473

. 065

102
061
012

016
008
001

. 099

049
009

102
061
012

016
008
001

. 099

049

. 009

Allegato 2

rotaz. x1000

. 726
. 549
. 186

143
341

. 792

620
537

. 577

. 268
. 057
3.351

999
858

. 292

. 233

0. 890

. 419

. 268
. 057
3.351

999
858

. 292

. 233

0. 890

. 419



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

CARATTERI STI CHE DI

canpata piano

17
17
17
17
17
17

© © © © © ©

N

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10

20

12

© © © © © ©

R R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NNNDNDN

PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ ooaoo

N W b oo

-0.
-0.
-0.

°©

°©

nonen

897
706
238

665
495
. 129

. 081

059
. 018

to a

nmonento a

. 436
. 164
. 700

285

. 041
. 087

. 917

. 866
. 701

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

taglio a

-0.
-0.
-0.

=

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN

-102.
-201.
-173.
- 39.
104.
136.

-72.
-155.
-133.

- 15.
-23.
- 20.
-3.
11.

97
56
67
31
95
52

30
51
40

.44
.27
.23

99
05
89
91
94

72.
150.
128.

32.

-102.
- 156.

40
27
66
55
05
16

.92
.13
.59
.42
.62
.58

. 69
. 40
.37
.96
.12

31.
63.
54.
13.
-37.
-53.

35.
72.
.60
.37
.98
.56

89
97
97
06
64
21

44
73

54
29
45
57
81

850
480
061

624
292

. 035

. 075

036

. 006

taglio a

. 526
.574
471

371

. 387
. 842

. 268

0. 888

destra (kN)

31.
63.
54.
13.
37.
53.

35.
72.
. 60
.37
.98
.56

89
97
97
06
64
21

44
73

54
29
45
57
81

. 425

159



160 Allegato 2

0- 2 1 15.21 -15. 41 -6.12 -6.12
2-19 6 eeeeeeeeee o
2-19 5 aeeee oo o
2-19 4 aaeeo el aaao
2-19 3 aeeee oo
2-19 2 aeeeoaeao oo
219 1 eeeee e o
19 - 11 6 -15. 32 14.63 5. 44 5. 44
19 - 11 5 -21. 40 21.03 7.71 7.71
19 - 11 4 -19. 42 18. 99 6.98 6.98
19 - 11 3 -4.07 3.79 1.43 1.43
19 - 11 2 10. 79 -10. 74 -3.92 -3.92
19 - 11 1 13.82 -13.74 -5.01 -5.01
1- 3 6 -15.99 16. 69 6.54 6.54
1- 3 5 -23.05 23. 40 9.29 9.29
1- 3 4 -20. 89 21.37 8. 45 8. 45
1- 3 3 -3.901 3.96 1.57 1.57
1 - 3 2 11. 94 -12.12 -4.81 -4.81
1- 3 1 15. 21 -15. 41 -6.12 -6.12
3-20 6 emeee e e
3-20 5 eeeeeaeeeo il
3-20 4 a-eee oo
3-20 3 eeeee oo
3-20 2 eeeee e
< T o
20- 12 6 -107. 03 102. 13 38.03 38.03
20- 12 5 -214.35 209. 35 77.04 77.04
20 - 12 4 -185.03 181.04 66. 56 66. 56
20 - 12 3 -36.05 30. 01 12.01 12.01
20 - 12 2 119. 44 -164. 34 -51. 60 -51. 60
20- 12 1 189. 00 -233.42 -76.80 -76.80
12- 4 6 -10. 39 14.39 4.96 4.96
12- 4 5 -15.72 20.12 7.17 7.17
12- 4 4 -14.00 18. 29 6. 46 6. 46
12- 4 3 -2.76 3.52 1.26 1.26
12- 4 2 10. 35 -11.28 -4.33 -4.33
12- 4 1 13.82 -14.71 -5.71 -5.71

CARATTERI STI CHE DI SOLLECI TAZI ONE NEI Pl LASTRI

pilastro piano nonent o nonent o taglio sforzo
sup. (kNm inf. (kNm (kN) normal e (kN)
17 6 -102. 97 88. 28 -59.76 -31.89
17 5 -113.28 117.74 -72.19 -95. 86

17 4 -55.93 77.65 -41.74 -150. 83



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

17
17
17

© © © © © ©

B R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NN DNDNDNDDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

=

PN Wb oo PN Wb oo PN Wb ooaoo PN Wb oo PN Wb oo PN Wb oo

PN Wb oo

38.
86.
51.

-144.
-168.
-91.
34.
191.
172.

-104.
-116.
- 58.
39.
84.
100.

-15.
-22.
.97
31.
22.
- 0.

- 16.

34
04
91

70
07
86
40
77
84

92
96
33
66
60
75

32
78

99
90
18

.61
.95
- 0.
36.
40.
.53

85
85
83

. 69
.48
.19
35.
33.
-3.

99
54
56

.32
.78
.97
31.
22.
-0.

99
90
18

.61
.95
-0.
36.
40.
.53

85
85
83

69

-18.
- 84.
- 66.

137.
.20
99.
-18.
-168.
-272.

91.
121.
79.
-22.
-76.
- 145.

-1
28.
36.
12.
.00
.53

11.
39.
44.
18.
.42
.70

-0.
28.
39.
21.
.97
. 65

-1.
28.
36.
12.
.00
.53

11.
39.
44.
18.
.42
.70

91
61
17

71

38
55
55
61

17
26
08
02
83
70

38
39
05
11

12
03
55
15

08
56
95
42

38
39
05
11

12
03
55
15

.08

17.
53.
36.

- 88.
- 105.
-59.

16.
112.
139.

-61.
-74.
-42.
19.
50.
77.

-4,
.99
-8.
.21
11.
16.

-5.
. 26
.24
.55
16.
23.

-4,
.99
-8.
21
11.
16.

89
33
90

25
71
76
55
60
20

28
44
94
28
45
01

36

46

53
67

.04
.50
.19
.85
21.
26.

01
32

19

41
47

36

46

53
67

.04
.50
.19
.85
21.
26.

01
32

.19

-163.
-126.
-73.

-3.
-12.
-19.
-21.
-15.
.44

35.
108.
170.
185.
142.

69.

-5.
-13.
- 20.
-21.
-17.
-12.

-1.
-2.
-4.
-4.
-3.
-2.

-5.
-13.
- 20.
-21.
-17.
-12.

-1.
-2.
-4.
-4.
-3.
-2.

89
25
04

56
32
94
25
91

44
17
77
14
16
60

44
16
14
57
66
65

09
67
13
28
38
27

.54
15.
24.
25.
21.
14.

83
28
85
04
91

44
16
14
57
66
65

09
67
13
28
38
27

.54

161



162
3 5
3 4
3 3
3 2
3 1
20 6
20 5
20 4
20 3
20 2
20 1
12 6
12 5
12 4
12 3
12 2
12 1
4 6
4 5
4 4
4 3
4 2
4 1

-23.48

35.99
33.54
-3.56

-107.03
-120. 42
-60. 26
43.33
91. 43
106. 83

-112.52
-125.61
-65. 46
52.57
192.62
96. 68

-14.39
-21.97

35.79
33.04
-3.84

ANALI SI MODALE - nodo 3

T = 0.3126 s
Massa nodal e =

ordi nata spett

traverso

PN Wb oo

28.
39.
21.
-18.
-78.

93.
124.
79.
- 28.
- 82.
-148.

99.

85.
17.
-150.
- 370.

-1
26.
39.
21.
-18.
-78.

omega2 = 404.00

4.8180 %

rale beta = 0.6983

def . nodal e

-0. 041612
0. 023902
0. 043585

-0.006450

-0. 043570

-0. 024642

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

(6]

spost anent o
assol uto (nmm

4.648
-2.670
-4.869

forze (k

247.51
-165. 90
-302. 52

44.77

302. 41

171.04

TRAVERS

spost anment o

relativo (nmm

7.3
2.1
-5.5

56
95
42
97
65

93
77
38
01
17
74

46

.58

34
93
56
08

85
81
31
76
54
51

39

N)

18
99
89

-16.
- 10.

16.
23.

-62.
-76.
-43.
22.
54.
79.

- 66.
-79.
-47.
10.
107.
145.

-3
-15.
-9

16.
23.

p =

26
24

.55

41
47

80
62
64
29
25
87

25
75
13
82
24
86

92
24
63

.39

12
34

-6.5879

15.
24.
25.
21.
14.

- 38.
-115.
-181.
-193.
-142.

- 65.

33.
102.
163.
173.
126.

55.

83
28
85
04
91

03
07
62
64
04
24

07
94
04
80
53
43

.96
12.
18.
19.
15.
.81

12
58
84
51

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

0.720
4.867
2.753

-4,
2.
2.

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI

pilastro

17

18

10

19

11

20

12

pi ano

vy (mm

°

°

-0.
-0.
-0.

147
081

. 035

. 018
. 010
. 005

. 159
. 085
. 034

024
013

. 005

. 004
. 002
. 001

. 026
. 013
. 004

024
013

. 005

. 004
. 002
. 001

. 026
. 013
. 004

159
079

. 027

130
058
015

rotaz.

-0.

°

146
114
753

NODI

x1000

763
303

. 159

. 215
. 083
. 046

. 725
. 279
. 173

. 215

692

. 269

. 899

0. 640

. 200
. 186
. 685
. 200

. 215

692

. 269

. 899

0. 640

. 200
. 186
. 685
. 200

. 670

273

. 157

. 589
. 194
. 079

pi ano

w

=

=

-0
-0
-0

vy (nmm

126
046

. 028

. 016
. 005
. 005

136
045

. 027

020
007

. 003

. 004
. 001
. 000

021
006

. 002

020
007

. 003

. 004

001
000

021
006

. 002

134
035

. 025

107
020
015

rotaz. x1000

. 832
. 835
. 346

. 303
. 286
. 558

791

L7179
. 527

1.706

1.883

1.137

. 619

1.760

1.090

1.697

1.880

1.142

1.706

1.883

. 137

. 619

1.760

1.090

1.697

1.880

1.142

. 748
. 639
. 478

. 689
. 972
. 932
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CARATTERI STI CHE DI

canpata pi ano

17 -
17 -
17 -
17 -
17 -
17 -

18 -
18 -
18 -
18 -
18 -
18 -

10 -
10 -
10 -
10 -
10 -
10 -

© © © © © ©
'

I N T a
.

N NDNDNDNDN
'

© © © © © ©

B R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NN DNDNDNDDN

19
19
19
19
19
19

PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ oaoo PN Wb oo

PN Wb~ oao

-0.019
-0.009
-0.003

nmonento a

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN)

54.13
61.74
-23.60
-64.04
-9.37
40.12

37.33
46. 51
-17.92
-49. 24
-3.72
57. 87

-2.249
0. 699
0.199

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

nonento a

-36.35
-44.61
16. 49
46. 29

2.72
-46. 98

-55.54
-63.89
24.91
66. 81
11.54
-56.75

9.51
7.60
3.07
8.40
0.92
5.13

taglio a

-16. 45
-19. 34
7.29
20. 06
2.20
-15.84

-18.57
-22.08
8.57
23.21
3.05
-22.92

3.72
3.01
1.21
3.32
0.37
2.03

-0.015
-0.004
-0.002

taglio a
destra (kN)

- 16.
-19.
7.
20.
2.

- 15.

-18.
-22.
8.
23.
3.
-22.

45
34
29
06
20
84

57
08
57
21
05
92

72
01
21
32
37
03

-1.711
1.898
-1.144

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W wwwww

20
20
20
20
20
20

12
12
12
12
12
12

CARATTERI STI CHE DI

pi l astro piano

17
17
17
17
17
17

© © © O ©

11
11
11
11
11
11

W W wwww

20
20
20
20
20
20

12
12
12
12
12
12

A DD DDA D

PN Wk oao PN Wb oo PN Wk~ ooaoo PN Wb oo

PN Wb oo

PN Wb oo

N Wbk oo

-2.
-7.
-1.

.31
.78
.61
. 83
.53

SOLLECI TAZI ONE NEI

mone
sup.

54.
8.
-45.
-24.
23.
22.

73.
18.
- 57.
- 40.
37.

nto

(kNm)

13
43
68
76
50
70

69
50
55
41
96

none
inf.

-53.
-22.
39.
32.
-17.
- 26.

-72.
-23.
55.
44.
-23.

PO NDMDON

29
82
73
47
93
58

83
33
37
23
71
.91

Pl LASTRI

nto

(kNm)

31
07
29
87
42
86

63
15
12
40
36

rPONMNODNMND

10
50
01
75
35
68

63
22
80
61
25
90

taglio

(kN

33.
.53
- 26.
-18.
12.
15.

45.
13.
- 35.
- 26.
19.

58

55
01
79
49

72
01
21
50
16

rPOoONMNODNMD

10
50
01
75
35
68

63
22
80
61
25
90

sforzo

normal e (kN)

16.
35.
28.

8.

45
79
50
44

6. 24

22.

oo wahANDN

08

12
87
59
44
41
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R R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NN DNDNDNDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W W wWwwww

20
20
20

PN Wb oo PN Wk oooo PN Wb oo PN Wb oo PN Wb oo PN Wb oooo PN Wb oo

g o

81.

55.
.13
- 46.
- 25.
21.
43.

17.
- 6.
- 26.
-2.
25.
.61

17.
- 6.
- 26.
-2.
25.
.61

57.
10.
-48.

49

54

91
91
66
51

.73

-7.
-23.
.77
16.
.92

91
72

62

36
44
45
70
87

.51

-7.
-23.
.16
24.
.15

79
92

86

.73

-7.
-23.
.77
16.
.92

91
72

62

36
44
45
70
87

.51

-7.
-23.
.16
24.
.15

79
92

86

38

08
75

-112.

-54.
-22.
40.
33.
-13.
- 58.

-14.
- 20.
.40
17.
.28
-23.

- 20.
- 20.
12.
27.
-0.
- 35.

-15.
- 20.
.56
25.
.03
- 34.

-14.
- 20.
.40
17.
.28
-23.

- 20.
- 20.
12.
27.
- 0.
-35.

- 15.
- 20.
.56
25.
.03
- 34.

- 56.
-22.
44,

57

75
00
90
20
24
53

85
92

64

15

74
72
99
71
02
83

39
85

77

60

85
92

64

15

74
72
99
71
02
83

39
85

77

60

44

35
35

60.

34.
.73
.44
.47
10.
31.

11.
. 46
.32
-9.
.09
14.

11.
. 46
.32
-9.
.09
14.

35.
10.
-29.

65

47

91
89

.37
.06
.35
-4,
11
77

96

91

50

20

78

.08
.46
-7.
.13
13.

69

05

37

. 06
.35
-4.
.11
e

96

91

50

20

.78
.08
.46
-7.
.13
13.

69

05

57

13
09

-18.
- 40.
-32.
- 8.
- 5.
- 28.

20.
44,
35.

Wk PRkhoo

eococoro

.
wWENO oW

WP PR Rkoow

ook o

.67

57
65
09
88
83
75

10
60
59
84
49
17

62
13
93
35
34
70

72
73
52
19
83
86

10
60
59
84
49
17

62
13
93
35
34
70

.72
- 6.
-5.
-2.
-1.
-3.

73
52
19
83
86

38
23
09

Allegato 2



Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

20
20
20

12
12
12
12
12
12

B A DS DA DD

ANALI SI

=

PN Wb oo

PN Wb~ ooaoo

MODALE

-29.
21.
46.

60.
10.
- 46.
-53.
67.
68.

-7.
-23.

24.

49
85
28

05
55
64
15
18
86

. 83

97
38

.73

79

.04

- inviluppo d

SPOSTAMENTO ORI ZZONTALE DEI

traverso

PN Wb oo

spost ament o
assoluto ()

. 971
. 612
. 445
L7177
. 056
. 354

35.
-14.
-59.

- 58.
-21.
37.
78.

- 10.
- 158.

-14.
-21.

25.

- 34.

ei nodi

TRAVERSI

spost anent o

relativo (m)

24.
34.
42.
43.
38.
19.

SPOSTAMENTO VERTI CALE E ROTAZI ONE DEI

pilastro

17

18

pi a

IN

no

vy

2.
2.
1.

°©

-2.
-2.
-1

(Quy)

726
500
632

. 283
263
. 160

832
584
612

. 309

rotaz.

-2.
-5.
-5.

-1,
-2.
-4,

-2.
-5.
-5.

-6.

29
21
91

84
17
29
61
91
54

30
01
.96
50
.13
55

067
841
230
865
803
354

NODI

x1000

460
991
995

117
697
621

495
801
573

007

- 20.
11.
33.

37.
.91
- 26.
-41.
24.
71.

pi ano

w

24
27
18

15

23
18
40
06

.92
.08
- 10.
-7.
.08
13.

11
43

00

vy (nm)

N

-2.
-2.
-0.

. 673
. 158
. 903

. 280
. 224
. 091

776
203
790

. 300

26.

17.
39.
31.
-4.
- 0.
23.

-2.
-4.
-4.
-1.
-1.
-3.

28
.85
52

76
37
03
83
66
43

63
85
05
44
19
09

rotaz. x1000

-4,
-6.
-3.

-2.
-2.
-5.

-4,
- 6.
-4,

-8.

683
770
724

176
751
441

566
530
666

694
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CARATTERI STI CHE DI

canpata piano

17
17
17
17
17
17

© © © ©

8

10

19

11

20

12

© © © © © ©

N

PN Wb~ oo

w b~ o

°©

-0.
-0.
-0.

°©

°©

-0.
-0.
-0.

N

-2.
-1.
-1

-0.
-0.
-0.

nonen

276
. 165

. 048
041
. 022

280
240
126

309
276
. 165

. 048
041
. 022

280
240
126

086
832
. 796

039
813
028

233

200
108

to a

-11.
-12.

-5.
-10.
-12.

-5.
-11.
-12.

- 6.
-11.
-12.

-5.
-10.
-12.

-5.
-11.
-12.

-2,
-5.
-4,

-2.
-5.
-10.

- 6.
-11.
-12.

nonento a

685
678

228
900
350

939
600
828

007
685
678

228
900
350

939
600
828

548
780
656

285
117
094

025
715
843

SOLLECI TAZI ONE NELLE TRAVI

taglio a

™

-1
-1
-0.

-0.
-0.
-0.

sinistra (kNm destra (kNm sinistra (kN

156.
334.
436.
493.
513.
404.

107.
256.
338.
377.

87
20
32
98
49
55

72
06
57
52

-112.
- 252.
-329.
- 363.
-469.
- 460.

-157.
-341.
-449.
-512.

29
68
55
72
08
16

75
56
26
28

-48.
-106.
-139.
- 155.
-178.
-157.

-53.
-119.
-157.
-177.

93
70
25
94
64
22

09
52
57
96

232 -13.
. 077 -9.
. 046 -8.

032 -12.
.011 -9.

269 -8.

186 -13.
. 062 -9.

300 -8.

232 -13.
. 077 -9.
. 046 -8.

032 -12.
.011 -9.

269 -8.

186 -13.
. 062 -9.

028 -4.
441 -5.
. 873 -4.

989 -4.
462 -7.

528 -8.

224 -8.

157 -13.

054 -9.

taglio a
destra (kN)
-48.93
-106. 70
-139.25
-155.94
-178. 64
-157. 22
-53.09
-119.52
-157.57
-177. 96

030
579

286
447
485

658
094
819

694
030
579

286
447
485

658
094
819

482
792
479

266
750
268

700
168
831
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Determinazione delle sollecitazioni dovute all’azione sismica

©

N

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

N NDNDNDNDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W wwwww

20
20

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

NN DNDNDDNDN

19
19
19
19
19
19

11
11
11
11
11
11

W W wWwwww

20
20
20
20
20
20

12
12

N

PN Wb oo PN Wb~ oo PN Wb oo PN Wb~ ooaoo PN Wb oo PN Wb~ oo

PN Wb~ oo

[«2]

-525.77
-509. 17

-149.76
-338.57

-203.55
-209.18

-55.99
-124. 41

-203.55
-209.18

-55.99
-124. 41
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20 - 12
20 - 12
20 - 12
20 - 12
12 - 4
12 - 4
12 - 4
12 - 4
12 - 4
12 - 4
CARATTERI STI

pilastro pi

17
17
17
17
17
17

© © © © © ©

B R R R R R

18
18
18
18
18
18

10
10
10
10
10
10

PN Wb

PN Wb~ oaoo

CHE DI

ano

PN Wb oo PN Wb oo PN Wb oo PN Wb ooaoo

PN Wb oo

459.
558.
580.
535.

17.
27.
34.
44.
51.
40.

sup.

156.
210.
254.
262.
250.
129.

219.
308.
379.
374.
619.
406.

157.
215.
261.
273.
249.
251.

23.
49.
52.
45.
31.
-18.

47.
68.
75.
76.
60.
- 25.

10
22
88
36

52
70
81
74
00
47

nonment o

(kNm

87
53
24
84
54
02

94
91
20
96
91
92

75
43
50
49
48
69

65
93
88
73
09
88

23
31
24
18
27
79

-437.
-621.
- 757.
- 658.

-23.
-34.
-44.
-52.
- 55.
-42.

SOLLECI TAZI ONE NEI

71
86
28
13

19
43
84
97
18
85

Pl LASTRI

nonment o

inf.

-131.
-196.
- 245.
-271.
- 276.
-173.

- 207.
-303.
- 378.
-352.
- 596.
-707.

-134.
-202.
- 253.
- 283.
- 259.
- 384.

22.
35.
-42.
-43.
- 56.
-137.

23.
-47.
-62.
-77.

-104.
-208.

(kNm)

81
52
34
11
62
53

84
52
46
82
24
89

60
35
18
83
30
30

26
43
15
60
73
47

7
48
45
49
50
54

-163.
-214.
- 243.
-217.

- 8.
-12.
-15.
-19.
-21.
-16.

05
55
30
00

14
42
93
54
24
66

taglio

(kN

90.
127.
155.
166.
164.

94.

133.
191.
236.
227.
379.
348.

91.
130.
160.
174.
158.
198.

-8.
20.
24.
23.
24.
38.

19.
33.
39.
44.
48.
59.

14
02
92
72
68
53

68
37
75
38
98
22

30
40
66
05
93
72

56
74
61
46
67
18

73
21
79
14
40
53

-163.
-214.
- 243.
-217.

- 8.
-12.
-15.
-19.
-21.
-16.

05
55
30
00

14
42
93
54
24
66

sforzo

normal e (kN)

48.
155.
288.
430.
586.
724.

-53.
-171.
-322.
-484.
- 661.
-844.

»

93
02
42
76
68
02

. 45
17.
34.
53.
75.

121.

02
00
46
07
36

09
81
33
21
75
48

.41
21.
37.
54.
70.
82.

03
12
25
42
54

67
26

.55
11.
14.
17.

14
66
43
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NN DNDNDNDDN
PN Wb oo

19
19
19
19
19
19

PN Wb ooo

11
11
11
11
11
11

PN Wb oo

W W wwww
PN Wb~ oo

20
20
20
20
20
20

PN Wb oo

12
12
12
12
12
12

PN Wb oooo

A DD DDA D
PN Wb oo

Il calcolo e

25.
51.
53.
52.
43.
.30

23.
49.
52.
45.
31.
.88

47.
68.
75.
76.
60.
.79

25.
51.
53.
52.
43.
- 39.

158.
217.
270.
302.
273.
262.

167.
230.
263.
450.
455.
169.

23.
49.
51.
51.
42.
- 39.

stato eseguito :

73
63
93
94
26

65
93
88
73
09

23
31
24
18
27

73
63
93
94
26
30

18
76
29
29
68
64

09
27
99
37
76
02

19
41
00
00
64
79

21.
35.
-45.
- 56.
- 81.
- 200.

22.
35.
-42.
-43.
- 56.
-137.

23.
-47.
-62.
-77.

-104.
-208.

21.
35.
-45.
- 56.
-81.
-200.

-136.
-204.
- 270.
-314.
-274.
- 389.

-145.
-221.
-234.
- 389.
-549.
-951.

21.
34.
-43.
- 54.
- 81.
- 200.

86
38
26
12
85
51

26
43
15
60
73
47

77
48
45
49
50
54

86
38
26
12
85
51

72
44
19
52
76
74

08
32
76
97
32
17

78
25
41
86
09
22

- 8.
20.
24.
23.
24.
38.

19.
33.
39.
44.
48.
59.

92.
131.
168.
192.
171.
203.

97.
141.
155.
261.
312.
347.

- tenendo conto della defornmazi one estensional e dei
- trascurando | a deformazione a taglio delle aste

.37
21.
25.
27.
33.
52.

76
49
67
58
05

56
74
61
46
67
18

73
21
79
14
40
53

.37
21.
25.
27.
33.
52.

76
49
67
58
05

11
78
78
68
34
84

51
03
57
51
41
15

.95
20.
23.
26.
33.
51.

11
52
36
05
78

pilastri

- 10.
- 25.
-44.
- 65.
- 85.
-99.

- 10.
- 25.
-44.
- 65.
- 85.
-99.

55.
179.
334.
528.
742.
933.

-47.
-159.
-298.
-474.
-670.
- 846.

-8.
- 20.
- 35.
-53.
-72.
- 86.

08
29
67
38
08
96

.41
21.
37.
54.
70.
82.

03
12
25
42
54

67
26

.55
11.
14.
17.

14
66
43

08
29
67
38
08
96

99
45
74
07
68
08

92
01
95
58
57
57

14
50
81
50
15
61

171



