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1 Premessa

La struttura della attuale normativa tecnica per la verifica sismica delle costruzioni
esistenti, in ambito nazionale (NTC2008) e internazionale (Eurocodice 8 Parte 3), ¢ la
seguente:

e Viene stabilito un numero variabile di stati limite di interesse;

e A ciascun stato limite viene associato un valore dell’intensita sismica, caratte-
rizzato in termini probabilistici dal valore del suo periodo medio di ritorno;

e Sono fornite indicazioni circa il conseguimento di un numero discreto di pre-
fissati livelli di conoscenza, a ciascuno dei quali viene associato un fattore
globale, di impiego analogo a quello degli ordinari fattori parziali;

e Sono indicati metodi di analisi con i relativi ambiti di applicabilita;

Vengono indicati i meccanismi da verificare e sono forniti relativi modelli di
capacita.

Il percorso di verifica si conclude con la determinazione dei rapporti tra 1’intensita si-
smica che produce ogni stato limite considerato e la corrispondente intensita di verifi-
ca. Le verifiche sono soddisfatte se tale rapporto ¢ uguale o superiore a uno.

Il limite del procedimento descritto ¢ quello che al suo termine 1’effettivo livello di
protezione della struttura, misurato in termini di probabilita di superamento di ogni
stato limite considerato, non € conosciuto.

Di fatto, I'unico elemento caratterizzato in probabilita ¢ 1’azione sismica di verifica,
mentre in realta, nel problema della valutazione, ossia nella determinazione della pro-
babilita di superamento, entrano molte altre fonti di incertezza che non sono esplici-
tamente modellate. In particolare:

a) Una definizione univoca degli stati limite, e in particolare quelli ultimi, relativi
a stati di danno diffuso globale, ¢ di difficile formulazione, e la conseguente
soggettivita di scelta introduce incertezza nell’esito della valutazione;

b) La conoscenza completa di un organismo esistente non ¢ di fatto conseguibile
e cio0 richiede allo strutturista di sopperire con la propria esperienza alla caren-
za di informazioni, formulando ipotesi sull’organismo strutturale. Anche que-
sto ¢ un elemento di soggettivita che introduce incertezza nell’esito della valu-
tazione;

c) Anche a parita di informazioni acquisite e di ipotesi sull’organismo strutturale,
le scelte di modellazione e del metodo di analisi riflettono in misura sensibile
I’esperienza e la qualita professionale dello strutturista, oltre che gli strumenti
di calcolo a sua disposizione. Questo ¢ un ulteriore, € molto importante ele-
mento di differenziazione tra gli esiti di una verifica;

d) Lo stato attuale delle conoscenze circa le capacita ultime di componenti strut-
turali non progettati per rispondere ad azioni sismiche ¢ ancora arretrato, spe-
cialmente con riferimento al comportamento in prossimita del collasso, e i
modelli di capacita sono caratterizzati da dispersione notevole. Inoltre per ogni
meccanismo sono generalmente disponibili modelli alternativi costruiti su basi
empiriche confrontabili. La scelta dell’'uno o dell’altro, come anche
I’introduzione dell’incertezza di modello corrispondente influenza la variabili-
ta dell’esito della verifica.

Dalle considerazioni che precedono discende che lo sviluppo della normativa tecnica
sulle strutture esistenti debba porsi quale obiettivo centrale la messa a punto di proce-
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dure idonee a valutare il riflesso sul risultato finale di tutte le incertezze a valle
dell’azione sismica di verifica, in termini di probabilita di superamento dello stato li-
mite. Le procedure presentate in queste Istruzioni mirano a raggiungere 1’obiettivo in-
dicato. Esse sono state redatte con 1’intenzione di non richiedere il possesso di parti-
colari competenze specialistiche in termini di teoria dell’affidabilita. Per quanto ri-
guarda invece la modellazione e 1’analisi della risposta strutturale, poiché gli stati li-
mite di maggiore interesse sono caratterizzati da livelli di danno strutturale elevati,
anche prossimi al collasso, I’applicazione delle Istruzioni richiede la simulazione del
comportamento non lineare di elementi in c.a. e muratura, che pressupone conoscenze
teoriche ed esperienza d’uso di idonei codici di calcolo. A questo riguardo le Istruzio-
ni riflettono lo stato dell’arte in tema di modellazione del comportamento di elementi
strutturali non rispondenti alle recenti normative sismiche, soggetti a deformazione
ciclica di ampiezza tale da condurli in prossimita del collasso. Tale stato dell’arte es-
sendo in fase attivamente evolutiva, il conseguimento di progressi significativi sara
traferito nei futuri aggiornamenti delle presenti Istruzioni.

Le presenti Istruzioni costituiscono quindi un approccio di livello superiore rispetto a
quello previsto dalla Normativa vigente, ed ¢ da ritenere che ad esse verra fatto ricor-
so in casi di particolare rilevanza economica e/o sociale. E anche prevedibile ad augu-
rabile che dei concetti e delle procedure in esse contenuti possano giovarsi le future
revisioni delle Norme attuali.

Il documento si compone di:

- Un capitolo generale, (cap. 2) contenente gli aspetti della procedura di verifi-
ca comuni alle diverse tipologie costruttive, e in particolare le costruzioni in
muratura e quelle in cemento armato.

- Due capitoli che forniscono gli elementi specifici relativi alle costruzioni in
muratura (cap. 3) e in cemento armato (cap. 4).

- Un’appendice (app. A) di commento ad alcune parti dei capitoli precedenti.

- Due appendici (B e C) contenenti due applicazioni complete rispettivamente a
un edificio in muratura e a un edificio in cemento armato.
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2  Aspetti generali

2.1 Prestazioni richieste

Nell’ambito di queste Istruzioni la valutazione della sicurezza sismica di una costru-
zione esistente consiste nella quantificazione della frequenza media annua di supera-
mento Agp di uno o piu stati limite (SL), definiti in §2.1.1, e il confronto di tale valore
con 1 requisiti minimi di affidabilita indicati in §2.1.2.

La valutazione della sicurezza nei confronti dello stato limite di collasso € sempre ne-
cessaria.

2.1.1 Definizione degli Stati Limite

Gli stati limite sono individuati con riferimento alle prestazioni della costruzione nel
suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti.
Gli stati limite considerati sono:

e Stato Limite di Danno (SLD): la costruzione mantiene I’integrita degli ele-
menti strutturali (danni strutturali trascurabili che non richiedano riparazioni) e
rimane utilizzabile pur in presenza di danni leggeri agli elementi non struttura-
li.

e Stato Limite di danno Severo (SLS)': la costruzione subisce rotture e crolli dei
componenti non strutturali ed impiantistici e danni dei componenti strutturali
cui si associa una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle azioni
orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidez-
za per azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per
azioni sismiche orizzontali; questo stato definisce il limite al di la del quale i
danni sono tali da rendere economicamente non conveniente la riparazione.

e Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): la costruzione subisce danni
molto gravi ai componenti strutturali pur mantenendo ancora una residua ca-
pacita di sostenere i carichi verticali. La sicurezza residua nei confronti di
azioni orizzontali ¢ trascurabile.

2.1.2 Requisiti minimi di affidabilita
Le strutture oggetto delle presenti Istruzioni sono distinte per rilevanza delle conse-
guenze socio-economiche della violazione degli stati limite in quattro classi:
e (lasse I: Costruzioni con presenza solo occasionale di persone.
e (lasse II: Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti
pericolosi per I’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali.
e C(lasse III: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi.
e (lasse IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche
con riferimento alla gestione della protezione civile in caso di calamita.
Con riferimento alle quattro classi e ai tre stati limite introdotti in §2.1.1, la Tabella
2.1 fornisce le soglie massime della frequenza media di superamento.

" Queste Istruzioni non forniscono indicazioni specifiche per lo Stato Limite di salvaguardia della Vita
(SLV) considerato dalle NTC 2008. La sicurezza della vita umana & tutelata dal controllo dello Stato
Limite di Collasso (SLC), che nel caso di edifici esistenti ¢ da preferirsi per le ragioni approfondite in
Allegato A2.
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Tabella 2.1. Requisiti minimi di affidabilita (valori massimi di As;, moltiplicati per 103) in funzione della
classe della costruzione?.

Stato limite Classe I Classe 11 Classe 111 Classe IV
SLD 64.0 45.0 30.0 22.0
SLS 6.8 4.7 32 2.4
SLC 33 2.3 1.5 1.2

2.2 Azione sismica

Nell’ambito di queste Istruzioni il riferimento base per la definizione dell’azione si-
smica ¢ costituito dall’insieme degli spettri di risposta elastici per i nove periodi medi
di ritorno forniti nelle NTC2008. Le ordinate di tali spettri rappresentano il valore
mediano delle ordinate ottenute considerando le incertezze epistemiche che interven-
gono nell’analisi di pericolosita sismica di sito. Ai fini della determinazione della fre-
quenza media annua di superamento di uno stato limite Ag;, (§2.6.1), di tali incertezze
si tiene conto modificando la curva di pericolosita sismica del sito come indicato in
§2.2.1.

2.2.1 Derivazione della curva di pericolosita

La curva di pericolosita sismica di un sito, As(s), fornisce la frequenza media annua di
superamento del valore s da parte di una grandezza rappresentativa dell’intensita si-
smica locale S.

Nell’ambito di queste Istruzioni il modello strutturale di riferimento per la determina-
zione della risposta ¢ tridimensionale, soggetto quindi simultaneamente a tre compo-
nenti ortogonali del moto sismico (negli edifici ¢ normalmente lecito trascurare la
componente verticale). L’intensita sismica S ¢ normalmente espressa in termini
dell’accelerazione spettrale al periodo fondamentale della struttura in esame, massima
tra le due componenti orizzontali’.

La curva di pericolosita mediana si ottiene in termini discreti a partire dai nove spettri
di risposta mediani forniti nelle NTC2008:

s;i=S(Tg;) i=1...9 2.1
dove S (T R,i) ¢ il valore dell’intensita S all’i-esimo periodo medio di ritorno 7k, con
riferimento alla categoria di suolo A delle NTC2008.

Per il calcolo di As; (§2.6.1) si utilizza la curva di pericolosita media /TS la quale si

ottiene moltiplicando la curva mediana Ag per un fattore amplificativo:
= 1
is(o)= s clexe{ 37 | 2)

Il termine Sy puo essere valutato con 1’espressione:

* 1 valori proposti in Tabella 2.1 corrispondono approssimativamente all’inverso del periodo medio di
ritorno caratterizzante 1’azione sismica di verifica per i corrispondenti stati limite nelle NTC2008, mol-
tiplicato per il fattore amplificativo 2.25, che tiene conto dell’incertezza aleatoria nella risposta e nella
capacita della struttura.

? L’uso dell’accelerazione spettrale massima tra le due componenti orizzontali & necessario per mante-
nere la coerenza nell’integrale nella successiva Eq. (2.12), in quanto i dati di pericolosita nelle
NTC2008 usati nell’Eq.(2.1) sono derivati con riferimento a tale misura di intensita.
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InS;,., —In S,

ﬁH: )

nella quale 1 frattili al 16% e all’84% dell’intensita sismica S che variano in funzione
della frequenza media annua As, possono essere valutati nell’intorno del valore ap-
prossimato di Ag; ottenuto utilizzando la curva di pericolosita mediana As.

(2.3)

1.0E-01 ‘ ‘

—o— Mediana
= = =Frattile 84%
---- Frattile 16%

1.0E-02

. ~
.
% .
N ~
5 .
% -
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1.0E-04
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Intensita S = ag (g)

Fig. 2-1 Esempio di curve di pericolosita frattili (50%, 16% e 84%) per I'accelerazione di picco al suolo ag
[Fonte: Progetto DPC-INGV S2].

2.2.2 Storie temporali del moto sismico

Ai fini della determinazione della curva di fragilita della struttura (§2.6.1) ¢ necessa-
rio I'utilizzo di un insieme di (terne, in generale, ma piu comunemente coppie di) sto-
rie di accelerazione del suolo, di caratteristiche compatibili con i meccanismi sismo-
genetici che influenzano la sismicita del sito in esame”.

Si possono utilizzare registrazioni naturali o storie temporali ottenute da modelli che
riproducono il meccanismo di faglia e la propagazione per quel particolare sito, pur-
ché in grado di riprodurre la variabilita delle ordinate spettrali dei moti naturali.

Nel caso si utilizzino accelerogrammi registrati, un criterio per selezionare le registra-
zioni ¢ quello di far ricorso ai risultati della disaggregazione della pericolosita sismica
per il sito in esame. Tale tecnica fornisce I’intervallo di valori di magnitudo M e di-
stanza R (e del numero € di deviazioni standard rispetto alla media della legge di atte-
nuazione utilizzata nell’analisi di pericolositd) rappresentativi degli eventi che contri-
buiscono maggiormente al valore della frequenza media As di superamento’
dell’intensita S = s. Le registrazioni si selezioneranno preferenzialmente
nell’intervallo M-R fornito dalla disaggregazione®, per un valore dell’intensita con
frequenza media annua indicativamente compresa tra 1/500 e 1/1000.

* Non ¢ necessaria una stretta compatibilita con lo spettro iso-probabile di Norma. Perltro essa com-
porterebbe una valutazione per eccesso della frequenza media annua Ag;: tale spettro infatti rappresenta
un “inviluppo” degli effetti di tutti i possibili eventi al sito (vedi anche §A.4).

CA rigore, per mantenere la coerenza nell’integrale nella successiva Eq. (2.12), la disaggregazione do-
vrebbe essere quella della frequenza di occorrenza del valore S=s e non del suo superamento. I codici
di calcolo della pericolosita di maggiore diffusione svolgono tuttavia la disaggregazione della frequen-
za di superamento. In generale comunque le due disaggregazioni forniscono risultati simili e si puo
usare in approssimazione quella riferita al superamento.

% In linea di principio, possono esserci pitl intervalli nel piano M-R che contribuiscono in maniera con-
frontabile alla As, ad esempio una sorgente che generi eventi con magnitudo elevata a distanza maggio-
re, € una sorgente caratterizzata da eventi di intensita inferiore a distanza piu ravvicinata. In questi casi
la selezione deve riflettere entrambi gli intervalli.
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In mancanza di dati specifici di disaggregazione per il sito in esame e in considera-
zione del campo di valori della magnitudo caratteristici delle regioni a media e alta si-
smicita del territorio nazionale, la scelta degli accelerogrammi potra ricadere su se-
gnali registrati su terreno assimilabile alla categoria di suolo A o B (NTC2008),
nell’intervallo di M compreso tra 5.5 € 6.5, e per distanze epicentrali fino a 30 km.
Per siti che si trovino in prossimita di faglie note attive ¢ necessario valutare la proba-
bilita di occorrenza di moti a carattere impulsivo e tenerne conto nella selezione dei
segnali per I’analisi strutturale (vedi §A.4).

Per 1 siti appartenenti a categorie di suolo C o inferiore, per i quali ¢ da prevedere
un’amplificazione selettiva del moto in superficie, le storie di accelerazione del suolo
precedentemente selezionate o generate con riferimento a condizioni di suolo rigido,
devono essere modificate attraverso analisi di risposta sismica locale. Tale analisi puo
essere svolta con metodi lineari equivalenti solo per quei profili stratigrafici in cui an-
che alle intensita piu elevate non sono attesi livelli di deformazione plastica significa-
tivi’. L’incertezza associata alle proprietd meccaniche della stratigrafia locale deve es-
sere tenuta in conto. A tale scopo si possono modellare i parametri del modello di ri-
sposta di sito (rigidezze, resistenze, etc) con variabili aleatorie continue (§2.3.2) , e
associare un diverso campionamento degli stessi a ciascuna registrazione selezionata.
Questa procedura ¢ analoga e congruente a quanto indicato nel seguito con riferimen-
to all’incertezza nella struttura (vedi ad esempio §2.6.2), e pertanto il moto in superfi-
cie ottenuto da ciascuna analisi di sito viene poi associato a un’estrazione delle carat-
teristiche della struttura.

Nel caso in cui si adotti una modellazione “con degrado” (vedi §2.4) la durata delle
storie temporali presenta una correlazione non trascurabile con il livello di danno in-
dotto. In questo caso in linea di principio ¢ necessario selezionare le storie temporali
che abbiano una durata compatibile con la distribuzione della durata condizionata al
livello di intensita prescelto per la selezione delle registrazioni. In assenza di tali in-
formazioni ¢ necessario verificare che le storie temporali selezionate ricoprano in ma-
niera approssimativamente uniforme un intervallo di durata “significativa” Ds.o5°
compreso tra4 s e 10 s.

Il numero minimo di storie temporali da utilizzare ¢ pari a 20.

2.3 Conoscenza della struttura

Il processo di valutazione ha inizio con ’acquisizione di un primo livello di cono-
scenza delle caratteristiche geometriche dell’organismo strutturale cui ¢ affidata la re-
sistenza sismica, incluse le parti non strutturali che possono avere influenza significa-
tiva sulla risposta. Lo scopo di questa prima attivita ¢ quello di permettere
I’istituzione di un modello preliminare da utilizzare per effettuare analisi di sensitivita
al parametri meccanici, geometrici e alle ipotesi di modellazione della risposta struttu-
rale. I risultati sono utili al fine di redigere il piano delle indagini e saggi a comple-
mento delle informazioni gia disponibili.

" Due su tre dei metodi di analisi proposti in queste Istruzioni si basano sull’analisi dinamica incremen-
tale nella quale i segnali sono scalati linearmente (in ampiezza) anche a livelli molto elevati, fino al
raggiungimento del collasso della struttura. A tali livelli, in particolare per profili stratigrafici dalle ca-
ratteristiche meccaniche piu scadenti, I’entita delle deformazioni attese ¢ importante. In queste condi-
zioni 1 metodi lineari equivalenti soffrono di limitazioni note in termini di affidabilita della risposta e
sono pertanto preferibili metodi non lineari.

% La durata significativa D595 ¢ definita come la differenza tra gli istanti to5 € ts in cui la potenza del se-
gnale raggiunge rispettivamente il 95% e il 5% della potenza totale.
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L’analisi preliminare ha lo scopo di mettere in luce le caratteristiche principali della
risposta sismica della struttura, in particolare il grado di uniformita delle deformazioni
e 'ordine di grandezza delle stesse, oltre al regime statico sotto carichi verticali.
Dall’esame di queste informazioni provengono le indicazioni su quali elementi con-
centrare indagini e prove.

Indicazioni specifiche sulle modalita di modellazione per 1’analisi preliminare sono
fornite in §3.1.2 e §4.1.2 rispettivamente per la muratura e il cemento armato.

2.3.1 Elementi di conoscenza

Gli elementi di conoscenza necessari alla valutazione riguardano:
e Geometria dell’organismo strutturale
e Dettagli costruttivi
e Proprieta meccaniche dei materiali

Gli elementi di conoscenza possono provenire da:

e Analisi storico-critica mirante a ricostruire il processo di realizzazione e le
successive modificazioni subite nel tempo dal manufatto, nonché gli eventi
che lo hanno interessato.

e Documenti di progetto relativi alla realizzazione e alle successive modifica-
zioni.

e Rilievo geometrico-strutturale riferito alla geometria complessiva
dell’organismo nonché a quella degli elementi costruttivi, comprendendo i
rapporti con le eventuali strutture in aderenza, alla qualita e allo stato di con-
servazione dei materiali e degli elementi costitutivi.

e Indagini sperimentali, da motivare, per tipo e quantita, in base al loro effettivo
uso nelle verifiche, volte a completare il quadro informativo relativo alle pro-
prieta meccaniche dei materiali.

Indicazioni specifiche relative alla tipologia di indagini e prove da svolgere sono for-
nite in §3.1.3 e §4.1.3, rispettivamente per la muratura e il cemento armato.

2.3.2 Modellazione delle incertezze

In merito alla conoscenza della struttura si distingue tra:

e Fattori che possono ritenersi noti in termini deferministici, ovvero con un
margine di incertezza trascurabile, in termini assoluti o comunque con riferi-
mento alla relativa sensitivita della risposta. Per tali fattori si adotta un unico
valore per tutte le analisi.

e Fattori affetti da incertezza di tipo aleatorio, generalmente associati alla varia-
bilita intrinseca di proprieta della struttura. Tali fattori sono modellati median-
te variabili aleatorie, come indicato in §2.3.2.1.

e Fattori affetti da incertezza di tipo epistemico, associati a difetto di conoscenza
della struttura o del comportamento meccanico dei suoi elementi componenti.
Tali fattori possono essere modellati in alcuni casi mediante variabili aleatorie
continue, come indicato in §2.3.2.1 (quando il difetto di conoscenza riguarda
la quantificazione del valore di un parametro di un modello), oppure mediante
la tecnica dell’albero logico, come indicato in §2.3.2.2 (quando il difetto di
conoscenza richiede la considerazione di modelli alternativi).
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2.3.2.1 Incertezze modellabili mediante variabili aleatorie

Le incertezze modellate mediante variabili aleatorie continue, caratterizzate da una
funzione densita di probabilita f(x) o dalla corrispondente funzione di distribuzione
cumulata di probabilita F(x), nel problema della valutazione della frequenza media
annua di superamento Ags;, comprendono:

e Le proprieta meccaniche dei materiali (ad es: resistenza a compressione o a
taglio della muratura, resistenza a compressione del calcestruzzo, resistenza
allo snervamento dell’acciaio, etc). Queste quantita sono definite positive e
per esse si puo adottare la distribuzione log-normale.

e La misura di intensita sismica S del sito. Questa variabile aleatoria ¢ specifi-
cata in termini della funzione di pericolosita sismica Ag(s).

e [ termini di errore dei modelli di capacita (resistenza, deformabilitd) degli
elementi strutturali. La distribuzione di queste quantita dipende dal modello
ed ¢ specificata nelle relative sezioni per i diversi materiali costruttivi (vedi
§3.4 e §4.4).

La variabilita intrinseca del moto sismico a parita di intensita S ¢ modellata implici-
tamente mediante un campione dei suoi “valori” rappresentato dall’insieme dei moti
selezionati per ’analisi della struttura (§2.2.2).

La definizione della distribuzione lognormale’ di probabilita delle variabili aleatorie

utilizzate per descrivere le proprieta dei materiali richiede la definizione di due para-

metri:

e Media. Per le costruzioni in cemento armato, una stima a priori di tale para-
metro puo essere stabilita sulla base della documentazione di progetto (speci-
fica dei materiali negli elaborati e/o certificati di prova), ove disponibile, e
aggiornata se necessario mediante il procedimento di Bayes utilizzando i ri-
sultati di prove sperimentali (distruttive per le resistenze) di provata attendibi-
lita. In assenza di documentazione originale, devono essere eseguite prove in
numero sufficiente a ottenere una stima stabile di tale parametro. Per le co-
struzioni in muratura, una stima a priori puo essere ottenuta basandosi su dati
di letteratura, su dati relativi a edifici dello stesso periodo e tipologia, o sui
valori indicati in §3.1.3.2.
e Deviazione standard. Per le costruzioni in cemento armato, una stima a priori

di tale parametro, rappresentativa della variabilita della proprietd meccanica
all’interno di una singola struttura, puo essere stabilita sulla base di dati di let-
teratura, su dati relativi a edifici dello stesso periodo e tipologia, o sui valori
indicati in §4.1.3 e aggiornata se necessario mediante il procedimento di
Bayes utilizzando 1 risultati di prove sperimentali (distruttive per le resisten-
ze). Per le costruzioni in muratura, una stima a priori pud essere ottenuta ba-
sandosi su dati di letteratura, su dati relativi a edifici dello stesso periodo e ti-
pologia, o sui valori indicati in §3.1.3.2.

2.3.2.2 Incertezze di tipo epistemico modellabili mediante la tecnica dell’albero logico

? La distribuzione lognormale ¢ ormai una consuetudine per rappresentare quantitd definite positive
quail le proprieta dei materiali. Vale la pena ricordare che tale distribuzione non € I’unica alternativa e
che sono utilizzate anche la Gamma (molto simile alla lognormale per valori del parametro compresi
tra2 e 4) o la Beta.
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Queste incertezze sono legate all’imperfetta conoscenza dell’organismo strutturale (ad
esempio, 1’efficacia 0 meno dell’ammorsamento tra le pareti, la capacita dei solai di
ripartire le azioni tra le pareti o la variabilita delle tipologie murarie per le costruzioni
in muratura, oppure quantitativi e dettagli di armatura o dimensioni della carpenteria
per le costruzioni in cemento armato), alla definizione quantitativa dello stato limite,
alla scelta fra diversi modelli di capacita, all’utilizzo di diversi modelli e metodi di de-
terminazione della risposta sismica, etc."

Queste incertezze sono modellabili come variabili aleatorie discrete, caratterizzate da
una funzione di (massa di) probabilita p(x;).

Nell’ambito delle presenti Istruzioni, I’effetto delle incertezze di questo tipo ¢ valuta-
to mediante la tecnica dell’albero logico, nel quale ciascuna delle combinazioni dei
valori delle variabili ¢ rappresentato da un ramo. Nell’ipotesi di indipendenza statisti-
ca tra le variabili la probabilita associata a ogni ramo ¢ ottenuta come prodotto delle
probabilita dei valori corrispondenti delle variabili. Il calcolo della frequenza media di
superamento dello stato limite Ag; deve essere ripetuto per tutti i rami dell’albero in
accordo a uno dei metodi in §2.6. Il risultato finale della valutazione consiste nella
media pesata con le probabilita dei corrispondenti rami (Fig. 2-2) dei valori di Ag;, ot-
tenuti per ciascun ramo.

Asu P1 = px1py1pz1

/ISL,Z

A‘SLB P3 = px1py2pz1

p2 = px1py1pz2

Z’SLA P4 = px1py2pz2

Asis p5 = px2py1pz1

/13L,e Pé = px2py1pz2

Asi7 P7 = px2py2pz1

Asig P8 = pxzPyzpzz

Fig. 2-2 Albero logico per tre variabili X, Y e Z con due valori ciascuna.

' E da osservare che qualunque modello di risposta & pur sempre caratterizzato da ipotesi semplificati-
ve, che portano ad una stima comunque affetta da incertezza. Tale problema non ¢ risolto con 1’utilizzo
di modelli multipli mediante la tecnica dell’albero logico. A oggi, tale incertezza non € quantificata per
i modelli di risposta disponibili (una quantificazione richiederebbe un confronto esteso tra risposte cal-
colate e risposte sperimentali). Se fosse quantificata si potrebbe eliminare la scelta corrispondente
nell’albero logico e includere il corrispondente termine di errore tra le incertezze modellate mediante
variabili aleatorie in §2.3.2.1. Al momento tale incertezza puo venire ridotta a livelli non significativi
sulla misura complessiva del rischio solo attraverso il ricorso sistematico a metodi e modelli dello stato
dell’arte.
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La selezione delle variabili epistemiche strettamente necessarie e delle corrispondenti
opzioni alternative rappresenta un elemento critico per contenere 1’onere della valuta-
zione di Ag;. A tal fine risulta di particolare utilita ’analisi di sensitivita eseguita in
fase preliminare ed eventualmente aggiornata ed integrata a seguito degli approfon-
dimenti delle ulteriori indagini conoscitive.

Indicazioni specifiche sono fornite in §3.1 e §4.1, rispettivamente per la muratura e il
cemento armato.

2.4 Modellazione e analisi della struttura

Nell’ambito di queste Istruzioni i metodi di verifica (§2.6) richiedono I’esecuzione di
analisi non lineari della risposta della struttura.

Le non linearita da includere nella modellazione sono quelle meccaniche e geometri-
che (se significative'").

La modellazione della risposta globale dell’edificio puo essere eseguita con modelli a
telaio, che costituiscono la prassi per gli edifici in c.a. ma che consentono di rappre-
sentare anche gli edifici in muratura attraverso lo schema a “telaio equivalente”, che
identifica colonne (maschi murari) e travi (fasce di piano). Per gli edifici a struttura
mista muratura-c.a. 1’adozione di un modello a telaio equivalente risulta quindi una
naturale estensione dei suddetti approcci.

Differenti criteri di modellazione, come i metodi a macroelementi o quelli agli ele-
menti finiti con discretizzazione al continuo attraverso elementi bidimensionali o so-
lidi, possono altresi essere adottati. Questi modelli possono descrivere la risposta, in
particolare per alcune tipologie, in modo molto accurato, ma si scontrano talvolta con
oneri computazionali rilevanti.

Per la modellazione delle non linearita meccaniche degli elementi possono essere
adottati legami costituitivi a livello di materiale o sezione/elemento di tipo isteretico
stabile (con o senza degrado ciclico di rigidezza ma senza degrado di resistenza), de-
nominato nel seguito “senza degrado”, oppure legami costituitivi con degrado di resi-
stenza, denominati nel seguito “con degrado”.

Fig. 2-3 Legami costitutivi: a) con degrado di rigidezza ma senza degrado resistenza, b) con degrado di
rigidezza e resistenza. La curva con degrado in figura mostra una sola componente del degrado, quella
dovuta alla rigidezza negativa nella curva di carico monotono (backbone). In realta la reistenza, la rigidez-
za allo scarico e quella al ricarcio si degradano per effetto della dissipazione ciclica di energia (degrado
ciclico). Sono disponibili modelli che descrivono entrambe le forme di degrado (§4.3.1.5).

Le due scelte non sono equivalenti in termini di accuratezza della valutazione: la scel-
ta di legami senza degrado comporta un’approssimazione peggiore per gli stati limite

"' In generale la non linearita geometrica ¢ significativa per gli edifici intelaiati in c.a. e non significati-
va per quelli in muratura.

10
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avanzati, di salvaguadia della vita e collasso, in cui il degrado gioca un ruolo fonda-
mentale. Per il c.a. ad esempio, prove sperimentali su elementi non progettati in ac-
cordo ai moderni criteri di protezione sismica (gerarchia delle resistenze) mostrano
come il degrado inizi gia a duttilita di elemento molto basse (L = 2). La risposta de-
terminata analiticamente con i modelli senza degrado ha quindi carattere convenzio-
nale dopo il raggiungimento (verificabile solo a posteriori) della soglia di deforma-
zione per la quale inzierebbe il degrado nel primo elemento della struttura. La scelta
della tipologia di legame costitutivo si riflette anche nella modalita di identificazione
dello stato limite di collasso (§2.5.3).

Indicazioni di dettaglio sulle modalita di modellazione da adottare per gli elementi
strutturali sono fornite in §3.2 e §4.2 rispettivamente per la muratura e il cemento ar-
mato.

Nel caso di edifici in muratura ¢ necessario inoltre modellare e verificare 1 possibili
meccanismi locali, in genere associati alla risposta fuori dal piano di porzioni di pare-
te. Indicazioni specifiche sono fornite in §3.2.2.

L’analisi della risposta sismica pud essere eseguita attraverso un’analisi statica non
lineare (§2.4.1) o un’analisi dinamica non lineare (§2.4.2).

241 Analisi statica non lineare

Come ben noto esistono diverse varianti di questo metodo di analisi, che differiscono
essenzialmente per 1’utilizzo di distribuzioni di carico, invarianti oppure variabili in
funzione del livello di inelasticita raggiunto, e per la considerazione di un singolo
modo o di pit modi di vibrazione nella determinazione della risposta.

L’ambito di applicazione di ciascun metodo dipende dalle proprieta dinamiche della
struttura. Nel caso piu semplice di strutture la cui risposta sia prevalentemente gover-
nata da un solo modo di vibrazione e la domanda elastica risulti sufficientemente uni-
forme, 1’analisi puo eseguirsi con una distribuzione di forze invariante, proporzionale
al prodotto della matrice delle masse per il vettore modale.

In generale, 1’analisi consiste nell’applicazione al modello della struttura, su cui siano
stati gia applicati i carichi gravitazionali, di una o piu distribuzioni di forze orizzontali
crescenti fino al raggiungimento delle condizioni di collasso. Per ogni distribuzione di
forze orizzontali il risultato del procedimento ¢ sintetizzato in una curva globale che
lega il taglio alla base e lo spostamento in un grado di liberta di controllo (tale curva ¢
trasformata attraverso espressioni che dipendono dalla forma modale e dalla distribu-
zione delle masse nella struttura, per definire la risposta di un oscillatore equivalente
ad un grado di liberta, denominata in letteratura “curva di capacita”). Ad ogni punto
di ognuna delle curve di capacita ¢ associata una configurazione deformata della strut-
tura.

Per ogni valore dell’intensita sismica S, la domanda di spostamento globale (grado di
liberta di controllo) ¢ ottenuta da uno spettro di risposta (anelastico, elastico sosvra-
smorzato, etc.). Quando pit modi concorrono alla risposta dinamica della struttura, la
domanda di spostamento globale deve essere calcolata per ognuna delle curve di ca-
pacita determinate, e le risposte locali a parita di intensita S devono essere combinate
mediante un’opportuna regola di combinazione modale prima di procedere al calcolo
del valore della variabile di stato limite (§2.5) (metodo di “analisi pushover multi-
modale”).

2.4.1.1 Determinazione del legame costitutivo dell'oscillatore equivalente

Come anticipato, ai fini della determinazione della risposta sismica di una struttura, 1
risultati dell’analisi statica non lineare vengono utilizzati per definire il legame costi-

11
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tutivo non lineare di uno o piu oscillatori semplici, denominati “oscillatori equivalen-
ti”, che saranno utilizzati nei Metodi B ¢ C successivamente introdotti (§2.6.1).

Per ogni direzione ortogonale in pianta, I’inviluppo monotono dell’oscillatore equiva-
lente si ottiene approssimando con un legame multi-lineare la curva globale della
struttura. Come indicato in Fig. 2-4, in generale sara necessario effettuare due analisi
con direzione di spinta opposta per tenere conto di dissimmetrie nel comportamento
dell’edificio. Nel caso si faccia uso di un metodo con distribuzione di carico invarian-
te ¢ anche necessario verificare I’attendibilita della deformata modale iniziale nel rap-
presentare in maniera approssimata la deformata inelastica in prossimita del collasso e
nel caso ripetere ’analisi per una distribuzione diversa (ad esempio una distribuzione
proporzionale alle masse nel caso si individui la formazione di un piano debole).
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Fig. 2-4 Determinazione dell’inviluppo monotono del legame costitutivo dell’oscillatore equivalente nel
caso generale di comportamento non simmetrico e modellazione con legami caratterizzati da degrado.

Le caratteristiche della curva di capacita dipendono dalle scelte di modellazione, co-
me illustrato in Fig. 2-5 che mostra tre relazioni tra taglio alla base e spostamento in
sommita per: (a) legami costitutivi non lineari senza degrado e assenza di non lineari-
ta geometriche, (b) legami costitutivi senza degrado e presenza di non linearita geo-
metriche, (c) legami costitutivi con degrado e non linearita geometriche. La curva di
tipo (a) esibisce un comportamento post-elastico perfettamente plastico o incrudente.
Le curve di tipo (b) e (c) presentano un comportamento post-elastico caratterizzato da
rigidezza negativa e dall’eventuale annullamento del taglio alla base.

12
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Fig. 2-5 Effetto della modellazione sulla relazione tra taglio alla base e spostamento in sommita, e legami
qualitativi dell’oscillatore equivalente.

L’inviluppo monotono dell’oscillatore equivalente sara bi-, tri- o quadri-lineare, in
funzione della modellazione utilizzata nella determinazione della risposta.

Se I’analisi dell’oscillatore equivalente soggetto ad azione sismica ¢ svolta in campo
dinamico (come nel successivo Metodo B, §2.6.3) ¢ necessario completare la defini-
zione del legame costitutivo con una regola isteretica che governi la curva di scarico-
ricarico dell’oscillatore.

2.4.2 Analisi dinamica non lineare

L’analisi dinamica non lineare al passo si effettua integrando numericamente le equa-
zioni del moto della struttura soggetta alle due componenti orizzontali ortogonali del
moto sismico, specificate in termini di storie di accelerazione al suolo selezionate co-
me indicato in §2.2.2. L’analisi si effettua a valle dell’applicazione dei carichi vertica-
li.

Diversamente dall’analisi statica non lineare, per la quale ¢ sufficiente disporre di
modelli costitutivi in grado di rappresentare la risposta a carichi incrementali monoto-
ni, nel caso di analisi dinamica il modello deve considerare il comportamento dissipa-
tivo isteretico per carichi ciclici.

Le quantita di domanda D calcolate mediante analisi dinamica non lineare devono in-
tendersi come il massimo in valore assoluto sulla storia temporale della risposta:

D= mtaX|D(t) (2.4)

2.5 Quantificazione del superamento degli stati limite

Nell’ambito di queste Istruzioni la valutazione quantitativa del raggiungimento o su-
peramento degli stati limite, definiti qualitativamente in §2.1.1, ¢ svolta in termini di
una variabile scalare Y che esprime lo stato globale della struttura, funzione dello sta-
to dei suoi elementi componenti. In dipendenza dello stato limite considerato e della
modellazione non lineare adottata, la variabile Y puo essere espressa in funzione dei
rapporti locali tra quantita di domanda D e capacita C, oppure in funzione di un rap-
porto globale tra domanda e capacita, oppure in funzione di entrambi, come indicato
nei successivi §2.5.1, §2.5.2 ¢ §2.5.3.

Per gli stati limite di danno e di danno severo che riguardano rispettivamente la fun-
zionalita e la fattibilita economica del ripristino, la definizione di Y ¢ flessibile e la
scelta di una soglia appropriata ¢ lasciata alla decisione del committente. Per lo stato
limite del collasso, legato alla sicurezza, la formulazione di Y non lascia margini per
scelte soggettive.

Il superamento dello stato limite ¢ indicato dai valori Y > 1.
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2.5.1 Stato Limite di Danno (SLD)

La formulazione dello stato limite indica danni trascurabili agli elementi strutturali e
danni lievi agli elementi non strutturali.
La variabile Y puo essere espressa in funzione dei rapporti locali D/C come:

1
Y,  =——max w[ w]
SLD T Z [CISLD) Z C

SLD i=1 =1 J.SLD (2_5)

nella quale /(D/C) ¢ una funzione indicatore che vale 1 se D/C>1 e zero altrimenti, i
pesi w permettono di differenziare I’importanza dei diversi componenti, € ny € 1, SO-
no il numero di elementi strutturali e non strutturali cui sono estese le sommatorie.
Ysip raggiunge il valore unitario quando la funzione “massimo” raggiunge il valore
Tsrp, definito dal committente e rappresentante il massimo danno cumulato ammesso
per lo SLD (ad esempio il 5%). Tale formulazione ¢ direttamente applicabile nel caso
di edifici in c.a., con i valori delle capacita per gli elementi strutturali e non strutturali
forniti in §4.4-4.5.

Nel caso di edifici in muratura al calcolo della variabile di stato limite Yszp (§3.3.1.1)
concorrono non solo i rapporti D/C a livello locale (§3.4.1) ma anche quelli a livello
di parete (drift di interpiano - §3.4.4) e di spostamento globale, definendo opportuna-
mente tale capacita. Nel caso in cui si usino metodi che fanno ricorso alla definizione
di un oscillatore equivalente, la variabile Yszp pud essere espressa semplicemente in
funzione del rapporto:

o

Yon
Fsip (2.6)

dove: 6 ¢ la domanda di spostamento globale della struttura ¢ ds.p € la corrispondente
capacita, cio¢ lo spostamento globale in corrispondenza del quale si verifica uno dei
criteri indicati nel seguito (§3.3.1.1), tra i quali quello che prevede che la massima
cumulata del danno raggiunga un prefissato valore.

2.5.2 Stato Limite di danno Severo (SLS)

La formulazione dello stato limite indica una struttura caratterizzata da uno stato di
danno diffuso tale da rendere non economica la riparazione. La variabile Y assume in
tal caso 1’espressione:

1 awac[ ) +(1-e, )ch °
zSLS Jj,SLS

T 1se 7,021 2.7)

SLC —

nella quale il coefficiente o, esprime il peso della componente strutturale sul valore
economico complessivo dell’edificio, dipendente dalle caratteristiche e dalla destina-
zione d’uso dello stesso; le sommatorie si estendono sugli insiemi degli elementi
strutturali e non strutturali; la funzione costo convenzionale di riparazione c(Di / Cl.),

funzione dello stato di danno D/C, assume il valore zero per D; pari a zero e il valore
unitario, corrispondente al costo di sostituzione del componente, per D,/C, >1, va-

riando linearmente tra i due estremi, in assenza di piu accurate determinazioni; i pesi
w permettono di differenziare 1I’importanza dei diversi componenti; il rapporto D/C
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per la sommatoria sugli elementi non strutturali puo essere espresso in termini di spo-
stamento interpiano e/o accelerazione di piano.

Come per lo SLD, I’indicatore raggiunge il valore unitario quando la somma pesata
uguaglia la soglia 7ss, pari a una frazione del valore totale dell’edificio, definita dal
committente come soglia oltre la quale la demolizione/sostituzione risulta economi-
camente vantaggiosa. Ovviamente nel caso di collasso all’indicatore viene attribuito
un valore corrispondente al costo di sostituzione dell’edificio.

I valori delle capacita da adottare per gli elementi strutturali e non strutturali sono
forniti in §3.4.2 e §4.4.3-4.5 rispettivamente per la muratura e il cemento armato.
L’espressione (2.7) ¢ di utilizzo diretto per gli edifici in cemento armato. Una formu-
lazione analoga, che non considera gli elementi non strutturali ma che distingue il di-
verso ruolo di maschi e fasce, ¢ fornita in §3.3.1.2 per le costruzioni in muratura.

2.5.3 Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC)

Le modalita di controllo del raggiungimento dello stato limite di collasso dipendono
dalle scelte fatte in fase di modellazione della struttura (§2.4).

Nel caso si adotti una modellazione con legami costituitivi senza degrado ¢ necessa-
rio utilizzare una formulazione a posteriori per controllare il raggiungimento dello sta-
to limite in quanto questo non ¢ rilevabile nella curva globale di risposta in maniera
diretta.

La variabile Y assume in tal caso 1’espressione:

D,
Y. . = maxmin
SLCiing jel, C
J.SL

c (2.8)

dove N; ¢ il numero degli insiemi distinti / di elementi il cui collasso congiunto pro-
voca il collasso globale della struttura (definiti “insiemi di taglio”) e I; ¢ 1’i-esimo in-
sieme (vedi §A.5).

Per quanto riguarda gli edifici in cemento armato, in linea generale gli insiemi da con-
siderare nel calcolo di Yszc sono forniti in §4.6.2, con i valori delle capacita da adotta-
re per gli elementi strutturali indicati in §4.4.4.

Nel caso si adotti una modellazione con legami costitutivi con degrado ¢ necessario
distinguere il caso in cui tutti i potenziali meccanismi di collasso sono inclusi nella
modellazione da quello in cui alcuni meccanismi non sono rilevabili nell’analisi.

Nel primo caso il collasso della struttura, effetto dei collassi locali degli elementi
strutturali, ¢ esplicitamente rilevabile nella curva globale di risposta e, in condizioni
dinamiche, ¢ identificabile con il verificarsi di incrementi indefiniti degli spostamenti
per incrementi infinitesimi dell’intensita del sisma: in questa condizione lo sforzo di
taglio alla base si ¢ ridotto a livelli trascurabili.

La variabile Y assume 1’espressione:

Y. —(1+A)—i con A< <] (2.9)
S S

SLC —
0 0

che per A = 0 raggiunge il valore unitario quando la tangente S’ alla curva intensita S
—spostamento O si annulla. Per evitare problemi numerici nella simulazione della ri-
sposta nella regione di instabilita dinamica si puo in approssimazione adottare valori
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di A bassi, ad esempio compresi tra 0.05 e 0.10, il che equivale ad associare il collasso
a una riduzione di S' a una corrispondente frazione della tangente iniziale, invece che
a zero. La condizione sulla tangente S~ serve ad escludere tratti della curva S-9 nei
quali si ha un “incrudimento” eccessivo (S’ > (S”)o) che porti a valori negativi di Ys.c,
o un’inversione (S’ < 0) cui corrispodono valori di Ys.c >1 erronei.

Nel caso piu comune in cui alcuni meccanismi non siano rilevabili durante 1’analisi si
adotta un approccio misto con la seguente formulazione della variabile di stato limite:

y S D
e : |:(1+A) (5')0 ’ ”'2' [Cj:| ( )

dove il massimo dei rapporti locali D/C ¢ calcolato sui meccanismi di collasso non
modellati (n.m.).

Infine, nel caso di modelli con degrado, ¢ alternativamente possibile eseguire la veri-
fica allo SLC attraverso un approccio multi-scala, che considera controlli alle scale
dell’elemento strutturale, delle deformazioni in macroelementi significativi (pareti e
solai) e della risposta globale, tenendo conto del degrado della struttura; tali controlli
sono calibrati in modo tale da risultare rappresentativi delle condizioni indicate in
precedenza. Nel caso in cui si usino metodi che fanno ricorso ad un oscillatore equi-
valente, la variabile Ys;c puo essere espressa in termini di spostamento, definendo op-
portunamente il valore della capacita ds.c (§3.3.1.3):

o

Yo =

Ssic @.11)

I valori delle capacita locali e di parete utili al calcolo di dszc sono forniti in §3.4.3 ¢
§3.4.4 per gli edifici in muratura.

2.6 Metodi di verifica

2.6.1 Calcolo della frequenza media annua di superamento dello stato limite

La frequenza media annua di superamento del generico stato limite si ottiene facendo
uso del teorema delle probabilita totali, come somma dei prodotti della probabilita
psi(s) di superamento dello stato limite (Ys;>1) condizionata al livello S = s
dell’intensita sismica, per la frequenza media annua di S nell’intorno di s:

Ay = fpSL (S)‘%S(S)

nella quale la sommatoria ¢ estesa a un numero » di punti tale da rendere stabile la
stima'?. A tal fine & possibile adattare alla curva di pericolosita media A definita,

ds = 2 Py (s, )AZ] (2.12)
i=1

come indicato in §2.2.1, in nove punti (S = s;, 1/Tri ), una funzione quadratica nello

spazio logaritmico /TS -S:

A, (s) =k, exp(~k, InS—k, In> S (2.13)

"2 In letteratura sono peraltro diponibili anche soluzioni in forma chiusa, di diversa approssimazione,
dell’integrale in (2.12).
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La probabilita condizionata di superamento ps(s) viene chiamata curva di fragilita
della struttura ed ¢ espressa dalla relazione:

pSL(S):p(YSL 21|S:S);p(SYSL:1 SS)ZCD — (2.14)

nella quale 1 parametri da determinare sono la media f,; ¢ la deviazione standard
O),s, del logaritmo dell’intensita Sy=; che induce il raggiungimento dello stato limite

(Ysz = 1). La deviazione standard del logaritmo ¢ spesso indicata anche con il simbolo
[ ¢ chiamata “dispersione”.

La curva di fragilita puo essere valutata in accordo a uno dei tre metodi descritti nei
successivi §2.6.2, §2.6.3 e §2.6.4, che differiscono sia per il metodo di determinazio-
ne della risposta sismica (domanda) sia per il modello usato (capacita):

e Metodo A - §2.6.2: la caratterizzazione probabilistica della variabile di stato
limite Y, ¢ basata sull’analisi dinamica incrementale di un modello completo
dell’edificio con i segnali selezionati in accordo a §2.2.2.

e Metodi basati sull’analisi di un oscillatore equivalente derivato da un’analisi
statica non lineare del modello completo dell’edificio:

o Metodo B - §2.6.3: la caratterizzazione probabilistica della variabile di
stato limite Yg; € basata sull’analisi dinamica incrementale dell’oscillatore
equivalente con i segnali selezionati in accordo a §2.2.2.

o Metodo C - §2.6.4: la caratterizzazione probabilistica della variabile di
stato limite Yy, € basata sull’utilizzo dello spettro mediano e di quelli frat-
tili al 16% e all’84% dei segnali selezionati in accordo a §2.2.2, per otte-
nere lo spostamento massimo dell’oscillatore equivalente.

2.6.2 Metodo A: analisi dinamica incrementale sul modello completo

I parametri della distribuzione di Sy-; si valutano mediante la tecnica conosciuta con
il nome di Analisi Dinamica Incrementale (e indicata comunemente con I’acronimo
inglese di IDA).

La tecnica prevede di analizzare mediante analisi dinamica non lineare il modello
completo della struttura soggetto a ognuno dei moti sismici (coppie o terne di storie
temporali) selezionati in accordo a §2.2.2, scalati a livelli di intensita crescenti.

Per ogni moto e livello di intensita S=s, viene calcolato il valore della variabile di sta-
to limite Y. I punti di coordinate (Y, S), definiscono nel piano risposta-intensita una
curva denominata “curva IDA”. L’insieme delle curve ottenute per gli n moti permet-
te di individuare un campione di » valori della variabile aleatoria Sy-;, come indicato
in Fig. 2-6(a) dai rombi rossi, con cui stimare i parametri z, s, ©

Olus,, *
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Fig. 2-6 Curve IDA: (a) senza aleatorieta della struttura (b) con aleatorieta della struttura.

L’effetto delle incertezze modellate con variabili aleatorie continue (§2.3.2.1), puo es-
sere quantificato in modo semplice associando a ognuno dei moti del suolo selezionati
una realizzazione distinta delle variabili aleatorie, mediante estrazione dalle rispettive
distribuzioni di probabilita. Il risultato finale, come indicato in Fig. 2-6(b), ¢ un fascio
di curve IDA, e quindi di valori di Sy=j,caratterizzate da una maggiore variabilita.

2.6.3 Metodo B: analisi dinamica incrementale sull'oscillatore equivalente

I parametri della distribuzione di Sy=; si valutano mediante la tecnica IDA, applicata
in questo caso all’oscillatore equivalente, ottenuto come indicato in §2.4.1.1, soggetto
ai moti sismici selezionati in accordo a §2.2.2, scalati a livelli di intensita crescenti. E
necessario considerare la contemporanea eccitazione da parte delle componenti orto-
gonali del moto sismico. Un esempio di modalita di applicazione ¢ fornito in §C.7.1.
Per ogni moto ¢ livello di intensita S=s, il valore massimo dello spostamento J viene
convertito nel valore della variabile di stato limite Y, attraverso il legame 6-Y valutato
durante la corrispondente analisi statica non lineare. Nel caso generale di oscillatore
non simmetrico ¢ necessario registrare per ogni livello S = s sia lo spostamento mas-
simo 8" che lo spostamento minimo 87, e associare a ognuno il corrispondente valo-
re della variabile di stato limite Y. Il valore di Y nella curva IDA della struttura sara Y
=max (Y7, Y?).

L’insieme delle curve IDA ottenute per gli » moti permette di individuare un campio-
ne di n valori della variabile aleatoria Sy-;, come gia indicato in Fig. 2-6, con cui sti-
mare i parametri 4, e

Olus,_,

L’effetto delle incertezze modellate con variabili aleatorie continue (§2.3.2.1), puo es-
sere quantificato, come gia indicato per il Metodo A, associando a ognuno dei moti
del suolo selezionati una realizzazione distinta delle variabili aleatorie, mediante
estrazione dalle rispettive distribuzioni di probabilita. Naturalmente 1’analisi statica
non lineare deve essere ripetuta per ognuna delle # realizzazioni, ciascuna delle quali
conduce a un oscillatore equivalente distinto. Il risultato finale, anche in questo caso,
¢ un fascio di curve IDA, e quindi di valori di Sy-,caratterizzate da una maggiore va-
riabilita.

2.6.4 Metodo C: analisi statica non lineare e superfici di risposta

I parametri della distribuzione di Sy=; sono valutati attraverso I’uso dell’analisi statica
non lineare determinando la domanda mediante gli spettri di risposta dei moti sismici
selezionati in accordo a §2.2.2. E necessario considerare la contemporanea eccitazio-
ne da parte delle componenti ortogonali del moto sismico. In molti casi, con particola-
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re riferimento agli edifici in muratura, ¢ possibile effettuare analisi separate nelle due
direzioni in pianta come indicato in §3.2.1.5. L’effetto delle incertezze modellate con
variabili aleatorie continue (§2.3.2.1), ¢ quantificato mediante la tecnica della superi-
fice di risposta.

In questo metodo si assumono statisticamente indipendenti i fattori che contribuisco-
no all’incertezza totale, pertanto il parametro S=o0,,s che la rappresenta ¢ dato dalla

b= BT 21

nella quale fs misura I’effetto su Sy—; della variabilita della domanda sismica a parita
di intensita, dovuta alla differenza tra le storie temporali del moto, valutata sulla curva
di capacita mediana (§2.6.4.2), mentre B¢ misura I’effetto su Sy—; dell’incertezza nella
curva di capacita (§2.6.4.3).

seguente espressione:

2.6.4.1 Determinazione della mediana di S condizionata a Y=1
La determinazione del valore medio g, , uguale al logaritmo della mediana di Sy=/,

viene eseguita utilizzando lo spettro mediano (frattile al 50%) delle storie temporali
selezionate in accordo al §2.2.2 (assumendo che lo spettro mediano induca la risposta
mediana'), scalandolo fino al valore dell’intensita S tale che la domanda in sposta-
mento coincida con la capacita corrispondente allo stato limite considerato (§3.4 o
§4.4). Le curve che rappresentano la relazione tra la misura di intensita sismica S e la
variabile di stato limite Ys; sono denominate in questo metodo curve ISA (Incremental
Static Analysis) , in analogia con le curve IDA.

La determinazione della domanda di spostamento 0 puo essere eseguita secondo due
modelli alternativi:

e Metodo dello spettro anelastico: ¢ i1l metodo adottato dall’Eurocodice 8 e dalle
NTC 2008 e risulta di facile implementazione nel caso in cui per 1’oscillatore
equivalente possa essere assunto un legame bilineare; lo spostamento richiesto
dipende dal periodo elastico dell’oscillatore equivalente (maggiore di quello
elastico iniziale della struttura, per considerare il degrado di rigidezza nella fa-
se di risposta precedente al raggiungimento della massima resistenza) ed even-
tualmente dal deficit di resistenza rispetto a quella necessaria alla struttura per
restare in campo elastico, nel caso di strutture rigide (T<T¢).

e Metodo degli spettri sovrasmorzati: in questo metodo & possibile utilizzare
una curva di capacita di forma qualsiasi; lo spostamento richiesto ¢ determina-
to considerando un sistema lineare con rigidezza secante e smorzamento Vvi-
scoso equivalente funzione della duttilita, ossia compatibile con lo spostamen-
to stesso; in genere nella fase elastica della risposta lo smorzamento si pone
pari al 5% e viene incrementato al crescere della non linearita (la riduzione
delle ordinate spettrali in funzione dello smorzamento ¢ operata utilizzando il
fattore 1 definito come nell’Eurocodice 8 e nelle NTC 2008).

" La curva di capacita mediana dovrebbe essere a rigore calcolata mediante simulazione e valutazione
del frattile 50% delle curve ottenute per campioni multipli delle variabili di base. Volendo utilizzare
una sola analisi statica non lineare, € pratica corrente assumere in approssimazione che la curva ottenu-
ta utilizzando i valori medi sia quella mediana.
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2.6.4.2 Determinazione dell'incertezza nella domanda sismica s

Il termine fs si valuta, nell’ipotesi di distribuzione lognormale di Sy-;, in funzione dei
valori Sy=; 62 € Sy-1849; calcolati, sulla curva di capacita mediana, utilizzando gli
spettri di risposta frattili al 16% e 84% delle storie temporali selezionate in accordo al
§2.2.2:

B.— InS, ; InS,_ g, (2.16)

2.6.4.3 Determinazione dell'incertezza sulla capacita legata alle variabili aleatorie B¢

L’influenza sulla variabile Sy-; delle variabili aleatorie continue (§2.3.2.1) relative al-
le proprieta meccaniche e geometriche della struttura si stima attraverso una superfi-
cie di risposta lineare:

N
InS, =0, +Y 0,x +€ (2.17)
k=1
che esprime il logaritmo In Sy-; nello spazio delle variabili aleatorie normalizzate x;,

definite in modo tale che valgano 1 in corrispondenza dei frattili al 16% e 84%. Nel
caso di variabili con distribuzione normale:

Ok (2.18)

dove Lixx € Oxi sono rispettivamente la media e la deviazione standard della variabile
Xk Nella (2.17) la variabile normale € rappresenta il termine di errore che descrive la
deviazione della superficie di risposta lineare dalla reale variazione di In Sy-; nello
spazio delle variabili aleatorie normalizzate x;.

La stima degli N parametri o4 si esegue attraverso una regressione ai minimi quadrati
su M = 2" diverse configurazioni, generate attraverso una combinazione fattoriale
completa a 2 livelli, nella quale le variabili incerte normalizzate assumono valore +1 o
-1. Per la generica combinazione m-esima (m = 1,...,M) si esegue una analisi statica
non lineare e si determina il valore dell’intensita sismica che porta allo stato limite,
con lo spettro mediano utilizzato in §2.6.4.1.

Ponendo 1 valori assegnati alle variabili x; per ciascuna delle M combinazioni nelle
righe di una matrice Z, di dimensioni M xN, denominata “matrice degli esperimenti”,
e 1 valori ricavati di In(Sy-;,,) in un vettore Y, di dimensione M x1, i coefficienti oy
(k=1,...,N) che moltiplicano le variabili normalizzate sono cosi ottenuti nel seguente
vettore:

a=(2"2)'2"Y (2.19)

Il contributo dell’incertezza “strutturale” (ossia della variabilita della curva di “capa-
cita”) alla variabilita totale, nell’ipotesi di independenza statistica tra € e le xy, ¢ forni-
to dall’espressione:

N N P
ﬁC :\/Zi—12‘j—1aiajpxixj +O-£

(2.20)

nella quale o, ¢ la deviazione standard dei residui e Pryx; il coefficiente di correlazione
tra x; € x;.
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3 Edifici in muratura

3.1 Conoscenza della struttura

La scelta dei modelli con i quali eseguire le verifiche presuppone una conoscenza del-
la costruzione, non solo geometrica ma tecnologico-costruttiva. In relazione alle fasi
costruttive, alle trasformazioni, agli ammorsamenti, ai collegamenti e alle caratteristi-
che degli orizzontamenti ¢ possibile individuare i possibili meccanismi locali da con-
siderare nelle valutazione della sicurezza sismica. Anche il modello globale presup-
pone scelte che richiedono 1’esecuzione di indagini diagnostiche, sia per una corretta
definizione della geometria e dei vincoli, sia per 1’assegnazione delle proprieta mec-
caniche dei materiali.

3.1.1 Elementi di conoscenza

Gli elementi di conoscenza necessari alla valutazione, indicati nel §2.3.1:

e Geometria dell’organismo strutturale

e Dettagli costruttivi

e Proprieta meccaniche dei materiali
possono essere ottenuti in un edificio esistente in muratura attraverso le seguenti fon-
ti:

e Analisi storico-critica

e Rilievo geometrico-strutturale

e Rilievo materico-costruttivo

e Indagini sperimentali e saggi
L’analisi storico critica ¢ finalizzata alla comprensione dell’organismo inteso nella
sua unita architettonica e strutturale, attraverso la conoscenza delle modifiche (am-
pliamenti, trasformazioni e/o alterazioni) avvenute nel tempo con particolare riferi-
mento a quelle dipendenti da eventi sismici storici, anche ai fini di una corretta indi-
viduazione del sistema resistente e del suo stato di sollecitazione. La documentazione
di progetto storica (documenti di archivio disponibili, fonti iconografiche, tavole di
progetto storiche, schizzi, ecc.) ¢ di prioritaria importanza per la conoscenza delle fasi
costruttive e delle trasformazioni che il manufatto ha subito nel corso dei secoli. Par-
ticolare cura deve essere dedicata all’acquisizione della documentazione sui danneg-
giamenti subiti dal manufatto in occasione di eventi sismici precedenti e sui relativi
interventi eseguiti.
Il rilievo geometrico-strutturale deve essere riferito sia alla geometria complessiva
dell’organismo che a quella degli elementi costruttivi, comprendendo i rapporti con
gli eventuali edifici in aderenza.
Il rilievo materico-costruttivo deve permettere di individuare completamente
I’organismo resistente della fabbrica, tenendo anche presente la qualita e lo stato di
conservazione dei materiali e degli elementi costitutivi.

3.1.2 Analisi preliminare e individuazione delle posizioni di prova

La valutazione della sicurezza sismica di un manufatto esistente richiede accurati ri-
lievi ed indagini diagnostiche, che tuttavia comportano un costo significativo,
nell’ambito dell’importo complessivo della verifica, e un impatto invasivo sulla co-
struzione, specie nel caso di edifici storici. Peraltro la conoscenza non potra mai esse-
re completa, per la varieta dei materiali e delle soluzioni che possono incontrarsi in
una costruzione in muratura, tipicamente non ingegnerizzata ma frutto di regole co-
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struttive empiriche. E’ quindi necessario indirizzare le indagini sugli elementi che
maggiormente influenzano la risposta, al fine di ridurre le incertezze della valutazione
e al tempo stesso evitare indagini inutili o poco significative, specie se costose ed in-
vasive. A tal fine ¢ opportuno eseguire un’analisi di sensitivita che consenta di sce-
gliere il modello piu idoneo ed individuare i parametri geometrici, meccanici e di vin-
colo dai quali dipende maggiormente la risposta.

Punto di partenza imprescindibile ¢ una minima conoscenza di base del manufatto,
sufficiente a consentire la costruzione di un modello preliminare. Individuati i para-
metri X; (k = 1,N) caratterizzati da una significativa incertezza, ¢ necessario stimare
un valore medio plausibile my; e un intervallo di confidenza, attraverso lo scarto sy,
sulla base di un giudizio esperto e degli eventuali risultati delle indagini diagnostiche
preliminari. Valori di riferimento per le diverse tipologie murarie sono proposti in Ta-

bella 3.1 (s = 0.5 1 (€™ °™)), ma in presenza di murature disomogenee nelle di-
verse parti della costruzione ed in assenza di dati sperimentali affidabili, si consiglia
di assumere un valore maggiore dello scarto sy;.

L’analisi statica non lineare eseguita con i valori my; costituisce il risultato di riferi-
mento per 1’analisi di sensitivita; dalla curva di capacita e dallo spettro di risposta
mediano delle registrazioni selezionate (§2.2.2 e §2.6.4) ¢ possibile valutare un valore
centrale a dell’accelerazione di picco al suolo che porta allo stato limite di interesse
Sono quindi eseguite una serie di analisi statiche non lineari, assumendo per tutti i pa-
rametri i valori medi dei suddetti intervalli ad eccezione di uno, al quale viene attri-
buito uno dei due valori estremi dell’intervallo. Valutate le corrispondenti accelera-
zioni di picco al suolo, viene definito un parametro di sensitivita:

A'k — ak,max - ak,mm

a (3.1)
Per quanto riguarda le incertezze epistemiche che non possono essere modellate come
variabili continue, si procede alla definizione di variabili epistemiche discrete (j =
1,...,M), per ognuna delle quali sono possibili due o piu opzioni alternative (p =
1,...,m;). In questi casi I’analisi di sensitivita dovra essere eseguita analizzando tutte
le possibili combinazioni (rami dell’albero logico) e utilizzando ovviamente per le va-
riabili aleatorie 1 valori m .
Nel caso in cui sia presente una sola variabile epistemica (j=1) caratterizzata da due
opzioni alternative (m;=2), il parametro di sensitivita ¢ definito dalla relazione:

(3.2)

dove a; e a; sono le accelerazioni al suolo che portano allo stato limite di interesse
adottando le due opzioni alternative.

Nel caso in cui le opzioni alternative siano piu di due, la formula precedente puo esse-
re cosi generalizzata:

max(ap) - min(ap)

'

A =

J

. p=Lm, (3.3)
max(a )+mzn(a )

P P
dove a, ¢ ’accelerazione al suolo che porta allo stato limite di interesse nel caso in
cui si consideri la p-esima opzione alternativa.
Una ulteriore generalizzazione ¢ necessaria nel caso di M variabili epistemiche. Il pa-
rametro di sensitivita della variabile j si ottiene, valutata per ciascuna p-esima opzione
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la media u’ delle accelerazioni al suolo calcolate sui rami dell’albero logico caratte-

rizzati da quell’opzione, attraverso la relazione:

, max(ui )—min(ué )
A/. =2 - -

: : p=Lm, (3.4)
max(ué )+min(ué ) '

Dall’esame tra i valori A . » ottenuti per le N variabili aleatorie continue, e A']. , relativi

alle M variabili epistemiche, ¢ possibile individuare i parametri che maggiormente in-
fluenzano la risposta e per i quali ¢ opportuno approfondire le indagini, a seguito delle
quali ¢ possibile aggiornare le stime dei parametri, arrivando a definire la corrispon-
dente distribuzione di probabilita. In genere la distribuzione lognormale ¢ la piu ido-
nea, mentre per parametri limitati all’interno di un intervallo finito puo essere impie-
gata la distribuzione Beta. Nel caso in cui, per il generico parametro X, il valore me-
dio m, sia significativamente diverso rispetto a quello assunto nel modello prelimina-
re, sara necessario eseguire nuovamente 1’analisi di sensitivita, altrimenti il parametro
di sensitivita puo essere cosi aggiornato:

O
A, =A, —SXk
Xk (3.5)

dove oy rappresenta la stima della deviazione standard della variabile X;, valutata
sulla base delle indagini diagnostiche. In particolare, per quanto riguarda le proprieta
meccaniche della muratura, 1’esecuzione di indagini diagnostiche consente soprattutto
una migliore classificazione della tipologia muraria ed eventualmente una stima dei
valori medi; inoltre, considerate la difficolta di eseguire un numero statisticamente si-
gnificativo di prove e la limitata attendibilita delle prove in-situ, non si ritiene giusti-
ficato assumere valori di oy inferiori a quelli ottenibili dalle dispersioni oy, indicate

in Tabella 3.1 (G = 0.5 myx (€™ °™)). Sulla base del nuovo valore del parametro
di sensitivita A; si decide se considerare nella valutazione questo parametro come in-
certo o se assumerlo deterministico.

Le variabili che risultano dall’analisi di sensitivita come significative ma per le quali
non ¢ comunque possibile approfondire le indagini, saranno considerate come incerte
nella valutazione della sicurezza. Per quelle di natura aleatoria, i valori prima utilizza-
ti sono assunti come media e deviazione standard (tx=mxi, Oxi=sxx). Per quelle epi-
stemiche € necessario assegnare una probabilita soggettiva alle ipotesi alternative.
Infine, le variabili che influenzano in misura trascurabile la risposta non saranno ulte-
riormente investigate; nella valutazione della sicurezza si adotteranno i valori medi
stimati, per le variabili aleatorie, ed il modello o parametro ritenuto piu affidabile, per
le variabili epistemiche.

3.1.3 Indagini sperimentali

3.1.3.1 Dettagli costruttivi

Particolare attenzione deve essere prestata ai seguenti dettagli costruttivi:
o tipologia degli orizzontamenti (tecnologia costruttiva, direzioni di orditura,
stratigrafia della pavimentazione; nel caso di volte, spessore in chiave e
all’imposta, presenza di rinfianco o riempimento)
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o sistemi di collegamento verticali (scale), con particolare riferimento alla loro
rigidezza nel piano;

o tipologia della copertura (collegamenti, sistema spingente o non spingente);

o presenza di eventuali nicchie, cavita, bucature tamponate nelle pareti;

o qualita del collegamento tra le pareti verticali;

o qualita del collegamento tra orizzontamenti e pareti ed eventuale presenza ed
efficacia di cordoli di piano o di altri dispositivi di collegamento;

o esistenza di architravi strutturalmente efficienti al di sopra delle aperture;

o presenza di elementi strutturalmente efficienti atti ad eliminare le spinte even-
tualmente presenti;

o presenza di elementi, anche non strutturali, ad elevata vulnerabilita;

o presenza di catene e loro efficienza strutturale;

o tipologia della muratura (a un paramento, a due o piu paramenti, con o senza
riempimento a sacco, con o senza collegamenti trasversali, etc.), e sue carat-
teristiche costruttive (eseguita in mattoni o in pietra, regolare, irregolare,
etc.);

o tipologia delle fondazioni.

Gli approfondimenti relativi a questi fattori consentono di ridurre il numero delle
grandezze affette da incertezza epistemica (o limitarne il campo di variabilita).

3.1.3.2 Proprieta meccaniche delle murature

La caratterizzazione meccanica dei materiali ¢ finalizzata alla conoscenza dei parame-
tri di deformabilita e resistenza, necessari per la modellazione del comportamento
strutturale. Tale aspetto, per le strutture in muratura, ¢ strettamente correlato anche al
rilievo materico oltre che all’effettuazione di specifiche indagini diagnostiche. Infatti
il riconoscimento delle caratteristiche costruttive della muratura puo essere d’ausilio
per I’attribuzione di un’opportuna classe tipologica sulla base della quale potere as-
sumere dei valori di riferimento delle proprieta meccaniche, come disponibili in lette-
ratura o in documenti normativi per tipologie analoghe.

Per la caratterizzazione stocastica delle proprieta meccaniche della muratura si puo
utilizzare, come indicato in §2.3.2.1, una distribuzione di probabilita lognormale. La
Tabella 3.1 propone valori di riferimento per le principali tipologie di muratura pre-
senti nel territorio nazionale italiano (ricavati a partire da quelli proposti nella Circo-
lare Applicativa n°617, 2 Febbraio 2009, delle Norme Tecniche delle Costruzioni
2008, Tabella C8A.2.1 dell’Appendice C8A).

I valori proposti in tabella si riferiscono a valori di base relativi all’assenza del rispet-
to di alcune regole dell’arte (quali ad esempio la presenza di una buona connessione
trasversale, malta di buona qualita, etc.); il valore medio pud essere eventualmente
modificato sulla base dei coefficienti proposti nella Tabella C8A.2.2 della suddetta
Circolare, mantenendo inalterata la deviazione standard.

La caratterizzazione delle proprieta meccaniche deve essere investigata per almeno un
pannello murario rappresentativo di ogni tipologia muraria.

Una caratterizzazione affidabile delle proprieta meccaniche di resistenza e rigidezza ¢
conseguibile in generale mediante prove sperimentali di carattere distruttivo (a com-
pressione, a taglio-compressione, a taglio-diagonale) che ne consentono una caratte-
rizzazione diretta. Nell’individuazione di possibili zone di sacrificio ove realizzare
eventuali analisi distruttive si potra tener conto degli esiti della ricerca storica e delle
trasformazioni subite dal manufatto. Dato il carattere distruttivo delle succitate prove
esse andranno impiegate solo se motivate e giustificate dagli esiti delle analisi di sen-
sitivita svolte preliminarmente. Per limitare I’impatto di tali indagini, particolarmente
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utili possono essere i risultati di prove sperimentali effettuate su murature simili per
caratteristiche costruttive e appartenenti al medesimo contesto geografico.

Tabella 3.1. Valori di riferimento per le proprieta meccaniche delle diverse tipologie murarie: valori medi e
deviazione standard del logaritmo.

. L o To E G
Tipologia di muratura [N/em?] [N/em?] [MPa] [MPa]
Muratura in pietrame disordinata = 140 2.6 870 290
Ol 0.29 0.24 0.21 0.21
Muratura a conci sbozzati, con paramento di limi- 0 250 43 1230 410
tato spessore e nucleo interno o 0.20 0.19 0.17 0.17
Muratura in pietra a spacco con buona tessitura = 320 6.5 1740 280
Ol 0.19 0.14 0.14 0.14
Muratura a conci di pietra tenera = 190 33 1080 360
Ol 0.27 0.20 0.17 0.17
Muratura a blocchi lapidei squadrati = 700 10.5 2800 860
Ol 0.14 0.14 0.14 0.09
Muratura in mattoni pieni e malta di calce = 320 7.6 1500 300
Ol 0.26 0.21 0.20 0.20
Muratura in mattoni semipieni con malta cementi- U 650 28.0 4550 1138
zia (es. doppio UNI foratura < 40%) o, 0.24 0.14 0.24 0.24
Muratura in blocchi laterizi semipieni (perc. fora- 1} 500 35.0 4500 1350
tura < 45%) Ol 0.20 0.14 0.20 0.20
Muratura in blocchi semipieni con giunti verticali 1) 350 11.5 3150 945
a secco (perc. foratura < 45%) o 0.14 0.13 0.14 0.14
Muratura in blocchi di calcestruzzo o argilla U 175 11.0 1400 350
espansa (perc. foratura tra 45% e 65%) o, 0.14 0.14 0.14 0.14
Muratura in blocchi di calcestruzzo semipieni p 370 21.0 2960 740
(perc. foratura < 45%) O 0.19 0.14 0.19 0.19
fm: resistenza a compressione della muratura; Ty: resistenza a taglio della muratura; E: modulo di elasticita
normale; G: modulo di elasticita tangenziale

Il numero di prove che si potra eseguire su una tipologia muraria omogenea sara ge-
neralmente molto limitato e non consentira una trattazione statistica dei risultati.
L’interpretazione dei risultati va pertanto ricondotta a un giudizio sintetico, nella qua-
le possa assumere significato anche 1’impiego di un solo dato sperimentale.

L’uso sistematico di prove non distruttive o debolmente distruttive (prove sclerome-
triche, prove soniche, martinetto piatto doppio) ¢ fondamentale per valutare I’effettiva
omogeneita delle caratteristiche di una data tipologia muraria all’interno della costru-
zione.

3.2 Criteri di modellazione

Per edificio in muratura si intende una costruzione costituita da pareti murarie (assi-
milabili ad elementi dotati di spessore piccolo rispetto alle dimensioni nel piano della
parete) ed eventualmente da pilastri murari, collegati da orizzontamenti (solai inter-
medi e copertura) di diversa natura e materiale (volte; solai lignei, in ferro-laterizio o
in cemento armato). Non sono esplicitamente trattati in questo paragrafo altre tipolo-
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gie di costruzioni esistenti in muratura (torri, chiese, fortificazioni, mura urbiche,
ecc.).

Gli elementi murari, oltre a portare i carichi verticali devono sopportare le azioni si-
smiche orizzontali. Gli orizzontamenti hanno la funzione di collegare tra loro gli ele-
menti verticali e, in funzione della loro rigidezza, ridistribuire eventualmente le azioni
sismiche tra le diverse pareti.

I meccanismi di danno osservati negli edifici in muratura possono essere ricondotti a
due categorie: meccanismi di primo e di secondo modo.

Generalmente si trascurano i fenomeni di interazione tra le due classi di comporta-
mento.

3.2.1 Risposta globale: modelli continui, a pannelli e a telaio equivalente

Nel caso in cui siano prevenuti i meccanismi locali si realizza un comportamento glo-
bale e I’edificio sopporta la totalita delle azioni sismiche orizzontali sfruttando princi-
palmente la resistenza delle pareti nel proprio piano. Il modello dell’intera costruzione
¢ costituito da pareti collegate tra loro (ammorsamenti) e attraverso orizzontamenti
dotati di rigidezza nel piano. L’uso esclusivo di modelli che considerano I’infinita ri-
gidezza dei diaframmi orizzontali ¢ giustificato solo quando le indagini diagnostiche
supportano effettivamente tale ipotesi. La verifica dell’edificio attraverso un’analisi
separata di ciascuna parete diviene necessaria quando gli orizzontamenti posseggono
rigidezza nel piano trascurabile. I suddetti approcci di modellazione costituiscono due
casi limite che possono essere utilizzati, in assenza di modelli piu accurati ed affidabi-
li, come opzioni alternative nell’ambito di una stima dell’incertezza epistemica di
modello.

La modellazione della parete nel proprio piano puo essere eseguita con diversi model-
li non lineari, purche in grado di cogliere il degrado di rigidezza, la resistenza alle
azioni orizzontali ed il suo progressivo degrado fino al collasso. Ad esempio ¢ possi-
bile usare metodi ad elementi finiti, discretizzando la parete attraverso elementi solidi
o piani dotati di legami costitutivi in grado di descrivere il comportamento della mu-
ratura come materiale continuo equivalente (Rots 1991, Lourenco et al. 1995, Lou-
renco et al. 2006, Calderini and Lagomarsino 2008), o modelli che discretizzano la
parete attraverso macroelementi (pannelli), dotati di caratteristiche equivalenti a quel-
le di una macro-porzione di parete e collegati con molle o interfacce opportune (Calio
etal. 2012).

Un criterio di modellazione ampiamente utilizzato, diffusamente descritto nel seguito,
¢ quello che porta a riconoscere nella parete elementi strutturali verticali (maschi mu-
rari) e orizzontali (fasce di piano), collegati attraverso porzioni di dimensione finita
(nodi), assunte rigide e resistenti (Magenes e Della Fontana 1998, Chen et al. 2008,
Belmouden e Lestuzzi 2009, Grande et al. 2011, Lagomarsino et al. 2013). In questo
modo viene a costituirsi un telaio equivalente (Fig. 3-1).

Marques e Lourenco (2011) hanno confrontato i risultati forniti da diversi modelli a
telaio equivalente. L’attendibilita di questo approccio di modellazione ¢ stata anche
discussa attraverso un confronto con i risultati ottenuti da modelli ad elementi finiti
(Calderini et al. 2012). Tale approccio non necessariamente richiede 1’uso di pro-
grammi dedicati, ma puo essere implementato su programmi ad elementi finiti di tipo
general purpose (Kappos et al. 2002, Salonikos et al. 2003, Pasticier et al. 2008). Non
si puo poi trascurare il fatto che 1’approccio a telaio equivalente risulta anche una va-
lida possibilita per la modellazione degli edifici misti muratura-c.a. , come mostrato in
(Cattari e Lagomarsino 2013).
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Fig. 3-1. Idealizzazione attraverso il telaio equivalente di una parete in muratura

L’aspetto piu significativo delle modellazioni agli elementi finiti, a macroelementi o a
telaio equivalente ¢ che non sono predefiniti i meccanismi di collasso, diversamente
da quanto avviene nel caso dei due modelli semplificati spesso adottati in ambito
normativo:

a) Fasce forti-maschi deboli (denominato anche POR): considera le fasce infini-
tamente rigide e resistenti, concentrando la deformazione ed il danno nei ma-
schi murari;

b) Fasce deboli-maschi forti (denominato anche modello a mensole); considera le
fasce come semplici bielle in grado di accoppiare solo gli spostamenti orizzon-
tali dei maschi murari.

Il primo modello porta ad una sovrastima della rigidezza e della resistenza, con ridotte
capacita di spostamento; il secondo sottostima, spesso in misura considerevole, la re-
sistenza, a vantaggio pero della capacita di spostamento. Tali modelli possono costi-
tuire un utile riferimento in presenza di incertezze nella conoscenza costruttiva
dell’edificio, per le analisi di sensitivita o come possibili alternative nella tecnica
dell’albero logico.

Le singole pareti sono quindi assemblate in modelli 3D. Al riguardo sono possibili di-
verse strategie di modellazione: a) considerare per ciascun nodo 6 gradi di liberta
(g.d.L.), attribuendo alla parete una modesta rigidezza fuori dal piano; b) condensare i
gradi di liberta, conservando solo 3 g.d.l. per i nodi che appartengono ad una sola pa-
rete e 5 g.d.1. per quelli all’intersezione tra due o piu pareti (in virtu dell’assenza di ri-
gidezza fuori dal piano della parete, la rotazione intorno all’asse verticale non ¢ con-
siderata). Nel caso di un ammorsamento non perfetto tra le pareti ¢ possibile accop-
piare solo alcuni g.d.l. o disporre elementi trave di adeguata rigidezza.

Gli orizzontamenti sono considerati come elementi piani irrigidenti, da cui dipende la
distribuzione delle azioni sismiche tra le pareti. In genere il comportamento fuori dal
piano degli orizzontamenti non ¢ esplicitamente modellato, in quanto non significati-
vo sulla risposta sismica globale, essendo trascurata la risposta fuori dal piano delle
pareti. L’ipotesi di solaio infinitamente rigido nel proprio piano ¢ ammissibile nel ca-
so di solai in cemento armato (anche alleggeriti) o in solai in acciaio o legno, purche
dotati di soletta collaborante di adeguato spessore e ben collegata. Nel caso degli
orizzontamenti tradizionali per gli edifici in muratura antichi (solai lignei a semplice o
doppia orditura, con tavolato o pianelle; putrelle metalliche e voltine in laterizio; volte
in pietra o in laterizio) ¢ invece necessario considerare nel modello la loro deformabi-
lita nel piano orizzontale, oltre che eventualmente valori limite di resistenza e drift.
Espressioni per il calcolo della rigidezza al variare di diverse tipologie sono ad esem-
pio proposte in ASCE/SEI 41/06, NZSEE 2006.
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Nei successivi paragrafi sono introdotti alcuni possibili criteri di resistenza per gli
elementi che definiscono il modello a telaio equivalente di un edificio in muratura, in
particolare i maschi verticali e le fasce di piano. I legami costitutivi di questi elementi
sono espressi in termini di caratteristiche di sollecitazione (N, V, M) e grandezze ge-
neralizzate di deformazione (spostamento e rotazione all’estremita dell’elemento).
Nel caso di adozione di modelli continui, ad esempio ad elementi finiti con discretiz-
zazione attraverso elementi bidimensionali o solidi, le condizioni limite di resistenza
della parete derivano dalla risposta puntuale del materiale muratura, attraverso oppor-
tuni legami costitutivi, con degrado della rigidezza e della resistenza. Le indicazioni
contenute nei successivi §3.2.1.1 e §3.2.1.2 non sono quindi necessarie. Particolare
attenzione si dovra porre in questo caso ai seguenti aspetti: 1) dipendenza della rispo-
sta dalla discretizzazione; ii) convergenza della soluzione; iii) disponibilita di algo-
ritmi in grado di cogliere la risposta in fase softening nell’ambito di un’analisi pusho-
ver, ovvero di un’analisi incrementale con distribuzione di forze controllata. Si segna-
la che anche nel caso di analisi con modelli al continuo ¢ tuttavia necessario definire a
posteriori grandezze generalizzate di deformazione, come successivamente precisato
al §3.3.1, per la quantificazione degli stati limite, che richiede la valutazione della de-
formazione angolare dei pannelli (drif?).

3.2.1.1 Modelli di elemento maschio

Nel modello a telaio equivalente la formulazione costitutiva dell’elemento maschio
murario verticale ha 1’obiettivo di rappresentare attraverso variabili generalizzate di
sollecitazione e spostamento alle estremitd una complessa varieta di comportamenti,
quali ad esempio: la rottura a taglio per fessurazione diagonale, la parzializzazione
delle sezioni di estremita per pressoflessione con schiacciamento, I’accoppiamento tra
spostamento assiale e rotazione in presenza di pressoflessione, la diversa risposta ci-
clica isteretica in relazione alle modalita di rottura. Esistono diverse formulazioni di
macroelementi che, su base meccanica o fenomenologica, sono in grado di rappresen-
tare molti di questi fenomeni della risposta attraverso opportune variabili interne.

Il modello piu semplice, che coglie buona parte degli aspetti sopra elencati, ¢ quello
di trave non lineare, con legame costitutivo rappresentato in termini di taglio e drift, 1
cui parametri sono cosi definiti:

a) la rigidezza elastica ¢ quella della trave deformabile a taglio di sezione pari a
quella del maschio murario (si usano in genere moduli elastici ridotti, detti
fessurati, per meglio rappresentare con un tratto lineare la risposta non lineare
del pannello reale fino al raggiungimento del limite di resistenza);

b) la resistenza a taglio ¢ valutata attraverso opportuni criteri di resistenza, in
funzione delle caratteristiche meccaniche della muratura, della geometria del
pannello e dello stato di sollecitazione;

c¢) il comportamento post-picco risulta fragile o duttile in funzione della modalita
di rottura (taglio o pressoflessione) e puo essere modellato con diversi gradi di
dettaglio; I’approccio piu semplice considera un ramo costante a duttilita limi-
tata, la cui estensione ¢ definita da un valore limite del drift, seguito da un bru-
sco azzeramento della resistenza; modelli piu accurati possono descrivere il
progressivo degrado di resistenza, ad esempio attraverso tratti a taglio costante
e parziali cadute;

d) larisposta ciclica isteretica ¢ diversificata in funzione della modalita di rottura
e del livello di deformazione raggiunto.

Il dominio di resistenza del maschio murario nel piano N-V ¢ fornito dall’inviluppo
dei due criteri che identificano la rottura all’estremita per pressoflessione e quella al
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centro del pannello per taglio. Nel seguito sono suggerite alcune formulazioni, desun-
te dalla letteratura scientifica e da alcuni documenti normativi, ma non ¢ escluso il ri-
corso ad altri criteri purché di comprovata validita.

Per la pressoflessione, considerando la muratura non reagente a trazione ed una op-
portuna distribuzione non lineare delle tensioni di compressione, nel caso di un ma-
schio di sezione rettangolare, il momento ultimo M, ad una estremita puo essere cal-
colato come:

> o
M, =05l too(l—o. 0 )

85/ (3.6)

dove: [ e t sono rispettivamente la lunghezza e lo spessore del maschio; 6 ¢ la tensio-
ne normale media, riferita all’area totale della sezione; f,, ¢ la resistenza a compres-
sione media della muratura. Nota la luce di taglio 4’, distanza tra la sezione di estre-
mita ed il punto della trave con momento nullo, il taglio ultimo a pressoflessione vale:

M

= f
VPf - hi)

(3.7)

Per la rottura a taglio € opportuno scegliere il criterio di resistenza in relazione alla ti-
pologia muraria.
Nel caso di murature in pietra irregolari, a lisca-pesce o quando, anche in presenza di
tessitura, 1 blocchi sono piu deboli della malta, la risposta tende ad essere isotropa e la
rottura si verifica con una fessurazione diagonale, al raggiungimento di un valore li-
mite di resistenza a trazione. La resistenza a taglio ¢ fornita dall’espressione (TurnSek
e Cadovi¢ 1970, Turnsek e Sheppard 1980):

v =lt% 149 _ 1%

t

OO
1.57,

1+

(3.8)

dove: b ¢ un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi nella sezione,
dipendente dalla snellezza del pannello (b=h/l, comunque non superiore a 1.5 ¢ non
inferiore a 1, dove h ¢ l'altezza del pannello); f; e Ty sono, rispettivamente, le resisten-
ze medie a trazione per fessurazione diagonale e a taglio (f; =1.5 Ty). Nel caso in cui f;
sia desunto da prove di compressione diagonale, questo ¢ assunto pari al carico dia-
gonale di rottura diviso per due volte la sezione media del pannello sperimentato.

Nel caso di murature dotate di tessitura, ovvero costituite da blocchi sufficientemente
regolari, e con malta piu debole rispetto a questi, la rottura a taglio si verifica con un
meccanismo a scaletta. E questo il caso della muratura in mattoni pieni e malta di cal-
ce, della muratura in pietra a conci squadrati o sbozzati, della muratura in conci di
pietra tenera con malta di caratteristiche scadenti; tale modalita di rottura si verifica
anche nella muratura di pietre a spacco, purché di forma allungata e ben ammorsate
tra loro. La resistenza a taglio puo essere ottenuta dalla relazione:

v =27

t b vm0

+ﬁo'0)SV

t,lim

(3.9)

dove: JN’W , ¢ la resistenza media a taglio della muratura, legata alla coesione del giun-
to di malta (f,,0) e alla tessitura; /¢ un coefficiente di attrito equivalente, funzione

del coefficiente di attrito sul giunto (u) e della tessitura (per murature a blocchi squa-
drati o in mattoni si assume in genere i =0.4; valori piu bassi, fino a 0.2, sono sugge-
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riti per murature in conci sbozzati e poco regolari); V;, ¢ un valore limite legato alla
rottura dei blocchi (stimabile ad esempio come un’opportuna frazione della resistenza
a compressione dei blocchi). Questo criterio deriva da quello proposto da Mann e
Muller (1980), generalizzato in modo da considerare le diverse geometrie del pannel-
lo, attraverso il coefficiente b. In alternativa alla limitazione convenzionale V7, la
rottura dei blocchi puo essere esplicitamente tenuta in conto attraverso il seguente cri-
terio di resistenza (Mann a Muller 1980):

= lt& 1+ﬁ

t,lim _Zz:s f;ﬂ (3'10)

dove: f, ¢ la resistenza a trazione del blocco.

11 drift dell’elemento ¢ definito come somma della deformazione flessionale e di quel-
la a taglio. Esso puo essere valutato alle due estremita del pannello, facendo riferi-
mento al punto di flesso, attraverso le seguenti espressioni (Figura 3-2):

91’ -, - . _,”0

. (3.11)
0.=¢ - J
J J h—h

dove: @; e ¢; sono le rotazioni dei nodi i e j; u; e u; sono rispettivamente gli sposta-
menti trasversali dei due nodi; 4 ¢ I’altezza dell’elemento e /4’ la luce di taglio.

P71

Fig. 3-2. Definizione delle grandezze utili al calcolo del drift secondo la (3.10)

In alternativa possono essere adottate formulazioni che considerano un drift medio del
pannello, ad esempio fornito dall’espressione:

@; +(pj + ”j —U;
2 h (3.12)

Nel caso di rottura a pressoflessione ed in presenza di bassi valori dello sforzo norma-
le, il comportamento ¢ caratterizzato da una maggiore duttilita, sia perché il pannello
risulta in grado di sopportare valori maggiori del drift, sia perché la perdita di resi-
stenza ¢ minima e si realizza a causa della plasticizzazione negli spigoli e di effetti di
nonlinearita geometrica.

0:
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Nel caso invece di rottura a taglio il comportamento ¢ di tipo fragile, con valori piu
contenuti del drift e significative cadute di resistenza.

E possibile individuare sulle curve taglio-drift (V-6) tre livelli di danno: grave (3),
molto grave (4) e collasso (5), indicati con le sigle DL3, DL4 e DL5 in Fig. 3-3; essi
fanno riferimento ai gradi di danno usati nelle moderne scale macrosismiche (EMS98,
Gruntal 1998). Valori del drift corrispondenti ai primi due livelli di danno sono sug-
geriti dalle norme nazionali ed internazionali. Il livello di danno 5 corrisponde alla si-
tuazione nella quale il maschio murario perde anche la capacita di sopportare il carico
assiale N (nei modelli a telaio equivalente in genere I’elemento viene trasformato in
una biella, ma raggiunto tale limite la struttura deve essere considerata collassata).

A titolo di esempio, si propongono nel seguito legami costitutivi multilineari, rappre-
sentati in forma adimensionalizzata in Fig. 3-3, sufficientemente accurati per la valu-
tazione della risposta globale e di facile implementazione in codici di calcolo a telaio
equivalente. La Tabella 3.2 riporta intervalli indicativi per 1 valori del drift, suggeriti
per le diverse modalita di rottura. Tali valori, che rappresentano lo stato dell’arte, so-
no tuttavia basati su un numero di prove sperimentali ancora insufficiente per una
completa validazione, specie per alcune tipologie murarie e condizioni di sollecitazio-
ne.

5 14— —. S 1 4 P
§ 038 | |—.- § 08 - L.
06 DL4 DL5 06 - o
04 | 04 DL4
o | o ?LS
0 w w w w w w 0
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 0 01 02 03 04 05 06 07
Drift [%] Drift [%]

Fig. 3-3. Legami costitutivi taglio-drift per maschi murari: rottura a pressoflessione (sinistra) e rottura a
taglio (destra).

Tabella 3.2. Intervalli indicativi dei valori del drift e della resistenza residua per i diversi stati di danno.

Drift (%) Resistenza residua

danno 3 4 5 34 4—5
pressoflessione | 0.4+08 | 0.8+12 | 1.2+1.8 1.0 0.8+0.9
taglio 025+04] 04+06 | 0.6+09 | 0.6+0.8 | 0.25+0.6

L’osservazione sperimentale, sia in laboratorio che sul campo, mostra che spesso i
due meccanismi di rottura interagiscono, quando la differenza tra i due valori limite
Vyre V; ¢ limitata (ad esempio la rottura a taglio nel centro del pannello si verifica in
presenza di significative parzializzazioni alle estremita); in questi casi anche i valori
del drift associato ai diversi livelli di danno risultano intermedi. Questi meccanismi
misti possono essere considerati definendo un legame costitutivo caratterizzato da va-
lori del drift 0;, associato ai diversi livelli di danno (i=3,5), in funzione del rapporto
V,/V; attraverso la seguente relazione:

0, V, 1V, <095

0,=1 6,,-4(6,,-6,)(V,/V,-095) 095sV,/V,s12  (3.13)

0 V, 1V.>12

it
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Analogamente possono essere definite le resistenze residue nei diversi tratti della cur-
va.

3.2.1.2 Modelli di elemento fascia di piano

Il comportamento delle fasce di piano ¢ stato sperimentato in modo sistematico solo
di recente e presenta caratteristiche diverse rispetto al maschio murario verticale, per
diverse ragioni: 1) la tessitura muraria ¢ ruotata di 90° rispetto all’asse dell’elemento;
2) alle estremita ¢ presente un ingranamento invece che un giunto continuo; 3) nor-
malmente la fascia ¢ sorretta da un architrave (ad arco, in pietra, legno, acciaio o c.a.),
che introduce una ulteriore resistenza; 4) talvolta altri elementi (cordoli, catene) sono
accoppiati alla fascia.

In assenza di macroelementi specifici, formulati su base meccanica o fenomenologica,
¢ possibile ricorrere ad un modello di trave non lineare, con legge costitutiva opportu-
na in termini di variabili generalizzate di sollecitazione e spostamento alle estremita.
La presenza di un architrave strutturalmente efficace ¢ condizione imprescindibile per
potere includere le fasce nel modello a telaio equivalente, in quanto previene il crollo
per carichi verticali; il suo contributo alla resistenza a taglio e flessione pud even-
tualmente essere esplicitamente modellato.

I criteri di resistenza proposti nel seguito, che non hanno carattere vincolante per
I’applicazione dei metodi di verifica proposti in questo documento, si riferiscono
esclusivamente al contributo offerto dalla fascia muraria.

Per la pressoflessione, diversamente dal caso dei maschi, il dominio di resistenza puo
essere calcolato confidando nella resistenza a trazione (f;) che si genera alle estremita
per effetto dell’ingranamento con le porzioni di muratura adiacenti. I meccanismi di
rottura possono coinvolgere la crisi per trazione del mattone (fi;») 0 per scorrimento
lungo 1 giunti orizzontali (fi.); la resistenza a trazione orizzontale ¢ quindi data
dall’espressione (Cattari e Lagomarsino 2008):

ftf = min(f,f,b;f,f,g) = min(%;fvmo + /,taygb)
(3.14)

dove: o, ¢ la tensione normale media agente sui giunti orizzontali nella sezione
d’estremita (in assenza di valutazioni piu accurate, essa puo essere stimata come una
frazione, cautelativamente assunta pari a 0.5, della tensione normale media oy agente
nei maschi adiacenti); .0 € la coesione del giunto di malta (che cautelativamente puo
essere trascurata); ¢ ¢ un coefficiente di ingranamento murario (nel caso di murature
in mattoni o blocchi regolari ¢=a/2b, dove a e b sono la larghezza e ’altezza del bloc-
co rispettivamente). Stimata la resistenza a trazione della fascia fy, il dominio di resi-
stenza a pressoflessione M-N puo essere calcolato ipotizzando la conservazione della
sezione piana ed un legame tensione-deformazione elastico-plastico a duttilita con-
trollata in trazione e compressione (per la resistenza a compressione si dovra valutare
quella in direzione orizzontale f,,,, usualmente inferiore a quella in direzione vertica-
le).

Per la rottura a taglio possono essere assunti i criteri di resistenza introdotti al §3.2.1.1
in relazione alle diverse tipologie murarie.

Il valore dello sforzo normale N agente sulla fascia (dal quale dipende la sua resisten-
za) non sempre ¢ valutabile in misura attendibile dal modello a telaio equivalente, per
diverse ragioni: a) la presenza di solai rigidi; b) la modalita di applicazione delle forze
orizzontali; ¢) la non corretta modellazione dell’interazione tra fascia ed elementi
orizzontali resistenti a trazione. Usualmente i valori di N sono comunque piuttosto
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modesti. E quindi opportuno mettere in conto il contributo alla resistenza della fascia
fornito dalla forza normale agente solo se il modello di calcolo fornisce una stima af-
fidabile, viceversa: 1) nel caso in cui non siano accoppiati altri elementi resistenti a
trazione, la resistenza della fascia ¢ valutata assumendo N=0; 2) nel caso sia presente
un elemento resistente a trazione, sara stimato un valore massimo dello sforzo norma-
le (Nmax) che si ritiene potrebbe svilupparsi nella fascia.

Raggiunto il valore limite di resistenza, le fasce possono presentare una fase di degra-
do della resistenza (softening) anche molto piu accentuata rispetto a quella dei maschi.
La tipologia di architrave e la presenza di un eventuale elemento resistente a trazione
accoppiato alla fascia determinano la sua maggiore o minore duttilita (Fig. 3-4). Nel
caso di fasce sorrette da un arco in muratura il comportamento ¢ molto fragile, carat-
terizzato da una duttilita molto limitata e con valori della resistenza residua decisa-
mente modesti (Fig. 3-4a); la presenza di una catena aumenta marginalmente la dutti-
lita. Nel caso di architravi in legno, acciaio o c.a. si ha una maggiore duttilitd prima
della caduta di resistenza, la quale risulta essere piu contenuta rispetto al caso
dell’arco (Fig. 3-4b); la presenza di un altro elemento resistente a trazione aumenta la
duttilita e, se questo ¢ un cordolo, pud portare ad un ramo incrudente della risposta
(Fig. 3-4c).

Analogamente al caso dei maschi, ¢ possibile individuare sulla curva taglio-drift cre-
scenti livelli di danno (3) grave, 4) molto grave, 5) collasso); essi possono essere as-
sociati sia alla rottura della porzione muraria della fascia che alla perdita di efficienza
dell’elemento architrave (come nel caso dell’arco).

1 5 51 .
1 > —
08 [ § 08 | > o8 Dll_i
0,6 06 0,6 o -
0 0 " [1L5
DI+5
0 1 2 3 4

Drift[%]

DL4

0 0,5 1 15 2

2 2,5
Drift[%]
Drift [%]

(a) (b) (©)
Fig. 3-4. Legami costitutivi taglio-drift per fasce murarie: a) fascia sorretta da arco in muratura; b) archi-
trave in legno, acciaio o c.a.; ¢) architrave accoppiato ad elemento resistente a trazione.

La Tabella 3.3 riporta intervalli indicativi per i valori del drift e di resistenza residua. I
valori di resistenza residua devono essere intesi come puramente indicativi: stime piu
accurate possono essere effettuate nel caso specifico sulla base di criteri semplificati a
base meccanica (Beyer 2012). In generale, le evidenze sperimentali suggeriscono va-
lori di drift significativamente piu elevati rispetto a quelli riscontrati per i maschi
(Beyer e Dazio 2012, Gattesco et al. 2008, Graziotti et al. 2011).

Tabella 3.3 Intervalli indicativi del valore del drift e della resistenza residua per i diversi stati di danno.

danno Drift (%) Resistenza residua
3 4 5 354 | 455

Architrave senza 1) 6 60 1 0.80+1.20 | 1.80+2.20 | 0.40 + 0.60
catena/cordolo
Architrave con 0.80+1.20 | 1.60+2.00 | 2.40+2.60 | 1.00 0.60 = 0.80
catena/cordolo
Arco 0.15+025 | 0.45+0.75 | 1.20+2.00 | 0.30 = 0.50
A

feo con 020+040 | 0.50+0.80 | 1.40+2.40 | 1.00 0.40 = 0.60
catena

33




CNR-DT 212/2013

3.2.1.3 Modelli di solaio

Nel caso di edifici a molti piani e dotati di pareti flessibili nel proprio piano possono
nascere nei solai deformazioni angolari significative, tali da produrre condizioni di
rottura duttile o fragile. In particolare quest’ultimo caso si verifica in presenza di oriz-
zontamenti voltati di limitato spessore. Il modello a telaio equivalente puo prevedere
una modellazione non lineare degli orizzontamenti con controllo della loro deforma-
zione angolare nel piano orizzontale.

La letteratura ¢ al momento carente di dati sperimentali al riguardo.

3.2.1.4 Cordoli e catene

Cordoli e catene possono essere introdotti nel modello a telaio equivalente.

Queste ultime hanno la funzione di incrementare la resistenza delle fasce, grazie allo
stato di compressione orizzontale conseguente allo stato di presollecitazione iniziale e
all’incremento dello stesso che si verifica a seguito dell’apertura di lesioni.
Quest’ultimo effetto non ¢ colto dal modello nel caso in cui si utilizzi per le fasce un
elemento trave non lineare, che non considera I’accoppiamento tra componente assia-
le e flessionale; in questo caso il modello a telaio equivalente conduce ad una stima a
favore di sicurezza.

Una rigorosa modellazione dei cordoli richiederebbe lo sviluppo di elementi accop-
piati fascia-cordolo, caratterizzati da rigidezza e criteri di resistenza opportuni; tutta-
via la letteratura sull’argomento & molto limitata. E tuttavia possibile aggiungere al
telaio equivalente i cordoli come travi nonlineari indipendenti dalla fascia e sempli-
cemente collegate agli stessi nodi. La porzione deformabile del cordolo puo essere in-
termedia tra la lunghezza della fascia e la distanza tra i nodi (alcune simulazioni di da-
ti sperimentali hanno mostrato che la prima soluzione puo fornire risultati piu che ac-
cettabili).

3.2.1.5 Analisi statica non lineare

La determinazione della risposta sismica di un edificio in muratura attraverso 1’analisi
statica non lineare e 1’uso di spettri di risposta deve consentire di valutare il raggiun-
gimento dei diversi SL tenendo conto della contemporanea presenza dell’eccitazione
secondo due componenti ortogonali e del possibile contributo dei diversi modi di vi-
brazione. Quanto previsto dalla procedura relativa al Metodo C (§2.6.4) si riferisce
sempre alla risposta complessiva dell’edificio nei riguardi di una pericolosita che con-
sidera entrambe le componenti del moto sismico.

Quando ci si riferisce ad edifici in muratura ordinari e dotati di solai sufficientemente
rigidi, il numero di modi caratterizzati da una percentuale di massa partecipante signi-
ficativa sono pochi. Se il numero di piani ¢ limitato (caso frequente negli edifici in
muratura) e ’edificio ¢ regolare in altezza, ¢ possibile assumere come riferimento la
sola risposta sul 1° modo in ciascuna direzione. Infine, se la costruzione ¢ regolare in
pianta, i primi modi secondo due direzioni ortogonali sono sostanzialmente disaccop-
piati (assenza di significativi effetti torsionali). In questi casi la verifica si riduce a
calcolare la risposta indipendentemente secondo due direzioni ortogonali, consideran-
do come eccitazione solo quella nella direzione di verifica. Siccome i modelli a telaio
equivalente adottati considerano la sola risposta nel piano delle pareti, senza tener
conto dell’interazione con 1 meccanismi fuori dal piano, la sicurezza sismica nei ri-
guardi di ciascuno SL ¢ definita dal maggiore tra i valori della frequenza media annua
di superamento Ag; ottenuti nelle due direzioni.

Nel caso in cui per un dato modo siano presenti effetti torsionali, ovvero quando il
rapporto tra i coefficienti di partecipazione nella direzione ortogonale e in quella se-
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condo la quale si esegue la verifica sia, in valore assoluto, maggiore del 10%, ¢ neces-
sario procedere alla combinazione degli effetti prodotti dalle due componenti del mo-
to sismico.

Inoltre, quando la massa partecipante sul 1° modo in una data direzione non raggiun-
ge il 75% della massa totale ¢ necessario considerare il contributo dei modi superiori,
distinguendo tra i seguenti casi:

a) Se 1 modi superiori dotati di massa partecipante significativa, necessari per
raggiungere complessivamente almeno il 75% della massa totale, hanno fre-
quenze sufficientemente vicine tra loro (ad esempio un rapporto tra la minima
e la massima superiore a 0.70) e non presentano sulle singole pareti inversione
del segno degli spostamenti orizzontali ai diversi piani, le distribuzioni di for-
ze modali possono essere combinate con opportune regole (CQC, in presenza
di modi con frequenze vicine, o SRSS), arrivando cosi a definire la distribu-
zione di forze con la quale eseguire un’unica analisi statica non lineare. Questa
situazione si verifica in presenza di solai flessibili o in edifici estesi e articolati
in pianta, per i quali gli orizzontamenti non sono in grado di garantire un per-
fetto accoppiamento tra le diverse pareti..

b) Se i modi superiori che ¢ necessario prendere in considerazione presentano
sulle singole pareti inversione del segno degli spostamenti orizzontali ai diver-
si piani ¢ necessario procedere ad una analisi statica non lineare multi-modale,
ovvero eseguire distinte analisi di spinta con le distribuzioni di forza corri-
spondenti ai diversi modi di vibrazione e combinare opportunamente gli effet-
ti. E” questo il caso di edifici alti o irregolari in altezza.

In tutti questi casi la definizione delle variabili Y, risulta pit complessa rispetto a
quanto successivamente indicato al §3.3.1. In Appendice A.6 ¢ delineata la procedura
da seguire.

3.2.1.6 Smorzamento

Le costruzioni in muratura sono caratterizzate da una significativa dissipazione ciclica
isteretica, che si aggiunge in fase non lineare alla dissipazione viscosa sempre presen-
te (usualmente assunta pari al 5%). La simulazione dei meccanismi dissipativi viene
eseguita diversamente a seconda del metodo di valutazione adottato.

Nel caso si adotti il metodo A (§2.6.2), i legami costitutivi degli elementi (in partico-
lare maschi e fasce) devono essere formulati in ambito ciclico per poter valutare la ri-
sposta sismica attraverso una analisi dinamica incrementale dell’intero modello della
costruzione.

Nel caso si adotti il metodo B (§2.6.3) il legame costitutivo isteretico dell’oscillatore
equivalente puo essere desunto da analisi statiche nonlineari (pushover) cicliche, adot-
tando diverse distribuzioni di forze, nel caso i legami costitutivi di elemento siano ci-
clici, o sulla base di considerazioni qualitative legate ai meccanismi di danneggiamen-
to dominanti. La forma dei cicli nel sistema equivalente ad un grado di liberta assume
infatti alcune caratteristiche ricorrenti:

a) nel caso in cui siano prevalenti i meccanismi di rottura a taglio, la curva di ca-
pacita presenta un progressivo degrado della resistenza e cicli dissipativi piut-
tosto ampi, legati alla presenza dell’attrito che si genera in presenza di scorri-
mento sui giunti di malta;

b) in presenza di prevalenti rotture per pressoflessione, la curva di capacita mo-
stra una maggiore duttilita e cicli dissipativi piu stretti (la cui forma ¢ denomi-
nata “a bandiera”), vicini ad un comportamento di tipo elastico non lineare;
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c) in entrambi i casi I’entita della dissipazione cresce con la diffusione del dan-
neggiamento nella costruzione, in particolare quando questo si localizza nelle
fasce ed il sistema ¢ in grado di impegnare il maggior numero possibile di pa-
reti.

Infine, nel caso si adotti il metodo C (§2.6.4), in particolare valutando la domanda di
spostamento O con il metodo degli spettri di risposta sovrasmorzati, ¢ sufficiente di-
sporre della legge che esprime lo smorzamento in funzione dello spostamento
dell’oscillatore equivalente , o della duttilita richiesta &/3, quando la curva di capaci-
ta ¢ ricondotta ad una legge multilineare (9, ¢ lo spostamento al termine ramo elastico
equivalente). Questa legge puo essere ricavata dai risultati di un’analisi pushover ci-
clica (se disponibile) o attraverso la seguente relazione:

3 §<6

y

E=t+ = (1)

E+¢ 1—(%) 0>6,

dove: &, e & sono rispettivamente lo smorzamento viscoso e quello isteretico, { € lo
smorzamento isteretico massimo, che dipende dalla forma dei cicli, e K ¢ un coeftfi-
ciente che regola la rapidita con la quale lo smorzamento cresce con lo spostamento
(la Tabella 3.4 propone possibili intervalli per i due parametri).

Tabella 3.4. Intervalli di riferimento di { e x per la determinazione dello smorzamento isteretico.

Taglio Pressoflessione
(Takeda “ampio”) (Takeda “stretto”) (“‘a bandiera”)
4 0.25 +0.45 0.15+0.35 0.06 +0.20
K 0.40 + 0.60 0.50 + 0.80 0.80 = 10

Per I’applicazione del Metodo C, nel caso di uso degli spettri sosvrasmorzati, ¢ co-
munque sufficiente la definizione dello smorzamento equivalente in corrispondenza
dei tre stati limite, che pud essere stimato da analisi pushover cicliche e che non deve
necessariamente seguire un andamento rappresentabile con la (3.12).

3.2.2 Risposta locale: modelli ad elementi distinti 0 a macro-blocchi

I meccanismi di risposta delle pareti murarie per azioni fuori dal piano comportano in
genere un collasso per perdita di equilibrio, riconducibile a cinematismi di blocchi
murari che possono essere considerati rigidi. Gli ammorsamenti tra le pareti (nei can-
tonali e nei martelli) ed i collegamenti attraverso catene, cordoli o solai tendono a li-
mitare 1’occorrenza di questi meccanismi in porzioni limitate. Per tali ragioni essi
vengono anche chiamati meccanismi locali ed 1 modelli meccanici fanno riferimento
alle sole porzioni della costruzione interessate dal cinematismo.

L’identificazione e analisi dei meccanismi locali pud essere eseguita con modelli ad
elementi distinti (de Felice e Giannini 2001) o attraverso procedure di analisi limite
basate sulla programmazione lineare e la discretizzazione in blocchi rigidi (Baggio e
Trovalusci 1998, Ordunia e Lourengo 2005, Portioli et al. 2013) o elementi omogenei
equivalenti (Milani et al. 2013). Un approccio semplificato, adottato nelle NTC 2008
e descritto a titolo di esempio nel seguito, ¢ quello che esegue un’analisi limite su un
cinematismo predefinito di blocchi murari rigidi (modello a macro-blocchi) (Doherty
et al. 2012, Lagomarsino 2014, D’Ayala e Speranza 2003, Casapulla e Maione 2011,
Vaculik et al. 2012).
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3.2.2.1 Analisi limite (cinematica non lineare)

Un meccanismo locale ¢ definito da un insieme di blocchi murari (assunti rigidi), tra
loro collegati attraverso vincoli interni (cerniere, bielle, ecc.) ed elementi di connes-
sione (rigidi, elastici, ad attrito), che possono ad esempio simulare la presenza di ca-
tene metalliche, travi o ammorsamenti murari; sono inoltre presenti vincoli esterni,
che simulano il collegamento della porzione interessata dal meccanismo con il resto
della costruzione. L’insieme di tali vincoli ¢ tale da costituire una catena cinematica
ad un grado di liberta, il cui atto di moto ¢ descritto da uno spostamento (o rotazione)
virtuale infinitesimo (Lagomarsino, 2013).

Lo studio della risposta sismica del meccanismo richiede 1’individuazione dell’entita
e del punto di applicazione dei pesi propri e di quelli portati da ciascun blocco o ele-
mento, delle forze esterne applicate e di quelle interne negli elementi elastici o per at-
trito; si considera quindi un sistema di forze orizzontali proporzionali attraverso un
coefficiente o ai suddetti pesi, rappresentativo dell’azione sismica. Si segnala che de-
vono essere messi in conto anche eventuali pesi che non gravano direttamente sui
blocchi ma la cui azione sismica inerziale andrebbe a scaricarsi sui blocchi del mec-
canismo (ad esempio un solaio o una copertura gravano sul cinematismo solo con una
parte del proprio peso ma, se non collegati, esercitano un’azione sismica orizzontale
proporzionale all’intera massa).

Applicando il teorema dei lavori virtuali all’atto di moto infinitesimo ¢ possibile cal-
colare il moltiplicatore oy che attiva il cinematismo.

N m
zpkaPy,k - ZFkSF,k + Li
0, == = (3.16)

Z(Pk + Qk)(sPQx,k

k=1

dove:

N ¢ il numero dei blocchi di cui € costituita la catena cinematica;

m ¢ il numero di forze esterne, assunte indipendenti dall’azione sismica, applicate
ai diversi blocchi;

P ¢ la risultante delle forze peso applicate al k-esimo blocco (peso proprio del
blocco, applicato nel suo baricentro, sommato agli altri pesi portati);

O ¢ la risultante delle forze peso non gravanti sul k-esimo blocco ma la cui massa
genera su di esso una forza sismica orizzontale, in quanto non efficacemente
trasmessa ad altre parti dell'edificio;

Fi ¢ la generica forza esterna applicata ad uno dei blocchi;

Opyx € lo spostamento virtuale verticale del baricentro delle forze peso proprie e por-
tate Py, agenti sul k-esimo blocco, assunto positivo se verso 1’alto;

Orx ¢ lo spostamento virtuale del punto d’applicazione della forza esterna Fy, proiet-
tato nella direzione della stessa;

Opoxx € lo spostamento virtuale orizzontale del baricentro delle forze orizzontali
o Prt+Qyr) agenti sul k-esimo blocco, assumendo come verso positivo quello
dell’azione sismica che attiva il meccanismo;

L; ¢ il lavoro totale di eventuali forze interne (allungamento di una catena, scorri-
mento con attrito in presenza di ammorsamento).

L’equazione (3.13) corrisponde all’applicazione del teorema cinematico dell’analisi

limite; il moltiplicatore o che si ottiene rappresenta una stima non cautelativa del ve-

ro moltiplicatore di collasso (i due moltiplicatori coincidono se il meccanismo scelto ¢
quello corretto).
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Nell’ipotesi che la porzione di costruzione rappresentata dal sistema di blocchi si
comporti effettivamente come infinitamente rigida fino all’attivazione del cinemati-
smo, il moltiplicatore oy rappresenta I’accelerazione di picco (in unita di g) del moto
della struttura alla quota dove il meccanismo ¢ vincolato al resto della costruzione
(nel caso in cui il meccanismo coinvolga un’intera parete fino a terra, o corrisponde
all’accelerazione di picco al suolo).

Al fine di conoscere la capacita di spostamento del meccanismo locale fino al collas-
so, il moltiplicatore orizzontale o. pud essere valutato non solo sulla configurazione
iniziale ma anche su configurazioni variate della catena cinematica, rappresentative
dell’evoluzione del cinematismo e descritte dallo spostamento orizzontale dc di un
punto di controllo del sistema, comunque scelto. In assenza di forze resistenti interne,
che possono crescere al crescere dello spostamento (come ad esempio il tiro in una
catena metallica), il moltiplicatore si riduce progressivamente fino alla configurazione
cui corrisponde il suo annullamento, in corrispondenza dello spostamento d¢y (perdita
di equilibrio in condizioni statiche).

La curva a—dc, ottenuta attraverso 1’analisi cinematica non lineare, rappresenta la
curva pushover del meccanismo locale. Per la sua determinazione ¢ necessario consi-
derare come le forze interne ed esterne cambiano e se persistono con I’evolversi del
cinematismo. Ad esempio in una catena metallica il tiro cresce fino al raggiungimento
dello snervamento, quindi questo si manterra approssimativamente costante fino alla
rottura (punto oltre il quale non offrira piu alcun contributo); un ammorsamento mu-
rario contribuira con forze d’attrito fino al distacco tra i conci murari; un solaio trasfe-
rira forze fino allo sfilamento delle travi dalla muratura (nel caso in cui si ritenga che
lo sfilamento porti al collasso, la curva pushover sara azzerata oltre tale condizione).

3.2.2.2 Definizione dell'oscillatore non lineare equivalente

Al fine di valutare la domanda sismica di spostamento ¢ necessario determinare, come
indicato al §2.4.1, la “curva di capacita” del meccanismo locale, in perfetta analogia
con quanto fatto per la risposta globale della costruzione.

Le grandezze della curva pushover, definita nel paragrafo precedente, sono trasforma-
te in modo tale da ottenere il legame accelerazione-spostamento (a-d) di un sistema
non lineare equivalente ad un grado di liberta:

a=§ (3.17)
N
Z(Pk-'_Qk 612’ka
d=d,— (3.18)

dove:

g ¢ l’accelerazione di gravita;

Ocx € lo spostamento virtuale orizzontale del punto di controllo;

e* ¢ la frazione di massa partecipante, valutata considerando gli spostamenti virtuali
relativi al cinematismo a partire dalla configurazione iniziale come rappresentativi del
modo di vibrazione del meccanismo locale:
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2

{z P+Qk PQx,k:|
e¥ = N = N
{2 (P.+0, }[Z(PﬁQk)éiQx,k}

k=1

(3.19)

La curva di capacita cosi ottenuta considera il comportamento infinitamente rigido del
meccanismo fino alla sua attivazione; cio ¢ irrealistico in quanto una parete soggetta
ad azioni fuori dal piano manifesta una risposta elastica, anche se spesso caratterizzata
da un basso periodo di vibrazione, prima che si verifichino le condizioni di attivazio-
ne del cinematismo. E quindi necessario introdurre un ramo elastico iniziale nella
curva di capacita, stimando un valore del periodo 7 sulla base di modelli semplifica-
ti:

(3.20)

Questo tratto lineare definisce la curva di capacita fino all’intersezione con la curva
prima definita, derivata dalla trasformazione della curva pushover ottenuta dall’analisi
cinematica non lineare.

3.2.2.3 Modelli per analisi dinamiche

Nel caso in cui la valutazione della sicurezza sismica sia effettuata attraverso analisi
dinamiche nonlineari (Metodo A - §2.6.2; Metodo B - §2.6.3) € necessario definire
opportunamente il comportamento ciclico.

Per definire il comportamento di un oscillatore non lineare ad un grado di liberta ¢ ne-
cessario determinare la curva di capacita applicando 1’azione sismica nei due versi. A
parte il caso di elementi svettanti, liberi di ribaltare fuori dal piano su entrambi i lati, o
di sistemi arco-piedritti, i meccanismi locali sono spesso caratterizzati da un compor-
tamento asimmetrico; una facciata (o la sua porzione sommitale) puo infatti ribaltare
verso I’esterno, ma difficilmente lo fara verso ’interno dell’edificio, per la presenza
dei muri di spina e degli orizzontamenti che forniscono vincoli monolateri. Il mecca-
nismo di collasso risulta quindi diverso nei due versi.

Per quanto riguarda il comportamento ciclico, il semplice ribaltamento di blocchi ri-
gidi da luogo ad un comportamento elastico non lineare, ovvero scaricando il sistema
ritorna nella configurazione iniziale senza spostamenti residui e percorrendo la stessa
curva; in presenza di elementi di collegamento elastoplastici (catene metalliche) o
ammorsamenti con attrito il cinematismo presenta invece una risposta isteretica, even-
tualmente degradante (a seguito della rottura di qualche elemento).

La risposta dinamica di un blocco rigido oscillante puod essere studiata attraverso il
noto modello di Housner (1963) e le condizioni di collasso per ribaltamento, per cia-
scuna storia temporale di accelerazione, possono essere valutate attraverso gli spettri
di rocking (Makris e Konstantinidis 2003). La risposta dinamica del blocco, per la sua
caratteristica rigida-degradante, risulta dinamicamente molto instabile; la dissipazione
infatti ¢ dovuta solo agli urti, in corrispondenza del ritorno alla configurazione inizia-
le, e la risposta ¢ molto sensibile al singolo impulso contenuto nell’accelerogramma.
Piu aderenti alla risposta sperimentale (De Canio et al. 2012) sono i risultati forniti da
un oscillatore elastico nonlineare, caratterizzato da una risposta softening valutata at-
traverso 1’analisi cinematica non lineare e dotato di smorzamento viscoso equivalente,
il cui valore puod essere messo in relazione al coefficiente di restituzione del modello
di Housner (in genere i valori sono compresi tra il 4% e 1’8%).
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Anche se la formulazione puo risultare piuttosto complessa, invece di fare ricorso
all’oscillatore equivalente ¢ possibile scrivere le equazioni di equilibrio dinamico del
cinematismo costituito da piu blocchi (Clemente 1998); cio consente di eseguire la
valutazione della sicurezza attraverso il Metodo A (§2.6.2). In questo caso non € ov-
viamente necessario definire la curva di capacita del sistema.

3.2.2.4 Domanda di spostamento spettrale

Nel caso in cui la valutazione della sicurezza sismica sia eseguita mediante lo spettro
di capacita (Metodo C - §2.6.4) ¢ necessario determinare la domanda di spostamento
sulla curva di capacita con il metodo dello spettro sovrasmorzato (§2.6.4.2).
L’intersezione della curva di capacita con lo spettro di risposta in formato ADRS for-
nisce lo spostamento d;; la determinazione di tale spostamento pud richiedere un pro-
cesso iterativo in quanto lo spettro ¢ quello corrispondente al valore dello smorzamen-
to del meccanismo di blocchi rigidi &, compatibile con lo spostamento stesso. Si defi-
nisce 7 ¢ il periodo equivalente corrispondente allo spostamento d;:

d,
a(T))

T,=2rm
(3.21)

Siccome la procedura di verifica non utilizza spettri di risposta di progetto, che pre-
sentano spostamenti spettrali crescenti al crescere del periodo, ma gli spettri delle sto-
rie temporali reali selezionate, domande di spostamento maggiori sono possibili in
corrispondenza di periodi equivalenti piu bassi. Lo spostamento massimo del sistema
equivalente ad un grado di liberta ¢ quindi dato da (Lagomarsino, 2013):

§=max[S,, (T.£,(T)] T,<T<T, (3.22)

dove: Sun € lo spettro di risposta in spostamento dell’input sismico da considerare per
la verifica del meccanismo locale.

Il metodo richiede quindi la definizione di una legge di smorzamento viscoso equiva-
lente al crescere dello spostamento (o del periodo secante) e la procedura risulta itera-
tiva. In genere ¢ possibile assumere uno smorzamento viscoso equivalente costante,
ovvero non dipendente da ¢; in questo caso la determinazione della massima domanda
di spostamento ¢ immediata, anche in forma grafica.

3.2.2.5 Valutazione della domanda sismica a diverse quote dell’edificio

La sicurezza sismica nei riguardi di meccanismi locali deve considerare un corretto
input sismico; il moto alla base dell’edificio ¢ infatti filtrato dalla risposta della co-
struzione, in relazione alle sue caratteristiche dinamiche (frequenze proprie) e alla
quota alla quale 1 blocchi sono collegati al resto della struttura (forma modale).

Nel caso in cui siano adottati metodi basati sull’uso dell’analisi dinamica incrementa-
le (Metodo A - §2.6.2; Metodo B - §2.6.3) ¢ necessario disporre di un modello globale
della costruzione tramite il quale valutare, attraverso un’analisi dinamica al passo,
I’accelerogramma alla quota di imposta del meccanismo (per tale valutazione si pud
in genere assumere per la costruzione un modello elastico, eventualmente definito da
proprieta meccaniche ridotte per tenere conto della fessurazione). Le storie temporali
selezionate per I'IDA vengono quindi trasformate in opportune storie temporali di
piano, da utilizzare nelle suddette procedure, con i modelli descritti al §3.2.2.3.

Nel caso in cui la valutazione della sicurezza sismica sia eseguita mediante lo spettro
di capacita (Metodo C - §2.6.4) ¢ necessario determinare la spettro di accelerazione-
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spostamento di piano. Questo pud essere ottenuto attraverso una formulazione sempli-
ficata a partire dai valori dello spettro di risposta della storia temporale alla base
dell’edificio calcolati in corrispondenza dei periodi propri della costruzione (Lago-
marsino, 2014). Siccome la formulazione ¢ semplificata, lo spettro di risposta in spo-
stamento da usare per la verifica del meccanismo Sy, ¢ dato, per ciascun valore del
periodo 7, dal maggiore tra lo spettro di spostamento al suolo S; e la stima ottenuta
dalla sommatoria dei contributi forniti dagli » modi della costruzione ritenuti signifi-
cativi per la risposta del meccanismo locale:

S, (T)=max| S,T) ; isdm,k(T) (3.23)

Nella scelta dei modi da considerare occorre tenere presenti le possibili amplificazioni
del moto ai piani alti della costruzione, dovute alla vicinanza delle frequenze proprie
di questa con il contenuto in frequenza dell’accelerogramma sismico al suolo, oltre
che all’interazione tra il moto filtrato e le caratteristiche dinamiche del meccanismo
(resistenza e capacita di spostamento).

11 contributo allo spettro di risposta in spostamento fornito dal k-esimo modo ¢ fornito
dalla seguente espressione:

Sd(Tk)‘l//k(Z)‘ Vi

2
r
Tk
T <T <197,

2
1—1 +O.05Z
T T

k k

Sui(T)=| ST, (2)rn(&)n(s,) \/

385 (T z T=>2109T
d( k)‘ll/k( )‘an(g)n(ém) > k (3.24)

dove:

T ¢ il periodo per il quale si calcola I’ordinata spettrale;

S«(Ty) ¢ il valore dello spettro di spostamento dell’accelerogramma al suolo, con
smorzamento al 5%, calcolato per il periodo proprio della costruzione 7%;

% ¢ il k-esimo coefficiente di partecipazione modale della costruzione;

W, (2) ¢ la k-esima forma modale, normalizzata ad 1 in sommita all’edificio;

z ¢ la quota della sottostruttura interessata dal meccanismo in esame;

& ¢ lo smorzamento della costruzione;

En € lo smorzamento della sottostruttura in esame;

n ¢ il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento diversi
dal 5%, mediante la relazione:

10
né)= S+

& (3.25)
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La formulazione proposta fornisce ottimi risultati nel caso in cui lo spettro di risposta
dell’accelerogramma al suolo sia molto regolare (simile a quelli di norma). Nel caso
di storie temporali registrate lo spettro ¢ spesso molto irregolare nell’intorno del pe-
riodo Tj; considerate le incertezze insite nella stima del periodo della struttura ¢ op-
portuno utilizzare nella (3.22) al posto del valore Si(7%) un valore medio dello spettro,
valutato in un opportuno intorno del periodo 7 (definito sulla base delle suddette in-
certezze e della variabilita dello spettro).

Nel caso della verifica di meccanismi locali in edifici residenziali multipiano ¢ in ge-
nere sufficiente riferirsi solo al primo modo di vibrazione della costruzione. Il coeffi-
ciente di partecipazione modale puo essere approssimato dalla relazione:

_3n
A

(3.26)

dove 7 ¢ il numero di piani. Per la prima forma spettrale puo essere assunta una legge
di potenza:

w(z)= (i)
H (3.27)

dove: H ¢ I’altezza dell’edificio, k& un opportuno coefficiente (k=1 nel caso di forma
modale lineare).

3.2.2.6 Problematiche di modellazione

L’attendibilita della valutazione nei riguardi dei meccanismi locali ¢ in primo luogo
legata alla corretta scelta del cinematismo di collasso; 1’individuazione presuppone
un’adeguata conoscenza dei dettagli costruttivi, la stima dell’efficienza degli elementi
di collegamento e la corretta interpretazione del quadro fessurativo (specie se di ori-
gine sismica).

La schematizzazione della risposta fuori dal piano attraverso blocchi rigidi presuppo-
ne che la qualita muraria sia molto buona. Una parete di scadenti caratteristiche mec-
caniche tendera a disgregarsi prima di articolarsi in blocchi rigidi; anche in presenza
di buoni paramenti murari, se questi non sono efficacemente connessi tra loro trasver-
salmente, la stabilita fuori dal piano risulta ridotta. Questa riduzione dell’efficienza
meccanica dei blocchi puo essere considerata arretrando la cerniera intorno alla quale
si verifica la rotazione del blocco (cio corrisponde a considerare una parzializzazione
limite — plasticizzazione per compressione — invece di confidare nella rotazione sullo
spigolo). Trascurare questi aspetti porta a valutazioni non a favore di sicurezza.

Un altro aspetto rilevante ¢ la stima del contributo fornito dagli ammorsamenti mura-
ri. Trascurarlo conduce, in molti casi, a stime eccessivamente a favore di sicurezza. Se
I’ammorsamento in un cantonale o un martello (connessione tra facciata e muro di
spina) pud essere considerato pienamente efficiente, una parte del muro trasversale
viene coinvolto nel meccanismo fuori dal piano; I’inclinazione della lesione che defi-
nisce questa porzione ¢ legata alla tessitura della muratura (ingranamento tra i conci).
Quando I’ingranamento nel cantonale non ¢ particolarmente efficace ma neppure tra-
scurabile ¢ possibile introdurre una forza d’attrito sulle superfici di ingranamento nei
conci del cantonale, valutando la tensione verticale di compressione (crescente verso
il basso); tale contributo permane fino ai valori di spostamento per i quali
I’ingranamento viene meno.
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Nei meccanismi flessionali si verificano rotazioni intorno ad un asse verticale che ri-
chiamano una resistenza ad attrito quantificabile attraverso un momento torcente, il
cui lavoro pud essere messo in conto a numeratore nella (3.14).

Nel caso di solai appoggiati sulla parete (o porzione di parete) soggetta al ribaltamen-
to, se questi non sono collegati alle due estremita in modo tale da rappresentare un
vincolo, ¢ necessario considerare I’azione stabilizzante fornita dalla sola quota parte
di carico che scarica sul muro e quella sismica dovuta all’intera massa sul solaio (in
alcuni casi € possibile confidare su un contributo stabilizzante dovuto all’attrito
sull’appoggio all’altra estremita).

3.3 Quantificazione degli stati limite

La valutazione delle prestazioni di una costruzione in muratura ¢ eseguita distinta-
mente nei riguardi del comportamento globale e della risposta locale, sia perche i me-
todi di analisi non interagiscono sia perché risulta complesso attribuire un peso al rag-
giungimento di stati limite che possono interessare porzioni locali di estensione molto
limitata ma, al tempo stesso, in alcuni casi assolutamente rilevanti.

In questo modo il risultato delle verifiche consente una piu consapevole stima del ri-
schio, con la finalita di pianificare strategie di mitigazione ed indirizzare gli eventuali
interventi di consolidamento sismico.

3.3.1 Risposta globale

Le indicazioni generali relative alla quantificazione degli stati limite (§2.5) fanno rife-
rimento allo stato di danneggiamento degli elementi componenti I’edificio. Per gli
edifici in muratura tali elementi (maschi e fasce di piano) sono definiti a-priori, nel
caso di modellazione a telaio equivalente, o possono essere identificati a-posteriori,
quando si adotti una modellazione non lineare al continuo (elementi finiti) o tramite
macroelementi (pannelli). Le indicazioni che seguono, basate sui livelli di deforma-
zione raggiunti negli elementi dell’edificio, possono quindi essere applicate a prescin-
dere dall’approccio di modellazione adottato.

Gli edifici in muratura sono caratterizzati da una configurazione in molti casi irregola-
re e complessa; per tale ragione non ¢ possibile affidarsi ad un semplice controllo del
rapporto tra domanda e capacita a livello degli elementi strutturali in quanto: a) per lo
SLD, il raggiungimento di un definito livello di deformazione in un elemento potreb-
be avvenire quando gli altri elementi sono molto lontani da questa condizione; b) per
lo SLC ¢ difficile fare riferimento a meccanismi di collasso predefiniti, nel caso di pa-
reti caratterizzate da un telaio equivalente dalla configurazione complessa.

Gli stati limite sono quindi definiti sulla curva di capacita attraverso un approccio
multi-scala che considera: a) il superamento di un prefissato livello di drift in un certo
numero di singoli elementi (maschi e fasce); b) il drift di interpiano nelle singole pa-
reti o il raggiungimento di predefiniti livelli di deformazione negli orizzontamenti (se
considerati flessibili); c) la risposta a livello globale sulla curva di capacita (frazioni
della resistenza massima dell’oscillatore equivalente).

Nel seguito sono precisati i criteri relativi ai tre stati limite considerati nella valuta-
zione di un edificio esistente in muratura. In particolare, nel caso in cui si usi il Meto-
do C sono fornite le indicazioni per valutare la capacita di spostamento s, relativa a
ciascun stato limite, da usare nelle (2.6) e (2.11).

Il metodo A ¢ in grado di rappresentare la risposta di edifici comunque complessi. Per
quanto riguarda invece 1 metodi che fanno riferimento alla conversione ad oscillatori
equivalenti, le modalita di verifica dipendono in maniera significativa dalla regolarita.
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Per semplicita di trattazione, le indicazioni specifiche per ciascuno stato limite conte-
nute nei prossimi tre paragrafi si riferiscono al caso di un edificio regolare, con solai
dotati di adeguata rigidezza e con limitato numero di piani, per il quale si assume che
sia possibile eseguire la verifica sismica nelle due direzioni considerando, per ciascu-
na di queste, solo il primo modo ed una componente dell’eccitazione sismica. In Ap-
pendice A.6 ¢ descritta la procedura da adottare per considerare, su ciascun modo, en-
trambe le componenti dell’input sismico, quando il rapporto tra i coefficienti di parte-
cipazione nella direzione di verifica e ortogonale ad essa ¢ inferiore a 10 (§A.7.1), e
per eseguire un’analisi statica non lineare multi-modale, quando la percentuale di
massa partecipante sul primo modo ¢ inferiore al 75% (§A.7.2).

3.3.1.1 Stato Limite di Danno (SLD)

L’approccio multi-scala per la definizione della variabile di stato limite Yszp nel caso
di edifici in muratura si applica in modo differente a seconda del metodo di verifica
adottato.

Nel caso in cui si esegua un’analisi dinamica non lineare sul modello completo
dell’edificio (Metodo A), la (2.5) si modifica nel seguente modo:

Yop= maX(YSLD,S;YSLD,M;YSLD,G) (3.28)

dove: Yy p,s € la variabile di stato limite definita a livello di elemento strutturale, sulla
base delle due cumulate del danno nei maschi e nelle fasce, nel seguito definite;
Ysipa € il valore massimo del rapporto D/C in termini di drift in uno dei macroele-
menti (pareti o solai) di cui ¢ composto 1’edificio (tale controllo pud essere considera-
to significativo anche per il danno agli elementi non strutturali); Ys;p ¢ € il rapporto
tra il massimo spostamento di un grado di liberta di controllo sulla storia temporale
della risposta dinamica e lo spostamento corrispondente al raggiungimento della resi-
stenza massima sulla curva pushover, definita usando lo stesso grado di liberta (si as-
sume il massimo di tale rapporto, verificando la risposta in entrambi i versi della dire-
zione considerata).

La cumulata del danno nelle fasce Xspr ¢ definita come percentuale di fasce
nell’edificio che raggiungono il livello di danno 4:

1 D,
o= H| -1 3.29
s =~ (Cj ] (3.29)

dove la sommatoria ¢ estesa a tutte le N fasce dell’edificio e H ¢ la funzione a gradi-
no di Heaviside, che vale 0 fino a quando la domanda D; nella j-esima fascia, in ter-
mini di drift, non raggiunge la capacita C=6;.

La cumulata del danno nei maschi X p ) € definita come percentuale, pesata sulle re-
lative aree resistenti 4;, dei maschi nell’edificio che raggiungono il livello di danno 3:

ZAjH[?—lj
Zgpm = i :
B %AJ

dove la sommatoria ¢ estesa a tutti gli V), maschi dell’edificio.
La variabile di stato limite a livello di elemento strutturale € cosi definita:

(3.30)
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1
YSLD,S:—maX(ZSLD,F ’ZSLD,M ) (3.31)

TSLD

dove 7gp ¢ una soglia, definita dal committente e rappresentante il massimo danno
cumulato ammesso per lo SLD (ad esempio il 3%); cio consente di evitare che lo SLD
sia raggiunto quando un solo elemento (maschio o fascia) raggiunge la soglia fissata.
Il controllo a livello del macroelemento parete si esegue considerando il drift di inter-
piano 6,;, (p = 1,...,N, — numero di pareti; / = 1,,..,N; — numero di livelli) ed indivi-
duando il massimo valore:

6, = max|0, | (3.32)

Coerentemente con la definizione del drift di elemento (equazione 3.11 nel §3.2.1.1),
in presenza di fasce deformabili il drift di interpiano deve essere valutato depurandolo
del contributo dovuto alla rotazione media dei nodi.

La variabile di stato limite associata ai macroelementi Ys;ps € definita assumendo
una soglia limite dei drift di interpiano nelle pareti Os.p s (§3.4.4) e tenendo even-
tualmente conto, in modo analogo, delle deformazioni nel piano degli orizzontamenti
(§3.4.5) se considerati flessibili:

YSLD,M:max[ O ;max—’) (3.33)

SLD.M

Nel caso in cui la verifica venga eseguita facendo ricorso ad un sistema equivalente
ad un grado di liberta (Metodi B e C) ¢ possibile definire direttamente sulla curva di
capacita lo spostamento Js;.p, da utilizzare per definire Ys.p attraverso la (2.6):

5SLD = min (5SLD,S; 5SLD,M 5 5SLD,G ) (3 34)

dove: dsip.s, OsLp.m € Oscp,c sono gli spostamenti sulla curva di capacita per i quali le
corrispondenti variabili di stato limite Ysips, Ysipa € Ysipe raggiungono il valore
unitario.

I valori di drift negli elementi corrispondenti alla capacita allo SLD sono riportati nel
§3.4.1, mentre i drift limite dei macroelementi sono nel §3.4.4 ¢ §3.4.5.

3.3.1.2 Stato Limite di danno Severo (SLS)

Nel caso di edifici in muratura si adotta una formulazione analoga a quella proposta
per gli edifici in cemento armato, che fa riferimento ad una variabile che misura la
diffusione del danno nella costruzione. Cid € posto in diretta relazione con la possibi-
lita di una riparazione del danno.

Per un edificio in muratura non ¢ significativo introdurre il danno, ed il relativo costo
di riparazione, degli elementi non strutturali, in quanto, diversamente dal cemento
armato, questi hanno un’incidenza marginale (essendo sostanzialmente quasi tutte le
pareti strutturali). Appare invece opportuno attribuire un diverso peso al danno nei
maschi murari verticali e nelle fasce orizzontali, queste ultime decisamente meno si-
gnificative e piu facilmente riparabili (non essendo le fasce fondamentali per portare 1
carichi verticali). Inoltre, nel caso dei maschi, ¢ necessario attribuire un peso commi-
surato alla corrispondente area resistente. L’equazione (2.7) si specializza pertanto al
caso degli edifici in muratura come segue:
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w (D D,
1 o Zwic —+(l-o zw.c -
Yoo=—— Yo ( Ci,SLS ] ( M) = Cj,SLg (3.35)

1 se ¥, 21
nella quale:
e Il coefficiente oy, esprime il peso dei maschi murari sul valore economico
complessivo degli elementi strutturali dell’edificio.
e Le sommatorie si estendono agli n) maschi murari verticali e alle nr fasce
murarie orizzontali.
e La funzione costo convenzionale di riparazione c(Di / Cl.) ¢ definita analoga-

mente al caso degli edifici in cemento armato; 1 valori di C; per 1 maschi e le
fasce sono indicati al §3.4.2.

e [ pesi w; associati al costo di riparazione dei maschi sono pari a 4/2A dove
A; € ’area resistente del i-esimo maschio murario;

e [ pesiassociati w; associati al costo di riparazione delle fasce sono uguali e
paria 1/Np.

e Ygc ¢ lavariabile che controlla il raggiungimento dello stato limite di pre-
venzione del collasso, definita al §2.5.3 e nel successivo §3.3.1.3 (questo con-
trollo, che assume che lo SLS non possa mai essere successivo allo SLC, ¢
necessario in quanto nel caso di particolari meccanismi di collasso, ad esem-
pio di piano debole, il danneggiamento non si diffonde in modo significativo
nell’edificio e la funzione di costo (3.32) non cresce oltre un certo valore).

Nel seguito, la somma pesata che compare nell’equazione (3.34), e cio¢ il numeratore
dell’indicatore Yg;s, ¢ anche indicato come Cg, costo globale convenzionale della ri-
parazione.

Nel caso dei Metodi B ¢ C lo spostamento dsz.s ¢ definito in corrispondenza del rag-
giungimento della condizione Ys;s=1.

3.3.1.3 Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC)

Analogamente a quanto previsto per lo SLD, I’approccio multi-scala per la definizio-
ne della variabile di stato limite Yszc si applica in modo differente a seconda del me-
todo di verifica adottato.
Nel caso in cui si esegua un’analisi dinamica non lineare sul modello completo
dell’edificio (Metodo A):

Y= maX(YSLC,S;YSLC,M;YSLC,G) (3.36)

dove:

1
—ZSLC’M (3.37)

TSLC

Y,

SLC.S

avendo definito Xg.c ) attraverso una formula analoga alla (3.29) nella quale come
capacita dei maschi si assume il raggiungimento del livello di danno 5; 7sz¢ € una so-
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glia definita dal committente e rappresentante il massimo danno cumulato ammesso
per lo SLC (ad esempio il 3%)"".

La variabile di stato limite associata ai macroelementi Yszc s € definita analogamente
al caso dello SLD, assumendo una diversa soglia limite dei drift di interpiano nelle
pareti (§3.4.4) e delle deformazioni nel piano degli orizzontamenti (§3.4.5):

YSLC‘Mzmax{ Z ;maxgj (3.38)

o [ i
siew G

La variabile di stato limite associata alla risposta globale dell’edificio Ys.c ¢ ¢ il rap-
porto tra il massimo spostamento di un grado di liberta di controllo sulla storia tempo-
rale della risposta dinamica e lo spostamento corrispondente ad un degrado percentua-
le del taglio di base globale nell’edificio pari al 40% (resistenza degradata al 60% del
taglio massimo).

Nel caso in cui la verifica venga eseguita facendo ricorso ad un sistema equivalente
ad un grado di liberta (Metodi B e C) ¢ necessario definire direttamente sulla curva di
capacita lo spostamento Js;.c:

J5,c = min (5SLC,S; Osic.m ;(SSLC,G) (3.39)

dove: dsic.s, Oszemr € Osic.g sono gli spostamenti sulla curva di capacita per i quali le
corrispondenti variabili di stato limite Ys.c s, Ysiom € Ysic g raggiungono il valore 1.

I valori di drift negli elementi corrispondenti alla capacita allo SLC sono riportati nel
§3.4.3, mentre i drift limite dei macroelementi sono nel §3.4.4 e §3.4.5.

3.3.2 Meccanismi locali

La verifica nei riguardi dei diversi stati limite viene eseguita con riferimento ai mec-
canismi di collasso ritenuti possibili, in relazione alle caratteristiche geometriche e
costruttive dell’edificio. Ciascun meccanismo viene modellato distintamente e condu-
ce ad un esito. Nel caso in cui vengano analizzati per uno stesso macroelemento di-
versi possibili meccanismi locali, 1’esito della valutazione fara riferimento a quello
che risultera piu vulnerabile (in generale non identificabile a priori). In presenza di
meccanismi alternativi, associati ad assunzioni sulle caratteristiche costruttive o mec-
caniche per le quali la conoscenza ¢ incompleta, si fara riferimento alla tecnica
dell’albero logico.

La modellazione della risposta fuori dal piano della porzione di edificio interessata
dal meccanismo locale, costituito da un cinematismo di blocchi rigidi, porta alla defi-
nizione di una curva di capacita rappresentativa della risposta di un sistema equiva-
lente ad un grado di liberta, ottenuta attraverso I’applicazione del teorema cinematico
dell’analisi limite. La curva di capacita di un meccanismo, secondo quanto indicato al
§3.2.2.2, si compone di due tratti: 1) un primo ramo elastico, direttamente legato ad

'* L’equazione (3.35) ha una struttura analoga a quella dell’equazione generale (2.10), con I’indicatore
di stato limite Y, ¢ che corrisponde concettualmente al controllo sulla pendenza della curva IDA glo-
bale (il degrado del 40% sulla curva di capacita corrisponde a una condizione precedente al plateau del-
la curva IDA, cosi come nell’equazione (2.10) si identifica lo SLC con I’abbattimento della tangente
alla curva IDA a una frazione A della tangente iniziale), e con gli indicatori relativi ai singoli elementi,
Ysics, € ai macro-elementi (pareti, solai), Ys; ¢, che corrispondono al controllo di modi di collasso lo-
cali che non si riflettono in maniera evidente sulla risposta globale (ad esempio a causa di limitazione
nella modellazione). L’equazione (3.36) rappresenta un modo di effettuare il controllo di eventuali col-
lassi locali in maniera piu accurata del semplice approccio seriale indifferenziato rispetto
all’importanza degli elementi.

47



CNR-DT 212/2013

un periodo elastico equivalente nella risposta del meccanismo locale in esame; 2) una
curva, spesso lineare a tratti, ottenuta dall’analisi cinematica non lineare. La Fig. 3-5
mostra due tipiche curve di capacita per un meccanismo di ribaltamento di una parete
fuori dal piano.

SLD

/’ \SL\

dgip  0.3dy 0.4d, dy d dsip 0.3dy 0.4d, dy d

Fig. 3-5. Spostamenti sulla curva di capacita dei meccanismi locali corrispondenti al raggiungimento dei
diversi stati limite: cinematismo senza elementi resistenti elasto-plastici (sinistra); cinematismo con ele-
menti resistenti elasto-plastici — catene (destra).

I valori di spostamento corrispondenti al raggiungimento dei diversi stati limite ven-
gono definiti direttamente su tale curva (Lagomarsino, 2013), in quanto eventuali con-
trolli sugli elementi che compongono il cinematismo sono gia considerati nella valu-
tazione della stessa (rottura di catene, sfilamento di travi, scorrimento tra blocchi, rot-
tura a compressione per schiacciamento, ecc.).

Valutata la domanda di spostamento 6, attraverso i metodi descritti nel §3.2.2, la va-
riabile che definisce la condizione rispetto al raggiungimento del generico stato limite
¢ definita attraverso la relazione:

S
Yo =5-
st (3.40)

Nel seguito vengono precisate le capacita di spostamento g, relative ai diversi stati
limite.

3.3.2.1 Stato Limite di Danno (SLD)

Lo SLD nei riguardi della risposta fuori dal piano corrisponde all’attivazione del
meccanismo, ovvero alla rotazione o scorrimento relativo tra i blocchi in corrispon-
denza dei vincoli cinematici tra gli stessi, al di la della limitata deformazione elastica
(se considerata). Nella costruzione cio corrisponde in genere alla formazione di lesio-
ni di modesta entita, senza che avvengano apprezzabili deformazioni residue; nel caso
di elementi svettanti, I’attivazione dell’oscillazione (rocking) pud produrre conse-
guenze neppure apprezzabili al termine della scossa sismica.

Per tale ragione il raggiungimento dello SLD nei meccanismi locali puo essere nella
maggior parte dei casi considerato fisiologico per una costruzione in muratura, nel
senso che pretendere di prevenirlo potrebbe richiedere 1’adozione di interventi di rin-
forzo invasivi e non giustificati.

Quando la deformazione elastica iniziale ¢ considerata, il punto di intersezione tra il
tratto elastico e la curva ottenuta dall’analisi cinematica definisce lo spostamento allo
stato limite di danno Js;p (Figura 3.4a). In presenza di elementi di collegamento, quali
catene, la stima del periodo elastico iniziale ¢ ambigua; lo spostamento dsz.p pud esse-
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re valutato in corrispondenza del raggiungimento della massima resistenza al ribalta-
mento (Figura 3.4b).

3.3.2.2 Stato Limite di danno Severo (SLS)

La risposta fuori dal piano comporta in genere stati fessurativi limitati ed un danno re-

siduo, al termine della scossa sismica, non particolarmente significativo. Solo quando

ci si avvicina alle condizioni limite di collasso, come definite nel successivo §3.3.2.3,

i fenomeni di disgregazione diventano apprezzabili e tali da configurarsi come rappre-

sentativi di un danno severo.

Per tale ragione, la condizione limite di SLS si verifica poco prima di quella a SLC:
0,,=03d,26 (3.41)

SLD

dove dj ¢ lo spostamento per il quale la curva di capacita si annulla.

La limitazione inferiore ¢ rappresentativa di cinematismi caratterizzati da limitate ca-
pacita di spostamento; in questi casi il sistema ¢ stabile nel ramo elastico ed il rag-
giungimento dello SLD coincide con lo SLS.

3.3.2.3 Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC)

La risposta dinamica di cinematismi di blocchi rigidi ¢ caratterizzata da forti instabili-
ta, nel senso che, fissata la storia temporale di input, un piccolo incremento dei valori
di accelerazione puod portare ad un grande aumento della domanda di spostamento fi-
no al collasso; il cinematismo potrebbe peraltro sopportare I’applicazione dello stesso
accelerogramma, ulteriormente incrementato nell’ampiezza.

Per tali ragioni, al fine di definire valori di spostamento compatibili con lo SLC ¢ ne-
cessario fare riferimento a condizioni sufficientemente lontane da questi fenomeni. A
seguito dell’esecuzione di numerose analisi dinamiche nonlineari (Lagomarsino
2014), considerando cinematismi ed accelerogrammi diversi, si ¢ potuto constatare
che le instabilita dinamiche non si verificano, se non in un numero limitatissimo di
casi, fino a quando la domanda di spostamento non raggiunge il valore:

Sy =04d, 28 (3.42)

SLS

La figura 3.4 mostra, a titolo esemplificativo, gli spostamenti corrispondenti ai diversi
stati limite per due diverse situazioni ricorrenti.

Nel caso in cui la valutazione sia eseguita con analisi dinamiche incrementali (Meto-
do A - §2.6.2; Metodo B - §2.6.3) lo SLC puo essere direttamente stimato in corri-
spondenza dell’azione sismica per la quale non si ottiene la convergenza (collasso). In
via cautelativa si puo considerare che lo SLC sia raggiunto quando la pendenza della
curva IDA si ¢ ridotta ad una frazione trascurabile (ad esempio 10%) della pendenza
iniziale.

3.4 Capacita degli elementi strutturali e dei macroelementi

Nei paragrafi successivi sono fornite indicazioni sulle capacita di deformazione da
adottare per i diversi stati limite, per i singoli elementi strutturali e per i macro-
elementi. Si nota come lo stato dell’arte non consenta ancora di fornire indicazioni at-
tendibili sull’incertezza associata ai valori indicati e che pertanto tali soglie non sono
caratterizate come variabili aleatorie (cfr. §4.4).
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3.4.1 Capacita degli elementi strutturali per lo SLD

I valori della capacita per lo SLD dei maschi e delle fasce, da utilizzare per il calcolo
delle cumulate di danno (3.26) e (3.27), sono indicati nelle Tabelle 3.2 e 3.3. Essi fan-
no riferimento al livello di danno grave per i maschi (C;/=65) e molto grave per le fa-
sce (C=6;). I valori di drift sono ovviamente differenziati in funzione del meccanismo
di rottura e nel caso di meccanismi misti il drift viene calcolato con la (3.10). La scel-
ta di considerare livelli di danno grave o molto grave alla scala dell’elemento, per la
definizione di un danno limitato (SLD) alla scala globale, ¢ giustificata dal considera-
re accettabili tali concentrazioni di danno in pochi elementi.

3.4.2 Capacita degli elementi strutturali per lo SLS

Per 1 maschi si considera un livello di danno precedente a quello grave (C;=0.565), in
quanto corrisponde ad una situazione nella quale 1’elemento non solo ¢ ancora in gra-
do di portare i carichi verticali ma puo essere convenientemente riparato. Per le fasce
si considera invece il livello di danno molto grave (C=6;), in quanto il danno di una
fascia non ha conseguenze gravi sulla stabilita della parete e 1’elemento puo essere ef-
ficacemente ricostruito e ammorsato alla parete muraria; tuttavia, nel caso di fasce
sorrette da un architrave ad arco in muratura, si pud considerare anche per le fasce il
livello di danno grave (Cj=65), data la fragilita del meccanismo di rottura.

3.4.3 Capacita degli elementi strutturali per lo SLC

Nel caso dello stato limite di prevenzione del collasso sono controllate solo le capaci-
ta dei maschi murari, in quanto il crollo di una fascia non risulta significativo
nell’ambito di una valutazione sulla crisi globale della costruzione.

Lo SLC nella costruzione si considera raggiunto quando anche un solo maschio mura-
rio risulta crollato (C/=65), in quanto non ¢ piu in grado di portare i carichi verticali e
cid comporta instabilita che possono propagarsi ad ampie zone dell’edificio.

I valori da considerare sono indicati nelle Tabelle 3.2 ¢ 3.3.

3.4.4 Capacita di deformazione del macroelemento parete

Nel caso della verifica a SLD ¢ necessario verificare che il drift di interpiano non su-
peri il valore s;p ~0.2%.
Nel caso della verifica a SLC ¢ necessario verificare che il drift di interpiano non su-
peri il valore QSLC, M=0.6%.

3.4.5 Capacita di deformazione del macroelemento solaio

In presenza di solai flessibili o di volte, se la deformabilita di questi ¢ modellata attra-
verso elementi elastici, ¢ opportuno considerare per lo SLD valori limite di riferimen-
to della deformazione angolare nel piano orizzontale. Questi dovranno essere basati
su dati di letteratura o ricavati da sperimentazione in laboratorio o numerica di detta-
glio. Valori differenti si riscontrano tra le diverse tipologie di solaio e in presenza di
volte, in relazione alla loro forma (a botte, a padiglione, a crociera, a vela), sesto e
snellezza (rapporto luce/spessore). Valori di riferimento per alcune tipologie sono ad
esempio proposti in ASCE/SEI 41/06.
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4 Edifici in cemento armato
4.1 Conoscenza della struttura

411 Elementi di conoscenza

Come gia indicato in §2.3.1, gli elementi di conoscenza necessari alla valutazione ri-
guardano:

e Geometria dell’organismo strutturale

e Dettagli costruttivi

e Proprieta meccaniche dei materiali

Tali elementi di conoscenza sono ottenuti dalle seguenti fonti:
e Analisi storico-critica.
e Documenti del progetto originale e di eventuali interventi successivi (disegni
di carpenteria e armatura, certificati di collaudo).
e Rilievo geometrico-strutturale.
Indagini sperimentali e saggi.

Il primo elemento da acquisire ¢ la geometria dell’organismo strutturale. In assenza di
una documentazione progettuale sufficiente allo scopo, ¢ necessario preliminarmente
effettuare un rilievo strutturale completo.

Il passo successivo € I’esecuzione dell’analisi preliminare per le finalita e con le mo-
dalita indicate in §4.1.2. A valle di tale analisi viene redatto il piano delle indagini
sperimentali e dei saggi da eseguire secondo le modalita indicate in §4.1.3, miranti: a)
a verificare 1’aderenza del costruito alla documentazione progettuale, ove disponibile,
o a fornire dati sufficienti per eseguire una progettazione simulata delle armature se-
condo la norma vigente all’epoca della costruzione; b) a caratterizzare le proprieta dei
materiali componenti.

4.1.2 Analisi preliminare

L’analisi preliminare ha lo scopo di determinare in via approssimativa lo stato della
struttura e le sue eventuali zone critiche, al fine di indirizzare le indagini, compatibil-
mente con le esigenze d’uso della struttura, nella zona dove esse hanno maggiore rile-
vanza sul giudizio finale.

E noto che 1’analisi modale con spettro di risposta elastico su un modello lineare con
rigidezze “fessurate” fornisce in molti casi con buona approssimazione la domanda di
spostamento anche oltre il limite elastico. Un’analisi di questo tipo permette in parti-
colare di:

- Determinare il numero di modi che contribuiscono in maniera significativa al-
la risposta e quindi il metodo di analisi statica non lineare piu appropriato per
la verifica.

- Individuare le zone (piani, elementi) critiche (rapporti D/C elevati), sulla base
di capacita di deformazione allo snervamento di prima stima, dove ¢ piu im-
portante verificare con maggiore cura particolari costruttivi e materiali. Per i
meccanismi duttili la valutazione approssimata del rapporto 6/6, ¢ spesso pos-
sibile anche in assenza di informazioni sulle armature, risultando la curvatura
di snervamento proporzionale alla dimensione della sezione (nota in buona
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approssimazione) ¢ alla deformazione &, dell’acciaio, ma non alla quantita di
armatura.

4.1.3 Indagini sperimentali

4.1.3.1 Dettagli costruttivi

La conoscenza della disposizione delle armature (piegature, lunghezze di sovrapposi-
zione e ancoraggio, armature nei nodi, etc) all’interno di ogni elemento principale ¢
un dato di rilevante importanza per ’affidabilita dell’esito della valutazione di un edi-
ficio in cemento armato.

In caso siano disponibili i disegni esecutivi (o di contabilita) originali, la necessaria
verifica di compatibilita richiede la messa a nudo delle strutture di alcuni elementi,
con rimozione dell’intonaco e copriferro, su fasce di larghezza sufficiente a esaminare
anche le armature trasversali'. Il numero di tali fasce, da eseguire a piani diversi, e
prevalentemente nelle zone individuate sulla base dell’analisi preliminare, ¢ legato al
grado di rispondenza che si riscontra tra progettato ed eseguito.

In caso di disegni esecutivi incompleti o mancanti, il numero delle fasce deve essere
tale da poter ricostruire il criterio seguito nel dimensionamento della struttura, criterio
da adottare nella progettazione simulata in fase di valutazione.

Infine ¢ necessario che venga indagato almeno un nodo trave-pilastro non confinato.
Mediante parziale scalpellatura del copriferro e con ’aiuto di strumenti non distrutti-
vi, devono poter essere individuati i dettagli di ancoraggio delle armature della travi
convergenti, la eventuale presenza di staffe nel nodo, nonché il dettaglio della ripresa
delle armature verticali al piano superiore.

4.1.3.2 Proprieta meccaniche del calcestruzzo e dell'acciaio

La modellazione mediante variabili aleatorie delle resistenze a compressione del cal-
cestruzzo e allo snervamento dell’acciaio puo effettuarsi, come indicato in §2.3.2.1,
assumendo una distribuzione di probabilita lognormale e stimando i due parametri
media e deviazione standard del logaritmo.

Per quanto riguarda la media, questa puo essere determinata:

e A partire dalle specifiche di progetto o dai documenti di collaudo, con succes-
sivo aggiornamento mediante tecnica di Bayes, se tali informazioni sono di-
sponibili.

e Sulla base della campagna di indagini svolta all’atto della valutazione.

Il numero di prove da effettuare deve essere legato alla cubatura dell’edificio.

Nel secondo caso il numero di prove ¢ in generale maggiore che nel primo caso, e de-
ve essere adeguato a ottenere una stima stabile del parametro. Tale numero pud essere
raggiunto mediante 1’utilizzo di prove non distruttive solo nel caso in cui queste siano
state opportunamente calibrate mediante un numero minimo di prove distruttive.

Per quanto riguarda la deviazione standard, essa deve riflettere 1’effettiva variabilita
della proprieta meccanica nell’ambito della struttura in esame e non puo quindi essere
stimata in base a dati di letteratura che si riferiscano a un campione di una popolazio-
ne di strutture coeve. In assenza di piu accurate determinazioni, o come valore a prio-
ri da aggiornare mediante tecnica di Bayes, si possono utilizzare i valori in Tabella
4.1.

15 . . . . . . . .
Strumenti relativamente recenti permettono di restituire il tracciato delle armature senza dover ri-
muovere il copriferro.
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Tabella 4.1 Valori consigliati per la deviazione standard del logaritmo delle proprieta meccaniche

Proprieta Simbolo | ¢,
Resistenza cilindrica a compressione del calcestruzzo f. 0.15
Resistenza allo snervamento dell’acciaio f, 0.10

In margine alle indicazioni precedenti ¢ opportuno aggiungere che, per i valori abitua-
li della resistenza media a compressione del calcestruzzo compresi nel campo da 20 a
30 MPa, i risultati delle verifiche sono debolmente influenzati dal particolare valore
utilizzato, e che il contributo della incertezza sulla resistenza del calcestruzzo sulla
probabilita di collasso ¢ trascurabile rispetto a quello relativo all’incertezza sui parti-
colari costruttivi. Quanto sopra ha valore fin tanto che la qualita del conglomerato si
mantiene al di sopra della soglia inferiore indicata. Nel caso in cui si rilevino valori
sperimentali inferiori ¢ richiesta una valutazione accurata della resistenza del calce-
struzzo.

Per quanto riguarda I’acciaio valgono, seppure entro limiti piu ristretti, le considera-
zioni fatte riguardo ’influenza della resistenza del calcestruzzo sul risultato della veri-
fica. Variazioni dell’ordine del 10+15% hanno influenza del tutto marginale.
D’altronde, ridurre I’errore standard nella stima della resistenza media dell’acciaio al
di sotto di tali valori richiederebbe un numero di prove del tutto irrealistico, stante il
doppio fatto che la resistenza ¢ funzione del diametro della barra e che la resistenza
caratteristica associata alle diverse classi costituisce un minimo garantito, con varia-
zioni (in aumento) tra le diverse partite che sono dello stesso ordine sopra indicato.

4.2 Risposta nel piano e nello spazio

I modelli presentati nel seguito (§4.3.1, §4.3.2 e §4.4) si riferiscono, con la sola ecce-
zione degli elementi di trave-colonna in cui il legame di sezione ¢ descritto mediante
una discretizzazione a fibre, al comportamento in un singolo piano di flessione. Men-
tre questo non rappresenta una limitazione nel caso delle travi, o dei nodi (esterni,
quelli interni sono sempre confinati), con I’eccezione di quelli d’angolo, 1 pilastri so-
no sempre soggetti a un regime di pressoflessione deviata.

In mancanza di modelli di risposta biassiale, come nel caso dei modelli con degrado
attualmente disponibili (§4.3.1.4), I'unica possibilita ¢ quella di adottare in approssi-
mazione lo stesso modello nei due piani ortogonali di flessione, trascurando
’interazione.

Nel caso di modelli senza degrado nei quali il controllo del superamento delle soglie
di deformazione corrispondenti agli stati limite avviene a posteriori, ¢ possibile tenere
conto dell’interazione in maniera approssimata attraverso la regola “ellittica”:

2 2
y= | & |+ 2 (4.1)
62,SL 63,SL

dove 6, e 65 sono le distorsioni angolari nei piani di flessione individuati dall’asse lo-
cale 1 (longitudinale dell’elemento) e, rispettivamente, dall’asse locale 2 e 3, mentre
6> 5 € 635, sono le corrispondenti soglie (uniassiali) allo stato limite SL. Lo stato li-
mite ¢ raggiunto nell’elemento quando y = 1.

Tale regola ¢ proposta in (Biskinis e Fardis, 2010a,b) sulla base di una limitata evi-
denza sperimentale di prove biassiali.
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4.3 Criteri di modellazione

4.3.1 Modellazione di travi e pilastri

4.3.1.1 Modalita di collasso di travi e pilastri in cemento armato

Travi e pilastri sono soggetti a sollecitazioni concomitanti di flessione (M), taglio (V)
e sforzo normale (N). L’interazione tra queste sollecitazioni ¢ uno dei fenomeni piu
rilevanti nella risposta inelastica in prossimita del collasso delle strutture in cemento
armato non progettate in accordo ai criteri della gerarchia delle resistenze. La crisi per
taglio rappresenta nella maggior parte dei casi la causa determinante del collasso, sia
che essa preceda il danneggiamento per meccanismo flessionale, o che intervenga a
seguito di una riduzione di resistenza a taglio per deformazione ciclica a flessione.

La riduzione di resistenza a taglio per effetto della risposta inelastica a flessione e la
conseguente richiesta di duttilitd ¢ un elemento comune ai diversi modelli di resisten-
za a taglio disponibili nella letteratura tecnica, normalmente nella forma di un fattore
riduttivo k(1) lineare con la duttilita 4 (massima), come indicato in §4.4.5.3.
L’interazione tra flessione e taglio nel determinare la modalita di crisi dell’elemento ¢
illustrata in maniera schematica in Fig. 4-1, nella quale per semplicita ci si riferisce a
una risposta monotona. Si distinguono tre casi.

Quando la resistenza a taglio iniziale Vz (non ridotta cio¢ per effetto della risposta
flessionale) risulta inferiore alla domanda di taglio in equilibrio con la resistenza fles-
sionale (denominata comunemente “taglio plastico” e valutabile come V, = M,/Ly) la
rottura a taglio avviene in maniera fragile prima dello snervamento flessionale, al va-
lore Vg del taglio per una deformazione angolare, drift o rotazione rispetto alla corda,
Oy (vedi §4.4.4.2). 1l comportamento successivo ¢ degradante fino alla formazione di
una fessura passante a taglio e allo scorrimento sulla stessa, condizione nella quale la
forza di taglio si riduce a valori trascurabili e I’elemento perde quasi completamente
la sua portanza assiale, in corrispondenza di una deformazione angolare 6, (vedi
§4.4.4.3).
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Fig. 4-1 Modalita di collasso di un elemento in cemento armato soggetto a flessione, taglio e sforzo nor-

male.

Quando la resistenza a taglio iniziale Vg, risulta superiore al taglio plastico
I’elemento si snerva a flessione. Se il valore della resistenza a taglio residua kVz €
inferiore al taglio massimo V. (maggiore del taglio plastico a causa
dell’incrudimento), la rottura a taglio avviene dopo lo snervamento flessionale per un
valore di taglio intermedio tra la resistenza iniziale Vz e quella residua, a una defor-
mazione angolare . Il comportamento successivo ¢ nuovamente degradante fino al-
la formazione di una fessura passante a taglio e alla crisi in corrispondenza di una de-
formazione angolare 6,.

Se anche il valore residuo della resistenza a taglio kVy o risulta maggiore del taglio
massimo, I’elemento continua a deformarsi a flessione in campo inelastico fino alla
crisi della parte compressa della sezione con lo svergolamento delle barre e/o
I’esaurimento della capacita deformativa del calcestruzzo e la sua espulsione. A tali
fenomeni corrisponde un degrado della resistenza flessionale in corrispondenza di una
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deformazione angolare 6, (vedi §4.4.4.1). La pendenza del ramo post-picco ¢ associa-
ta alla deformazione ultima per la quale il taglio si annulla, e dipende dal processo di
degrado del calcestruzzo (pendenza post-picco del legame G-€) e dal livello di sforzo
assiale a cui soggetto 1’elemento in relazione al fenomeno di perdita di rigidezza
geometrica per grandi deformazioni. Il degrado € brusco nel caso in cui le barre siano
soggette a svergolamento.

In generale, nel caso degli edifici esistenti le modalita di collasso piu frequenti, in par-
ticolare per i pilastri, sono quelle per taglio, in campo elastico (modo 1, in Fig. 4-1) e
plastico (modo 2). Nella sezione successiva vengono presentati i modelli per descrive-
re il comportamento non lineare puramente flessionale degli elementi di trave-
colonna. Tali modelli costituiscono la base per modelli pit avanzati che descrivano il
comportamento a flessione e taglio, presentati nella sezione §4.3.1.4.

4.3.1.2 Modelli di trave-colonna a comportamento prevalente flessionale

I modelli disponibili per la determinazione della risposta non lineare di elementi di
trave-colonna nei codici di calcolo piu diffusi appartengono alle seguenti categorie:
e Modelli a inelasticita diffusa:
o Formulazione in “rigidezza”: modelli in cui viene interpolato il campo
di spostamenti sulla lunghezza dell’elemento
o Formulazione in “flessibilita”: modelli in cui viene interpolato il cam-
po di forze sulla lunghezza dell’elemento
o Formulazioni “miste”: modelli in cui vengono interpolati piu campi
sulla lunghezza dell’elemento
e Modelli a inelasticita concentrata, anche denominati a “cerniere plastiche”.

I modelli a inelasticita diffusa con formulazione in flessibilita e mista possono essere
utilizzati in tutti i casi. I modelli a inelasticita diffusa con formulazione in rigidezza
possono essere utilizzati in tutti i casi ma richiedono in generale una discretizzazione
piu fine degli elementi strutturali in modo da poter descrivere adeguatamente la varia-
zione delle deformazioni lungo 1’asse dell’elemento, o alternativamente 1’utilizzo di
funzioni di interpolazione degli spostamenti di ordine elevato.

I modelli a inelasticitd concentrata possono essere utilizzati quando si puo escludere
la possibilita di formazione di zone plasticizzate all’interno dell’elemento. Peraltro ¢
necessario in tali elementi stimare la rigidezza delle porzione interna tenendo conto
del regime medio di fessurazione atteso.

Tutti 1 modelli elencati utilizzano dei modelli di risposta sezionale che forniscono il
legame tra le risultanti delle tensioni sulla sezione e le corrispondenti deformazioni
generalizzate.

4.3.1.3 Modelli di sezione

I modelli disponibili per la determinazione della risposta della sezione di un elemento
di trave-colonna appartengono alle seguenti categorie:

e Modelli a fibre (Fig. 4-2): in questi modelli la sezione ¢ discretizzata in por-
zioni (fibre) componenti cui ¢ assegnato il legame tra tensioni e deformazioni,
generalmente uni-assiale, del materiale corrispondente. Il legame tra risultanti
delle tensioni e deformazioni generalizzate ¢ ottenuto a partire dal comporta-
mento delle fibre, nell’ipotesi generalmente adottata di conservazione della
sezione piana.

e Modelli diretti (Fig. 4-3): in cui il legame tra risultanti delle tensioni e defor-
mazioni generalizzate ¢ specificato in maniera diretta.
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I modelli a fibre permettono di descrivere correttamente I’interazione tra la sollecita-
zione di sforzo normale e le due componenti di momento flettente in campo ciclico.
Nella versione di uso corrente disponibile nei codici piu diffusi tali modelli non risul-
tano peraltro adeguati a cogliere i fenomeni di degrado associati a elevati livelli di de-
formazione, quali svergolamento e sfilamento delle barre, ed espulsione del conglo-
merato del nucleo in assenza di adeguato confinamento.

Di fatto, quindi, i modelli di sezione a fibre devono essere considerati modelli senza
degrado ai sensi dei §2.4 e §2.5.3.

Yi Vi

0—0—0—0—© @ |. O‘—

Fig. 4-2 Modelli di sezione a fibre: per analisi piane (sinistra), per analisi spaziali (centro e destra).

M

Trilineare

Senza degrado, M

Con degrado / ’ \.* M, (N, )
’ M(N,)
/

/

/
\

Bilineare /

> - \ >
| ] N NziN:I ¢

Fig. 4-3 Modelli di sezione diretti: alternative per la curva monotona (sinistra), effetto dell'interazione tra le
sollecitazioni (destra).

I modelli diretti possono descrivere i fenomeni di degrado sopra indicati, ma sono li-
mitati nel trattare I’interazione tra le componenti di sollecitazione (presso-flessione -
Fig. 4-3, destra- in particolare deviata). Tale limitazione ¢ piu rilevante se il livello at-
teso di variazione dello sforzo assiale negli elementi ¢ importante. Se si esegue anche
la verifica per lo stato limite di danno ¢ preferibile adottare un legame multi-lineare
che distingua 1 rami elastico non fessurato ed elastico fessurato (Fig. 4-3, sinistra).
Nel caso il legame sia di tipo bilineare (senza degrado) o trilineare (con degrado) per
la pendenza del primo ramo dev’essere scelto un valore intermedio tra la rigidezza in-
ziale e quello secante allo snervamento (ad esempio secante al 40% della soglia di
snervamento).

In conclusione, i modelli diretti possono essere considerati modelli con o senza de-
grado ai sensi dei §2.4 e §2.5.3, in funzione del legame adottato (Fig. 4-3, sinistra).

4.3.1.4 Modelli di trave-colonna con crisi a taglio o flessione-taglio

Modelli rigorosi e robusti di questo fenomeno dotati della necessaria generalita sono
ancora oggetto di ricerca teorica e sperimentale. Le alternative disponibili per
I’applicazione pratica sono tre:
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e Modellazione semplificata a livello di sezione nella quale il legame momento-
curvatura viene modificato introducendo un degrado causato dalla crisi per ta-
glio, riducendo il valore del momento per soddisfare 1’equilibrio col valore del
taglio nel ramo post-picco (Fig. 4-4, sinistra, corrispondente alla crisi per ta-
glio in campo plastico, modo 2, in Fig. 4-1).

e Modellazione dell’interazione a livello di elemento, adottando una formula-
zione di trave che consideri le deformazioni a taglio e un modello di sezione
corrispondente che includa il taglio e 1’associata deformazione generalizzata
(ad esempio come in Fig. 4-4, destra).

e Modellazione composta da un elemento che descrive il comportamento fles-
sionale con interazione NM (normalmente un elemento a inelasticita distribui-
ta con sezione a fibre) e da uno o due elementi a lunghezza nulla alle estremita
nei quali si descrivono il comportamento a taglio, la crisi assiale ed eventual-
mente I’effetto dello scorrimento delle barre (Fig. 4-5, nella quale I’elemento ¢
uno solo e descrive la crisi per taglio e sforzo assiale).

La Fig. 4-4 (destra) illustra I’implementazione semplificata del secondo approccio,
nella quale la risposta complessiva della sezione (NMV) ¢ ottenuta dall’unione del le-
game accoppiato (sezione a fibre) a presso-flessione con un legame uni-assiale a ta-
glio descritto da una legge isteretica di tipo fenomenologico, indipendente da M e N.
Questo approccio pud essere considerato un compromesso accettabile per la modella-
zione in campo dinamico con degrado quando lo sforzo assiale N ¢ poco variabile.
Esistono peraltro modelli che, pur trascurando 1’interazione flessione-taglio, includo-
no una legge isteretica V-y funzione dello sforzo normale.

La (Fig. 4-5) illustra la terza opzione. Il pilastro ¢ costituito dall’assemblaggio di un
elemento di trave-colonna flessionale e di un elemento a lunghezza nulla con i legami
di taglio e assiale nei gradi di liberta corrispondenti. L’elemento di trave descrive la
flessibilita assiale e quella flessionale del pilastro. Pertanto i1 legami di taglio e assiale
nell’elemento a lunghezza nulla devono avere rigidezza pari rispettivamente a Ky =
GAvy/L (rigidezza elastic a taglio media sull’elemento, con Ay area di taglio) e
KA»EA/L. In questo modo la deformazione verticale totale ¢ data dall’elemento di
trave, mentre quella orizzontale/trasversale ¢ data dalla somma A = AfAy
dell’elemento trave e del legame di taglio. L elemento a lunghezza nulla deve poter
monitorare lo spostamento totale A e quindi la distorsione angolare 6= A/L corrispon-
dente. Quando uno dei limiti OBy, Or viene raggiunto (vedi Fig. 4-1) I’elemento aggior-
na la curva di risposta imponendo un degrado della forza V e/o N anche all’elemento
di trave. La pendenza del tratto di degrado (rigidezza negativa) ¢ determinata in base
alla differenza tra i valori di 6, e Ov.

Per quanto riguarda la risposta ciclica, i legami monotoni a taglio e sforzo assiale de-
vono essere affiancati da leggi di isteresi opportunamente calibrate per riprodurre dati
sperimentali.
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Fig. 4-4 Modelli di sezione diretti: alternative per la curva monotona (sinistra), effetto dell’interazione tra le
sollecitazioni (destra).
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Fig. 4-5 Modello composto da un elemento flessionale e da elementi a lunghezza nulla per il taglio, la crisi
assiale e lo scorrimento delle barre.

4.3.1.5 Modelli per il degrado ciclico

Il fenomeno del degrado ¢ molto rilevante per gli elementi in c.a. non progettati in ac-
cordo ai moderni criteri di protezione sismica. Come indicato in §2.4 il degrado ri-
guarda sia la rigidezza che la resistenza, ed ¢ presente sia in condizioni di spostamen-
to monotonamente crescente, dando luogo alla pendenza negativa della curva di cari-
co monotona, che in condizioni di spostamento ciclico. Un tale tipo di comportamento
¢ descritto in Fig. 4-6, che mostra la curva monotona del modello analitico insieme
alla risposta sperimentale ciclica e alla corrispondente risposta simulata. Si puo osser-
vare come la condizione di annullamento del taglio ¢ raggiunta in condizioni cicliche
per valori inferiori di deformazione rispetto a quelli corrispondenti alla condizione
monotona. La simulazione di un tale comportamento richiede modelli che permettano
di descrivere i diversi meccanismi di degrado ciclico:

e Degrado della resistenza

e Degrado della rigidezza di scarico

e Degrado della rigidezza di ricarico
In generale tali modelli fanno variare questi parametri in funzione della duttilita e/o
dell’energia dissipata per isteresi nella deformazione ciclica.
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A titolo esemplificativo, nell’ipotesi ragionevole che ogni elemento abbia una “capa-
cita massima di energia dissipabile per isteresi” E;, la resistenza allo snervamento
all’inversione dopo il ramo i, V},;, puo essere fatta dipendere dall’energia dissipata E; e
dalla stessa resistenza in quel ramo V),;; (calcolata all’inversione dopo il ramo i-1)
nella forma (Rahnama e Krawinkler, 1993)(Ibarra et al 2005):

V=V, (1=5) 4.2)
dove:
E
e 43
g E - ZEJ' *3
j<i

L’utilizzo di un modello di questo tipo richiede la disponibilita di equazioni predittive
per i parametri come ad esempio l’esponente ¢ o I’energia totale dissipabile E;
(quest’ultima fornita ad esempio in forma normalizzata da equazioni come la 4.19).
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Fig. 4-6 Risposta ciclica sperimentale di un pilastro in c.a. di vecchi concezione e simulazione numerica
(adattato da Ibarra et al 2005).

4.3.2 Modelli per i nodi trave-pilastro

In linea generale i nodi interni, confinati da travi o solai su tutte e quattro le facce ver-
ticali, non presentano elementi di criticita. I nodi esterni, e in particolare quelli di rea-
lizzazione precedente all’introduzione delle moderne normative sismiche, costituisco-
no al contrario elementi critici per la risposta dell’edificio.

La modellazione di tali elementi non ha raggiunto un livello di sviluppo comparabile
con quello degli elementi di trave-colonna e le soluzioni adottabili in pratica si ricon-
ducono a molle rotazionali per congiungere bracci rigidi per descrivere la deforma-
zione a taglio del nodo (Fig. 4-7, sinistra-centro). Il legame costitutivo ¢ caratterizzato
da una debole resistenza e da un rapido degrado ciclico (Fig. 4-7, destra). Nel caso di
nodi d’angolo si adottano normalmente molle indipendenti nei due piani di deforma-
zione.
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Fig. 4-7 Modello di risposta dei nodi esterni: geometria (sinistra), legame costitutivo (destra).

4.3.3 Modelli per le tamponature

I pannelli di tamponatura esterna possono avere un ruolo rilevante, positivo o negati-
vo, nel condizionare la risposta di una struttura intelaiata in cemento armato. Gene-
ralmente il ruolo ¢ positivo se la distribuzione dei pannelli ¢ tale da irrigidire e rinfor-
zare in modo uniforme la struttura, negativo nel caso di distribuzione irregolare. Una
tale distribuzione irregolare si puo verificare anche a seguito della risposta stessa, se i
danni prodotti dall’azione sismica sono tali da eliminare, ad esempio, un intero livello
di tamponature configurando un piano debole.

I modelli disponibili di utilizzo pratico fanno tutti riferimento a una idealizzazione a
bielle equivalenti, disposte incrociate a formare un controvento. Sono disponibili for-
mulazioni per determinare la rigidezza, la resistenza e la deformabilita ultima delle
bielle per pannelli pieni, e per modificarle in presenza di aperture.

La Fig. 4-8 mostra in via qualitativa la disposizione di una delle bielle e un tipico le-
game costitutivo uni-assiale.

N trazione

compressione

Fig. 4-8 Modelli di sezione diretti: alternative per la curva monotona (sinistra), effetto dell’interazione tra le
sollecitazioni (destra).

4.3.4 Smorzamento per analisi dinamiche

La dissipazione di energia in un edificio in cemento armato ¢ riconducibile ai seguenti
meccanismi:
1. Isteresi negli elementi strutturali (dissipazione fondamentalmente dipendente
dal livello di spostamento e limitatamente dipendente dalla frequenza)
2. Isteresi negli elementi non strutturali (dissipazione fondamentalmente dipen-
dente dal livello di spostamento e limitatamente dipendente dalla frequenza)
3. Isteresi nella porzione di terreno a diretto contatto con la fondazione soggetto
a maggiori deformazioni (dissipazione fondamentalmente dipendente dal livel-
lo di spostamento e limitatamente dipendente dalla frequenza)
4. Perdita di energia per irraggiamento nel terreno (dissipazione dipendente dalla
frequenza)
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Una valutazione corretta degli spostamenti e delle deformazioni della struttura richie-
de che le fonti di dissipazione non direttamente incluse nel modello vengano conside-
rate. Questo viene fatto di regola mediante uno smorzamento viscoso equivalente. Il
livello di smorzamento da utilizzare deve quindi essere dipendente dalla modellazione
adottata.

4.4 Capacita degli elementi strutturali

441 Introduzione

Come mostrato in Fig. 4-1 un elemento in cemento armato puo avere tre tipi di com-
portamento. Per ciascun tipo di comportamento si identificano dei punti caratteristici
individuati da coppie forza-deformazione. La Fig. 4-1, per semplicita, si riferisce a
condizioni di deformazione monotona, e pertanto le soglie di deformazione in essa in-
dicate sono quelle che determinano la curva di carico monotono (backbone).

Nel seguito si presentano modelli probabilistici per tali soglie di deformazione, indi-
cando quali modelli permettono di distinguere tra il valore delle soglie per deforma-
zioni cicliche e quelle per deformazione monotona (Fig. 4-9a). Tale distinzione ¢ in-
fatti importante in funzione del tipo di modellazione adottata e quindi della modalita
di controllo degli stati limite. Mentre per quanto riguarda la soglia corrispondente alla
fine del campo elastico (SL-DL, §4.4.2) la distinzione tra comportamento monotono o
ciclico ¢ irrilevante, per quanto riguarda gli stati limite superiori ¢ necessario adottare
i valori corretti delle soglie a seconda che il modello sia senza degrado o con degrado.
Per 1 modelli con degrado ¢ necessario definire separatamente la curva monotona (uti-
lizzando soglie monotone) e le regole di degrado ciclico (vedi §4.3.1.5), ottenendo
come risultato dell’analisi I’eventuale crisi a una soglia di deformazione inferiore per
effetto del degrado stesso.

Per i modelli senza degrado, e per tutti quei modi di collasso non direttamente model-
lati, ¢ necessario adottare soglie che tengano conto del degrado ciclico per il controllo
a posteriori .

Si osserva come in letteratura 1’identificazione dell’inizio del tratto a rigidezza nega-
tiva non ¢ uniforme. Esistono due alternative: alcuni modelli forniscono la deforma-
zione in corrispondenza del picco di resistenza Vmay, altri invece forniscono la de-
formazione in corrispondenza di un decremento di forza pari al 20% (0.8Vmax). Di
questa differenza si deve tener conto nel determinare il legame costituivo degli ele-
menti (calcolando ad esempio la deformazione di picco in funzione di quella a
0.8Vmax € della tangente del tratto a rigidezza negativa, come indicato in Fig. 4-9b).
Infine, nonostante 1’impianto di queste Istruzioni sia basato sulla caratterizzazione
della capacita in termini deformativi, nella §4.4.5.3 si introducono anche dei modelli
di resistenza a taglio Vmax, necessari ad esempio per discriminare tra elementi suscet-
tibili di rottura a taglio (fragile o duttile) e di rottura a flessione (§C.8.2).

16 - . . nqe . . . . . .

Si osserva che 1’adozione di questa modalita di verifica di uno stato limite sia inevitabilmente ap-
prossimata, in quanto i cicli di deformazione imposta prescritti dai diversi protocolli di prova sono cer-
tamente diversi da quelli che si realizzano durante 1’eccitazione sismica considerata.
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u,ciclico 8,  &(Haselton etal)

a) b)

Fig. 4-9 (a) Soglia monotona (modello con degrado) e soglia ciclica (modello senza degrado); (b) defini-
zione delle soglie per diversi modelli di capacita deformativa.

442 Capacita perlo SLD

La formulazione dello stato limite indica danni trascurabili agli elementi strutturali.
Questa condizione si traduce nel non superamento della soglia di snervamento da par-
te delle armature, longitudinali e trasversali.

La capacita di deformazione, espressa in termini di rotazione rispetto alla corda, ¢ per-
tanto pari a:

8y, =min(6,.6,) (4.4)
Se il comportmento dell’elemento ¢ del tipo 2 o 3 in Fig. 4-1, lo snervamento delle
armature longitudinali precede quello delle armature trasversali e 6, =6, altrimenti
6,, =0, , per la cui definizione vale quanto indicato in § 4.4.4.2.
La deformazione angolare di snervamento 6, puo essere modellata come variabile a
distribuzione lognormale. Per la mediana della capacita si possono utilizzare le

espressioni:

h

L d,f,
9y:¢’y?y+0'0013[1+1'57] 0.13¢, —=

NI
L

L
6,=9, ?V+0.002(1—0.1257Vj+ 0.13¢,

travi e pilastri 4.5)
V

dyf,

Ve

nella quale i tre termini rappresentano rispettivamente il contributo della deformazio-
ne flessionale, della deformazione a taglio e dello scorrimento delle armatura. In par-

ticolare, P, ¢ la curvatura di snervamento, Ly =M/V ¢ la luce di taglio, distanza

pareti (4.6)

dall’estremita dell’elemento alla sezione di annullamento del taglio, 4 ¢ I’altezza netta
della sezione e d, il diametro delle barre longitudinali.

La curvatura di snervamento pud essere ricavata da un’analisi momento-curvatura
della sezione per i valori mediani delle proprieta dei materiali (§4.1.3.2), oppure, se la
conoscenza raggiunta non ¢ sufficiente per una valutazione di dettaglio, mediante la
seguente espressione:

6, =a (4.7)
T d
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nella quale €, ¢ la deformazione di snervamento dell’acciaio, d ¢ ’altezza utile della

sezione e il fattore & dipende dalla tipologia dell’elemento (ad esempio 2.1 per travi e
pilastri).

La lunghezza di taglio puo essere in buona approssimazione assunta costante e pari a
meta della lunghezza dell’elemento.

La deviazione standard del logaritmo di 6, pud assumersi pari a 0.32 (Biskinis e Far-
dis, 2010b).

4.4.3 Capacita perlo SLV

La formulazione dello stato limite indica una struttura caratterizzata da uno stato di
danno diffuso tale da rendere non economica la riparazione. L’espressione della va-
riabile di stato limite (2.7) rispecchia tale formulazione essendo espressa in termini di
somma dei costi convenzionali equivalenti al danno. Le capacita da utilizzare nei rap-
porti locali D/C sono quelle relative allo SLC.

444 Capacita allo SLC

4.4.4.1 Capacita di deformazione: rottura per flessione

La capacita di deformazione 6 per il modo di rottura 3 (Fig. 4-1), espressa in termini
di rotazione rispetto alla corda, ¢ modellata come variabile a distribuzione lognorma-
le.

La letteratura tecnica fornisce modelli alternativi per 6. Nel seguito se ne presentano
tre. Il primo modello ¢ uno dei due forniti nella norma europea'” e nella forma riporta-
ta si riferisce a elementi con dettagli costruttivi sismicamente adeguati. Nel caso di
edifici esistenti con elementi privi di tali dettagli, la norma europea indica delle ridu-
zioni al valore di 6. Il secondo e terzo modello riportati, che hanno basi sperimentali
piu ridotte ma piu omogenee di quello dell’Eurocodice, hanno il vantaggio di riferisi
direttamente a elementi privi di dettagli sismicamente adeguati (Zhu et al, 2007) o di
coprire I’intervallo di comportamenti sia di elementi “nuovi” che “vecchi” (Haselton
et al, 2007).

Modello “Eurocodice 8 Parte 3”
Per la mediana si puo utilizzare 1’espressione:

\ 0.225 0.35 ,fl
6, —0.016(0.3 | xQOL@) | Ly Vg g )
max(0.01; ) h

(4.8)
dove v ¢ lo sforzo normale adimensionale, ® e ®’ sono le percentuali meccaniche di
armatura in zona tesa e compressa, o il fattore di confinamento, p;, e ps le percentuali
di armatura trasversale e diagonale (nelle travi di accoppiamento tra pareti).

La deviazione standard del logaritmo di 6y puo assumersi pari a 0.40.

La definizione adottata per la soglia ¢ quella di decremento del 20% rispetto al taglio
massimo. Anche se la base statistica non ¢ uniforme'®, il modello permette di distin-

7 L’Eurocodice 8 Parte 3 fornisce un modello “meccanico” e uno “statistico” per la rotazione ultima
rispetto alla corda. Il modello “meccanico” ¢ di utilita limitata nel caso di edifici esistenti in quanto non
vengono date indicazione in merito alla riduzione della capacita per effetto dei dettagli non sismici.

' La base dati delle prove assemblata dagli autori del modello (Fardis e Biskinis, 2010) contiene preva-
lentemente prove in cui il collasso € raggiunto per flessione (modo 3 in Fig. 4-1, 894 prove su 1195,
senza contare quelle in cui il collasso non ¢ stato raggiunto), e tra queste la maggior parte (778) sono
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guere tra soglia per deformazione monotona (I’equazione riportata) e soglia “ciclica”.
Pertanto tale modello ¢ in linea di principio adatto sia all’uso nel caso di modelli con
degrado che in quello di modelli senza degrado. Non esiste peraltro un’equazione
predittiva ottenuta contestualmente sulla stessa base sperimentale per gli altri parame-
tri necessari a stabilire il legame costitutivo quali la rigidezza negativa post-picco e i
parametri di degrado ciclico. In pratica pertanto 1’utilizzo ¢ limitato ai modelli senza
degrado.

Modello “Zhu et al 2007”
Per la mediana si puo utilizzare I’espressione:

0, = 0.049+O.716p+0.120p”fyw ~0.042> - 0.070v

c (4.9)

Dove s ¢ I’interasse delle staffe.

La deviazione standard del logaritmo di 6y puo6 assumersi pari a 0.35.

Per questo modello la definizione adottata per la soglia ¢ quella di decremento del
20% rispetto al taglio massimo e la base sperimentale ¢ costituita da prove di tipo ci-
clico (85 su 125 prove, tutte su elementi “non conformi”, come gia indicato in §4.4.4),
limitandone 1’utilizzo al caso di modelli senza degrado.

Modello “Haselton et al 2007”
Per la mediana si puo utilizzare I’espressione:

6, =0.14(1+0.4a,,)0.19)"(0.02+40p,, )**(0.62)""* (4.10)

dove f. ¢ in MPa.

La deviazione standard del logaritmo di 6y puo6 assumersi pari a 0.46.

Per questo modello la definizione adottata per la soglia ¢ quella in corrispondenza del
taglio massimo V.

La base sperimentale di questo modello ¢ costituita da prove di tipo ciclico (255 pro-
ve, tutte su elementi “non conformi”). Peraltro, il modello, per costruzione, fornisce la
soglia di deformazione “monotona” ed ¢ pertanto utilizzabile solo per stabilire la cur-
va di carico monotona nel caso di modelli con degrado.

Haselton et al forniscono anche un modello per la sola parte plastica della deforma-

zione al picco, che puo essere utilizzata insieme all’espressione (4.4-5) della 6,:
0.65 0.017

A@,=0.13(1+0.554,)(0.13) (0.02+40p,,) " (0.57) " (4.11)

La deviazione standard del logaritmo di 6y puo assumersi pari a 0.61.

4.4.4.2 Capacita di deformazione: rottura per taglio (fragile e duttile)

La capacita di deformazione 6y per i modi di rottura 1 e 2 (Fig. 4-1), espressa in ter-
mini di rotazione rispetto alla corda, ¢ modellata come variabile a distribuzione lo-
gnormale.

prove cicliche su elementi “conformi”, ovvero con dettagli sismici moderni. E quindi necessario essere
consapevoli che i fattori che tengono conto della deformazione monotona o dell’assenza di dettagli si-
smici sono basati su un numero molto inferiore di prove (rispettivamente 76 e 40). Per completezza di
informazione il numero delle prove con modo di collasso 1 ¢ 81, mentre quelle con modo di collasso 2
€220
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Anche in questo caso in letteratura sono disponibili modelli alternativi. Si riporta solo
quello di Zhu et al (2007), compatibile con quelli di 6r e 6, e utilizzabile nel caso di
modelli senza degrado come indicato al paragrafo 4.4.5.2.

Modello “Zhu et al 2007”
Per la mediana si puo utilizzare I’espressione:

L
6, =2.02p,, —0.025%+0.0137V—0.03 v (4.12)

La deviazione standard del logaritmo di 8y puo assumersi pari a 0.27. Per questo mo-
dello la definizione adottata per la soglia ¢ quella di decremento del 20% rispetto al
taglio massimo e la base sperimentale ¢ costituita da prove di tipo ciclico (40 su 125
prove, tutte su elementi “non conformi”, come gia indicato in §4.4.4), limitandone
I’utilizzo al caso di modelli senza degrado.

4.44.3 Capacita di deformazione: perdita di portanza assiale

La capacita di deformazione 6, per i modi di rottura 1 e 2 (Fig. 4-1), espressa in ter-
mini di rotazione rispetto alla corda, ¢ modellata come variabile a distribuzione lo-
gnormale.

Anche in questo caso in letteratura sono disponibili modelli alternativi. Si riportano
solo quello di Zhu et al (2007), che si riferisce alla perdita di portanza assiale dopo la
rottura a taglio (fragile o duttile) ed ¢ compatibile con quelli di 6, ¢ 6y e utilizzabile
nel caso di modelli senza degrado come indicato al paragrafo 4.4.5.2, e quello di Ha-
selton et al (2007), che si riferisce al caso di perdita di portanza assiale per rottura
flessionale, ed ¢ utilizzabile nel caso di modelli con degrado.

Modello “Zhu et al 2007”
Per la mediana si puo utilizzare 1’espressione:

0, =0.184exp(~1.45u) (4.13)

dove il coefficiente di attrito efficace y sulla fessura di rottura a taglio ¢ dato
dall’espressione:

N
A, f,.d. /s
U= o dove a=65° (4.14)
—— cota+tana
ASV/nyVdC /S

nella quale d. = h-c ¢ la dimesione del nucleo confinato parallelamente alla direzione
del taglio.

La deviazione standard del logaritmo di 6, pud assumersi pari a 0.35. Per questo mo-
dello la base sperimentale ¢ molto ridotta (28 prove, tutte su elementi “non conformi”,
come gia indicato in §4.4.4) e costituita da prove di tipo ciclico limitandone 1’utilizzo
al caso di modelli senza degrado.

Modello “Haselton et al 2007”
Per la mediana si puo utilizzare I’espressione:

A8, =6,-6,=0.76(0.031)'(0.02 +40p,,)"* <0.10 (4.15)
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La deviazione standard del logaritmo puo assumersi pari a 0.72.

La base sperimentale di questo modello ¢ costituita da prove di tipo ciclico (255 pro-
ve, tutte su elementi “non conformi”). Peraltro, il modello, per costruzione, fornisce la
soglia di deformazione “monotona” ed ¢ pertanto utilizzabile solo per stabilire la cur-
va di carico monotona nel caso di modelli con degrado.

4.4.5 Indicazioni operative per la modellazione

La definizione del legame costitutivo degli elementi dev’essere basata su un insieme
di modelli predittivi (per le soglie di deformazione, per le rigidezze, per i parametri di
degrado) tra loro compatibili (ricavati cio¢ contestualmente e riferiti alla stessa base
sperimentale). I successivi due paragrafi contengono indicazioni pertinenti in funzio-
ne del tipo di modellazione.

4.45.1 Modello con degrado

Attualmente I’unico insieme di modelli coerenti utilizzabili per stabilire il legame co-
stitutivo ciclico di elementi di trave-colonna in cemento armato ¢ costituito dalle
equazioni di Haselton et al (2007). Tali equazioni sono state ricavate mediante regres-
sione su 255 prove cicliche utilizzando come modello base della risposta quello di
Ibarra, Medina e Krawinkler (2005). Il modello richiede sette parametri, cinque ne-
cessari a stabilire la curva monotona e due per il degrado. Di questi ultimi uno ¢ iden-
ticamente pari ad 1.0. In aggiunta alle equazioni per 6re A8, gia fornite, sono necessa-
rie le seguenti equazioni.

Rigidezza secante al 40% del momento di snervamento

Da utilizzare come valore intermedio tra quella iniziale e quella allo snervamento (il
modello di Ibarra non permette di distinguere tra rigidezza al I e II stadio), valore me-
diano:

El
Koans :% =0.17 +1.61v{

0

>0.35

con deviazione standard del logaritmo pari a 0.38.
Rigidezza secante allo snervamento

Necessaria per individuare il punto di snervamento insieme al corrispondente momen-
to, valore mediano:

y

£l
k =—y:0.065+1.05v{ 202
£l <0.6

0 (4.17)
con deviazione standard del logaritmo pari a 0.36.
Rapporto tra momento ultimo e momento di snervamento
Mediana:
M, _ v 001/, _
T 1.25(0.89)"(0.91)"*"* =1.13 (4.18)

y

con deviazione standard del logaritmo pari a 0.10 (e f. in MPa).

Parametro di degrado y
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Mediana:

y= MEte =170.7(0.27)" (0.10)""“ (4.19)

yoy

con deviazione standard del logaritmo pari a 0.50. L’equazione fornisce in forma
normalizzata 1’energia totale dissipabile per isteresi utilizzata in modelli come quello
in Eq.(4.3)

4.4.5.2 Modello senza degrado

Nel caso di modelli senza degrado ¢ possibile utilizzare sia formulazioni meccaniche
(modelli di sezione a fibre) che fenomenologiche (modelli multi-lineari del legame
momento-rotazione).

In entrambi 1 casi la verifica a posteriori degli stati limite dev’essere svolta utilizzando
il modello Eurocodice per la 8, (SL-DL) e i modelli di Zhu per 6re 6y (SL-DS e SL-
O).

4.45.3 Dipendenza statistica

I parametri del legame costitutivo di un elemento sono tra loro legati da vincoli fisici
che danno luogo a dipendenza statistica tra le variabili aleatorie utilizzate per descri-
verli. A rigore quindi, piuttosto che un insieme di modelli predittivi marginali come
quelli indicati nei due paragrafi precedenti, sarebbe necessario utilizzare un modello
probabilistico congiunto del vettore dei parametri. Allo stato dell’arte un modello di
questo tipo non ¢ disponibile.

Oltre alla dipendenza statistica interna a un elemento appena indicata, esiste poi anche
dipendenza statistica tra i parametri di elementi diversi. Questa dipendenza deriva da
due cause. La prima riguarda la mediana dei modelli, nella quale entrano spesso va-
riabili comuni, come ad esempio la resistenza dei materiali, che a loro volta presenta-
no una dipendenza statistica. La seconda riguarda i termini di errore (epsilon) che mi-
surano la variabilita intorno alla mediana. Questi ultimi possono essere pensati come
somma di due termini legati a fattori non inclusi nella mediana, il primo che non varia
da un elemento all’altro e che pertanto introduce dipendenza (qualita dell’esecuzione,
condizioni di maturazione del calcestruzzo, etc), ¢ il secondo che varia da un elemen-
to all’altro e diminuisce la dipendenza. In letteratura non sono disponibili modelli di
questo tipo.

Nell’appendice C (§C.6.2) si fornisce un esempio di come il problema possa essere
affrontato in pratica, con riferimento alle strutture in c.a.

446 Resistenza a taglio

La letteratura tecnica fornisce modelli alternativi per la resistenza a taglio V... Carat-
teristiche comuni a tutti i modelli sono: a) la presenza di tre contributi additivi, dovuti
allo sforzo assiale N, al calcestruzzo e all’acciaio; b) la presenza di un termine di ri-
duzione della resistenza in funzione della duttilita massima raggiunta.

Nel seguito si presentano due tra i modelli disponibili. Il primo ¢ quello fornito nella
norma europea (CEN, 2005) con riferimento a elementi con dettagli costruttivi sismi-
camente non adeguati (edifici esistenti). Il secondo modello ¢ quello di Sezen e Mo-
hele (2004) e viene riportato perche utilizzato nel criterio di discriminazione della
modalita di rottura tra taglio (fragile o duttile) e flessione associato ai modelli di ca-
pacita di deformazione di (Zhu et al, 2007). In entrambi i casi la resistenza a taglio
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per azione ciclica ¢ modellata come variabile a distribuzione lognormale, e le formule
riportate possono essere utilizzate per determinare la mediana.

Modello “Eurocodice 8 Parte 3”

Tale modello prevede due equazioni distinte per pilastri e travi e per i setti. Per travi e
pilastri, la mediana ¢ fornita dall’espressione seguente (unita di misura MN e m):

V, = }; ; % min(N;0.554, 1, )+ (1-0.05 min(5; &, ,, ))x

14
X [0.16 max(0.5;100p, , )(1 -0.16 min(S;];l—Vj }\/fc AC} +V,

h = altezza totale della sezione

(4.20)

dove:

d = altezza utile della sezione
x = profondita dell'asse neutro
N =sforzo normale, positivo di compressione, posto uguale a zero se di trazione
A, = area della sezione bd per sezione rettangolare, zD’/4 per sezione circolare
D, = diametro nucleo confinato
P.. = percentuale geometrica totale di armatura longitudinale
V., = contributo dell'armatura pari a p, bzf, per sezioni rettangolari

V4
e_
2

SW

- f, (D —2¢)per sezioni circolari
s

A, =area delle staffe circolari
s = passo delle staffe
D = diametro della sezione

¢ = copriferro

Il termine x, , = 4, —1=6/6, —1 rappresenta la parte plastica della duttilita richie-

sta all’elemento.

Per i setti la mediana della resistenza a taglio per azione ciclica non deve superare il
limite corrispondente allo schiacciamento delle bielle diagonali fornita
dall’espressione seguente (unita di misura MN e m):

cJ ¢

x (1+0.25max(1.75;100p,,, ))[1—0.2 min(Z;%’j }/ f.b,z

La deviazione standard del logaritmo puo assumersi in entrambi i casi pari a 0.25.

Ve = 0.85(1-0.06 min(5; 1z, , ){1 +1 .8min(0. 15;%}}
(4.21)

Modello “Sezen e Mohele 2002”
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Il modello si riferisce solo a pilastri e la mediana ¢ fornita dall’espressione seguente
(unita di misura MN e m):

0.5
Ve =hk(u,)- A E— 0.84,+V, (4.22)

L/h\  4,05/f

dove A, =bh ¢ I’area complessiva della sezione, ¢ il termine di riduzione funzione

della duttilita in spostamento (totale) vale k(ﬂA) vale 1.0 per u, <2 e 0.7 per
M, =2, con variazione lineare nel mezzo. In questo modello I’influenza dello sforzo

normale non si traduce in un contributo distinto alla resistenza ma in una modifica del
termine di resistenza del calcestruzzo. Inoltre, il fattore riduttivo k(ﬂA) si applica alla

somma dei contributi di calcestruzzo e acciaio, invece che al solo primo termine.
La deviazione standard del logaritmo puo assumersi in entrambi i casi pari a 0.15.

4.5 Capacita degli elementi non strutturali

Gli elementi non strutturali possono essere suddivisi in tre categorie generali:
1. Elementi architettonici: ad es. tamponature e tramezzi, porte, controsoffitti,
etc.
2. Impianti: ad es. idraulico, elettrico, gas, ascensori € montacarichi, condizio-
namento, etc.
3. Contenuto: ad es. mobilio, apparecchiature, qualsiasi altro oggetto che inter-
venga nella valutazione economica del danno.

Dal punto di vista della capacita di resistere all’azione sismica, gli elementi non strut-
turali si dividono in:

1. Elementi prevalentemente sensibili allo scorrimento interpiano

2. Elementi prevalentemente sensibili all’accelerazione di piano

La capacita degli elementi non strutturali ¢ espressa mediante una distribuzione, as-
sunta lognormale e denominata “curva di fragilita” dell’elemento, per ogni stato limi-
te (in generale due, SLD e SLC) caratterizzata dai due parametri:
e Mediana della capacita (in termini di scorrimento o accelerazione di piano, a
seconda dell’elemento)
e Deviazione standard del logaritmo

I valori da utilizzare dipendono dalla tipologia di elemento considerato e devono esse-
re stabiliti sulla base di dati di letteratura o in base a prove specifiche.

Quando i pannelli di tamponatura sono inclusi nella modellazione lo stato di danno
puo essere ricavato direttamente dall’analisi. Il legame costitutivo delle bielle equiva-
lenti deve essere stabilito in maniera coerente con le curve di fragilita delle tampona-
ture considerate.

4.6 Quantificazione dello stato limite di collasso

4.6.1 Modellazione con legami con degrado

La quantificazione del raggiungimento o superamento dello stato limite si effettua in
termini globali. Le modalita sono distinte a seconda del metodo di analisi adottato.
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Nel caso in cui I’analisi della risposta sia eseguita mediante analisi statica non lineare
(metodi B e C, §2.6.3-2.6.4), la soglia globale di spostamento corrispondente allo sta-
to limite di collasso ds.¢ € individuata sulla curva di capacita e corrisponde alla fine
del tratto a rigidezza negativa post-picco. La variabile di stato limite si determina
quindi con I’espressione (2.11).

Nel caso in cui ’analisi della risposta sia eseguita mediante analisi dinamica non li-
neare (metodo A, §2.6.2), le curve IDA si tracciano nel piano 6,,,-S e per ogni storia
temporale di accelerazione il valore dell’intensita che induce lo stato limite di collasso
Sy=1 ¢ quello corrispondente al primo raggiungimento di una tangente alla curva pari
al 10% di quella iniziale.

4.6.2 Modellazione con legami senza degrado

La quantificazione del raggiungimento o superamento dello stato limite si effettua in
termini globali attraverso i rapporti D/C locali aggregati mediante la formulazione
(2.8) della variabile di stato limite Ys;c. Tale formulazione richiede I’identificazione
preventiva degli insiemi di taglio, operazione non banale nel caso dinamico, in quanto
gli insiemi critici dipendono dalla risposta dinamica e possono quindi cambiare da un
moto all’altro.

In generale, nella valutazione di Yz si dovranno includere almeno i seguenti insiemi:

e Singoli pilastri e setti:

o collasso a flessione: rapporto 6/6, con capacita fornita ad esempio
dall’equazione (4.10)

o collasso a taglio: rapporto V/V, con capacita fornita ad esempio dalle
equazioni (4.20) e (4.21)

e Piani:

o superamento della soglia di snervamento da parte di tutti i pilastri (una
condizione corrispondente a un calo importante della rigidezza di pia-
no e alla localizzazione della domanda di spostamento). Per ogni ele-
mento rapporto 6/6, con capacita fornita ad esempio dall’equazione
(4.5). 1l rapporto di piano ¢ valutato come il minimo di quelli degli
elementi.
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A Commenti al testo delle Istruzioni

A.1 Fondamenti affidabilistici dei metodi di valutazione
(Commento al §2)

Dal punto di vista formale della teoria dell’affidabilita strutturale il problema della va-
lutazione della frequenza media annua di superamento di uno stato limite Ag; puo es-
sere posto nei termini seguenti.

Tutte le sorgenti di incertezza che compaiono nel problema (geometria e attivita delle
sorgenti sismogenetiche, caratteristiche meccaniche del percorso di propagazione del-
le onde, del sito in esame e della struttura stessa, incertezza epistemica in tutti i mo-
delli) sono descritte mediante variabili aleatorie raccolte in un vettore x. Tale vettore ¢
caratterizzato probabilisticamente dalla sua distribuzione di probabilita, espressa ad
esempio mediante la funzione di densita congiunta f{x).

Per verificare la violazione dello stato limite si fa uso di una funzione di x formulata
in maniera tale da assumere valore unitario quando lo stato limite ¢ violato e zero ne-
gli altri casi, denominata funzione “indicatore” dello stato limite /g, (X).

La simulazione ¢ il metodo piu robusto per determinare la frequenza Ag;: esso si basa
semplicemente sull’esecuzione di un numero elevato di esperimenti e
sull’osservazione dei relativi risultati, seguite dall’elaborazione statistica di questi ul-
timi.

I metodi considerati nelle presenti Istruzioni appartengono a un sottoinsieme partico-
lare dei metodi di simulazione, la cui efficienza si basa sull’utilizzo della curva di pe-
ricolosita Ag(s), ovvero la distribuzione marginale di un parametro S di intensita
dell’azione sismica, e di un insieme di storie temporali del moto, per descrivere la va-
riabilita dell’azione sismica a parita di valore di S.

In questo paragrafo si delinea 1’approccio generale di simulazione Monte Carlo, nella
sua specializzazione al problema in esame, e se ne fanno derivare i metodi proposti
per inquadrarli in un contesto teorico pitt ampio.

Si ricorda che la probabilita di un evento £, definito come unione di eventi elementari
mutuamente esclusivi e;, € pari, in base agli assiomi della probabilita, alla somma del-
le probabilita degli eventi elementari: pg =) pe..

Se I’evento in esame ¢ la violazione dello stato limite, e il generico evento elementare
di violazione e; corrisponde all’occorrenza del valore x delle variabili aleatorie, e per-
tanto p.; = f(x)dXx, la probabilita dell’evento composto si puo scrivere in forma integra-
le come:

Py = |, /(x)dx (A1)

dove SL indica la porzione dello spazio delle variabili aleatorie ove lo stato limite ¢
violato.
L’integrale precedente puo essere riscritto introducendo la funzione Zs;, (x):

Ps = .Lest(X)dX = J.]SL (X)f(x)dx = E[]SL (X)] (A.2)

nella quale I’integrazione ¢ estesa all’intero spazio delle variabili aleatorie. Si osserva
come la probabilita di superamento dello stato limite coincida nell’espressione prece-
dente con il valore atteso della funzione /s (x).
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La simulazione Monte Carlo altro non ¢ che la stima del precedente valore atteso me-
diante la media aritmetica su un numero sufficientemente elevato di campioni di x:

1 N .
Ps1 :E[]SL (X)]ENE[A;]SL (Xi): ]\L;L =Pst (A.3)

Si dimostra che lo stimatore p,, converge a ps, € che la varianza intorno alla sua
media pg; decresce con N ed € proporzionale a pg;, stessa:

. 1-

Var[pSL]: pSL( pSL) (A4)
N

Un risultato importante che si puo derivare ¢ la regola che fornisce il numero minimo

N di simulazioni necessario per ottenere un’assegnata confidenza nella stima:

N> lgﬂ = 10
Psi Psi (A.5)

Un tale risultato si giustifica immediatamente anche dal punto di vista qualitativo, in
quanto valendo pg, =N, /N, se ps; e quindi pg, ¢ molto piccola la violazione dello

stato limite ¢ evidentemente un evento molto raro ed ¢ necessario un numero estre-
mamente elevato N di tentativi per ottenere alcuni (Ns;z) risultati favorevoli all’evento
stesso.

La valutazione della frequenza media annua di superamento dello stato limite struttu-
rale Asz, procede nel modo seguente. Il modello probabilistico (distribuzione congiun-
ta) f(x) contiene una porzione relativa alle sorgenti sismogenetiche dalla quale si pos-
sono campionare eventi in termini di localizzazione, magnitudo e altri parametri come
il meccanismo di fagliazione, etc.. Nel modello sono normalmente incluse piu sorgen-
ti, indicizzate da un indice i. Se A, ¢ il tasso medio annuo di eventi'’ generati nella
sorgente i-esima, si puo scrivere:

Ag = Z[]il/’{‘ipSL‘i :/10211 (/11'//10 )pSL\i :ﬂozzlpsq,- P =hpg (A6)

N . . . . . . .
dove A, = E A 1/11. ¢ il tasso di generazione di eventi complessivo nell’area che ha ef-
i

fetto sul sito in esame, p, =4 /A4, ¢ la probabilita che I’evento sia generato dall’i-

esima sorgente, e pg;. ¢ la probabilita che lo stato limite sia violato condizionata al ve-
rificarsi di un evento in una qualsiasi delle sorgenti. La simulazione Monte Carlo ¢
impiegata per valutare ps;. A tal fine il modello probabilistico f{x) contiene anche le
porzioni relative alla determinazione del moto sismico al sito, dato I’evento, e alla ri-
sposta e capacita della struttura. La Fig. A-1 illustra il processo di simulazione con ri-
ferimento al generico evento i. La simulazione inizia con il campionamento della zona
sismogenetica attiva Z (la prima variabile aleatoria nel vettore x) cui segue il campio-
namento magnitudo M dell’evento e dell’epicentro E. Note la posizione dell’epicentro
e del sito in esame si calcola la distanza R. I parametri M e R costituiscono i dati di
ingresso minimi necessari per attivare il prescelto modello stocastico del moto, che
produce una storia temporale artificiale del moto sismico al sito (la maggior parte dei
modelli filtrano e modulano nel tempo una storia aleatoria di accelerazione stazionaria

11 tasso medio annuo di eventi & il parametro (unico) della distribuzione di Poisson, implicitamente
assunta in tutto il documento come modello per descrivere I’occorrenza temporale degli eventi. Tali
ipotesi ¢ alla base della piu aggiornata analisi di pericolosita sismica a scala nazionale.
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con contenuto in frequenza uniforme, denominata “rumore bianco”). I passi successi-
vi comportano la determinazione del moto in superficie e della risposta a questo della
struttura, mediante i relativi modelli. L’incertezza nelle caratteristiche meccaniche del
sito e della struttura, come di tutti i parametri dei modelli, sono incluse nel vettore x
attraverso 1 sottovettori X4, X5, X¢ € X7.

Modello delle sorgenti
Posizione
@ del sito
Distanza Incertezza nella
Incertezza nei @ @ e sito-sorgente caratten;zazmng
parametri del geotecnica dgl sito e
modello nel modello di

risposta sismica
@ locale
Moto al bedrock Modello

Modello . g
. di analisi
stocastico L
. di risposta
del moto sismicqg L
sismica locale
' H! E l ‘” ' Moto in superficie

Rumore bianco

Risposta
Q m Modello
I (X))« r(t) j« per I'analisi
U strutturale
Indicatore dello Incertezza nella
stato limite caratterizzazione
della struttura e
nei modelli di
risposta/capacita

Fig. A-1 Schema del procedimento di simulazione con riferimento al generico evento.

11 calcolo della frequenza media annua secondo lo schema appena descritto richiede in
generale, come gia anticipato, un numero molto elevato di simulazioni. Ad esempio
per un valore di Ag, = 107, che corrisponde a un periodo medio di ritorno dell’evento
di violazione dello stato limite pari a Tr.sp. = 1000 anni, il numero di simulazioni in
accordo alla (A.5) ¢ dell’ordine di 10000 circa (I’ordine di grandezza di As;, e ps; € lo
stesso).

Per ridurre il numero di simulazioni ¢ necessario agire sulla varianza dello stimatore
Dy, - Esistono allo scopo diverse tecniche, denominate variance reduction techniques.

Alcune di queste tecniche consistono nel fissare il valore, variato poi in maniera pa-
rametrica, di alcune delle variabili (condizionamento), svolgendo cosi una serie di si-
mulazioni di ordine inferiore, per poi rimuovere il condizionamento pesando i risultati
ottenuti con la probabilita di occorrenza dei valori rispetto ai quali si € condizionato
(teorema della probabilita totale).

I metodi considerati nelle presenti Istruzioni appartengono a questa categoria, e si ba-
sano sulla seguente riscrittura dell’equazione (A.6):

ﬂ“SL = Zjil ﬂ'[psq,' = Zjil ;IVEPSL\S(S)fs\i(S)dS = fpsL\s (S)[Zil }%fs,-(s)]ds (A7)

fragilita pericolosita Ag (s)
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il cui ultimo membro coincide con I’espressione (2.12) fornita in §2.6.1. Il vantaggio
principale della presente formulazione risiede nella separazione dei contributi alla
frequenza Ag; della sismicita del sito in esame e della fragilita della struttura. Stante la
ben nota e verificata predominanza del primo contributo rispetto al secondo, la sepa-
razione introduce la possibilita di una valutazione anche approssimata, e quindi “eco-
nomica” in termini computazionali, della curva di fragilita ps.(s). Esistono diversi ap-
procci alla stima dei parametri della curva di fragilita. Le alternative principali dispo-
nibili allo stato dell’arte sono descritte nel paragrafo successivo.

A.1.1 Approcci alternativi alla determinazione della curva di
fragilita (Commento al §2.6)

Il calcolo della frequenza media annua di superamento dello stato limite si ottiene at-
traverso 1’integrale della probabilita totale (2.12), che richiede la conoscenza della
curva di fragilita della struttura pg(s).

In letteratura si trova utilizzato anche un approccio alternativo alla Eq.(2.14) per la
valutazione di ps;(s) che utilizza una definizione diretta della curva di fragilita:

Olny|s=s Olny|s=s

In1— - ~
b (5)=plYy, 215 =)= 1-pf —— 5" =d>[” '”Y'“} (A8)

nella quale, adottando 1’usuale ipotesi di distribuzione lognormale per la variabile di
stato limite, 1 parametri da determinare sono la media u, . e la deviazione standard
Oy s=s del logaritmo della variabile di stato limite Ys; condizionate al livello di inten-
sita § =s.

La Figura A-7 mostra la valutazione della curva di fragilita a partire dalle curve IDA,
utilizzando alternativamente la (2.14) e la (A.8). Nel primo caso (sezione verticale nel
piano risposta-intensita), si utilizza la distribuzione dei valori dell’intensita sismica S
che portano allo stato limite (¥Ys;=1), mentre nel secondo (sezioni orizzontali nel piano
risposta-intensitd), la distribuzione dei valori di Ys; associati ad una fissata intensita
sismica (S =s)(Vamvatsikos e Cornell, 2002).

I parametri i, € o, delle distribuzioni condizionate a S =s possono essere

ottenuti sia da sezioni orizzontali delle curve IDA che dal risultato di analisi svolte
scalando le registrazioni selezionate al livello S = 5. Quest’ultima procedura ¢ nota in
letteratura sotto il nome di Analisi a Strisce Multiple, indicata con I’acronimo inglese
MSA (Multiple Stripe Analysis) descritta ad esempio in (Jalayer e Cornell, 2009). Un
vantaggio concettuale della MSA rispetto all’IDA ¢ quello di poter utilizzare per ogni
striscia una diversa selezione di moti sismici, che rispecchi meglio la caratteristiche
degli eventi dominanti la pericolosita al livello di intensita considerato. Peraltro tale
approccio richiede competenze e strumenti specialistici nella selezione dei moti che
ne riducono molto 1’applicabilita pratica (Bradley, 2013)(Lin et al, 2013).

Le curve di fragilita fornite dai due metodi risultano comunque molto simili tra loro,
come mostrato ad esempio in (Jalayer et al 2007). La differenza importante riguarda
I’efficienza computazionale degli approcci alternativi. Una discussione recente su
vantaggi e svantaggi delle due tecniche si puo trovare in (Baker, 2014).
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Ps.(s)

0 pSy=1

Fig. A-2 Valutazione della fragilita a partire dalle curve IDA (o ISA) attraverso le (2.14) e (A.8).

A.1.1.1.1 Esemplificazione con riferimento al Metodo C

In questo paragrafo si esemplifica 1’approccio per sezioni orizzontali specializzandolo
al caso del Metodo C. Il metodo richiede in questo caso la conoscenza di n distinte di-
stribuzioni di probabilita della variabile Yy, per gli n valori dell’intensita sismica con-

siderati, ovvero la stima dei parametri 4, ¢ o, . Questa variante risulta quindi

piu laboriosa dal punto di vista della elaborazione dei dati, anche se facilmente auto-
matizzabile, ma non aumenta 1’onere computazionale in quanto le analisi pushover
che devono essere eseguite sono le stesse. L’integrale di probabilita totale, in questo
caso, deve necessariamente essere calcolato in forma numerica.

Determinazione della mediana di Y condizionata a S

Per ciascun valore dell’intensita sismica S=s; (i=1,...,n), la mediana di Yg; si ottiene
considerando 1’azione sismica e la curva di capacita utilizzate nel §2.6.4.2.
La determinazione del valore medio u, .~ del logaritmo di Yy viene eseguita calco-

lando la domanda in spostamento con lo spettro mediano (frattile al 50%) dei moti se-
lezionati in accordo al §2.2.2, scalato all’intensita S = s;, rapportandola alla capacita
di spostamento corrispondente allo stato limite considerato (§3.4 o §4.4) sulla curva
di capacita mediana.

Determinazione dell 'incertezza nella domanda sismica Bs

Per ciascun valore dell’intensita sismica S=s; (i=1,...,n), il termine Bs si valuta,
nell’ipotesi di distribuzione lognormale di Y condizionata a S, in funzione dei valori
Ysr.16 € Y84 di Y calcolati, sulla curva di capacita mediana, utilizzando gli spettri di
risposta frattili al 16% e 84% delle storie temporali selezionate in accordo al §2.2.2,
scalati all’intensita S = s;:

(A.9)
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La Figura A-8 mostra i valori da utilizzare per il calcolo di fs attraverso la (A.9), in
confronto a quelli utilizzati per il calcolo della dispersione nel caso del metodo de-
scritto al §2.6.4.2.

S

(a)

_ hecccccccccdccccccdccccccc e e e e e e

Ysiie  Ys=s YSL YsL 4

Fig. A-3 Valutazione di Bs nei due metodi, attraverso le formule: a) (2.17); b) (A.9).

Determinazione dell’incertezza sulla capacita legata alle variabili aleatorie fc

Per ciascun valore dell’intensita sismica S=s; (i=1,...,n), I’'influenza sulla variabile Y,
delle variabili aleatorie continue (§2.3.2.1) relative alle proprietd meccaniche e geo-
metriche della struttura si stima attraverso una superficie di risposta lineare:

N
InY, =o,+ Y ox, +€ (A.10)
k=1
che esprime il logaritmo /n(Ys;) nello spazio delle variabili aleatorie normalizzate xy,
definite al §2.6.4.3 dalla (2.18). La determinazione di ¢ procede poi in analogia al
caso delle sezioni verticali.

A.2 Necessita della verifica dello stato limite di collasso
(Commento al §2.1)

Il progetto dei nuovi edifici comporta il rispetto di una serie di requisiti che assicura-
no loro notevoli doti di duttilita globale. Per questo motivo un esito positivo per la ve-
rifica dello stato limite di danno severo implica un adeguato livello di protezione an-
che con riferimento allo stato limite di collasso™. Cio non accade per le costruzioni
esistenti, per le quali non ¢ infrequente un comportamento come quello mostrato in
Fig. A-4, nel quale una struttura esistente supera la verifica allo SLS ma non quella
allo SLC, che diviene pertanto sempre necessaria per la verifica della sicurezza della
vita umana.

% Questo & anche il motivo per cui nelle norme tecniche lo stato limite di danno severo & denominato
stato limite di salvaguardia della vita (SLV), corrispondente al /ife safety presente in altre normative
internazionali.
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Fig. A-4 Variazione della frequenza media annua di superamento degli SL per edifici nuovi ed esistenti.

A.3 Considerazione dell’incertezza epistemica nella curva di
pericolosita sismica (Commento al §2.2)

La curva di pericolosita sismica del sito Ags(s) che compare nell’integrale (2.12) del ri-
schio ¢ essa stessa caratterizzata da incertezza epistemica. Sorgenti di tale incertezza
sono, ad esempio, i confini delle zone sismogenetiche, 1 valori limite inferiore e supe-
riore della magnitudo di ogni zona, le diverse leggi di attenuazione disponibili. Il trat-
tamento di tali incertezze mediante albero logico ¢ parte integrante dell’analisi proba-
bilistica di pericolosita sismica. Il risultato viene normalmente riportato in termini di
curva mediana Ag se,(s) € curve frattili, ad esempio Ag 1694(s) € As,s424(5).
La Fig. A-5 mostra a fini illustrativi I’albero logico utilizzato per le determinazione
della pericolosita sismica del territorio Italiano nello studio per la redazione della
mappa di pericolosita sismica prevista dall’Ordinanza PCM 3274/2003 (OPCM), in
cui i parametri considerati sono:

1. gliintervalli di completezza del catalogo sismico

2. le modalita di determinazione della magnitudo massima per ogni sorgente

3. modalita di calcolo dei tassi di sismicita

4. le relazioni di attenuazione
Il peso di ciascun ramo (ogni ramo porta a una mappa di pericolosita dell’intero Pae-
se) appare nella colonna destra. I risultati sono stati presentati in forma di mappe me-
diana e frattili dell’accelerazione di picco al suolo.
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COMPL. TASSI ATTEN. M RUN Peso
Mmax Totale
ASB96(de) mf Ms 33 —3» | 911 7.92
GR SP96 mf Msp 33 —= | 912 7.92
Mmax2 REG.A Mw 17 =3 (913 4.08
40 REG.B Mw 17 — (914 4.08

C0-04.2

60
ASB96(de) mf Ms 323 —3 | 921 11.88
AR SP96 mf Msp 33 —» | 922 11.88
Mmax1 REG.A Mw 17 =3 | 923 6.12
60 REG.B Mw 17 —= | 924 6.12
ZS9,
CPTI2

ASB96(de) mf Ms 33 —»| 931 5.28
GR SP96 mf Msp 33 —3»| 932 5.28
Mmax2 REG.A Mw 17 —3» | 933 2.72
40 REG.B Mw 17 —3»[ 934 2.72

C0-04.4

40

ASB96(de) mf Ms 33 —3»| 941 7.92
AR < SP96 mf MSp 33 w3 | 942 7.92
Mmax1 REG.A Mw 17 — [ 943 4.08
60 REG.B Mw 17 —_— 944 4.08

Fig. A-5 Albero logico utilizzato in (INGV, 2004) per determinare la distribuzione dell’accelerazione di picco
al suolo.

Se nell’integrale (2.12) si introduce 1’incertezza epistemica nella determinazione della
curva di pericolosita, rappresentata mediante una variabile aleatoria &g, I’espressione
del rischio prende la forma:

r{r |d/1 Ssg K (A.11)

Poiché la curva di fragilita Ps;(s) non dipende dalla variabile &, ¢ possibile scambiare
I’ordine di integrazione e, sotto opportune condizioni di regolarita, quello
dell’integrazione rispetto a &z con quello di derivazione rispetto a s, ottenendo:

}f@,, iz,

P, = J:PSL(S)'_J‘: %f(eH)deH_dsz
. e e . B (A.12)
ZJ:PSL(S)' dUO ;LS(S,d:)f( H)d H] ds:J.omPSL(S)' d;t;s(S) ds

nella quale ’integrale interno rappresenta il valore atteso rispetto alla distribuzione di

&y della derivata della curva di pericolosita, pari alla derivata della curva media di pe-
ricolosita.

Assumendo per la variabile &4 la distribuzione lognormale (Cornell et al/, 2002) ¢
possibile ottenere la curva di pericolosita media A (s) a partire da quella mediana

As.s02(s) attraverso 1’espressione:

As(5)= Ag s, (s)exp(%ﬁé) (A.13)
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che corrisponde all’equazione (2.2) in §2.2.
La deviazione standard del logaritmo di &y, B, =0, hon ¢ costante al variare

dell’intensita S. Essa puo essere stimata a partire dalla mediana e da un valore frattile
di As nell’intorno dell’intensita S =y 4, che corrisponde sulla curva di pericolosita

mediana al valore del rischio A.s calcolato con I’equazione (2.12).

A.4 Criteri per la scelta delle storie temporali del moto si-
smico (Commento al §2.2.2)

La procedura della pratica professionale considerata la piu avanzata per la selezione
dei segnali sismici per 1’analisi dinamica non-lineare delle strutture consta di quattro
fasi (graficamente schematizzate in Fig. A-6):

1. ottenere, a partire dall’analisi probabilistica della pericolosita sismica per il si-
to in esame, lo spettro di progetto elastico per lo stato limite considerato; ad
esempio lo spettro a pericolosita uniforme® (SPU).

2. ottenere dalla disaggregazione della pericolosita, le coppie magnitudo-
distanza (anche dette terremoti di progetto) che maggiormente contribuiscono
alla frequenza media del superamento della soglia prescelta dell’ordinata spet-
trale relativa al periodo fondamentale della struttura™

3. Accedere a una banca dati di accelerogrammi al fine di individuare gruppi di
registrazioni che hanno caratteristiche simili (magnitudo e distanza) a quelle
provenienti dalla disaggregazione. Cid garantisce, in prima approssimazione,
la coerenza degli accelerogrammi selezionati con le caratteristiche di sorgente
e propagazione che sono piu importanti per la sismicita del sito in esame.

4. Infine, selezionare tra questi, accelerogrammi che non solo provengano da
eventi simili ai terremoti di progetto, ma che abbiano anche la forma spettrale
simile a quella dello spettro elastico di riferimento, ad esempio imponendo al-
lo spettro medio delle registrazioni, anche scalate” in ampiezza, un assegnato
grado di compatibilita spettrale in un intervallo di periodi.

2! Lo SPU ¢ lo spettro le cui le ordinate hanno tutte la stessa probabilita di essere superate nell’intervallo temporale
di interesse (e.g., cinquanta anni). Tali spettri sono spesso assunti dai codici quali spettri di progetto elastici; tutta-
via, ¢ facile riconoscere come essi non rappresentino il moto al suolo (lo spettro) di alcun terremoto specifico, es-
sendo combinazione di tutti i terremoti possibili (ad esempio in termini di magnitudo e distanza) coinvolti
nell’analisi di pericolosita per il sito in esame. Esistono peraltro alternative che permettono di superare questa limi-
tazione.

2 La disaggregazione spesso porta a individuare almeno un terremoto di progetto per ciascuna delle sorgenti coin-
volte nell’analisi di pericolosita per il sito in esame. A rigore, per ogni terremoto di progetto individuato & necessa-
rio predisporre un campione di accelerogrammi indipendente perché, pur contribuendo al superamento della stessa
ordinata spettrale, essi rappresentano terremoti diversi per caratteristiche (es., durata significativa). Inoltre, i terre-
moti di progetto cambiano con ’ordinata spettrale considerata e col periodo di ritorno. Si noti infine che, oltre a
magnitudo e distanza dalla sorgente, spesso la disaggregazione si esprime anche in termini di epsilon (g). Tale pa-
rametro misura quanto lo spettro del terremoto di riferimento devi da quello previsto mediamente per il terremoto
di progetto in questione.

3 Scalare linearmente in ampiezza vuol dire semplicemente moltiplicare gli accelerogrammi per il rapporto tra il
valore dello spettro di progetto che si vuole raggiungere ¢ quello dell’accelerogramma prima che lo si scali.
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g 1. Analisi di l?ericolosité e
Spettro di Progetto

2. Definizione dei terremoti di
progetto relativi alle ordinate
spettrali di interesse dello
spettro di progetto

P e 3. Accesso a un database di
ol <— records (nel caso di
accelerogrammi reali)

4, Selezione di records
‘compatibili’ con
disaggregazione e spettri di
progetto.

Fig. A-6 Passi fondamentali per la selezione delle storie temporali del moto sismico.

La procedura descritta prescrive una selezione sulla base dei terremoti di progetto e
della forma spettrale. Magnitudo e distanza influenzano la forma spettrale, e
quest’ultima (soprattutto intorno al periodo fondamentale) contiene una gran mole
d’informazione in relazione alla valutazione della risposta sismica di strutture non-
lineari e a molti gradi di liberta, specialmente in termini di parametri deformativi. Po-
trebbe quindi sembrare superfluo cercare accelerogrammi con magnitudo e distanza
ottenuti dalla disaggregazione, rispetto a selezionarli in modo da avere forma spettrale
simile a quella di riferimento. D’altra parte, va rilevato che considerare anche i terre-
moti dalla disaggregazione aiuta a far si che, nella selezione delle storie temporali, si
tenga implicitamente conto anche di quelle misure di intensita dello scuotimento che
non sono rappresentate dallo spettro elastico (e.g., durata significativa e/o potenziale
di danno ciclico), che invece dipendono piu direttamente dalle caratteristiche di sor-
gente e propagazione delle onde sismiche*.

L’importanza della forma spettrale nella selezione spiega anche perché sia opportuno
rendere gli spettri dei singoli accelerogrammi il piu possibile simili allo spettro di rife-
rimento, almeno attorno al periodo di oscillazione fondamentale della struttura. Infat-
ti, cio aiuta ridurre la variabilita della risposta sismica della struttura da accelero-
gramma ad accelerogramma, il che vuol dire riuscire a valutare il comportamento
della struttura condizionato allo scenario, con minore incertezza (o, equivalentemente,
con maggiore confidenza) a parita di un numero di analisi.

La procedura discussa, pur rappresentando la migliore pratica corrente per la defini-
zione delle storie temporali di scuotimento, non contempla fenomeni peculiari cosid-
detti di campo vicino, pur rilevanti per I’ingegneria strutturale. Infatti, al verificarsi di
un evento sismico, le zone vicine alla sorgente possono essere interessate dagli effetti
della direttivita della sorgente. Tali effetti sono legati alle direzioni prevalenti di pro-
pagazione della rottura e dello scorrimento della faglia. A causa di essi il moto al suo-
lo a un sito che si trovi in determinate condizioni geometriche in prossimita della sor-
gente, in particolare la storia temporale di velocita in direzione ortogonale alla faglia,

 Rappresentare correttamente il potenziale ciclico del terremoto ¢ importante soprattutto per quelle strutture ca-
ratterizzate da legami costitutivi evolutivi, come spesso accade per le strutture esistenti. Tuttavia, ¢ stato dimostra-
to che solo strutture con caratteristiche molto degradanti sono veramente sensibili a parametri legati alla durata
dello scuotimento.
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puo presentare, nelle prime fasi del segnale, un ciclo a bassa frequenza (impulso) nel
quale si concentra gran parte dell’energia che I’intero segnale porta con sé.

Ci0 che in effetti succede ¢ schematicamente rappresentato in Fig. A-7a, per semplici-
ta relativa a un’ipotetica faglia trascorrente. In modo grossolano ma efficace, si puo
dire che discretizzando la rottura in sorgenti puntiformi di onde meccaniche, la parte
iniziale della rottura irradia prima verso il sito mentre quella successiva irradia dopo,
ma deve percorrere meno strada, questo pud determinare interferenza costruttiva delle
onde sismiche e quindi la formazione di un impulso a bassa frequenza e alta energia
(Sito 2). Lontano dalla sorgente o per siti che vedono allontanarsi da se la rottura que-
sto effetto si perde e I’energia portata in dote dal segnale ¢ distribuita piu uniforme-
mente (Sitol).

Nei casi in cui esso si verifica, ’impulso determina 1’amplificazione solo delle fre-
quenze del segnale che approssimano il periodo di impulso (definito come Tp). Cio ¢
schematicamente rappresentato in Fig. A-7b. Si noti come la direttivita implichi una
sistematica variazione della forma spettrale rispetto a terremoti che non presentano
queste caratteristiche (detti ordinari), e per questo come essa possa essere rilevante
per la sezione delle storie temporali basata sulla forma spettrale. Infatti, in genere, il
periodo di impulso Tp rientra nell’intervallo di periodi di interesse strutturale (0 sec +~
3 sec) e le strutture che hanno un periodo fondamentale di oscillazione pari a una cer-
ta frazione del periodo dell’impulso (e.g., pari a 0.4 + 0.5), possono subire una richie-
sta anomala anche di prestazione inelastica oltre che elastica, dove I’anomalia ¢
anch’essa intesa rispetto ai terremoti ordinari.

Esistono, allo stato dell’arte della ricerca, modelli che permettono (almeno sul piano
teorico) di modificare I’analisi ordinaria di pericolosita sismica per tener in conto an-
che degli eventuali fenomeni direttivi, e quindi di riadattare la procedura di selezione
descritta sopra per tenere in conto del fenomeno®. Tuttavia, le analisi di pericolosita
di campo vicino richiedono una conoscenza delle singole faglie molto dettagliata, e
spesso indisponibile, per cui per ora la modellazione esplicita degli effetti direttivi
sembra fattibile solo per le infrastrutture critiche, dove una conoscenza piu approfon-
dita delle caratteristiche sismiche della regione ¢ necessaria per garantire un livello di
sicurezza adeguato alle possibili conseguenze del collasso di tali sistemi.

g
7] 5
107 < =Media ordinaria
= Media 2<Tp<3
——Media 1<Tp<2
_4 || =Media 0<Tp<1
10 2 -1 0 1
Y e 10 10 10 10
\Y (a) T (sec) (b)

Fig. A-7 (a) Rappresentazione semplificata degli effetti impulsivi della direttivita ed esempio in relazione al
terremoto di Landers in California (1992). (b) Spettri elastici medi di accelerazione nel caso di segnali im-

%% Cio richiede la valutazione della probabilita di osservare, in base alla geometria sito-sorgente, segnali impulsivi.
Inoltre, essa utilizza relazioni empiriche tra magnitudo dell’evento e periodo dell’impulso. A parte tali modifiche,
I’analisi di pericolosita in campo vicino prosegue allo stesso modo di quella ordinaria. La sua disaggregazione,
infatti, consente di aggiungere Tp ai parametri che identificano i terremoti di progetto. In tal modo la procedura
schematizzata in Fig. A4-1 puo essere, almeno in linea di principio, adattata per tenere in conto di segnali impulsi-
Vi.
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pulsivi ed ordinari; tutti gli spettri sono adimensionalizzati per i valori dell’accelerazione di picco al suolo
(peak ground acceleration o PGA). Si noti la differenza sistematica intorno al periodo dell’impulso.

A.5 Determinazione dello stato globale di una struttura a
partire da quello dei suoi componenti (Commento al
§2.5.3 e al §4.6.2)

Come osservato nella Premessa (§1), il passaggio dalla descrizione qualitativa dei vari
SL ad una loro definizione esplicita riferita allo stato di tutti i componenti strutturali
lascia frequentemente spazio a margini di soggettivita che possono avere rilevanti ri-
flessi sul risultato della valutazione. Peraltro la situazione varia a seconda dello stato
limite considerato (§2.5). Per quanto riguarda lo stato limite di collasso, come gia in-
dicato in §2.5.3, sono possibili due formulazioni. La seconda, che si adotta nel caso di
modellazione con legami costitutivi senza degrado, si basa sulla formula di aggrega-
zione dei rapporti D/C locali degli elementi strutturali (Jalayer et al. 2007):

D.
— 1 J
Tuc = mEXTIN G @8)
ST MsLe

dove N; ¢ il numero dei sotto-sistemi e /; ¢ I’'insieme dei componenti nell’i-esimo sot-
to-sistema. La formulazione di Y riportata si basa sulla schematizzazione della struttu-
ra come una serie di sotto-sistemi costituiti da componenti disposti in parallelo. La
crisi di un sotto-sistema parallelo si ha quando futfi i suoi componenti eccedono la
corrispondente capacita e, stante il collegamento in serie dei sotto-sistemi, la crisi di
uno solo di essi ¢ sufficiente a determinare quella dell’intero sistema.

La definizione si giustifica osservando che scegliere il minimo D/C in un dato sotto-
sistema, implica che i rimanenti componenti si trovano in condizioni “peggiori”’; se
tuttavia tale minimo € ancora minore di uno, il sotto-sistema non entra in crisi. Il si-
stema raggiunge invece la crisi quando il massimo dei minimi raggiunge il valore
uno.

La Fig. A-8 illustra il calcolo del valore di Y con riferimento a un semplice telaio a
due piani e due campate. Nell’esempio, a titolo illustrativo, il collasso strutturale puo
avvenire attraverso un meccanismo duttile di perdita di rigidezza generalizzata su un
piano (“piano debole”, nell’esempio sono possibili due meccanismi di questo tipo, al
primo e al secondo piano), cui corrispondono deformazioni massime e residue in ge-
nerale elevate e poco controllabili, oppure per il collasso fragile a taglio dei pilastri. In
definitiva i meccanismi in serie sono otto, il piano soffice al primo livello, quello al
secondo, e i sei collassi a taglio dei pilastri. A loro volta, i piani soffici costituiscono
sotto-sistemi in parallelo che richiedono la plasticizzazione di tutti i pilastri del piano.
La figura riporta i valori D/C di ogni componente elementare e la corrispondente ag-
gregazione attraverso I’equazione (2.8).
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Fig. A-8 Rappresentazione della crisi della struttura come combinazione di sotto-sistemi (meccanismi) al-
ternativi.

Occorre peraltro osservare che la formulazione di cui sopra per strutture di dimensioni
realistiche diviene particolarmente laboriosa in quanto a rigore richiede la considera-
zione di tutti 1 possibili meccanismi di collasso (sotto-sistemi in parallelo). Vi ¢ infine
da aggiungere che le considerazioni precedenti si riferiscon a problemi di natura stati-
ca. In campo dinamico fortemente non lineare i meccanismi critici non sono determi-
nabili a priori, in quanto essi dipendono dalla risposta della struttura, la quale ¢ a sua
volta fortemente condizionata alle caratteristiche in frequenza di ogni singolo moto.

In pratica spesso anche nel caso dello stato limite di collasso si assume in via sempli-
ficata che il meccanismo critico consista nel cedimento dell’elemento piu debole, os-
sia:

D.
Y,  =max— (A.14)

SLC
J.SLC

il che corrisponde a far coincidere il collasso con I’inizio invece che con la fine del
tratto a pendenza negativa della curva (c) in Fig. 2-5. Il grado di approssimazione as-
sociato a tale scelta ¢ variabile e dipende fortemente dall’importanza dell’elemento
critico nell’equilibrio generale.
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A.6 Quantificazione degli stati limite in edifici irregolari in
muratura per i metodi B e C (Commento al §3.2.1.5 e al
§3.3.1)

La simulazione del comportamento sismico di edifici irregolari attraverso i metodi B
e C richiede la definizione di diversi oscillatori non lineari equivalenti, le cui risposte
devono essere correttamente combinate.

Nel caso in cui per un dato modo siano presenti significativi effetti torsionali (rappor-
to tra il coefficiente di partecipazione minimo e massimo maggiore del 10%), ¢ neces-
sario procedere alla combinazione degli effetti prodotti dalle due componenti del mo-
to sismico.

Inoltre, quando I’analisi di spinta viene eseguita con una distribuzione di forze deri-
vante da una deformata cui ¢ associata una massa partecipante inferiore al 75% della
massa totale, ¢ necessario considerare il contributo dei modi superiori, dopo avere
eseguito una analisi statica non lineare multi-modale.

A.7.1 Quantificazione degli stati limite considerando le due componenti di eccitazione

Nel caso di edifici irregolari in pianta, le forme modali presentano un accoppiamento
degli spostamenti nelle due direzioni, conseguenza di effetti torsionali.

Supponendo, a titolo di esempio, di considerare I’i-esimo modo e che per esso la dire-
zione prevalente (ovvero quella con la massa partecipante maggiore) sia X, la curva
ottenuta dall’analisi statica non lineare fa riferimento al taglio alla base Vy secondo
tale direzione, ma la risposta sismica deve considerare il contributo delle due compo-
nenti di eccitazione.

Una misura dell’importanza di questi effetti ¢ fornita dai coefficienti di partecipazione
I'ix e I';y dell’i-esimo modo considerato secondo le due direzioni:

T T
o.Mt o, Mt
Fy="o— Ty="— (M, =¢/Mg,) (A.15)

i i

dove: ¢; ¢ la forma modale (I’apice 7T indica I’operazione di trasposizione del vettore),
M ¢ la matrice di massa, M; ¢ la massa modale sul modo i, ty e ty sono i vettori di tra-
scinamento in direzione X ¢ Y (le cui componenti sono pari a 1 se il grado di liberta ¢
una traslazione in direzione X o Y, e zero altrimenti).

La procedura di seguito descritta deve essere applicata quando I;y/ I;x>0.1.

La curva di capacita che consente di calcolare il contributo alla domanda di sposta-
mento dovuto al moto sismico alla base diretto secondo X si ottiene convertendo la
curva ottenuta dall’analisi di spinta:

= X =
LM, Ly (A.16)

dove dx ¢ lo spostamento di un grado di liberta di controllo in direzione X.

La curva di capacita che consente di calcolare il contributo alla domanda di sposta-

mento dovuto al moto sismico alla base diretto secondo Y si ottiene convertendo la

stessa curva ma attraverso il corrispondente coefficiente di partecipazione Iy

Ve 5 _dx

ay
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Ve 5 _ds

“Trom 7T
iy iy (A.]7)

Essendo Iy <Iyx la curva rappresentativa della risposta alle azioni secondo Y ha ca-
pacita di accelerazione maggiori e quindi il corrispondente contributo alla risposta
complessiva ¢ minore di quello dovuto all’eccitazione in direzione X.

La definizione delle variabili di stato limite richiede la valutazione degli stessi para-
metri di risposta utilizzati nei §3.3.1/2/3, che sono tutti funzione dello spostamento
6)(1 ZSLD,F, ZSLD,M, ZSLC,M, CG, 6SLD,G, 5SLC,G, 91,,1, (p = 1,...,Np — numero di pareti; [ =
1,...,N;—numero di livelli).

Utilizzando per le due direzioni il relativo spettro di risposta, opportunamente ridotto
(sovrasmorzato o anelastico), ¢ possibile esprimere relazioni funzionali tra I’intensita
sismica e le domande di spostamento dovute alle due componenti dell’eccitazione:

Sy =1, (S,(T)) 8, =£,(S.(T)) (A.18)

nelle quali S,(7;), misura di intensita dell’evento costituito dall’applicazione contem-
poranea delle due componenti del moto del terreno, ¢ definito come media geometrica
delle accelerazioni spettrali a 7' nelle due direzioni X e Y:

S (T)=S (TS, (1)) (A.19)

e 1 rapporti tra S,(7}) e le intensita nelle due direzioni S, x(71) € S, y(T1) sono impliciti
nella definizione delle funzioni fx e fy.

Le wvariabili parziali di stato limite devono essere definite, per ogni valore
dell’intensita, combinando gli effetti prodotti dalle due componenti del moto.

11 controllo alla scala locale si esegue combinando le cumulate del danno attraverso la
regola SRSS. Per questo si utilizza un’unica cumulata, definita in funzione dello spo-
stamento sulla curva di capacita relativa alla risposta secondo la componente X, ma si
tiene conto che la domanda di spostamento dovuta alla componente Y corrisponde ad
un punto dyy su questa curva di capacita che ¢ precedente a dy, domanda di sposta-
mento dovuta alla sola componente X:

I, _
Oy = F_lYfY (fx 1(6)())
ix (A.20)
E’ quindi possibile definire, ad esempio per lo SLD nelle fasce, la funzione cumulata
che tiene conto della risposta dovuta all’eccitazione sismica completa, a partire da

quella ricavata per la sola direzione X:

Zir (6y) =\/E§LD,F(5X)+E§LD,F[%J‘Y (f;'(c%))} (A21)

iX

Con espressioni analoghe si ricavano le cumulate per i maschi allo SLD e SLC, da cui
si ottengono le variabili stato limite a livello di elemento strutturale:

1
Yo = — max(ng,F;z;fD’M) (A.22)
SLD
1
Yoe= T—ZQYC,M (A.23)

SLC
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E quindi possibile definire ds;p.s € dsics, sulla curva di capacita relativa alla risposta
secondo X, come punti nei quali Yy, ¢ e Y. raggiungono il valore 1.
11 controllo alla scala del macroelemento parete si esegue definendo la variabile:

0,(8,)=max|6,,(5,)| (p=L.N,:I=1.N,) (A.24)

Assumendo di combinare gli effetti con la SRSS, si ottiene:

0,"(8:)= J@ﬁ (8,)+6; E—f (f§1(5x))} (A.25)

Lo spostamento ds.p s sulla curva di capacita relativa alla risposta secondo X corri-
sponde alla condizione 0, = 0., ; analogamente ¢ definito lo spostamento Oszc .
Per il controllo alla scala globale, per ciascun valore di intensita si valutano, nelle due

direzioni, il rapporto tra la domanda di spostamento ed il valore limite; questi si com-
binano con la SRSS, ottenendo:

1

T ox
510 G

S +[£{Y fr (fx‘<6x>)} (A.26)

YS}Ifg G (5X )

X \ . LY . . .
dove &y, ¢ lo spostamento sulla curva di capacita relativa all’eccitazione secondo

X definito attraverso il controllo dello SLD a scala globale; si osserva che il secondo
addendo sotto radice incrementa la variabile di stato limite a causa della concomitante
eccitazione in direzione Y.
Lo spostamento Js.p¢ € il valore sulla curva di capacita in direzione X per il quale
Y SZY)’G raggiunge il valore 1.

Finalmente, i valori di ds.p e ds.c sono ottenuti dalle (3.31) e (3.37), come minimo tra
1 valori sopra definiti derivanti dai controlli alle diverse scale dell’approccio multi-
criterio; essi risultano sempre minori o uguali a quelli che si ottengono trascurando il
contributo dell’eccitazione sismica in direzione ortogonale a quella di verifica.

Infine, per lo SLS la variabile del costo di riparazione globale si ottiene a partire dalla
funzione C(dy) valutata dalla risposta nella direzione di verifica:

Cs (6y)= \/Cé (6¢)+Cs H—f (f;‘(c%))} (A.27)

iX

Lo spostamento ds.s sulla curva di capacita relativa alla risposta secondo X ¢ quello
corrispondente alla condizione Error! Objects cannot be created from editing field
codes., sotto la condizione che 8szs< Osrc.

Definiti in una posizione opportunamente anticipata i punti sulla curva di capacita
corrispondenti al raggiungimento dei tre stati limite, la verifica viene eseguita consi-
derando la domanda di spostamento dovuta alla sola componente dell’input sismico
nella direzione di verifica.

A.7.2 Quantificazione degli stati limite nel caso di analisi multi-modale

Per il calcolo della risposta sismica ¢ necessario considerare il contributo dei modi
superiori quando non viene raggiunta una percentuale di massa pari al 75% della mas-
sa totale, dal primo modo (solai sufficientemente rigidi) o dalla combinazione SRSS
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dei modi che non presentano inversione del segno in altezza degli spostamenti nella
direzione di verifica (solai molto flessibili, caso in cui ogni modo corrisponde a una o
piu pareti).

In questi casi, oltre al modo principale, identificato dall’indice / e definito come so-
pra, per I’analisi multi-modale ¢ necessario considerare un numero N,,-1 di modi su-
periori, fino ad arrivare ad una percentuale di massa partecipante superiore al 75%.
Nel seguito, per semplicita di trattazione, ¢ omesso 1’indice che indica la direzione di
verifica, in quanto la combinazione prende in considerazione modi che agiscono tutti
secondo la stessa direzione.

Eseguita per il generico modo i 1’analisi di spinta e calcolata la curva di capacita, ¢
possibile valutare in funzione di &; i parametri di risposta relativi all’i-esimo modo
necessari all’applicazione del criterio multi-scala: cumulate di danno nelle fasce e nei

maschi (X, ., 50 Zsc); funzione costo di riparazione globale (Cy); drift
d’interpiano nelle diverse pareti e ai diversi livelli (9;’, -p=1,.,Ny; [=1,..,N)). Inol-
tre sono valutati gli spostamenti per i1 quali si verificano le condizioni di SLD e SLC
alla scala globale (9, 5, g0 )-

Fissato lo spettro di risposta, opportunamente ridotto (sovrasmorzato o anelastico),
per ciascun modo si ricava la funzione che esprime la domanda di spostamento dell’i-
esimo oscillatore in funzione dell’intensita sismica:

5. =£(S.(1)) (i=L.N,,) (A.28)

La domanda di spostamento sui modi superiori puo essere espressa in funzione di
quella sul modo principale:

56)=£(£"6)) (i=2..N,,) (A.29)

Le wvariabili parziali di stato limite devono essere definite, per ogni valore
dell’intensita, combinando gli effetti prodotti dai diversi modi.

11 controllo alla scala locale si esegue combinando le diverse cumulate del danno, tut-
te espresse in funzione di ¢;, attraverso la regola SUM, in quando si puo assumere
cautelativamente che i primi elementi a danneggiarsi su ciascun modo siano diversi.
Si definisce quindi, ad esempio per lo SLD nelle fasce, la funzione cumulata che tiene
conto della risposta multi-modale:

25 (0) = Z4p, (6))+ 2 S | £(£76))] (A.30)

Con espressioni analoghe si ricavano le cumulate per i maschi allo SLD e SLC, da cui
si ottengono le variabili stato limite a livello di elemento strutturale:

mm 1 mm . mm
SLD T maX(ZSLD,F’ZSLD,M) (A.31)
SLD
mm 1 mm
sLc T Zgem (A.32)

SLC

E quindi possibile definire ds.p,s € dsics, sulla curva di capacita relativa alla risposta
secondo X, come punti nei quali Yy e Y ¢ raggiungono il valore 1.
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11 controllo alla scala del macroelemento parete si esegue combinando gli effetti per
ciascuna parete e livello dell’edificio, attraverso la regola SRSS:

))))))

(A.33)

e definendo la variabile:

0,"(5,)=max(6,7(5)) (p=L.N,:[=1.N,) (A.34)

p

Lo spostamento Js.p, sulla curva di capacita relativa al modo principale corrisponde
alla condizione 6," =6, ,, ; analogamente ¢ definito lo spostamento Jszc .

Per il controllo alla scala globale, per ciascun valore di intensita si valutano i rapporti
tra la domanda di spostamento ed il valore limite su ciascun modo 8y, ; questi si
combinano con la SRSS, ottenendo:

von ()= { J }+2[M} (A35)

1 i
SSLD,G i=2 5SLD,G

Lo spostamento dszp, ¢ il valore sulla curva di capacita del modo principale per il
quale Y ; raggiunge il valore 1.

mm

Con formula analoga si valutano la funzione Y- ;(6,) e lo spostamento dszc,c-

Finalmente, i valori di ds;p € ds.c sono ottenuti dalle (3.31) ¢ (3.37), come minimo tra
i valori sopra definiti derivanti dai controlli alle diverse scale dell’approccio multi-
scala; essi risultano sempre minori o uguali a quelli che si ottengono considerando so-
lo il modo principale.

Infine, per lo SLV la variabile del costo di riparazione globale si ottiene a partire dalle

funzioni Cg (6,) valutate sui modi considerati nell’analisi multi-modale:

cg""<61>=\/[c:;(él)]z+1§j[€é(ﬁ(ﬁ“<ﬁl>))}2

Lo spostamento dszs sulla curva di capacita relativa alla risposta sul modo principale ¢

(A.36)

uello corrispondente alla condizione C™ =1, ., sotto la condizione che 8szs< Oszc.
q 1Y G

SLS ?
Definiti in una posizione opportunamente anticipata i punti sulla curva di capacita del
modo principale corrispondenti al raggiungimento dei tre stati limite, la verifica viene
eseguita considerando la domanda di spostamento ; valutata su questa curva di capa-
cita.

A.7 Modelli di smorzamento viscoso per analisi dinamiche
non lineari (Commento al §4.3.4)

Nelle analisi dinamiche al passo, lineari e non lineari, la pratica piu diffusa ¢ quella di
adottare un livello di smorzamento viscoso, in aggiunta a quello isteretico modellato
attraverso 1 legami costitutivi ciclici degli elementi strutturali, costante e pari al 5%
per oscillatori semplici. Per le strutture a piu gradi di liberta il modello di smorzamen-
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to comunemente adottato ¢ quello di Rayleigh, che fornisce la matrice di smorzamen-
to proporzionale a quelle di massa e rigidezza (iniziale): C = oM+BKi. In questo mo-
dello il rapporto di smorzamento viscoso non ¢ costante, ma dipende dalla frequenza.
I coefficienti di proporzionalita vengono calcolati in modo da ottenere un rapporto di
smorzamento critico approssimativamente pari al 5% entro un prefissato intervallo di
frequenze legate ai modi di vibrazione della struttura.

Considerazioni teoriche e limitate evidenze sperimentali sembrano indicare che tale
pratica possa condurre, a livelli di duttilita elevati, a una valutazione per eccesso delle
forze viscose, e quindi a una sottostima della risposta della struttura.

Una proposta alternativa ¢ quella di adottare una matrice di smorzamento viscoso
proporzionale alla sola matrice di rigidezza tangente: C = BK,. Il problema ¢ peraltro
ancora dibattuto e, in attesa di una soluzione consolidata, si pud giustificare 1’uso di
rapporti di smorzamento critico inferiori al 5%.
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B Esempio applicativo a un edificio in muratura

B.1 Premessa

La procedura di valutazione della sicurezza sismica relativa alle strutture in muratura
di cui ai capitoli 2 e 3, ¢ stata applicata ad un edificio residenziale esistente, danneg-
giato in occasione del sisma del 29 maggio 2012 in Emilia. La disponibilita del rilievo
del danno ha permesso di validare il modello a telaio equivalente utilizzato nella valu-
tazione.

Per ragioni di economia, ai fini della valutazione i dati relativi alla pericolosita sono
gli stessi adottati per I’esempio relativo alle costruzioni in c.a. (Appendice C, §C.4) e
non sono quindi da riferire alla sismicita dell’Emilia.

Un’analisi di sensitivita ¢ svolta al fine di programmare le indagini sui dettagli co-
struttivi e le proprieta dei materiali e di limitare il numero di variabili incerte da pren-
dere in considerazione nell’analisi di rischio.

L’analisi del rischio ha fatto riferimento a due dei tre metodi proposti nel documento.
Il metodo A (analisi dinamica non lineare sul modello a piu gradi di liberta della co-
struzione) ¢ considerato come la stima piu corretta. Il metodo C ¢ quello che si propo-
ne per un uso piu frequente, in quanto ¢ basato sull’uso delle sole analisi statiche non
lineari, quindi non richiede che il modello sia in grado di descrivere il comportamento
ciclico degli elementi e presenta un onere computazionale notevolmente ridotto.
Considerate le caratteristiche della costruzione, che presenta buoni ammorsamenti tra
le pareti ed 1 solai rigidi, non sono stati presi in considerazione i meccanismi locali;
I’osservazione dei danni a seguito del terremoto che ha colpito 1’edificio conferma
I’attendibilita di questa ipotesi.

B.2 Descrizione dell’edificio

11 fabbricato ¢ una villetta residenziale di tre piani in muratura di mattoni pieni e malta
di calce (Figura B-1), realizzato nella prima meta del secolo scorso. I solai sono in pu-
trelle e tavelloni (con massetto in calcestruzzo) e la copertura ¢ lignea (con capriate e
puntoni di falda). Lo spessore delle pareti portanti, comprese quelle perimetrali, ¢ di
soli 24 cm, come ¢ tipico in quelle zone dell’Emilia; gli architravi nelle aperture in
facciata, che sorreggono le fasce murarie, sono realizzati attraverso una piattabanda in
muratura di mattoni, con monta molto limitata. Non ¢ stata rilevata la presenza di ca-
tene né di cordoli in c.a. a livello di piano. L’edificio ¢ isolato e la configurazione
planimetrica ¢ piuttosto semplice e regolare; in uno dei prospetti ¢ infatti presente una
modesta rientranza e alcune aperture risultano non allineate tra i diversi piani. Lo sta-
to di manutenzione risulta modesto.

In occasione del sisma del 29 maggio 2012 in Emilia I’edificio ha esibito, come gia
anticipato, una risposta sismica globale, con gravi danni nel piano delle pareti ma sen-
za attivazione di meccanismi locali. Il meccanismo di collasso attivato in misura pre-
valente ¢ quello che prevede il danno delle fasce murarie, ai diversi piani, con lesioni
piu lievi nei maschi delle pareti perimetrali e interne, prevalentemente a piano terra. Il
livello di danno nelle fasce (Figura B-2) ¢ risultato molto grave (in alcuni casi corri-
spondente all’incipiente crollo della piattabanda), con attivazione sia del meccanismo
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di pressoflessione (con lesioni concentrate nelle sezioni di estremita) che di taglio
(con lesioni diagonali che seguono i1 giunti di malta). L’attivazione della modalita a
taglio, pur se in assenza di elementi resistenti a trazione accoppiati alla fascia, ¢ resa
possibile dalla resistenza della muratura a trazione in direzione orizzontale, garantita
dall’ingranamento e attrito sui giunti di malta orizzontali. Nei maschi murari interni si
sono riscontrate rotture a taglio (Figura B-3a), mentre in quelli esterni prevalentemen-
te per pressoflessione (Figura B-3b) o mista.

@ o (b
Fig. B-1 Vista dei prospetti Sud e Ovest (a) e del prospetto Est (b).
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(a) (b)
Fig. B-3 Lesioni nei maschi: (a) rottura a taglio in una parete interna; (b) pressoflessione in un maschio
poco caricato al secondo piano di una parete perimetrale.
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B.3 Procedura di valutazione

L’esempio applicativo ¢ svolto con riferimento a metodi di valutazione A e C descritti
rispettivamente al paragrafo 2.6.2 ¢ 2.6.4.

B.4 Azione sismica

Come indicato in §2.2.1, I’azione sismica ¢ definita da una curva di pericolosita e da
un insieme di registrazioni di moti naturali (o storie temporali artificiali) compatibili
con 1 meccanismi generatori degli eventi dominanti al sito e con le caratteristiche lo-
cali.

La Tabella C-1 riporta 1 valori dei tre parametri a,, Fo € Tc* della forma spettrale di
normativa adattati agli spettri iso-probabili al 16%, 50% e 84%, per i nove periodi di
ritorno considerati dalla mappa di pericolosita INGV.

La misura dell’intensita sismica ¢ I’accelerazione spettrale a un periodo T, rappresen-
tativo del periodo fondamentale della struttura. Tale periodo viene assunto pari al va-
lore fornito dalla formula semplificata proposta delle NTC2008 (T;=0.05 H**=0.26 s)
che, come si vedra in seguito, risulta molto vicino ai valori ottenuti dall’analisi moda-
le con i valori medi dei parametri (§B5.3). Per quanto riguarda gli effetti di sito, ana-
logamente all’applicazione sul fabbricato in cemento armato, discussa nell’ Appendice
C (§C.8.1), essi sono stati considerati in via semplificata attraverso un fattore deter-
ministico indipendente dal periodo di vibrazione e dall’intensita pari a 1.25.

La Tabella B-1 mostra i parametri della curva di pericolosita (Figura B-4), in funzione
di Su(T;) (16% , 50% e 84% percentile e valore medio) e il parametro By legato
all’incertezza epistemica sulla pericolosita.

Tabella B-1 Parametri che descrivono la curva di pericolosita e la relativa incertezza.

T, A Sa(Tie% | Sa(T1)so | Sa(T1)save Bu Sa(T)m
30 3.33E-02 0.102 0.131 0.150 0.192 0.133
50 2.00E-02 0.144 0.173 0.199 0.160 0.175
72 1.39E-02 0.174 0.205 0.251 0.185 0.208
101 9.90E-03 0.211 0.245 0.303 0.183 0.249
140 7.14E-03 0.249 0.286 0.358 0.181 0.291
201 4.98E-03 0.291 0.337 0.424 0.188 0.343
475 2.11E-03 0.431 0.528 0.660 0.214 0.540
975 1.03E-03 0.562 0.713 0.891 0.231 0.732
2475 4.04E-04 0.780 1.063 1.371 0.282 1.106

Alla curva media, definita in nove punti ¢ poi adattata una funzione quadratica nello
spazio logaritmico data dall’espressione (2.13). I parametri che minimizzano lo scarto
valgono in questo caso:

ko=5.14x10" k;=2.257 k;=0.0946 (B.1)
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Fig. B-4 Curve di pericolosita media (tratto continuo) e frattile 84% e 16% (tratteggiato), in termini di acce-
lerazione di picco al suolo (blu) e di ordinata spettrale Sa(T1=0.26 s) (rosso) per il sito in esame.

Tabella B-2. Caratteristiche dei moti selezionati (R in km, accelerazioni di picco al suolo e spettrale in
per la scalatura.

m/s?) e valore della misura di intensita S(T1) da usare

# | DB evento M stazione R A,x Sax(T1) Ay Sav(T1) | Sa(Ty)
| E Friuli (as) 60 | ST28 | 14.0 | 1.386 | 3.443 | 2322 | 5.059 | 4.174
2 E Montenegro (as) 6.2 ST75 17.0 | 1.731 3.510 | 2.721 3.126 3.312
3 E Preveza 54 | STI23 | 280 | 1404 | 5.704 | 1330 | 3430 | 4.423
4 | E | Umbria Marche (as) | 5.6 | ST86 | 20.0 ]| 0.963 | 1972 | 1316 | 2.155 | 2.061
5 | E | Umbria Marche (as) | 5.6 | ST265 | 21.0 | 1.073 | 2.105 | 0.802 | 1.913 | 2.007
6 | E Tzmit (as) 58 | ST575 | 15.0 | 0.716 | 2.110 | 3.118 | 10.115 | 4.620
71 E Ano Liosia 6.0 | ST1100 | 160 | 2.611 | 3935 | 3.018 | 8.598 | 5817
8 | E Ano Liosia 6.0 | STI101 | 17.0 | 1.173 | 3.043 | 1.070 | 2.689 | 2.861
o E Ano Liosia 6.0 | ST1257 | 18.0 | 1.091 | 3.051 | 0.843 | 2.478 | 2.750
0] E Ano Liosia 6.0 | STI258 | 140 | 2.392 | 8.042 | 2.164 | 4862 | 6.253
11 | E | Southlccland (as) | 64 | ST2482 | 21.0 | 1.088 | 3.683 | 1.622 | 4.285 | 3973
12| E | Southlceland (as) | 64 | ST2557 | 15.0 | 1.251 | 3.305 | 1.140 | 2.541 | 2.898
13| E | Southlccland (as) | 64 | ST2497 | 20.0 | 0.505 | 1.208 | 1.033 | 1.995 | 1.552
14 | E | Southlceland (as) | 64 | ST2556 | 20.0 | 1.047 | 1.791 | 0.849 | 1.899 | 1.844
15| s | MNear lﬁgﬁeﬂma 64 | TKYOI1 |21.0 | 1.276 | 3.320 | 1.972 | 3.891 | 3.594
16 | S | NW Kagoshima Pref. | 6.1 | KGS002 | 12.0 | 5431 | 4337 | 7.999 | 3.726 | 4.020
17 | s | NWKRagoshima g o pie000 | 16,0 | 4520 | 2714 | 7.818 | 4.993 | 3.681
Prefecture
8] s South Iceland 64 | 102|240 1275 | 1325 | 0618 | 1592 | 1452
9] s South Iceland 64 | 105 | 21.0] 1.108 | 3.720 | 1.662 | 4.323 | 4.010
20| s South Iceland 64 | 305 | 20.0]0.539 | 1.200 | 1.057 | 1.994 | 1.547
21 s South Iceland 64 | 306 | 200 1.067 | 1.821 | 0.892 | 1.924 | 1.872
2| s Umb“as'lll\gjlr(‘;he Grd | 56| NRC [200| 1314 | 2.149 | 0939 | 1.954 | 2.049
23| s L'Aquila (as) 56 | GSA | 168 | 2811 | 6558 | 2485 | 3491 | 4.785
24| s Parkficld 6.0 | 36177 | 194 ] 3.430 | 9.661 | 2248 | 5.183 | 7.076
25| s Parkficld 6.0 | 36445 | 152 | 1437 | 3499 | 2225 | 4679 | 4.046
26 | S | Bast Fukushima Pref | 5.9 | FKSOI1 | 24.0 | 1.798 | 2.212 | 1.564 | 2.569 | 2.384
271 S | Mid Niigata Pref | 6.2 | NIG021 | 21.0 | 2.499 | 4.876 | 2.799 | 8427 | 6410
28| s Mt Fuji Region | 5.9 | SZ0009 | 22.0 | 1.442 | 2.544 | 1225 | 2.563 | 2.553
29| s Mt Fuji Region | 5.9 | YMN006 | 20.0 | 2.373 | 3337 | 1.629 | 2.771 | 3.041
30 | 1 | Friuli(4thShock) | 5.9 | SRCO | 164 | 1288 | 3.148 | 2.444 | 5488 | 4.156

Le registrazioni del moto sismico utilizzate nell’analisi sono state selezionate a partire
dai dati di disaggregazione (relativi alla curva di pericolosita mediana in termini di
accelerazione di picco al suolo), riportati nel §C.4.2. La Tabella B-2 fornisce i dettagli
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dei 30 eventi selezionati, ciascuno costituito dalle due componenti NS e EW; rispetto
alla Tabella C-4 sono forniti i valori delle accelerazioni spettrali delle due componenti
per il periodo assunto come rappresentativo di quello fondamentale dell’edificio
(T1=0.26 s). Le Figure C-7, C-8 e C-9 mostrano alcune storie temporali e i relativi
spettri di risposta in accelerazione.

Ai fini della verifica, come misura di intensita dell’evento, costituito dall’applicazione
contemporanea delle due componenti del moto del terreno, si assume la media geome-
trica delle accelerazioni spettrali in T; nelle due direzioni NS e EW:

ST =S, ps(T)-5, 1 (1) (B2)

La Figura B-5a mostra gli spettri di risposta delle 30 componenti NS, applicate in
questo caso nella direzione di verifica X (Figura B-7), normalizzate al valore unitario
della misura di intensita S, ys(7;). La Figura B-5b mostra gli spettri di risposta delle
30 componenti EW, applicate nella direzione Y, normalizzate al valore S, ns(7)=1
(mantenendo cio¢ il rapporto originale tra le intensita delle due componenti ortogonali
di ciascun moto).

La Fig. B-6 mostra gli spettri di risposta frattile 16%, 50% e 84%, delle singole regi-
strazioni in Tabella C-4, necessari per I’applicazione del metodo C (§2.6.4).

Sa,n [m/s?]

Tls] 0 0,5 1 Tis] 1,5 2 2,5 3

Fig. B-5 Spettri di risposta normalizzati al valore Sa(T1)=1: a) in direzione X; b) in direzione Y.

2,5 25
() (b)
— 84% = 84%
2 - 50% 2 = 50%
~ 16% T 16%
15 (\t‘\l) 15
1S
1 S 1
0,5 /\\K 05
0 0
0 0,5 1 15 2 25 3 35 4 0 0,5 1 15 2 25 3 35 4
T-s Ts

Fig. B-6 Spettri mediani e corrispondenti ai frattili 16% e 84%: a) in direzione X; b) in direzione Y.
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B.5 Conoscenza della struttura

B.5.1 Modellazione dell’edificio e scelta dei criteri di analisi

L’edificio ¢ stato modellato secondo 1’approccio a telaio equivalente. La struttura ¢
identificata dalle pareti (elementi portanti le azioni verticali e orizzontali) e dagli oriz-
zontamenti (elementi in grado di distribuire le azioni sismiche orizzontali tra le varie
pareti). Ciascuna parete ¢ idealizzata secondo un telaio, in cui la non linearita ¢ con-
centrata negli elementi strutturali, maschi e fasce, connessi tramite porzioni rigide
(nodi). Gli orizzontamenti sono modellati come lastre elastiche ortotrope. Il compor-
tamento flessionale dei solai, nei riguardi dei carichi verticali, e la risposta fuori piano
delle pareti non sono considerati in questo modello e devono essere valutati mediante
opportune verifiche locali.
La scelta di tale approccio appare particolarmente appropriata per il caso in esame,
caratterizzato da una distribuzione piuttosto regolare delle aperture, fatto che limita
I’arbitrarieta della idealizzazione delle pareti in telaio equivalente; inoltre, essendo
I’edificio realizzato con una muratura di mattoni pieni e malta di calce, I’attendibilita
dei legami costitutivi assunti per i maschi e le fasce ¢ supportata da molte prove cicli-
che in laboratorio.
La Figura B-7 mostra la pianta dell’edificio a piano terra, nella quale ¢ possibile iden-
tificare le pareti portanti (5 in direzione X e 6 in direzione Y).

Dir. x

Rt

Fig. B-7 Pianta del piano terra

La Figura B-8 mostra il modello strutturale tridimensionale e una possibile mesh a te-
laio equivalente dei prospetti esterni: i maschi, le fasce e i nodi rigidi sono rispettiva-
mente indicati in rosso, verde e ciano. In particolare, si osservi nella parete 1 (prospet-
to Est) lo sfalsamento nella colonna centrale delle aperture (in corrispondenza del va-
no scala della struttura) rispetto a quelle adiacenti: I’identificazione delle porzioni di
fascia di piano, disallineate rispetto alle file adiacenti, riflette I’evidenza del danno
mostrato in Fig. B-1b. Ulteriori considerazioni su altre possibili soluzioni alternative
di mesh a telaio equivalente sono discusse al §B.5.2.
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Parete 3 (prospetto Nord)

Pareti 4 e 5 (prospetti Ovest)

Fig. B-8 Modello strutturale tridimensionale, numerazione in pianta delle parete e una possibile mesh a
telaio equivalente dei prospetti principali (le linee tratteggiate individuano graficamente la posizione del
baricentro dell’elemento strutturale rispetto ai nodi di estremita ai quali & agganciato)

L’analisi statica non lineare ¢ eseguita adottando una distribuzione di forze propor-
zionali al primo modo, nelle due direzioni X e Y, ed una proporzionale alle masse, ri-
tenuta quella piu aderente alla risposta reale, in particolare in prossimita dello SLC,
sulla base delle simulazioni effettuate per la validazione del modello (§B7.1). Per il
calcolo della domanda di spostamento attraverso I’analisi statica non lineare ¢ usato il
metodo dello spettro sovrasmorzato, che ha il pregio di non richiedere la trasforma-
zione della curva di capacita in sistema bilineare equivalente e che risulta piu attendi-
bile anche per una domanda di duttilita elevata.
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B.5.2 Intervalli di variabilita dei parametri e incertezze di mo-
dello

Un modello preliminare ¢ stato definito a partire dai dati disponibili anche in assenza
di specifiche indagini diagnostiche (geometria, dettagli costruttivi e materiali).

Per i solai di piano una stima del carico permanente e accidentale porta a considerare
un valore compreso tra 2.0 ¢ 3.0 kN/m”. Per la copertura lignea ¢ stato assunto un va-
lore del carico permanente compreso tra 1.2 e 1.8 kN/m”.

In Tabella B-3 sono riportati gli intervalli dei valori assunti per i parametri di rigidez-
za degli orizzontamenti (nell’ipotesi di una connessione efficace dei solai alle muratu-
re perimetrali e, nel caso della copertura, di un buon collegamento degli elementi li-
gnei con la sommita delle pareti murarie). In particolare, i moduli di Young E; e E;
rappresentano rispettivamente la rigidezza della lastra nella direzione di orditura prin-
cipale del solaio e in quella ortogonale, e influenzano in particolare I’accoppiamento
tra 1 maschi nel piano della parete e lo sforzo normale agente nelle fasce; il modulo di
taglio G influenza invece la redistribuzione delle azioni sismiche tra le pareti, sia in
fase elastica che non lineare. La variabilita dei moduli che definiscono la rigidezza nel
piano dei solai ¢ molto grande in quanto tali parametri rappresentano in modo equiva-
lente un insieme di aspetti costruttivi, geometrici e materiali.

Tabella B-3 Parametri di rigidezza assunti per le lastre ortotrope che simulano gli orizzontamenti

Tipo t [cm] E|q [MPa] E;eq [MPa] Geq [MPa]
Piano 4 5000-50000 5000-50000 1250-12500
Copertura 4 2000-20000 1000-10000 100-1000

Per i pannelli murari ¢ stato assunto un modello a trave non lineare descritto da un le-
game multineare fenomenologico (Deliverable D26 2012), che consente di descrivere
(Fig. B-9): 1) la risposta non lineare monotona del pannello associata a crescenti livelli
di danno (da 1 a 5, fino a collasso), assegnando progressive cadute di resistenza (PBg;)
in corrispondenza di prefissati livelli di drift limite (0g=0gi/h, dove Ogi € lo sposta-
mento relativo tra le estremita del pannello, depurato dalle rotazioni dei nodi attraver-
so la 3.9); ii) la risposta ciclica isteretica. Sulla base di una appropriata assegnazione
dei parametri (sia in ambito monotono che ciclico), tali legami sono in grado di de-
scrivere 1 tratti distintivi di differenti modalita di rottura (pressoflessione, taglio e mi-
sta), per i due diversi elementi strutturali (maschi e fasce). La resistenza a taglio del
pannello (V) ¢ calcolata come il minimo valore tra quelli associati alle diverse moda-
lita di rottura, in funzione dello sforzo normale agente nell’elemento; sono previste
modalita di rottura miste in corrispondenza di assegnati intervalli di sforzo normale.
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Fig. B-9 Legami multilineari per i pannelli murari

Con riferimento ai criteri indicati nel §3.2.1, per descrivere la risposta a taglio per fes-
surazione diagonale, si ¢ adottato il criterio proposto da Mann e Miiller (3.6), mentre
nel caso delle fasce si ¢ utilizzata la (3.11).

Per quanto riguarda i parametri meccanici di rigidezza e resistenza, le analisi prelimi-
nari sono state eseguite prima di effettuare prove dirette di caratterizzazione sul fab-
bricato in esame, considerando gli intervalli proposti per la muratura in mattoni pieni
e malta di calce nella Circolare 617 (2009, Tabella C8A.2.1), traslati leggermente
verso 1 valori bassi per tener conto del modesto stato di manutenzione e della qualita
muraria non particolarmente buona nella zona Emiliana. La Tabella B-4 mostra gli in-
tervalli assunti.

Tabella B-4. Parametri meccanici adottati per la muratura (M=maschi; F=fasce)

Parametri meccanici

E G fin f J
[MPa] [MPa] [MPa] vm0
[MPa]
M/F 542-808 181-269 2.1-3.5 0.08-0.12  0.30-0.40
Drift limite e resistenze residue
Ok3 Ok Oks Bes Bea
M Pf 0.0046-0.0074  0.0078-0.0122 0.012-0.018 - 0.80-0.90
taglio 0.0023-0.0037  0.0039-0.0061  0.0056-0.0084  0.60-0.80  0.25-0.55
F f;;lio 0.0015-0.0025  0.0045-0.0075 0.015-0.025 0.30-0.70  0.30-0.70

Per quanto riguarda invece i valori limite di drift e le resistenze residue, nonché i pa-
rametri che descrivono la risposta ciclica, sono stati assunti gli intervalli proposti nelle
Tabelle 3.2 e 3.3. La Figura B-10 mostra la simulazione di prove su due maschi mu-
rari che presentano rottura rispettivamente a pressoflessione e taglio, e su una fascia,
della stessa tipologia di quelle del fabbricato in esame.
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Fig. B-10 Simulazione di alcuni pannelli sperimentati, finalizzata alla calibrazione dei parametri del model-
lo isteretico nei legami multilineari adottati (nel caso dei pannelli maschio si & posto riferimento ai risultati
sperimentali di Anthoine et al. 1995, nel caso delle fasce a quelli di Beyer e Dazio, 2012)

Per quanto riguarda le incertezze di modello sono stati considerati due aspetti: a) la
definizione della geometria del telaio equivalente; b) I’effetto flangia in corrisponden-
za degli ammorsamenti tra i maschi murari nei cantonali e nei martelli. In particolare
quest’ultimo effetto pud essere simulato collegando i maschi sulle due pareti ad un
unico nodo (nel caso di perfetto ammorsamento) o mantenendo nodi distinti nelle due
pareti, collegati poi da una trave fittizia di rigidezza equivalente a quella offerta
dall’ammorsamento.

Entrambi gli aspetti portano ad una diversa mesh a telaio equivalente, per cui queste
incertezze non possono essere descritte da una variabile aleatoria ma devono essere
trattare con la tecnica dell’albero logico.

Nel caso della mesh sono state considerate due possibili ipotesi alternative, relative
alle assunzioni adottate per definire la geometria dei maschi: Mesh-1) in cui I’altezza
dei maschi di estremita ¢ stata assunta come media tra quella della apertura adiacente
e la quota dei nodi d’incidenza; Mesh-2) in cui I’altezza dei maschi di estremita ¢ pari
a quella delle aperture adiacenti.

Nel caso dell’effetto flangia sono state considerate le condizioni di perfetto ammor-
samento (Amm-1) e una condizione intermedia di discreto ammorsamento (Amm-2);
ulteriori considerazioni su tale aspetto sono illustrate al §B.5.3.
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Fig. B-11. Modello strutturale a telaio equivalente (maschi in rosso; fasce in verde; nodi rigidi in grigio):
(a) pianta con indicazione delle pareti illustrate; (b) parete 7 interna in cui é stato considerato o meno
I'effetto flangia in corrispondenza degli ammorsamenti; (c) due ipotesi assunte per la definizione della

geometria del telaio equivalente, a titolo di esempio nel caso della parete 2: (c) Mesh-1 e (d) Mesh-2.

B.5.3 Analisi di sensitivita

La sensitivita della risposta ai diversi parametri incerti ¢ stata investigata attraverso
una serie di analisi statiche non lineari, adottando rispettivamente per tutti i parametri
il valore centrale dell’intervallo eccetto uno, al quale ¢ stato attribuito alternativamen-
te il valore massimo o minimo dell’intervallo stesso.

Complessivamente sono stati considerati i seguenti parametri o gruppi:

1.

hd

Materiale: ¢ un gruppo comprendente il modulo elastico E, il modulo di taglio
G, la resistenza media a taglio della muratura fvm ,» 11 coefficiente di attrito

equivalente i, la resistenza a compressione f,.

Rigidezza solai: modulo di taglio equivalente Ggoaioeq, modulo elastico nella
direzione di orditura Eislioeq, modulo elastico in direzione ortogonale
all’orditura Eoglaiocq (tutti per una soletta di spessore convenzionale t=4 cm);
Rigidezza copertura: modulo di taglio equivalente Gieioeq, modulo elastico
nella direzione di orditura Ejioeq, modulo elastico in direzione ortogonale
all’orditura Ejo,eq (tutti per una soletta di spessore convenzionale t=4 cm);
Masse solai: carico permanente e accidentale (fattorizzato) psolaio-

Masse copertura: carico permanente e accidentale (fattorizzato) pretto-

Legame costitutivo maschi: € un gruppo comprendente i drift corrispondenti ai
diversi livelli di danno (Bm3, Oma, Oms) € le percentuali di resistenza residua
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dopo la caduta (Bms, Pma), differenziati inoltre per le due modalita di collasso
a taglio e pressoflessione;

7. Legame costitutivo fasce: ¢ un gruppo comprendente 1 drift corrispondenti ai
diversi livelli di danno (O3, Or4, Ors) e la percentuale di resistenza residua do-
po la caduta (Bgs, 8r4);

8. Dissipazione di energia (metodo A) / smorzamento (metodo C): nel caso del
metodo A, la dissipazione di energia deriva direttamente dal comportamento
ciclico isteretico di maschi e fasce (oltre ad una componente viscosa) e quindi
dall’insieme dei parametri che lo regolano; se si usa invece il metodo C, basa-
to sull’uso dell’analisi statica non lineare, la dissipazione di energia interviene
nella valutazione della domanda di spostamento attraverso 1’uso di uno spettro
opportunamente sovrasmorzato; nell’analisi di sensitivita ¢ stata usata la legge
di correlazione tra smorzamento e duttilita (3.15), assumendo una variazione
del parametro ¢, valore asintotico dello smorzamento isteretico.

Ciascun gruppo di parametri ¢ considerato come un’unica variabile aleatoria; nelle
analisi di sensitivita i parametri all’interno di uno stesso gruppo sono stati fatti variare
alternativamente o tutti all’estremo superiore o tutti all’estremo inferiore
dell’intervallo considerato.

Come parametro di risposta ¢ stata assunta I’accelerazione che porta agli stati limite
SLD e SLC, valutata considerando convenzionalmente la forma spettrale mediana ri-
portata in Fig. B-6. La sensitivita ai parametri ¢ stata calcolata come illustrato al
§3.1.2, adottando I’espressone (3.1) nel caso di quelle di natura aleatoria e la (3.4) nel
caso delle incertezze epistemico di tipo discreto; essendo j=2 e m;=2 (vedi §3.1.2), i
parametri di sensitivita assumono la seguente forma:

a, +a, a, +a, . (a,+a, a,+a,
max| S” %12 © — min 11 12 2
, 2 2
A =2

1
a, +a, a,+a a, +a,,
max| 12 72 22 |+ min 12
2
B.2
a, +a, a,+da,, a, +a, a,+a, (B.2)
max ,
, 2 2
A, =2
a, +a, a +a22 a, +a, a,+a,
max 5o +min

in cui ’accelerazione a ¢ relativa allo stato limite di interesse e, nel pedice, il primo
indice si riferisce all’opzione assunta per I’incertezza sulla mesh (j=1), ossia I’altezza
dei maschi, ed il secondo all’opzione assunta per quella sull’ammorsamento (j=2); ta-
le pedice identifica univocamente 1’accelerazione associata a ciascun ramo dell’albero
logico.

Nel seguito sono illustrati i risultati per le analisi eseguite in direzione X e Y (vedi
Fig. B-6 e Fig.B-7) con distribuzione di forze proporzionale alle masse.

Le Tabelle B-5 e B-6 mostrano i risultati dell’analisi di sensitivita alle variabili aleato-
rie continue, rispettivamente in direzione X e Y e per il verso positivo; a titolo di
esempio sono riportati i risultati relativi al modello definito dalla scelta dell’opzione 1
per entrambe le incertezze epistemiche (Mesh-1, Amm-1).

Le Tabelle B-7 e B-8 mostrano invece i risultati relativi alle incertezze di tipo discre-

to; il valore di A'j risultante per ciascuna incertezza di carattere epistemico ¢ associato
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al verso piu punitivo (ossia associata al valore maggiore), se positivo o negativo, ri-
sultante per ciascuna direzione.

SLD SLC SLD SL.C
Parametro VAR. | VALORE a a Al Al
[m/s?] [m/s?] k k
Medio 2.53 3.29 - -
Massimo 2.76 3.80
Muratura 1 Minimo 3290 290 0.2231 0.2714
.. . Massimo 241 3.31
Rigidezza solai 2 Minimo 239 304 0.0070 0.0217
.. Massimo 2.47 3.29
Rigidezza tetto 3 Minimo 235 326 0.0467 0.0096
. Massimo 243 3.25
Masse Piano 4 Minimo > 44 335 0.0036 0.0313
Massimo 2.36 3.24
Masse Copertura 5 Minimo 261 333 0.0976 0.0269
. . Massimo 2.53 3.49
Legami Maschi 6 Minimo 253 303 0.0004 0.1368
. Massimo 241 3.40
Legami Fasce 7 Minimo 1.89 316 0.2057 0.0732
Massimo 2.67 3.52
Smorzamento 8 Minimo 237 305 0.1194 0.1418
Tabella B-6. Risultati analisi di sensitivita in direzione Y (variabili aleatorie continue).
SLD SL.C SLD SL.C
Parametro VAR. | VALORE a a ' '
2 2 A A
[m/s”] [m/s”] k k
Medio 2.50 3.78 - -
Massimo 2.68 4.59
Muratura 1 Minimo 246 346 0.0855 0.3007
.. . Massimo 2.68 3.76
Rigidezza solai 2 Minimo 271 402 0.0115 0.0680
.. Massimo 2.53 3.80
Rigidezza tetto 3 Minimo 249 380 0.0159 0.0002
. Massimo 2.82 391
Masse Piano 4 Minimo 254 111 0.1106 0.0549
Massimo 2.65 3.78
Masse Copertura 5 Minimo 355 381 0.0406 0.0060
. . Massimo 2.49 4.38
Legami Maschi 6 Minimo 250 365 0.0036 0.1912
. Massimo 2.66 3.84
Legami Fasce 7 Minimo > ad 417 0.0888 0.0885
Massimo 2.56 4.07
.0 0.1
Smorzamento 8 Minimo 536 355 0.0807 386
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Tabella B-7. Risultati analisi di sensitivita in direzione X (incertezze epistemiche).

MODELLO E VERSO RAMO 20D SEE VAR SL,D SL,C
ANALISI a, a, : A A
[m/s’] [m/s”] J J
Mesh-1 | +[ | 2.53 3.29
Amm-1 G=1,p=1) |- 1.77 3.01 | Mesh
. : 0772 012
=2.p=D) [ Mesh2 [+] 248 | 335 | G=n) | %077 0.0127
g=L,p=2) |- 1.87 3.06
Mesh-1  [+] ) 1.96 2.85
Amm-2 G=1, p=1) - 1.84 3.24 Amm
(-2.0-2) | Mesh2 |+ 1.94 276 | (=2 | 07005 | 05087
g=L,p=2) |- 2.03 3.27

Tabella B-8. Risultati analisi di sensitivita in direzione Y (incertezze epistemiche).

MODELLO E VERSO RAMO SLD SLC VAR L SLC
ANALISI a 5 a ) . A A
[m/s ] [m/S ] J J
Mesh-1 |+ 11 2.50 3.78
Amm-1 G=1,p=1) - 2.46 3.82 Mesh
i . .092 0
(g=L,p=2) |- 2.42 3.90
Mesh-1 |t 1 2.75 4.65
Amm-2 (=1, p=1) - 2.84 4.35 Amm
(j:2, p:2) Mesh-2 |+ 99 2.88 4.68 0:2) 0.4508 0.4947
(g=L,p=2) |- 2.41 4.08

Dall’analisi dei risultati emerge come, tra le variabili aleatorie continue, i gruppi 1
(materiale), 6 (legame maschi), 7 (legame fasce) e il parametro 8 (smorzamento)
comportino una significativa sensitivita della risposta. Nel caso delle incertezze di ti-
po discreto, la dimensione dei maschi non ha una grande influenza rispetto agli altri
parametri, mentre decisamente significativo risulta I’effetto dell’ammorsamento.

Nel caso esaminato, la sensitivita alle condizioni di ammorsamento tra le pareti inter-
ne e quelle perimetrali ¢ molto variabile in relazione alla direzione di verifica (X 0 Y)
e al verso (positivo o negativo). Questo risultato ¢ conseguente alla configurazione ar-
chitettonica e planimetrica della struttura, che ad esempio, in direzione X, presenta da
un lato due pareti interne ammorsate con continuita a tutti i livelli e dall’altro solo
una. La Figura B-12 illustra in pianta le intersezioni tra pareti interne e perimetrali che
incidono sulla sensitivita della risposta alle condizioni di ammorsamento.

Al fine di chiarire meglio tale aspetto, la Figura B-13 illustra le curve di capacita in
direzione X e Y, con verso di applicazione della distribuzione di forze positivo e ne-
gativo. Oltre alle due condizioni sull’ammorsamento gia introdotte (Amm-1 e Amm-
2) ¢ stata considerata, a titolo di esempio, un’ulteriore condizione rappresentativa
dell’assenza di ammorsamento. Le curve evidenziano come in quest’ultimo caso la
risposta a livello globale vari significativamente (in tale caso sarebbe inoltre necessa-
rio considerare anche 1’attivazione dei meccanismi locali). In generale si evidenzia
come, nel caso in esame, le analisi in direzione X e Y con verso positivo siano quelle
piu sensibili a tale fattore. La condizione associata all’assenza totale di ammorsamen-
to non ¢ realistica per il caso in esame, considerata la risposta sismica reale esibita dal
manufatto in occasione dell’evento del 2012 e la tipologia muraria (con la muratura in
mattoni € possibile costruttivamente la realizzazione di buone condizioni di ammor-
samento).
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PIANO TERRA

PIANO 1

PIANO 2

Fig. B-12 Localizzazione in pianta dei punti in cui sono state variate le condizioni sul’ammorsamento e
configurazione planimetrica ai tre livelli che evidenzia come alcune pareti interne non siano continue a
tutti i livelli in direzione X (riducendo la sensitivita a tale fattore in particolare nel verso negativo)

Sulla base dei risultati sopra discussi, nell’analisi di rischio illustrata nei paragrafi se-
guenti sono considerate incerte le variabili aleatorie continue 1, 6, 7 e 8, mentre per le
variabili epistemiche ¢ considerato I’effetto flangia (condizioni Amm-1 e Amm-2).

111




CNR-DT 212/2013

—No amm. R Dir.X
—Amm-1
AMm-2 1000

500 */ /‘p’—/\tkl\ﬂ_\j

=
m 0
=01 -0.075 .05%25 0 0025 005 0.075 0}
-1000 -
=1500 d-m
1500 _
—No amm. Dir.Y
—Amm-1 1000
Amm-2

V- kN

04 0075 O0530025 0 0025 005 0075 0O/

d-m
Fig. B-13 Curve pushover risultanti in direzione X e Y (verso positivo e negativo) al variare delle due ipo-
tesi di ammorsamento (Amm-1 e Amm-2) e nel caso di assenza di ammorsamento

B.5.4Indagini per la conoscenza

L’analisi di sensitivita ha consentito di evidenziare quali siano i parametri che in-
fluenzano maggiormente la risposta sismica dell’edificio in esame. Cid consente di
programmare la campagna di indagini diagnostiche, al fine di ridurre al minimo le in-
certezze, compatibilmente con le risorse disponibili e la necessita di limitare
I’invasivita di indagini debolmente distruttive, aspetto importante specie in presenza
di manufatti tutelati. Tali indagini appaiono quindi ammissibili solo se motivate da
una reale necessita di approfondimento.

Nel caso specifico, tra i parametri incerti che sono emersi come significativi, gli unici
sui quali sarebbe possibile approfondire la conoscenza sono quelli sulle proprieta
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meccaniche della muratura. In questo esempio consideriamo, per semplicita, che sia
stato possibile eseguire un numero di prove limitato, sufficiente a confermare
I’intervallo di valori inizialmente assunti per 1’analisi di sensitivita. Per quanto riguar-
da invece le incertezze di modello, attraverso indagini sui dettagli costruttivi ¢ stato
possibile riscontrare che le pareti di spina sono ammorsate dal punto di vista costrutti-
vo, ma ci0 non consente di affermare che due maschi ortogonali tra loro si comportino
come un unico elemento, rigidamente connesso (conservazione della sezione piana).
Entrambi i modelli saranno quindi portati avanti nell’analisi.

B.6 Modellazione e stati limite

B.6.1 Modellazione della risposta di sito

Come indicato in §2.2.2, la modifica delle caratteristiche del moto associata alla ri-
sposta sismica del sito in esame richiede in linea di rigore un’analisi di risposta sismi-
ca locale, che tenga in conto I’incertezza sui parametri meccanici del terreno.

In questa applicazione, assumendo che I’edificio si trovi su un suolo di tipo C, si ¢
scelto (§C.8.1) di non trattare nel dettaglio questo aspetto e di tenere conto
dell’amplificazione in maniera approssimata con un fattore deterministico pari a 1.25
che amplifica la misura di intensita su suolo rigido.

B.6.2 Modellazione delle incertezze

B.6.2.1 Albero logico

A valle dei risultati dell’analisi di sensitivita si ¢ ritenuto opportuno eseguire I’analisi
di rischio con due modelli distinti, il primo nel quale si considera un perfetto ammor-
samento tra pannelli tra loro ortogonali e un secondo nel quale ¢ presente una connes-
sione elastica. Sulla base dell’osservazione dei dettagli costruttivi si decide di dare un
maggiore peso alla prima ipotesi (p;=0.6); conseguentemente per la seconda ipotesi
p=1-p1=0.4. Tale scelta ¢ anche supportata, in questo caso specifico,
dall’osservazione del danno sismico, che non mostra alcuna fessurazione in corri-
spondenza degli ammorsamenti.

La dimensione dei maschi murari nella mesh a telaio equivalente (rispetto alla quale la
risposta ¢ risultata scarsamente sensibile) ¢ stata assunta intermedia tra le due ipotesi
limite considerate nell’analisi di sensitivitd. La Figura B-14 illustra la mesh adottata
per le cinque pareti perimetrali (come numerate in Figura B-8). Nella maggior parte
dei casi ¢ stata adottata una mesh coerente con il criterio “Mesh-2" illustrato al §B.5.2
(supportata anche dalla posizione di alcune lesioni occorse a seguito della risposta si-
smica all’evento del Maggio 2012), solo nel caso della parete 3 invece ¢ stato adottato
il criterio “Mesh-1" (evitando di definire maschi murari irrealisticamente tozzi).
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Parete 3 (dir.Y) Parete 2 (dir.Y)

Fig. B-14 Mesh finale adottata nell’analisi di rischio

B.6.2.2 Variabili aleatorie continue

Le indagini diagnostiche hanno confermato che le proprieta meccaniche della muratu-
ra di mattoni pieni e malta di calce sono analoghe a quelle indicate dalla Tabella di ri-
ferimento presente nella Circolare esplicativa delle NTC e si collocano tra i valori piu
bassi dell’intervallo. Non essendo possibile, a causa del limitato numero di prove ese-
guite e della loro scarsa attendibilita, caratterizzare probabilisticamente questi para-
metri, si assume per tutti una distribuzione lognormale, con valore medio centrato
nell’intervallo utilizzato per ’analisi di sensitivita e dispersione B ottenuta conside-
rando gli estremi del suddetto intervallo come frattili al 16% e 84%.

I parametri che definiscono i legami costitutivi di maschi e fasce ed i relativi livelli di
danno sono desunti da prove di laboratorio e non possono essere verificati in sito. La
caratterizzazione stocastica ¢ eseguita, analogamente al caso delle proprieta elastiche
e di resistenza della muratura, assumendo 1’intervallo usato nell’analisi di sensitiva
come corrispondente ai suddetti frattili. Per i valori di drift corrispondenti ai diversi
livelli di danno si assume una distribuzione lognormale, mentre per le resistenze resi-
due, parametri compresi tra O e 1, una distribuzione Beta.

La Tabella B-10 mostra la caratterizzazione stocastica dei parametri incerti.
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Tabella B-10. Caratterizzazione probabilistica delle variabili aleatorie (i parametri sono media p e devia-
zione standard B del logaritmo per le variabili lognormali, e i parametri di forma p e q per le variabili Beta).

S C Valore
Set Parametro Variabile Distribuzione w/p B/q atteso
E 6.49 0.2 675
G 5.40 0.2 225
1 Muratura _,[1 Lognormale -1.06 0.15 0.35
fva -2.32 0.2 0.1
fin 1.00 0.25 2.8
Or3 -5.84 0.24 0.003
Or4 -5.32 0.22 0.005
Ors Lognormale -4.98 0.2 0.007
) OP3 -5.14 0.24 0.006
6 Ii/fag:‘;ﬂl‘ Pra 4.63 0.22 0.01
OP¢s -4.22 0.2 0.015
Brs 0.77 0.33 0.7
Bra Beta 0.24 0.36 0.4
B pe 1.317 0.233 0.85
Or3 = Opr3 -6.24 0.24 0.002
7 Legami Fasce O14=0Opra Lognormale -5.15 0.25 0.006
Ors = Opes -3.94 0.25 0.02
Brs=PBra=PBre Beta 0.125 0.125 0.5
Ot 0.120 0.08 0.6
Bur Assunto deterministico 0.8
S Yot 0.010 | -0.09 0.1
D1§s1pa219ne Omt Assunto deterministico 0
8 di energia Beta
Mascho* Opr 0480 | 012 0.8
Bupr Assunto deterministico 0.8
VePF 0.840 0.56 0.6
OmpE 0.750 0.75 0.5
Dissipazione Ol T=OlyPF -0.023 -0.1275 0.15
i d}zzzﬁla VT =YubF Beta 0.330 0.77 0.30

* 1 valori delle grandezze che regolano il comportamento ciclico isteretico di maschi e fasce (oltre ad
una componente viscosa) sono usati nel caso del metodo A, mentre nel caso del metodo C, ¢ stata usata

una legge di smorzamento, assumendo una variazione del parametro {, valore asintotico dello smorza-
mento isteretico, tra 0.25 e 0.4 (valori corrispondenti ai frattili 16% e 84%).

La Figura B-15 illustra, a titolo di esempio nel caso dei maschi murari, gli effetti sulla
risposta isteretica della variazione dei parametri O, Ym € Om; in particolare, la figura
illustra la massima variazione nel caso in cui ai parametri siano assegnati rispettiva-
mente i valori al 16% e 84% frattile, con i quali si ottiene rispettivamente la minima o
massima dissipazione.
Il campionamento dei 30 vettori di valori delle variabili aleatorie necessari per
I’applicazione del Metodo A ¢ stato eseguito come segue. Per ogni gruppo ¢ stata
campionata una variabile normale standard u. Il valore di ogni variabile X; del gruppo
¢ stato poi ottenuta mediante la trasformazione:

X =F [(I)(u)]

1

(B.3)

nella quale F; e @ sono rispettivamente la distribuzione cumulata di Xi e quella nor-
male standard. Il campionamento ¢ stato eseguito indipendentemente per ciascuno dei
gruppi di variabili aleatorie.
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min max

Fig. B-15 Effetto sulla risposta isteretica alla scala del singolo pannello dei parametri ctm, ym € 8m: caso di
un maschio con risposta prevalente a pressoflessione (a) o taglio (b)

La Figura B-16 mostra le distribuzioni ottenute per quattro parametri incerti, ciascuno
appartenente ad un diverso gruppo di variabili aleatorie (Tabella B-10).

07
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b) Parametro smorzamento - alfa
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Fig. B-16 Istogrammi relativi alla distribuzione del campionamento stocastico ottenuto per alcune delle
variabili appartenenti a 4 dei set di variabili aleatorie considerate: a) resistenza a compressione della mu-
ratura fm (dal set 1 - Muratura); b) a.,,,t (dal set 8 - Dissipazione di energia dei maschi); ¢) Br; (dal set7 -

Legami fasce); &3 (dal set 6 - Legami maschi).
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B.6.3 Indicatori di stato limite

Per i tre stati limite considerati sono stati utilizzati gli indicatori definiti nel §2.5, con
le specifiche indicazioni per la risposta globale delle costruzioni in muratura contenu-
te nel §3.3.1. Gli stati limite SLD e SLC sono basati su un approccio multi-scala, che
considera il danneggiamento e la risposta sismica a diverse scale: gli elementi maschi
e fasce, attraverso i controlli sulle cumulate del danno; le pareti murarie, attraverso il
drift di interpiano (in questo caso i macroelementi solai non sono stati considerati in
quanto pressoché rigidi); la risposta globale, descritta dalla curva di capacita.

Lo stato limite SLS ¢ invece definito tramite una misura integrale del costo di ripara-
zione di tutti gli elementi (maschi e fasce), valutato in funzione del livello di danno
locale attraverso un’opportuna funzione di costo.

Nel caso di applicazione dell’approccio multi-scala all’analisi dinamica non lineare
con il metodo A, si sono utilizzate le indicazioni del §3.3.1. In particolare per SLD si
¢ utilizzata la (3.25) e per lo SLC la (3.34). Nel caso dello SLS si ¢ assunto un costo
convenzionale 7s.s=0.6. Per il calcolo della funzione di costo di riparazione globale
Cs (3.32) 1 valori della capacita limite considerati a riferimento corrispondono ad un
livello di danno dei maschi precedente a quello grave (C;=0.565) e al livello di danno
grave (C=65) nel caso delle fasce, considerato che gli architravi sono ad arco di mat-
toni senza catena.

Nel caso in cui si usi I’analisi statica non lineare (metodo C), sulla curva di capacita
sono individuati i punti corrispondenti al raggiungimento di ciascuno stato limite e,
per SLD e SLC, I’indicatore di stato limite Y ¢ definito dal rapporto tra domanda e
capacita in termini di spostamento dell’oscillatore non lineare equivalente ad un grado
di liberta. Nel caso di SLS I’indicatore di stato limite ¢ invece calcolato attraverso la
(3.33), assumendo come costo convenzionale globale il valore 75.5=0.3, valore pari
alla meta di quello adottato nel metodo A. Questa scelta ¢ motivata dal fatto con il
metodo A le due componenti del moto sismico sono applicate contemporaneamente
(quindi il danno si diffonde in tutte le pareti) e queste agiscono in entrambi i versi
(mentre con I’analisi statica non lineare si spinge solo in un verso). Inoltre con
’analisi dinamica il danno si diffonde maggiormente lungo 1’altezza, per il contributo
dei modi superiori.

B.7 Analisi e verifica

B.7.1 Validazione del modello

L’affidabilita del modello di calcolo adottato ¢ stata valutata simulando la risposta si-
smica della struttura all’evento del 29 Maggio 2012 (M;=5.8, profondita 9.6 km con
epicentro in prossimita di Mirandola). Per la simulazione numerica sono state adottate
le registrazioni relative alla stazione SANO, ubicata in San Felice sul Panaro (a meno
di 500 metri di distanza dal fabbricato in esame), installata a seguito del precedente
evento del 20 Maggio 2012 ad integrazione di quelle della Rete Accelerometrica Na-
zionale (RAN)*® gia presenti in zona. La Figura B-17 illustra le registrazioni in termi-

*® http://www.protezionecivile.gov.it/jcms/it/ran.wp
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ni di accelerazione e gli spettri di risposta relativi; la componente NS risulta agente
prevalentemente in direzione X, quella EO in direzione Y.

25 8
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Fig. B-17 a) Accelogrammi relativi alla registrazione SANO del 29 Maggio 2012; b) spettri di risposta in
formato ADRS.

La simulazione numerica ¢ stata operata eseguendo analisi non lineari statiche e di-
namiche, adottando a riferimento i valori medi dei parametri meccanici come intro-
dotti al B6.2.2.

La Figura B-18 illustra i risultati delle analisi statiche non lineari (a titolo di esempio
con verso positivo) eseguite in direzione X e Y al variare di diverse distribuzioni di
forze adottate, proporzionali rispettivamente: 1) alle masse; 2) al prodotto in ciascun
nodo della massa per la corrispondente quota; 3) alla prima forma modale.
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900 900
- =]
o -
~ 600 ~ 600
> >
300 / 300
0 0
0 001 002 003 004 005 0,06 0 001 002 003 004 005 0,06
d-m d-m

Fig. B-18 Risultati delle analisi statiche non lineari in direzione X e Y al variare di diverse distribuzioni di
forza adottate

In Figura B-19 (per la direzione X) e B-20 (per la direzione Y) ¢ illustrato il confronto
in termini di curve V-d tra i risultati delle analisi non lineari dinamiche e statiche; le
analisi dinamiche sono state eseguite applicando oltre alle componenti NS ed EO an-
che la registrazione della componente verticale (in grigio e nero sono indicati i risulta-
ti relativi all’applicazione dei segnali con verso positivo e negativo). Tra le diverse di-
stribuzioni di forze adottate nel caso delle analisi statiche non lineari, quella propor-
zionale alla masse in generale trova maggiore corrispondenza con I’inviluppo ottenuto
dalla dinamica. Nel caso di tale distribuzione, in Figura B-19 e B-20 sono inoltre rap-
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presentate le soglie di spostamento corrispondenti agli stati limite SLD, SLS e SLC
definiti secondo i criteri precedentemente introdotti (§B6.3). Lo spostamento massimo
ottenuto dalle analisi dinamiche risulta compreso tra le soglie degli stati limite SLD e
SLS definiti dall’analisi statica, in direzione X, € poco prima dello SLD, in direzione
Y. Tale risultato ¢ in accordo con il livello di danno globale osservato sulla struttura.
Tali curve evidenziano chiaramente come in direzione X la struttura abbia raggiunto
un livello maggiore di non linearita della risposta; questo ¢ coerente anche con il dan-
no osservato, piu severo nelle pareti orientate lungo NS (direzione X, Figura B-1).
Inoltre, il danno simulato dalle analisi dinamiche non lineari trova un buon riscontro
con quello osservato in termini di estensione, gravita e modalita di collasso prevalente
(Figura B-21).

Infine, I’accelerazione massima compatibile con lo SLC, valutata con la procedura
statica non lineare (utilizzando spettri sovrasmorzati a partire da quelli di Figura B-
17b) risulta in direzione X compresa tra 1.64 ¢ 2.08 m/s” (al variare della distribuzione

di forza adottata), valore in buon accordo con I’accelerazione di picco al suolo, pari a
2.16 m/s”.

SLD SLS=SLC

= 005 -004 -003 -002

SLS=SLC SLD

d-m
Fig. B-19 Direzione X: confronto tra i risultati delle analisi non lineari statiche e dinamiche

SLD SLS=SLC
1200

900
600

300

=
~

=.0,05 0,04_ -003 -002 10,01 001 002 003 004 005

00

-1200
d-m
Fig. B-20 Direzione Y: confronto tra i risultati delle analisi non lineari statiche e dinamiche
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Legenda:
Tipo : Gravita:
Taglio DL<2
B 2<DL<3
et 3<DL<4
_ BN 4<DL<5
Mista Bl DL>5

Fig. B-21 Danno simulato per le pareti 4 e 1 orientate in direzione X

B.7.2 Analisi modale e metodi di analisi non lineare

Preliminarmente all’applicazione dei metodi per 1’analisi di rischio ¢ stata eseguita
un’analisi modale sui due modelli dell’albero logico, facendo riferimento ai valori
medi dei parametri (Tabella B-10). Il periodo fondamentale di vibrazione varia tra
0.26 s e 0.27 s rispettivamente per il caso del modello Amm-1 (perfetto ammorsamen-
to) e Amm-2 (connessione elastica); esso attiva una massa partecipante in direzione X
pari all’86%. Il primo modo significativo in direzione Y corrisponde ad un periodo
pari a 0.23 s per entrambi i modelli, con una massa partecipante compresa tra ’82% e
1’86% nei due casi. In Figura B-22 sono illustrate le deformate in pianta associate ai
modi fondamentali in X e Y per il modello Amm-1 (primo ramo dell’albero logico).
La Figura B-23 mostra le due forme modali in altezza, attraverso gli spostamenti medi
di piano; si osserva come tali deformate siano ben approssimate da un andamento
triangolare. Il periodo fondamentale trova un ottimo accordo con quello che si ottiene
con la formula suggerita dalle NTC (§B4), che ¢ stato utilizzato per definire la misura
di intensita sismica S,(T)).

Il rapporto tra i fattori di partecipazione vale per il primo modo in direzione X:
I'iyv/T"1x =-0.033, mentre per quello in direzione Y: I'3x/T3y = 0.055.

Modo 1-T=0.26 s Modo 3-T=0.23 s
= CONFIGURAZIONE INDEFORMATA m— CONFIGURAZIONE INDEFORMATA
m—— DEFORMATE DEI TRE LIVELLI . == DEFORMATE DEI TRE LIVELLI

il

L

—

Fig. B-22 Deformata in pianta relativa ai modi 1 e 3 per il modello Amm-1 (primo ramo dell’albero logico); i
diversi colori sono associati ai differenti livelli dell’edificio.
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Fig. B-23 Deformata in elevato relativa ai modi 1 e 3 per il modello Amm-1 (primo ramo dell’albero logico).

Nell’applicazione con il metodo C, coerentemente con quanto indicato nel §3.2.1.5, la
regolarita della risposta dinamica dell’edificio consente di eseguire, per entrambe le
direzioni di verifica, I’analisi statica non lineare considerando solo il primo modo;
inoltre, non ¢ necessario considerare, per ciascuna direzione di verifica, il contributo
dovuto all’eccitazione nella direzione ortogonale.

B.7.3 Verifica con il Metodo A

Per semplicita ed economia nella descrizione del caso studio, il metodo A ¢ applicato
solo al primo ramo dell’albero logico (Amm-1).

Per I’analisi dinamica non lineare sono stati utilizzati 30 diversi modelli, caratterizzati
da parametri generati in accordo alle relative distribuzioni probabilistiche, a ciascuno
dei quali ¢ associata una delle 30 registrazioni selezionate, applicando la componente
NS secondo la direzione X. L’analisi dinamica incrementale ¢ eseguita scalando le re-
gistrazioni in modo che la misura di intensita assuma valori crescenti fino a che, per
ciascun evento sismico, sono raggiunti i tre stati limite.

La definizione degli indicatori di stato limite impiegati per 1’applicazione
dell’approccio multi-scala nel caso delle analisi dinamiche non lineari ¢ stata discussa
al §B.6.3.

Al fine di esemplificare la procedura, sono mostrati i risultati relativi all’evento 1 di
Tabella B-2 (Friuli - M=6.0 - stazione ST28), le cui componenti sono illustrate in Fi-
gura C-7.

Le Fig. B-24 e Fig. B-25 illustrano la risposta ciclica (taglio alla base / spostamento
medio in sommita dell’edificio), per le due direzioni dell’edificio, nei confronti
dell’evento scalato a due diversi livelli di intensita S,(7}): 6.25 ¢ 10.84 m/s*. La rispo-
sta ciclica ¢ confrontata con curve ottenute mediante analisi statica non lineare, ese-
guita nei due versi e con due distinte distribuzioni di forze: a) proporzionale alla pri-
ma forma modale; b) proporzionale alle masse. Su tali curve sono anche indicati i
punti nei quali sono raggiunti i tre SL, con riferimento ai controlli previsti alla sola
scala globale, nel caso della distribuzione proporzionale alle masse.
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Fig. B-24 Risposta ciclica nelle due direzioni a seguito dell’applicazione della registrazione 1, scalata al
valore Sa(T1)=6.25 m/s2, e confronto con le curve ottenute dall’analisi statica non lineare.
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Fig. B-25 Risposta ciclica nelle due direzioni a seguito dell’applicazione della registrazione 1, scalata al
valore Sa(T1)=10.84 m/s?, e confronto con le curve ottenute dall’analisi statica non lineare.

Si puo osservare come la risposta dinamica risulti coerente con quella risultante
dall’analisi statica non lineare; in particolare, per valori relativamente bassi
dell’intensita sismica (Fig. B-24), quelli che portano allo SLD, entrambe le due distri-
buzioni di forze risultano aderenti al comportamento dinamico, mentre al crescere
dell’intensita (Fig. B-25), la risposta dinamica risulta pitl coerente con la previsione
dello SLC ottenuta dalla distribuzione di forze proporzionale alle masse.

Per quanto riguarda i controlli multi-scala alla scala degli elementi strutturali, la Fig.
B-26 mostra ’andamento nel tempo delle grandezze necessarie alla definizione delle
variabili parziali di stato limite Ys;p s € Ysiss, nel caso della risposta dinamica di Fig.
B-24. Lo SLD ¢ gia stato raggiunto in quanto la cumulata del danno nelle fasce, per il
livello di danno 3, ha gia superato la soglia minima del 3% (mentre solo due maschi
hanno raggiunto il livello di danno 2). Per lo SLS la variabile di costo C raggiunge
alla fine dell’eccitazione il valore 0.3, inferiore al limite stabilito (Cs;.s=0.6). Nessuna
figura ¢ mostrata relativamente allo SLC in quanto nessun maschio ha ancora rag-
giunto il livello di danno 5.
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F.Cj=04
0,04

T
003 SLD
z:SLD,S

0,02

M,Cj=603
0,01 I
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Fig. B-26 Andamento nel tempo dei parametri necessari al calcolo degli indicatori di stato limite alla scala
dell’elemento (cumulata del danno Xsp e funzione di costo Cg), risultanti dall’applicazione della registra-
zione 1 scalata al valore Sa(7T1)=6.25 m/s2.

La Fig. B-27 mostra ’andamento nel tempo delle grandezze necessarie alla definizio-
ne della variabili parziali Ys; s per i tre stati limite, nel caso della risposta dinamica di
Fig. B-25. Le cumulate del danno nei maschi, relativamente al livello di danno 2, e
quella del danno nelle fasce, per il livello di danno 3, necessarie per il controllo locale
dello SLD, sono ulteriormente cresciute rispetto al livello di intensita sismica gia mo-
strato. La variabile di costo C¢ ha superato il limite stabilito per il costo convenziona-
le caratteristico dello SLS (75.5=0.6). Infine, per lo SLC, la cumulata dei maschi che
hanno raggiunto il livello di danno 5 ha superato la soglia del 3%.

Per quanto riguarda il controllo del multi-scala alla scala dei macroelementi, la Fig.
B-28 mostra I’andamento nel tempo del massimo drift (che si verifica nella parete 13
al 3° piano), ottenuto per i due livelli di intensita sismica considerati nelle Figure pre-
cedenti. Si puo osservare che nel primo caso viene superata la soglia dello 0.2%, as-
sunta come riferimento per la valutazione della variabile parziale di stato limite
Ysip.m, mentre nel secondo caso si supera la soglia dello 0.6%, assunta come riferi-
mento per la valutazione della variabile parziale di stato limite Ys;c .

La Tabella B-11 mostra i valori delle tre variabili di stato limite per i due livelli di in-
tensita considerati, ottenuti dalle (3.25) e (3.34) come massimo tra gli indicatori par-
ziali di stato limite, definiti attraverso I’approccio multi-scala.

Tabella B-11. Indicatori di stato limite ottenuti dall’approccio multi-scala, dalla risposta dell’edificio mo-
strata nelle Figure B-25/26/27/28/29.
So(Ty) SLD SLS SLC
[m/s*] | Ysns | Ysiow | Ysing | Yoo Ysrs Ysics | Ysiem | Ysico | Ysic
6.25 1.37 | 2.72 | 0.96 | 2.72 0.77 0.00 | 091 0.60 | 091
10.84 | 12.79 | 6.93 3.12 1 12.79 1.19 5.98 | 2.31 1.95 | 5.98
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Fig. B-27 Andamento nel tempo dei parametri necessari al calcolo degli indicatori di stato limite alla scala
dell’elemento (cumulate del danno Xsip, Xsic e funzione di costo Cg), risultanti dall’applicazione della re-
gistrazione 1 scalata al valore Sa(T7)=10.84 m/s2.
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Fig. B-28 Storia temporale del drift di interpiano, relativamente alla parete e livello che presenta i valori
massimi, per i due livelli di intensita sismica mostrati nelle Figure precedenti.

Le elaborazioni sopra descritte sono state eseguite per tutti i 30 modelli, ottenendo gli
andamenti di tutti i parametri di risposta e delle variabili di stato limite in funzione
dell’intensita sismica.

La Figura B-29 illustra lo spostamento massimo della sommita dell’edificio in fun-
zione dell’intensita sismica, per i 30 modelli considerati (e le relative registrazioni);
su ciascuna curva ¢ indicato con un punto di colore diverso il raggiungimento degli
stati limite. Si osserva, in particolare per gli stati limite SLS e SLC, come essi siano
raggiunti per valori molto dispersi sia dell’intensita sia dello spostamento. Inoltre, in
alcuni casi, coerentemente con la definizione analitica proposta per lo SLS, questi due
SL coincidono; cid accade infatti quando le condizioni di SLC si verificano prima che
il danno si sia diffuso in modo significativo, ovvero la funzione di costo C<Csys.
Questo risultato ¢ coerente con il comportamento che spesso si verifica negli edifici in
muratura, dotati di limitata duttilita e di una risposta piuttosto fragile, conseguente al-
la formazione di meccanismi di collasso che coinvolgono un limitato numero di ele-
menti prima che un danno molto grave possa diffondersi in modo significativo.

La Figura B-30 mostra le curve di analisi dinamica incrementale (curve IDA) delle
variabili di stato limite Ys;p, Ysis € Ysic, in funzione dell’intensita sismica S,(77). I va-
lori di questa per la quale ciascuna curva raggiunge il valore 1 sono analizzati statisti-
camente, assumendo che siano distribuiti secondo una lognormale; i relativi parametri
sono indicati in alto nelle tre figure.
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Fig. B-29 Curve di analisi dinamica incrementale in termini di spostamento massimo in sommita
all’edificio e intensita sismica, per i 30 modelli considerati; i punti verdi, blu e rossi corrispondono al rag-
giungimento di SLD, SLS e SLC rispettivamente.

Wi =-0.843, on = 0.342 wn =-0.309, oin = 0.247 Wi =-0.188, on = 0.316
16 16

14

12

Sa - m/s?

YSLC

Fig. B-30 Curve di analisi dinamica incrementale in termini degli indicatori di stato limite Ys. (in alto i pa-
rametri statistici della distribuzione lognormale dell’intensita che porta a SLD, SLS e SLC).

La frequenza media annua di superamento di ciascuno SL ¢ ottenuta dalla (2.12) di-
scretizzando la curva di hazard valutata nel §B4. I valori ottenuti sono elencati in Ta-
bella B-11, dove sono confrontati con quelli di riferimento di Tabella 2-1, avendo as-
sunto una classe d’uso II, essendo 1’edificio privato e ad uso residenziale. L’edificio
soddisfa i requisiti di sicurezza nei riguardi dello SLD e SLS, mentre risulta vulnera-
bile nei riguardi dello SLC.

La Fig. B-31 mostra le curve di fragilita per i tre stati limite, definite dalla (2.13). Si
nota come le curve relative a SLS e SLC siano molto vicine: cio significa che questo
edificio, se non giunge a collasso, ¢ riparabile. Appare utile richiamare che
I’introduzione della funzione di costo ¢ finalizzata a determinare la condizione limite
di riparabilita associata ad un concetto di convenienza economica; i criteri alla base
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dello SLC sono invece in grado di evidenziare condizioni di fragilita della costruzio-
ne, che puo giungere al collasso anche in presenza di un danno poco diffuso.

Infine, la Fig. B-32 mostra il contributo dei diversi livelli di intensita sismica alla pro-
babilita totale; ¢ inoltre indicata la mediana della distribuzione dell’intensita sismica
che porta al corrispondente SL.

Tabella B-11. Frequenze media annua di superamento di SLD, SLS, SLC e corrispondenti periodi di ritor-
no; confronto con i valori di riferimento.

Astp Asts Asic
Metodo A 0.0082 0.0023 0.0020
Valori ammissibili 0.045 0.0047 0.0023
Tr,SLD T, r,SLS T, rSLC
Metodo A 122 426 508
1,0 __
- —sLD
A
g 05 —sLs
o —SLC
0,0
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,4
Sa-g
Fig. B-31 Curve di fragilita dei tre stati limite.
0,020 0,0025
001s 0,0020
0,0015
o 0,010 a
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0,000 0,0000
0 0,5 1 15 2 :
Sa-g Sa-g

Fig. B-32 Distribuzione di probabilita condizionata per il calcolo degli stati limite SLD e SLC (& indicata la
mediana della distribuzione dell'intensita sismica che porta allo SL).

B.7.4 Verifica con il Metodo C

Nel seguito ¢ illustrata 1’analisi di rischio secondo il Metodo C.

In particolare, le analisi statiche non lineari sono state svolte adottando esclusivamen-
te la distribuzione di forze proporzionale alle masse; tale scelta ¢ motivata dal con-
fronto tra le analisi dinamiche e statiche descritte al §B7.3, che mostrano un maggiore
accordo in particolare allo SLC. Tale distribuzione ¢ associata ad un comportamento
decisamente piu fragile della risposta, come evidenziato in Figura B-18, a causa di
una modalita di rottura pit marcatamente per piano debole al piano terra.
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In termini piu generali, sarebbe necessario considerare anche altre distribuzioni di
forze, prendendo poi come valore finale del rischio quello ottenuto da una combina-
zione degli esiti tramite la tecnica dell’albero logico. Viceversa, in assenza di dati di
confronto con analisi dinamiche non lineari o altre evidenze sul comportamento strut-
turale, quando dunque non sia possibile attribuire un grado di affidabilita a ciascuna
delle distribuzioni di forze considerate, si pud adottare come valore finale del rischio
il maggiore tra quelli ottenuti dalle distribuzioni di forze considerate,

Le Figure B-33 e B-34 illustrano i risultati delle analisi statiche non lineari in direzio-
ne X e Y (verso positivo e negativo) per i due rami dell’albero logico considerati
(Amm-1 e Amm-2); le analisi si riferiscono all’adozione dei valori medi per tutte le
variabili aleatorie.
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Fig. B-33 Risultati delle analisi statiche non lineari per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1) in direzio-
ne X e Y, verso positivo e negativo (valori medi per tutte le variabili aleatorie)
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Fig. B-34 Risultati delle analisi statiche non lineari per il secondo ramo dell’albero logico (Amm-2) in dire-
zione X e Y, verso positivo e negativo (valori medi per tutte le variabili aleatorie)

In Figura B-35 le curve pushover sono convertite nelle corrispondenti curve di capaci-
ta rappresentative dell’oscillatore equivalente (tramite il fattore I" e m*). Queste curve
di capacita sono assunte come mediane della risposta dell’edificio.

In Figura B-33, B-34 e B-35 sono evidenziate le posizioni degli stati limite (SLD,
SLS e SLC) risultanti dai controlli alle diverse scale (elemento, parete e globale) ri-
chiamati al §B6.3. In questo caso gli stati limite SLS e SLC risultano coincidenti. Per
la definizione dello SLS (tramite la (3.33)) ¢ stata assunta una soglia 7s,5=0.3, pari
convenzionalmente alla meta di quella adottata nel metodo A, dove la funzione di co-
sto ¢ calcolata mediante analisi dinamiche non lineari; tale scelta ¢ motivata dal fatto
che I’analisi pushover ¢ eseguita applicando la distribuzione di forze esclusivamente
in una direzione e secondo un unico verso. Al riguardo, la Fig.B-37 illustra il confron-
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to tra il quadro di danneggiamento delle pareti 1 e 2 (come indicate in pianta in Fig.B-
36a) ottenuto al termine dell’analisi dinamica (per la registrazione 1 scalata al valore
Sa(T,) pari a 6.25 m/s®) e quello risultante dalle analisi statiche svolte in direzione X-
verso positivo e Y-verso negativo (distribuzione proporzionale alle masse) in corri-
spondenza del passo dell’analisi in cui si raggiunge uno spostamento pari a quello
massimo ottenuto nell’analisi dinamica. In generale si osserva come nel caso
dell’analisi dinamica il danno sia piu diffuso (conseguenza dell’attivazione anche dei
modi superiori): ad esempio, nel caso della parete 1, si noti come il danno nel caso
dell’analisi statica in direzione Y sia concentrato esclusivamente nei maschi del piano
terra, mentre nel caso della dinamica si estenda anche in alcuni maschi dei livelli su-
periori. Inoltre nel caso delle analisi statiche si conferma come il danno nelle pareti
dirette ortogonalmente alla direzione di analisi sia decisamente meno diffuso e con li-
velli di gravita inferiori rispetto a quello ottenuti dalla dinamica. Infine, la Fig.B-36b,
a titolo di esempio per I’analisi statica in direzione X, illustra I’evoluzione della fun-
zione di costo che, in corrispondenza dello spostamento massimo, nella statica risulta
pari a 0.185, quindi decisamente inferiore al valore di 0.6 ottenuto dalla dinamica.
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Fig. B-35 Risultati delle analisi statiche non lineari in termini di curva di capacita (conversione
nell’oscillatore equivalente): direzione X verso positivo e negativo per i due rami dell’albero logico (valori
medi per tutte le variabili aleatori
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Fig. B-36 a) Identificazione delle pareti 1 e 2 in pianta; b) funzione di costo risultante dall’analisi statica
non lineare in direzione X- verso positivo.
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Fig. B-37 Confronto tra il danno delle pareti 1 e 2 al termine della analisi dinamica non lineare (registra-
zione 1 scalata al valore Sa(T1)=6.25 m/s?) e risultante dalle analisi statiche non lineari (Dir. X — verso posi-
tivo e Dir.Y-verso negativo) in corrispondenza dello spostamento massimo ottenuto dall’analisi dinamica
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Le Tabelle B-12 (per il primo ramo dell’albero logico Amm-1) e B-13 (per il secondo

ramo Amm-2) riportano le capacita di spostamento associate ai diversi stati limite ri-

sultanti dai controlli alle diverse scale e quelle finali associate alla condizione piu pu-

nitiva.

Tabella B-12. Capacita di spostamento per i diversi stati limite, risultanti dai controlli alla scala degli ele-
menti (S), pareti (M) e globale (G): primo ramo dell’albero logico (Amm-1) — Valori mediani della capacita

Dir. X (Amm-1) — Capacita mediane
sr.s [m] dsr.m [m] dsL.g [m] st [m]
SLD 0.0262 0.0141 0.0497 0.0120 0.0120
0.0191 0.0171 0.0466 0.0066 0.0066
SLS 0.0497 0.0331
0.0287 0.0251
SL.C 0.0332 0.0497 0.0332 0.0331 0.0331
0.0252 0.0466 0.0282 0.0251 0.0251

Dir. Y (Amm-1) — Capacita mediane
sr.s [m] dsr.m [m] ds1.g [m] st [m]
SLD 0.0221 0.0121 0.0437 0.0091 0.0091
0.0049 0.0049 0.0069 0.0032 0.0032
SLS 0.0437 0.0269
0.0324 0.0323
SLC 0.0269 0.0437 0.0271 0.0270 0.0269
0.0323 0.0463 0.0323 0.0323 0.0323

Tabella B-13. Capacita di spostamento per i diversi stati limite, risultanti dai controlli alla scala degli ele-
menti (S), pareti (M) e globale (G): secondo ramo dell’albero logico (Amm-2) — Capacita mediana

Dir. X (Amm-2) — Capacita mediane
sr.s [m] dsr.m [m] dsL.g [m] st [m]
SLD 0.0318 0,0120 0.0174 0.0258 0.0120
0.0272 0,0151 0.0434 0.0085 0.0085
SLS 0.0692 0.0402
0.0347 0.0347
SLC 0.0452 0.0692 0.0402 0.0463 0.0402
0.0363 0.0434 0.0368 0.0366 0.0363

Dir. Y (Amm-2) — Capacita mediane
sr.s [m] dsr.m [m] ds1.g [m] st [m]
SLD 0.0289 0.0127 0.0127 0.0201 0.0127
0.0005 0.0034 0.0068 0.0032 0.0005
SLS 0.0475 0.0330
0.0447 0.0430
SLC 0.0357 0.0475 0.0330 0.0347 0.0330
0.0447 0.0581 0.0430 0.0444 0.0430
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Le Figure B-38 e B-39 illustrano, a titolo di esempio per le analisi in direzione X
(verso negativo) e Y (verso positivo) del primo ramo dell’albero logico (Amm-1),
I’evoluzione delle cumulate di danno, della variabile rappresentativa del costo di ripa-
razione globale e dei drift d’interpiano di parete. In ascissa ¢ rappresentato lo sposta-
mento dell’oscillatore non lineare equivalente. Le linee verticali tratteggiate indicano
gli spostamenti per i quali sono raggiunti gli stati limite SLD e SLC. Si osserva che la
cumulata del danno nei maschi, relativamente al livello di danno 3, raggiunge la so-
glia del 3% per uno spostamento maggiore di quello che porta a SLD (per cui risulta
condizionante in questo caso il controllo alla scala globale, come evidente dalla Ta-
bella B-12); lo stesso avviene nelle fasce, dove deve essere controllato il livello di
danno 4. La funzione di costo, nel caso di analisi in direzione X, raggiunge il valore di
riferimento Cs;s=0.3 per uno spostamento di poco superiore a quello che porta allo
SLC, per cui, coerentemente con la (3.33), lo SLS viene raggiunto contemporanea-
mente allo SLC; in direzione Y la funzione di costo rimane al di sotto di 0.3.
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Fig. B-38 Evoluzione delle cumulate del danno e della variabile del costo di riparazione globale

La Figura B-39 mostra I’andamento dei drift di interpiano ai diversi livelli, per cia-
scuna parete dell’edificio; la presenza di solai piuttosto rigidi fa si che i valori di drift
siano abbastanza uniformi tra le diverse pareti. Si osserva che il drift si concentra al
piano terra ma comunque raggiunge la soglia sempre dopo che lo SL ¢ stato raggiunto
sulla base di uno degli altri due controlli.
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Fig. B-39 Evoluzione del drift d’interpiano di parete, ai diversi livelli dell’edificio.

Si proceda ora al calcolo della frequenza media annua di superamento dei tre stati li-
mite in accordo a quanto illustrato al §2.4.6; in particolare essa ¢ computata attraverso
la (2.12), che richiede la valutazione della fragilita attraverso la (2.14) tramite la stima
dei parametri della distribuzione di Sy-;, ossia della intensita S che porta ad un dato

stato limite SL (Y=1).

Nel seguito la procedura operativa ¢ descritta ed esemplificata in dettaglio nel caso di

Amm-1 e per la direzione X.
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Le Figure B-40 e B-41 illustrano le curve ISA (Incremental Static Analysis) frattili
(16%, 50% e 84%) ottenute dalle analisi statiche non lineari eseguite tramite
I’impiego del metodo degli spettri di risposta sovrasmorzati (§2.4.6.2). Esse sono state
tracciate con riferimento allo stato limite SLD (Figura B-40) e SLC (Figura B-41),
che in questo caso risulta coincidente con lo SLS, coerentemente con quanto discusso
in precedenza sulla definizione degli SL per la struttura in esame (che risulta caratte-
rizzata da un comportamento piuttosto fragile).

Sulla base di tali curve ¢ possibile calcolare le grandezze necessarie al calcolo del
contributo [ relativo all’effetto su Sy-; dell’incertezza della domanda sismica secon-
do quanto illustrato al §2.4.6.3 e, graficamente, in Figura A-8.
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Fig. B-40 Curve ISA ottenute dal confronto tra la curva di capacita mediana e lo spettro di risposta media-
no, al 16% e 84% percentile: Amm-1, direzione X (verso positivo e negativo) e SLD.
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Fig. B-41 Curve ISA ottenute dal confronto tra la curva di capacita mediana e lo spettro di risposta media-
no, al 16% e 84% percentile: Amm-1, direzione X (verso positivo e negativo) e SLC (che risulta in questo
caso coincidente con lo SLS).
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La Tabella B-14 illustra i valori risultanti di Sy=; (necessari poi per il calcolo della
fragilita tramite la (2.14)) e di Sy=; 6% € Sy=1,542, (impiegati per il calcolo di Bs tramite
la (2.16)); nello specifico, per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1), sono illu-
strati 1 valori relativi ad entrambe le direzioni esaminate (X e Y) con riferimento al
verso risultato pit punitivo (ossia associato al valore inferiore di Sy=/).

Tabella B-14. Valori di Sy=1 ottenuti dal confronto tra la curva di capacita associata ai valori medi delle va-
riabili aleatorie (curva di capacita mediana) e gli spettri di risposta mediano, al 16% e 84% percentile per
gli stati limite SLD, SLC e SLS (primo ramo dell’albero logico Amm-1)

SLD SLS=SLC

Amm.1 —X (-) | Syo;  (m/s?) 3.495 8.486
Svy-1.16% (m/s°) 5.126 11.152
Svy-1 84, (m/s°) 3.192 5.128

Amm.1 -Y (+) | Syo  (m/sd) 5.780 7.317
Svy-1.16% (m/s°) 7.347 10.816
Sy-1.84, (M/s°) 4.484 4.949

La dispersione fc, associata all’effetto su Sy-; dell’incertezza nella curva di capacita, ¢
calcolata con il metodo della superficie di risposta, secondo quanto illustrato al
§2.6.4.4.

In Tabella B-15 sono riassunti i 16 casi (M=2") ottenuti dalla combinazione fattoriale
completa a due livelli delle N=4 variabili aleatorie; nella matrice degli esperimenti Z i
valori -1 e +1 si riferiscono all’impiego dei frattili rispettivamente al 16% e 84% delle
variabili aleatorie. In Tabella B-15 sono riportati i valori minimi di Sy-;, per i tre stati
limite considerati, ottenuti dal confronto tra le curve di capacita nei due versi derivanti
da ciascuna delle M combinazioni e lo spettro mediano. E’ possibile a questo punto
procedere al calcolo dei coefficienti & e di ¢ tramite le equazioni (2.19) e (2.20).

Tabella B-15 Matrice degli esperimenti riassuntiva delle M possibili combinazioni delle N variabili aleato-
rie e valori di Sv=1 (al variare dei tre stati limite considerati) corrispondenti alle analisi eseguite in direzio-
ne X per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1)

Matrice degli esperimenti Z Sy=1 (m/s%)

Materiale Legam'i Legami Smorzamento SLD SLS SLC

muratura maschi fasce
-1 -1 -1 -1 4.469 5.003 5.003
-1 -1 -1 +1 4.976 5.802 5.802
-1 -1 +1 -1 4471 4.904 4.904
-1 -1 +1 +1 4.504 5.640 5.640
-1 +1 -1 -1 4.343 6.676 6.676
-1 +1 -1 +1 4.923 7.777 7.777
-1 +1 +1 -1 4.675 6.263 6.263
-1 +1 +1 +1 4.675 7.292 7.292
+1 +1 +1 -1 4.947 8.077 8.077
+1 +1 +1 +1 5.268 9.442 9.442
+1 +1 -1 -1 5.091 8.356 8.356
+1 +1 -1 +1 5.690 9.792 9.792
+1 -1 +1 -1 4.949 6.502 6.502
+1 -1 +1 +1 5.268 7.563 7.563
+1 -1 -1 -1 5.127 7.916 7.916
+1 -1 -1 +1 5.225 7.313 7.313
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In Tabella B-16 sono riassunti i valori dei contributi B¢ e s, nonché quelli complessi-
vi B, ottenuti per le due direzioni X e Y, nel caso del primo ramo dell’albero logico
(Amm.1) al variare dei tre stati limite. Sulla base di tali valori e di quelli di Sy-; (gia
introdotti in Tabella B-14) ¢ possibile quindi tracciare le curve di fragilita illustrate in
Figura B-42. Come gid osservato, lo SLS ¢ sempre raggiunto contemporaneamente
allo SLC (le curve infatti coincidono). Questo risultato ¢ dovuto alla notevole fragilita
di questo edificio in muratura e significa che 1’edificio arriva a collasso con un danno
non troppo diffuso (quindi se I’edificio non raggiunge SLC ¢ sempre economicamente
vantaggioso ripararlo). Inoltre, si nota che in questo caso particolare ’edificio ¢, nei
riguardi di SLD, piu vulnerabile in direzione X, mentre allo SLC in direzione Y (seb-
bene per questo stato limite la risposta nelle due direzioni sia piu simile).

Tabella B-16 Contributi al calcolo di B: primo ramo dell’albero logico (Amm-1) per le analisi eseguite in
direzione Xe Y

SLD SLS=SLC
Bs 0.237 0.388
Amm.1 - X Bc 0.067 0.194
B 0.246 0.434
Bs 0.247 0391
Amm.1-Y Be 0.094 0.188
B 0.264 0.434
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Fig. B-42 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per il primo ramo dell’albero logico, considerando
la risposta nelle due direzioni X e Y.

La fragilita della costruzione ¢ ottenuta assumendo, per ciascun livello dell’intensita,
il valore maggiore tra quello ottenuto nelle due direzioni X e Y. La Figura B-43 mo-
stra le curve di fragilita finali per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1).

1,0
~
2 05
= —— SLD
o
—— SLS=SLC
0,0
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 14

Sa-g
Fig. B-43 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1).

Ripetendo lo stesso procedimento per il secondo ramo dell’albero logico (Amm-2) si
ottengono le curve di fragilita mostrate in Figura B-44, in cui sono confrontate con
quelle di Figura B-43. Si osserva come, nonostante le curve di capacita ottenute per 1
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due modelli siano piuttosto differenti, in termini di sicurezza sismica i risultati sono
molto simili, almeno per quanto concerne lo SLC.
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o § = SLD-Amm 2
§ = SLC -Amm 2
0,0 : :
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1.2 14

Sa-g
Fig. B-44 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per i due rami dell’albero logico.

Sulla base del diverso peso assunto per i due rami dell’albero logico, si ottengono fa-
cilmente le curve di fragilita finali illustrate in Figura B-45; in particolare, si richiama
come sia stata attribuita una probabilita soggettiva piu alta (0.6) per I’ipotesi di perfet-
to ammorsamento (Amm.1), e conseguentemente il valore 0.4 per il secondo ramo
(Amm.2).
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Fig. B-45 Curve di fragilita finali per i tre stati limite, ottenute combinando i risultati ottenuti nei due rami
dell’albero logico (Amm-1 e Amm-2).

Infine si procede al calcolo della frequenza media annua di superamento (As;) appli-
cando il teorema delle probabilita totali, ossia applicando la (2.12). Il calcolo
dell’integrale richiede ’estensione della sommatoria ad un numero di punti tali da
rendere stabile la stima di Agz; in particolare, a tal fine, si richiama come la curva di
pericolosita media sia stata adattata tramite una funzione quadratica nello spazio loga-
ritmico i cui parametri sono definiti in (B.1).

La Tabella B-17 mostra i valori della frequenza media annua di superamento degli
stati limite, per i due rami dell’albero logico. La stima di Ag; € ottenuta pesando con le
probabilita soggettive i valori relativi ai casi di perfetto ammorsamento (Amm-1, pro-
babilita 0.6) e di connessione elastica (Amm-2, probabilita 0.4). La verifica ¢ eseguita
confrontando tali valori con quelli di riferimento (Tabella 2.1); nel caso in esame, trat-
tandosi di un edificio residenziale, sono state assunte le soglie proposte per la Classe
d’uso II.

Nel caso specifico la costruzione non risulterebbe verificata nei riguardi di SLC.
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Tabella B-17 Calcolo della frequenza media annua di occorrenza degli stati limite, combinando gli esiti dei

due rami dell’albero logico

lSL lSL )ySL Target .
(Amm-1) | (Amm-2) (Classe Iry | Yerifica Trsu
SLD | 0.01080 | 0.00891 | 0.00997 |  0.045 SI 100
SLS | 0.00301 | 0.00336 | 0.00315 | 0.0047 SI 318
SLC | 0.00301 | 0.00336 | 0.00315 | 0.0023 NO 318
B.7.4.1 Valutazione con il metodo descritto in §A.1.1.1

Nel seguito ¢ esemplificata I’applicazione del metodo alternativo per la valutazione
della fragilita illustrato nell’ Appendice A.1.1.1, nel caso di analisi statiche non lineari.
In questo caso, i parametri che definiscono la fragilita (passo preliminare necessario
per il calcolo della frequenza media annua di superamento dello stato limite) sono
calcolati rispetto alla variabile di stato limite Yg in funzione del livello di intensita
S=s, anziché rispetto alla variabile Sy-; come illustrato al B.7.4.

La procedura richiede che per ciascun valore dell’intensita sia valutata la fragilita re-
lativamente ad entrambe le direzioni e sia quindi scelto il valore maggiore. Analoga-
mente a quanto operato nell’illustrazione del Metodo C, nel seguito la procedura ope-
rativa ¢ descritta ed esemplificata nel caso di Amm-1 e per la direzione X.

La Figura B-46 illustra a titolo di esempio le curve ISA ottenute adottando il metodo
basato sugli spettri sovrasmorzati; le curve si riferiscono al confronto tra le curve di
capacita mediane (ottenute dalle analisi con verso positivo e negativo) con lo spettro
mediano; in ascisse ¢ riportato in questo caso il valore della domanda di spostamento
0. Entrando in tale curva con un generico valore dell’intensita si ottiene la domanda di
spostamento e, da questa, si calcola la variabile di stato limite Ys; che serve al calcolo
della fragilita.

A titolo di esempio, la Tabella B-18 illustra i valori risultanti di " e & che rapportati
agli spostamenti corrispondenti ai diversi SL nei due versi (Tabella B-12), consentono
di valutare i valori di Yy, per valori dell’intensita corrispondenti ad alcuni dei periodi
di ritorno considerati dalla pericolosita INGV.
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Fig. B-46 Curve ISA ottenute dal confronto tra la curva di capacita mediana e lo spettro di risposta media-
no al variare del verso positivo e negativo (direzione X ~Amm.1): le linee tratteggiate orizzontali esemplifi-
cano il potenziale utilizzo di tali curve al variare dei 6 valori di intensita sismica illustrati in Tabella B-18.

Tabella B-18. Valori di Ys. ottenuti dal confronto tra la curva di capacita associata ai valori medi delle va-
riabili aleatorie e lo spettro mediano (primo ramo dell’albero logico Amm-1)

Tr 30 101 201 475 975 2475
Sa(Th) 0.131 0.245 0.337 0.528 0.713 1.063
O+[m] 0.00223 0.00452 0.00623 0.00977 0.01614 0.08553
d—[m] 0.00194 0.00387 0.00533 0.00838 0.01533 0.08442

Ysip 0.38 0.76 1.04 1.64 3.00 16.55

Yos 0.10 0.20 0.27 0.43 0.79 4.34

Yoo 0.10 0.20 0.27 0.43 0.79 4.34

Si procede ora al calcolo dei diversi contributi di 3 (deviazione standard totale del lo-
garitmo della variabile Ys;) secondo la procedura illustrata nell’ Appendice A.6..

Il contributo Bs dovuto all’incertezza sulla forma dello spettro di risposta ¢ valutato
considerando la capacita mediana e la domanda di spostamento prodotta dagli spettri
di risposta frattili al 16% e 84%. La Figura B-47 mostra le curve ISA risultanti per 1
due versi di spinta in direzione X; le linee orizzontali tratteggiate corrispondono ai va-
lori dell’intensita considerati in Tabella B-18. Il calcolo di fs ¢ effettuato attraverso la
(A.13) ed il risultato ¢ mostrato in Tabella B-19; si noti come in questo caso si ottenga
un valore di SBs di stato limite per ciascun livello di intensita, e non un unico valore
come nel caso dell’applicazione del Metodo C illustrato al §2.6.4 ed esemplificato in
§B.7.4. Si osserva che la dispersione s ¢ molto contenuta per i bassi periodi di ritor-
no, quando la risposta ¢ pressoche lineare e 1’accelerazione spettrale al periodo 7; ¢
una buona misura dell’intensita sismica, mentre al crescere di T, con la struttura che
entra in campo non lineare, la variabilita della forma dello spettro di domanda incre-
menta in modo significativo fs. Si osserva inoltre che, fissato il periodo di ritorno, il
valore di s ¢ quasi sempre indipendente dallo SL; cio avviene perché il verso di spin-
ta secondo il quale la costruzione risulta piu vulnerabile ¢ quasi sempre lo stesso.
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Fig. B-47 Curve ISA calcolate confrontando la curva di capacita mediana con gli spettri di risposta al 16%
e 84% percentile
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Tabella B-19. Valori di j3; calcolati secondo I'approccio illustrato in Appendice A.6- primo ramo
dell’albero logico (Amm-1)

Tr 30 101 201 475 975 2475
SLD 0.278 0.225 0.240 1.399 1.399 1.295
Bs SLS 0.278 0.232 0.250 1.399 1.399 1.295
SLC 0.278 0.232 0.250 1.399 1.399 1.295

La dispersione ¢ dovuta all’aleatorieta nella curva di capacita si ottiene con il meto-

do della superficie di risposta.

In Tabella B-20 sono riassunti i 16 casi (M=2") ottenuti dalla combinazione fattoriale

completa a due livelli delle N=4 variabili aleatorie e la matrice degli esperimenti Z. In

Tabella B-20 sono riportati i valori massimi di Ys; ottenuti dal confronto tra le curve

di capacita nei due versi derivanti da ciascuna delle M combinazioni e lo spettro me-

diano: a titolo di esempio sono riportati i valori corrispondenti all’intensita sismica

con periodo di ritorno pari a 73=201 anni.

E’ possibile a questo punto procedere al calcolo dei coefficienti o e di f¢ tramite le

equazioni (2.19) e (2.20).

Tabella B-20 Matrice degli esperimenti riassuntiva delle M possibili combinazioni delle N variabili aleato-
rie e valori di YsL corrispondenti a Tr = 201 anni primo ramo dell’albero logico (Amm-1)

Matrice degli esperimenti Z Tx=201 anni
s | moschi | e | Smommemo | Yw | Yus | Yac
-1 -1 -1 -1 0.830 0.218 0.218
-1 -1 -1 +1 0.830 0.218 0.218
-1 -1 +1 -1 0.830 0.218 0.218
-1 -1 +1 +1 0.830 0.218 0.218
-1 +1 -1 -1 0.831 0.218 0.218
-1 +1 -1 +1 0.830 0.218 0.218
-1 +1 +1 -1 0.830 0.218 0.218
-1 +1 +1 +1 0.830 0.218 0.218
+1 +1 +1 -1 0.742 0.195 0.195
+1 +1 +1 +1 0.701 0.184 0.184
+1 +1 -1 -1 0.763 0.200 0.200
+1 +1 -1 +1 0.663 0.174 0.174
+1 -1 +1 -1 0.742 0.195 0.195
+1 -1 +1 +1 0.701 0.184 0.184
+1 -1 -1 -1 0.752 0.197 0.197
+1 -1 -1 +1 0.660 0.173 0.173

Noti i valori di s e ¢ per i tre stati limite e i livelli di intensita considerati, ¢ possibi-
le combinarli attraverso la (2.15) al fine di definire il valore della dispersione totale
[. La Tabella B-21 riassume i valori parziali e complessivi. Si noti come al crescere
del livello di intensita sismica s, in particolare a partire da 7x=475 anni, il contributo
di Bs diventi preponderante rispetto a quello associato alla capacita.

Ripetuta 1’analisi per la direzione Y, si ottengono, per i diversi livelli dell’intensita si-
smica, i valori di Ys.p, Ysrs € Ysic, € le corrispondenti dispersioni Sszp, Bsis € PBsic. At-
traverso la (2.14) si puod quindi calcolare la fragilita.

La Figura B-48 mostra le curve di fragilita ottenute, per il primo ramo dell’albero lo-
gico (Amm-1), considerando la risposta nelle due direzioni X e Y.

142




CNR-DT 212/2013

Tabella B-21 Contributi al calcolo di B: primo ramo dell’albero logico (Amm-1) - direzione X.

Tr 30 101 201 475 975 2475
SLD 0.278 0.225 0.240 1.399 1.399 1.295
Bs SLS 0.278 0.232 0.250 1.399 1.399 1.295
SLC 0.278 0.232 0.250 1.399 1.399 1.295
SLD 0.106 0.087 0.083 0.405 0.606 0.167
Bc SLS 0.327 0.318 0.314 0.641 0.835 0.322
SLC 0.327 0.318 0.315 0.642 0.836 0.323
SLD 0.297 0.241 0.254 1.457 1.525 1.305
B SLS 0.429 0.393 0.401 1.539 1.629 1.334
SLC 0.429 0.394 0.402 1.539 1.630 1.334

Si nota come 1’andamento delle curve di fragilita non ¢ quello di una distribuzione lo-
gnormale, e risulta piuttosto irregolare in quanto il valore della dispersione stimato
con la procedura proposta non ¢ costante. Nel caso specifico dell’esempio, la disper-
sione aumenta al crescere dell’intensita, in quanto aumentano sia la dispersione della
forma spettrale sia la variabilita della curva di capacita.

1,0

SRS v o S
N, —— SLD-X
S 05 SLD-Y
& SLS=SLC - X
—— SLS=SLC-Y
00 -
0 02 04 06 08 1 12 14

Sa-g

Fig. B-48 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per il primo ramo dell’albero logico, considerando
la risposta nelle due direzioni X e Y secondo I'approccio proposto nell’Appendice A.6.

La fragilita della costruzione ¢ ottenuta assumendo, per ciascun livello dell’intensita,
il valore maggiore tra quello ottenuto nelle due direzioni X e Y. La Figura B-49 mo-
stra le curve di fragilita finali per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1).
Ripetendo lo stesso procedimento per il secondo ramo dell’albero logico (Amm-2) si
ottengono le curve di fragilitda mostrate in Figura B-50 e confrontate con quelle di Fi-
gura B-49. Si osserva come, nonostante le curve di capacita ottenute per i due modelli
siano piuttosto differenti, in termini di sicurezza sismica i risultati sono meno dissimi-
li.

Infine i risultati sono combinati attraverso la tecnica dell’albero logico, analogalmente
a quanto illustrato in §B.7.4 assumendo la probabilita soggettiva pari 0.6 per 1’ipotesi
di perfetto ammorsamento (Amm.1); le curve di fragilitd risultanti sono illustrate in
Figura B-51.

10 = —
~
> 09 — SLD
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0 0.2 04 06 08 1 12 14
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Fig. B-49 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per il primo ramo dell’albero logico (Amm-1).
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Fig. B-50 Curve di fragilita per i tre stati limite, ottenute per i due rami dell’albero logico.
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Fig. B-51 Curve di fragilita finali per i tre stati limite, ottenute combinando i risultati ottenuti nei due rami
dell’albero logico (Amm-1 e Amm-2).

Si puo procedere quindi al calcolo della frequenza media annua di superamento appli-
cando il teorema delle probabilita totali, come gia illustrato in §B.7.4.1. Si richiama
come, in questo caso, il calcolo dell’integrale deve essere eseguito necessariamente in
forma numerica, poiché i valori dei parametri che definiscono la fragilita (u,) varia-
no in funzione del livello di intensita S=s. La Tabella B-22 illustra i valori ottenuti.

Tabella B-22 Calcolo della frequenza media annua di occorrenza degli stati limite secondo I'approccio
proposto nell’Appendice A.6, combinando gli esiti dei due rami dell’albero logico

ALs ALs ALs Target .
(Amm-1) | (Amm-2) (Classerny | Verifiea | Tug
SLD | 00125 | 00120 | 0.0123 0.045 SI 81
SLS | 0.00260 | 0.00262 | 0.00261 | 0.0047 S1 383
SLC | 0.00260 | 0.00262 | 0.00261 | 0.0023 NO 383

Si proceda nel seguito al confronto tra i risultati ottenuti applicando il Metodo C illu-
strato in §B.7.4.1 e la procedura alternativa proposta nell’ Appendice A.6.

La Figura B-52 illustra il confronto in termini di curve di fragilita per i tre stati limite
considerati, la Tabella B-23 in termini invece di valori di frequenza media annua di
superamento (e relativi periodi di ritorno).

10 3 s ==
- i !
%05 / % #—/— SLD -Metodo C
2': ’ % e = S|.5=SLC - Metodo C
o = SLD - Metodo §A.6

00 = ; | SLS=SLG - Metodo §A.6

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 14
Sa-g
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Fig. B-52 Curve di fragilita finali per i tre stati limite a confronto come ottenute dal Metodo C e dal metodo
illustrato in §A.6 (dalla combinazione dei rami dell’albero logico)

Si osserva come 1 risultati siano in buon accordo e sostanzialmente forniscano esiti
analoghi in termini di verifica.

Tabella B-23 Confronto tra le frequenza media annua di occorrenza degli stati limite ottenute
dall’applicazione del Metodo C e da quello proposto nell’Appendice A.6

Metodo C Metodo Appendice A.6
AsL Tt Ast T,st
SLD 0.00997 100 0.0123 81
SLS 0.00315 318 0.00261 383
SLC 0.00315 318 0.00261 383

B.7.5 Confronto dei due metodi

Il confronto tra i risultati ottenuti per 1’edificio in muratura utilizzando i metodi A e C
conferma la loro attendibilita nella valutazione delle sicurezza sismica attraverso me-
todi di analisi non lineare. I due metodi sono del tutto analoghi dal punto di vista del
calcolo della fragilita, computata rispetto all’intensita sismica S che porta ad un dato
stato limite SL (Y=1).

In Figura B-53 sono confrontate le curve di fragilita ottenute per i tre stati limite; la
Tabella B-24 riassume i valori delle grandezze che descrivono la fragilita (Sy-; e B)
nei due casi.

Si osserva come il metodo C sia sempre un poco piu cautelativo del metodo A, come
auspicabile aspettarsi essendo basato su un metodo di analisi pit approssimato (ossia
statico anziché dinamico), ancorché non lineare. Il metodo A consente inoltre di di-
stinguere una minima differenza tra gli stati limite SLS e SLC, che nel caso del Meto-
do C invece coincidono data la natura piuttosto fragile della risposta esaminata come
discusso in §B.7.4.

Il valore mediano dell’intensita sismica Sy-; risulta in buon accordo nei due casi; in
generale, il valore ottenuto dal Metodo C risulta piu cautelativo, salvo il caso dello
SLS che tale metodo non riesce a distinguere dallo SLC; in tale caso il valore ottenuto
¢ comunque di poco superiore. I valori di Brisultano superiori nel caso del Metodo C
per gli SLS e SLC, mentre si osserva una minore dispersione nel caso del primo stato
limite.

1,0 — e
=) / SLD ~Metodo C
" 05 SLS=5L.C —Metodo C
= —— SLD + Metodo A
o e SLS + Metodo A
—— SLC - Metodo A
0,0 N SLC + Metodo
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 14

Sa-g

Fig. B-53 Curve di fragilita finali per i tre stati limite, ottenute combinando i risultati ottenuti nei due rami
dell’albero logico (Amm-1 e Amm-2).
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Tabella B-24. Confronto tra i risultati forniti dai metodi A e C: valore mediano dell'intensita che porta ai tre
stati limite in esame e valori di B corrispondenti

SLD SLS SLC
Sy, 4224 7201 8.126
Metodo A B 0.342 0.247 0315
Sv-, 3.495 7317 7317
Metodo € B 0.246 0.434 0.434

Nella Tabella B-25 sono infine confrontati i valori delle frequenze medie annue di su-
peramento degli stati limite SLD, SLS, SLC ed i corrispondenti periodi di ritorno di
occorrenza. Come ¢ naturale aspettarsi, gia dal confronto delle curve di fragilita, i va-
lori forniti dai due metodi sono simili e cautelativi nel caso del Metodo C.

Tabella B-18. Confronto tra i risultati forniti dai metodi A e C: frequenze medie annue di superamento di
SLD, SLS, SLC e corrispondenti periodi di ritorno (confronto con i valori di riferimento).

Astp Asts AsLc
Metodo A 0.0082 0.0023 0.0020
Metodo C 0.0108 0.0030 0.0030
Valori ammissibili 0.045 0.0047 0.0023
T.sLp Th.sLs T.sic
Metodo A 122 426 508
Metodo C 100 318 318
Valori ammissibili 22 213 435
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C Esempio applicativo a un edificio in cemento ar-
mato

C.1 Premessa

La procedura di valutazione della sicurezza sismica relativa alle strutture in c.a. di cui
ai capitoli 2 e 4, ¢ stata applicata ad un edificio scolastico realmente esistente, del
quale tuttavia sono state variate sia la posizione, e quindi la pericolosita del sito, che
le proprieta dei materiali.

L’analisi del rischio ¢ stata ripetuta adottando sia una modellazione senza degrado
che una con degrado (§2.4). La prima corrisponde all’attuale stato dell’arte
dell’analisi non lineare delle strutture in c.a., e riposa su basi da considerare consoli-
date sia dal punto di vista procedurale che dei modelli a disposizione.

Si ¢ tuttavia scelto di introdurre anche la seconda, pur riconoscendo che essa ¢ oggetto
di ricerche in corso la cui conoscenza non ¢ ancora diffusa presso la comunita tecni-
co-scientifica. Mancano ad esempio proposte per |’interazione tra le sollecitazioni e in
particolare il comportamento biassiale. I risultati sperimentali a supporto della model-
lazione di comportamenti estremi come il collasso dei pilastri per perdita di portanza
verticale sono ancora in numero inadeguato. Inoltre si deve constatare che questi mo-
delli presentano un livello di robustezza computazionale inferiore ai modelli consoli-
dati di cui sopra.

Pertanto, il valore di questa seconda via ¢ quello di fornire un quadro di riferimento in
attesa di ulteriori sviluppi della ricerca e al contempo un ordine di grandezza signifi-
cativo delle differenze che ci si possono attendere dall’applicazione dei due approcci.

C.2 Descrizione dell’edificio

Il complesso scolastico ¢ composto da tre corpi di fabbrica separati. L’applicazione si
riferisce al corpo principale, di cui si mostrano due prospetti in Fig. C-1 e Fig. C-2. La
geometria spaziale del telaio e una pianta sono mostrate in seguito, rispettivamente in
Fig. C-10 e in Fig. C-11.

La struttura ¢ stata verosimilmente edificata nei primi anni *60. Essa ¢ costituita da un
telaio in cemento armato con travi emergenti presenti nelle due direzioni e si sviluppa
su tre livelli (piano interrato, piano terra e primo piano); 1’altezza media dei piani fuo-
ri terra € ~3.8m, del piano interrato ~4.4m.

La pianta dell’edificio (~530 m®) & molto irregolare con riseghe percentualmente am-
pie su tutti fronti. Il piano interrato non occupa tutto I’ingombro ma due distinte por-
zioni: una parte a sud-ovest direttamente accessibile dall’esterno (~150 m?), e una
porzione piu contenuta (~90 m?) in corrispondenza del vano scale a nord-ovest. Le
fondazioni sono tipo diretto e poste su quote differenti. Le pareti contro terra dei vani
interrati sono realizzate con muri in c.a. pieni.

I solai sono di tipo latero-cemento con spessori stimati di 20+5cm. Le campate dei so-
lai alternano luci piuttosto irregolari: da un minimo di 3m ad un massimo di 9m (co-
pertura atrio piano terra).

All’esame visivo la stato di conservazione della struttura appare discreto.
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Fig. C-1 Foto prospetto NE.

Fig. C-2 Foto prospetto NO.

C.3 Procedura di valutazione

L’esempio applicativo presentato ¢ svolto con riferimento al metodo di valutazione B
descritto al paragrafo 2.6.3. La corrispondente procedura di valutazione del grado di
protezione rispetto ai tre stati limite SLD, SLV e SLC per I’edificio in esame consta
dei seguenti passi (tra parentesi ¢ indicato il paragrafo in cui ogni passo ¢ descritto in
dettaglio per il caso in esame):

1. Determinazione della sismicita del sito in esame (§C.4)

148



CNR-DT 212/2013

a. Acquisizione dei dati di pericolosita del sito (§C.4.1) in termini di or-
dinate spettrali in accelerazione (frattili 16%, 50% e 84%, per i nove
periodi di ritorno delle NTC2008) ed eventualmente dei valori di M ed
R dalla disaggregazione della pericolosita.

b. Selezione di un insieme di N registrazioni del moto (§C.4.2, tre com-
ponenti ortogonali) compatibili con la pericolosita di cui al punto 1.a,
secondo i criteri indicati in §2.2.2 e §A.4.

2. Acquisizione degli elementi di conoscenza relativi al terreno, materiali co-
struttivi, carpenteria, armature e dettagli costruttivi (§C.5)

3. Valutazione dei dati disponibili e modellazione delle incertezze mediante albe-
ro logico e variabili aleatorie (§C.6)

a. Scelta delle incertezze modellate mediante albero logico, dei corri-
spondenti livelli (rami) e pesi (§C.6.1)

b. Determinazione della distribuzione di probabilita delle altre variabili
aleatorie

4. Scelta del metodo di analisi (in questo caso il metodo B, §C.7)

5. Istituzione di un modello di calcolo (§C.8) appropriato per il metodo di analisi
e per le prescelte modalita di quantificazione degli stati limite (modello con
degrado o senza degrado, in questo esempio vengono presentate entrambe le
opzioni)

a. Modellazione del sito per la risposta sismica locale (§C.8.1)

b. Modellazione della struttura (§C.8.2)

6. Per ogni ramo dell’albero logico:

a. Campionamento di N realizzazioni delle variabili aleatorie. Ogni rea-
lizzazione ¢ associata a una delle N registrazione di cui al punto 1.b e
determina una realizzazione distinta del modello sito-struttura.

b. Esecuzione dell’analisi modale su ogni modello strutturale. Scelta dei
modi significativi. Determinazione del periodo fondamentale medio T,

c. Determinazione a partire dai dati di cui al punto 1.a della curva media
di pericolosita (§2.2.1) su roccia per 1’ordinata spettrale al periodo
fondamentale S,(T))

d. Per ogni modello:

i. In accordo al metodo di valutazione B, e alla prescelta variante
di analisi statica non lineare (metodo di pushover modale,
§C.7.1), si effettuano due analisi di spinta (verso positivo e ne-
gativo) con distribuzione di forze modali per ogni modo signi-
ficativo (punto 6.b)

ii. Determinazione delle caratteristiche dell’oscillatore equivalente
(non simmetrico) per ogni modo significativo (§C.7.1.1)

iii. Determinazione della curva di analisi dinamica incrementale
combinando le risposte dinamiche degli oscillatori equivalenti
al moto sismico corrispondente (almeno due componenti oriz-
zontali, §C.7.1.2)

e. Determinazione delle curve di fragilita per i tre SL

f. Determinazione delle frequenze medie annue di superamento dei tre
SL, AsLp, AsLv € AsLc.

Il passo 6.d ¢ il solo specifico del metodo di valutazione B, gli altri sono comuni a tut-
ti i metodi.
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C.4 Azione sismica

Come indicato in §2.2.1, I’azione sismica ¢ definita da una curva di pericolosita e da
un insieme di registrazioni di moti naturali (o storie temporali artificiali) compatibili
con 1 meccanismi generatori degli eventi dominanti al sito, entrambi su roccia/suolo
rigido. Le due sezioni successive presentano la derivazione della curva di pericolosita
media per il sito a partire dai dati forniti nelle NTC2008, ¢ la selezione delle registra-
zioni naturali in numero pari al minimo indicato di venti in §2.2.2.

C.4.1 Curva di pericolosita

I dati di partenza per la determinazione della curva media di pericolosita sono i frattili
al 16%, 50% e 84% delle ordinate spettrali in accelerazione forniti per nove periodi
medi di ritorno nelle NTC2008. La Fig. C.3 mostra i nove spettri di risposta mediani.

1.00 — 30
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0.60 - —o— 201
o
' 0.50 A —— 475
©
0.40 - °—975
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0.00 0.50 1.00 1.50 2.00
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Fig. C.3 Spettri isoprobabili mediani su roccia per il sito in esame.

La Tabella C-1 riporta 1 valori dei tre parametri a,, Fo € Tc* della forma spettrale di
normativa adattati agli spettri iso-probabili al 16%, 50% e 84%. La tabella mostra an-
che la corrispondente frequenza As = 1/T,. La Fig. C-4 mostra le curve di pericolosita
frattili in termini di accelerazione di picco al suolo (nero) e di accelerazione spettrale
al periodo medio dei modelli (vedi §C.8.2) relativi al primo ramo dell’albero logico
(§C.6.1).

La differenza tra i frattili permette di ricavare il valore del termine di incertezza epi-
stemica sulla pericolosita Sy in accordo all’equazione (2.3), calcolato di seguito con
riferimento al primo ramo dell’albero logico:

In Sy, —InS 4,

ﬁH: >

Tale valore permette di amplificare la curva mediana per ottenere quella media, in ac-
cordo all’equazione (2.2). I valori calcolati per i nove periodi di ritorno sono riportati
in Tabella C-2.

(C.1)
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Tabella C-1 Parametri della forma spettrale di normativa adattata allo spettro di risposta isoprobabile e
dell’evento dominante al variare della frequenza media di superamento per il sito in esame.

T, A a, F, Tc* | ag6% | Ag8av
30 3.33E-02 | 0.041 | 2.549 | 0.278 | 0.032 0.047
50 2.00E-02 | 0.054 | 2.565 | 0.295 | 0.045 0.062
72 1.39E-02 | 0.066 | 2.480 | 0.329 | 0.056 0.081
101 | 9.90E-03 | 0.079 | 2.477 | 0.340 | 0.068 0.098
140 | 7.14E-03 | 0.092 | 2.487 | 0.350 | 0.080 0.115
201 | 4.98E-03 | 0.109 | 2.474 | 0.386 | 0.094 0.137
475 | 2.11E-03 | 0.168 | 2.515 | 0.388 | 0.137 0.210
975 | 1.03E-03 | 0.236 | 2.417 | 0.414 | 0.186 0.295
2475 | 4.04E-04 | 0.365 | 2.329 | 0.430 | 0.268 0.471

Tabella C-2 Primo ramo dell’albero logico: calcolo dell'incertezza sulla curva di pericolosita e passaggio
alla curva media.

T, A Sa(T1)16% | Sa(T1)s0% | Sa(T1)s4% Bn Am

30 3.33E-02 | 0.008 0.013 0.020 0.43 3.66E-02
50 2.00E-02 | 0.019 0.026 0.037 0.34 2.12E-02
72 1.39E-02 | 0.026 0.035 0.052 0.34 1.47E-02
101 9.90E-03 0.034 0.046 0.065 0.32 1.04E-02
140 7.14E-03 0.044 0.059 0.080 0.30 7.48E-03
201 4.98E-03 0.054 0.073 0.098 0.30 5.20E-03

475 2.11E-03 | 0.086 0.113 0.151 0.28 2.19E-03
975 1.03E-03 | 0.122 0.163 0.224 0.31 1.07E-03
2475 4.04E-04 | 0.188 0.250 0.371 0.34 4.28E-04

Alla curva media, definita in nove punti, viene infine adattata una funzione quadratica
nello spazio logaritmico data dall’espressione (2.13). I parametri che minimizzano lo
scarto valgono in questo caso:

k, =8.134x10”  k, =3.254 k, =0.303
(C.2)

0.1

0.01 1

0.001 A

0.0001

Fig. C-4 Curve di pericolosita mediana (tratto continuo) e frattile 84% (tratteggiato), in termini di accelera-
zione di picco al suolo (nero) e di ordinata spettrale Sa(T1 = 1.52 s) (rosso) per il sito in esame.
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C.4.2 Scelta delle registrazioni del moto sismico

La Tabella C-3 riporta i dati di disaggregazione (relativi alla curva di pericolosita me-
diana in termini di accelerazione di picco al suolo) per il sito in esame. Sono eviden-
ziati 1 valori di magnitudo e distanza relativi ai periodi medi di superamento di circa
500 e 1000 anni. I valori per tutti i periodi sono rappresentati graficamente in Fig. C-
5.

Tabella C-3 Disaggregazione del valore mediano della frequenza media di superamento dell’accelerazione
di picco al suolo per il sito in esame.

Tr A M | R e
30 | 3.33E-02 | 5.644 | 51.221 [ 0.233
50 | 2.00E-02 | 5.703 | 43.917 | 0.280
72 | 1.39E-02 | 5.728 | 38.624 | 0.317
101 | 9.90E-03 | 5.742 | 34.767 | 0.348
140 [ 7.14E-03 | 5.755 | 31.585 | 0.381
201 | 4.98E-03 | 5.765 | 28.666 | 0.422
475 | 2.11E-03 | 5.810 | 23.058 | 0.566
975 | 1.03E-03 | 5.877 | 20.526 [ 0.718
2475 | 4.04E-04 | 6.025 | 18.779 | 0.958

0.1 T T T 0.1 T T T T
0.01 ~ 0.01 ~
< <
0.001 A 0.001 A
M Repi - kM
0.0001 0.0001
55 575 6 625 6.5 10 20 30 40 50 60

Fig. C-5 Magnitudo e distanza dall’evento dominante fornite dalla disaggregazione in funzione della fre-
quenza media di superamento.

Le registrazioni sono state selezionate in un intervallo di magnitudo compresa tra i va-
lori 5.6 e 6.5, e di distanza compresa tra i 10km e i 30km. Tali intervalli, indicati in
§2.2.2 come scelta generalmente appropriata in assenza di dati specifici di disaggre-
gazione, risultano in questo caso anche approssimativamente centrati intorno ai valori
di disaggregazione. La Fig. C-6 mostra I’intervallo indicato e le registrazioni sele-
zioante, all’interno della base dati utilizzata (aggregazione delle basi dati europea
ESD, e delle basi dati italiane SIMBAD e ITACA).

La Tabella C-4 fornisce dettagli delle registrazioni selezionate. In particolare, essa
fornisce i valori di accelerazione di picco al suolo e di accelerazione spettrale al pe-
riodo fondamentale medio sui modelli relativi al primo ramo dell’albero logico
(§C.6.1). Ogni moto, che consta di due componenti ortogonali di accelerazione oriz-
zontale, ¢ mostrato nelle figure successive, insieme al corrispondente spettro di rispo-
sta. Le figure riportano in didascalia anche il nome dei file contenenti le serie tempo-
rali, in accordo alla denominazione della base dati utilizzata.
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10

Fig. C-6 Coppie magnitudo-distanza delle registrazioni della base dati (5 km < Repi < 100 km). Sono eviden-

ziate le coppie relative alle registrazioni selezionate e gli estremi degli intervalli obiettivo.

Tabella C-4. Caratteristiche dei moti selezionati (Repi in km, accelerazioni di picco al suolo e spettrale in
m/s?, “as” indica una scossa di replica).

# | DB evento M | stazione | Repi | aox | Sax(T1) | 2y | Sav(Th)
1| E Friuli (as) 6.0 | ST28 | 14.0 | 1.386 | 1.029 | 2.322 | 1.734
2 | E Montenegro (as) | 6.2 | ST75 | 17.0 | 1.731 | 0.750 | 2.721 | 0.840
3| E Preveza 54| STI123 |28.0 | 1.404 | 0522 | 1.330 | 0.537
4 | E | Umbria Marche (as) | 5.6 | ST86 | 20.0 | 0.963 | 0.629 | 1.316 | 1.353
5 | E | Umbria Marche (as) | 5.6 | ST265 | 21.0 | 1.073 | 1.201 | 0.802 | 1.077
6| E Izmit (as) 58| ST575 | 15.0|0.716 | 0.522 | 3.118 | 0.524
7| E Ano Liosia 6.0 | ST1100 | 16.0 | 2.611 | 0.924 | 3.018 | 1.054
8| E Ano Liosia 6.0 | ST1101 | 17.0 | 1.173 | 0.571 | 1.070 | 0.805
9| E Ano Liosia 6.0 | ST1257 | 18.0 | 1.091 | 0.835 | 0.843 | 0.544
10| E Ano Liosia 6.0 | ST1258 | 14.0 | 2.392 | 1.039 | 2.164 | 0.763
11| E | Southlceland (as) | 6.4 | ST2482 | 21.0| 1.088 | 0.579 | 1.622 | 0.921
12| E | Southlceland (as) | 6.4 | ST2557 | 15.0 | 1.251 | 1.135 | 1.140 | 0.559
13| E | Southlceland (as) | 6.4 | ST2497 | 20.0 | 0.505 | 0.736 | 1.033 | 0.758
14| E | Southlceland (as) | 6.4 | ST2556 | 20.0 | 1.047 | 0.946 | 0.849 | 0.875
15| s Nea”;ggggeﬁma 6.4 | TKYOI1 | 21.0| 1.276 | 1.070 | 1.972 | 1.006
6| S NWIﬁi?Shlma 6.1 | KGS002 | 12.0 | 5.431 | 0.711 |7.999 | 0.552
17| S NW Kagoshima 1 ¢ o | ¢ G5002 | 16.0 | 4529 | 1.517 | 7.818 | 0.952
Prefecture
18] S South Iceland 64| 102 | 2401275 0842 |0.618 | 0.562
19] S South Iceland 64| 105 |21.0]1.108 | 0.580 | 1.662 | 0.920
20| S South Iceland 64| 305 [200]0.539] 0.760 | 1.057 | 0.732
21| S South Iceland 64| 306 |200]1.067| 0927 |0.892| 0.839
2o | S | Umbria-Marche 3rd | 5 o \pe 1200 | 1314 | 1355 |0.939 | 0.615
shock)
23] S L'Aquila (as) 56| GSA | 16.8|2.811| 0582 |2.485| 0.668
24| S Parkfield 6.0 | 36177 | 19.4|3.430 | 1.487 | 2.248 | 0.921
25| S Parkfield 6.0 | 36445 | 152 | 1.437 | 2332 | 2225 | 2.784
26 | S | East Fukushima Pref | 5.9 | FKSO11 | 24.0 | 1.798 | 1.583 | 1.564 | 1.363
27| s Mid Niigata Pref | 6.2 | NIG021 | 21.0 | 2.499 | 0.764 |2.799 | 0.873
28] S Mt Fuji Region | 5.9 | S20009 | 22.0 | 1.442 | 0.660 | 1.225 | 0.581
29| S Mt Fuji Region | 5.9 | YMNO006 | 20.0 | 2.373 | 0.797 | 1.629 | 0.552
30| 1 Friuli (4th Shock) | 5.9 | SRCO | 16.4 | 1.288 | 0.937 | 2.444 | 1.933
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M=6.00 -d = 14.0 km - ID: 000147x e 000147y
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Fig. C-7 Moto n°1: storie temporali delle componenti ortogonali di accelerazione orizzontale, e relativi
spettri di risposta (le due linee verticali indicano I'intervallo di variazione dei periodi fondamentali sulle 30
realizzazioni del modello A o B).
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Fig. C-8 Moto n°3: storie temporali delle componenti ortogonali di accelerazione orizzontale, e relativi
spettri di risposta.
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Fig. C-9 Moto n°4: storie temporali delle componenti ortogonali di accelerazione orizzontale, e relativi
spettri di risposta.

154



CNR-DT 212/2013

C.5 Elementi di conoscenza

Per la struttura in esame non sono disponibili documenti del progetto strutturale origi-
nale. Sulla base di un pre-esistente rilievo architettonico, ¢ stato quindi effettuato un
rilievo strutturale ex-novo, che ha permesso di ricostruire le carpenterie. Sulla base di
queste carpenterie e di valori stimati per i carichi, e assunti per i materiali e i quantita-
tivi di armatura (percentuali geometriche nei pilastri da normativa vigente all’epoca
della costruzione e armatura nelle travi da progetto simulato), ¢ stato istituito un mo-
dello preliminare lineare che ha permesso di valutare in via approssimata il diverso
livello di impegno degli elementi che ¢ stato quindi utilizzato per indirizzare la suc-
cessiva campagna prove. La Fig. C-10 mostra il modello (i solai, modellati con bielle
equivalenti come necessario nel programma OpenSees utilizzato per le successive
analisi non lineari, non sono mostrati). La figura indica anche in rosso la disposizione
e ’intensita relativa dei carichi riportati alle travi in funzione delle tessiture.

Fig. C-10 Modello preliminare e distribuzione dei carichi dei solai sulle travi.

Il modello premilinare costituisce il primo passo del modello finale descritto in
§C.8.2, nel quale la geometria (nodi, elementi, masse) ¢ quella definitiva, mentre per
gli elementi ¢ stato adottato un legame lineare con rigidezze fessurate. L’analisi svolta
¢ di tipo modale con spettro di risposta e il livello di impegno negli elementi (calcola-
to con riferimento ai soli pilastri) ¢ misurato con il rapporto:

2 2
pe [ Mo ) | M (C.3)
My2 My3

dove i momenti agenti nei due piani di flessione sono quelli ottenuti per combinazione
modale.

La Fig. C-11 mostra la pianta del piano terra del fabbricato con I’indicazione dei pila-
stri maggiormente impegnati e di quelli scelti per effettuare i saggi sulle armature e 1
prelievi di materiale per le prove di resistenza. I pilastri sono stati scelti in generale tra
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quelli piu impeganti e sempre in accordo a un principio di ripetitivita. I prelievi di ar-
matura sono stati effettuati in corrispondenza dei pilastri di sezione maggiore tra quel-
li scelti, ma al piano interrato (non modellato). I risultati dei saggi sono riportati in
Tabella C-5.

Per quanto riguarda la resistenza del calcestruzzo, il valore medio delle prove ¢ 14.7
MPa, con una deviazione standard di 2.82 MPa. Si ¢ scelto di adottare nel seguito una
media di 14 MPa con un coefficiente di variazione del 20%. Per quanto riguarda la re-
sistenza allo snervamento dell’acciaio si ¢ scelto di adottare il valore medio di 355
MPa, con una dispersione di letteratura pari al 10%.

A ) W

w29 L;I 22
830 u 21
3 5 STR 5
) = # 41 19 i
1 = g7 : o : E7 r g —=—u 20
3P 31 ,
(0 | =18
2 s 16 - — wl7
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N/ k:
o 2,4« E
6 i — > 14— =13
I N I
< i
2 - ?7 o 5 w12
8 2 3 3
35 : !
4 i o 2011 = 36 2245 C@ 205 7] 1 1
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. | ] — s
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Fig. C-11 Posizione degli elementi soggetti a prova.

Tabella C-5. Risultati saggi sui pilastri
Elemento | B(mm) | H(mm) | Arm.long. | Arm.trasv. | f. (MPa) | f, (MPa)
P3 300 500 6020 206/200 16.7 -
P15 300 600 6020 206/200 15.4 -
P26 300 300 4012 206/200 17.8 -
P34 300 1000 8020 206/200 11.9 337
P39 300 500 6012 2¢6/200 11.6 370
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C.6 Modellazione delle incertezze

C.6.1 Albero logico

Ai fini di questa applicazione ¢ stata modellata mediante albero logico solo
I’incertezza epistemica relativa all’effetto delle tamponature sulla risposta della strut-
tura. Come noto, le tamponature possono avere un effetto positivo o negativo, in fun-
zione della loro distribuzione in pianta e in elevazione, e dei rapporti di rigidezza e re-
sistenza rispetto a quelle della struttura. Alle due scelte vengono assegnati pesi uguali.
La Fig. C-12 mostra la distribuzione in pianta delle tamponature principali a cui si
puo attribuire una funzione strutturale. La modellazione a bielle equivalenti ¢ descritta
nel successivo §C.8.2.

|
[ —

—
—_—
111
)l |
|

=

Fig. C-12 Distribuzione in pianta delle tamponature.

C.6.2 Variabili aleatorie continue

In questa applicazione le variabili aleatorie continue utilizzate descrivono le seguenti
aleatorieta:
e Incertezza nella resistenza dei materiali f. ed f,, e nella deformabilita ultima
del cacestruzzo €y;
e Incertezza di modello relativa alle soglie di deformazione monotone, 6,, A6, ¢
Af,,nei legami fenomenologici di sezione degli elementi di trave-colonna per
il modello con degrado (vedi §C.8.2);
e Incertezza di modello relativa alle soglie di deformazione cicliche, 6y, 6r¢ 6,,
per il controllo a posteriori degli elementi trave-colonna nel modello senza de-
grado (vedi §C.8.2);
e Incertezza relativa al parametro di degrado ciclico degli elementi ¥
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e Incertezza relativa a resistenza e deformabilita delle tamponature N, € uy, per
il ramo dell’albero logico in cui esse vengono incluse.

Per tutte le variabili indicate si ¢ adottata una distribuzione marginale di tipo lognor-
male, definita da due soli parametri: mediana e deviazione standard del logaritmo .

Per quanto riguarda la dipendenza statistica tra le variabili, in generale variabili di ti-
po diverso sono state considerate indipendenti le une dalle altre (ad es: fc L f), con

le eccezioni costituite da:

e le variabili K, e K,, rappresentanti 1’errore nella rigidezza al 40% dello sner-
vamento e allo snervamento, che sono considerate perfettamente correlate per
assicurare le condizioni Ky > K,. In pratica quindi viene campionata un’unica
variabile normale standard € ~ N(0,1), che viene amplificata della dispersione
specifica di ogni variabile ottenendo i fattori exp(€o K4o) e exp(eo,, Ky) che

moltiplicano le corrispondenti mediane.

e le variabili A6 (Haselton ef al 2007) e A, (Zhu et al 2007), che rappresentano
la soglia monotona di deformazione al picco di resistenza nel legame costituti-
vo dell’elemento e la soglia ciclica al collasso per perdita di portanza verticale
per il controllo a posteriori, sono considerate perfettamente correlate per evita-
re situazioni incoerenti nelle quali un elemento molto duttile (A6,>> 1) si trovi
a perdere portanza verticale prematuramente (A6, << 1). Come nel caso prece-
dente si procede campionando un’unica variabile normale standard e amplifi-
candola con la dispersione appropriata.

Per quanto riguarda invece la dipendenza statistica per variabili dello stesso tipo tra
un elemento e un altro (distribuzione spaziale delle proprieta meccaniche dei materia-
li, o correlazione tra i termini di errore dei modelli di deformazione), si ¢ adottato in
via semplificata un modello di equicorrelazione, con i valori indicati insieme ai para-
metri della distribuzione marginale nella

Tabella C-6.

Per quanto riguarda le variabili che descrivono le proprieta dei materiali la correlazio-
ne costante adottata ¢ una semplificazione che trascura la dipendenza dalla distanza
tra gli elementi (un modello alternativo avrebbe potuto adottare un andamento con
decadimento del coefficiente di correlazione all’aumentare della distanza, piu lento
per elementi dello stesso piano e piu rapido da un piano all’altro, per riflettere le mo-
dalita costruttive).

Per quanto riguarda gli errori di modello, i valori di correlazione indicati sono asse-
gnati sulla base di giudizio esperto, in quanto il modello adottato (I’insieme di soglie
di deformazione di Haselton ez al 2007) non riporta la correlazione tra gli errori®’.

Tabella C-6. Variabili aleatorie continue: mediana, dispersione e correlazione

Variabile | Mediana | Dispersione | Correlazione
/. (MPa) 14.0 0.2 0.7
€ 0.006 0.2 0.7
f,(MPa) 338.0 0.1 0.8
Ky Eq.(4.16) | 0.38 0.8
K, Eq.(4.17) | 0.36 0.8
6, Eq.(4.11) | 0.33 0.8

" E’ necessario imporre comunque una correlazione a tali termini in quanto il campionamento di va-
riabili indipendenti porterebbe inevitabilmente a un numero elevato di combinazioni irrealistiche, per le
quali tra I’atro I’analisi strutturale non troverebbe la convergenza.
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A6, Eq.(4.11) | 0.61 0.8
A6, Eq.(4.15) | 0.72 0.8
6, Eq.(4.9) | 035 0.8
6, Eq.(4.12) | 027 0.8
6, Eq.(4.13) | 0.35 0.8
y Eq.(4.19) | 0.5 0.8
N, Eq.(C.20) | 0.25 0.7
Uy §C.8.2 0.25 0.7

La simulazione dei valori correlati avviene esprimendo il generico errore lognormale
€ (che moltiplica la mediana corrispondente) come prodotto di variabili lognormali
indipendenti*®;

g =2n (C.4)

nella quale &~ LN(0,5), € L&, e n ~ LN(0,3,). Quest’ultima viene campionata

una sola volta per I’intero vettore €. Le dispersioni 3, e 3, si trovano in funzione della
dispersione totale di modello e del coefficiente di correlazione assegnato mediante le
espressioni:

B, =n(1+ple” 1) (C.5)

B.=\B -5, (C.6)

In pratica quindi per ogni quantita aleatoria (ad esempio la resistenza del calcestruz-
7o), se m ¢ il numero degli elementi strutturali, si campionano m+1 variabili lognor-
mali indipendenti (le m variabili € ed 7).

La Fig. C-13 mostra gli istogrammi delle frequenze relative dei valori campionati del-
le varaibili di resistenza del calcestruzzo, f., e dell’acciaio, f,. Nel grafico si riportano
anche le densita lognormali da cui i valori sono stati campionati (i cui parametri sono
quelli riportati in Tabella C-6).

¥ I due fattori nell’espressione dell’errore di modello corrispondono alla componente comune a tutti gli
elementi dello stesso tipo e a quella che varia da un elemento all’altro, anche se nominalmente uguali.
Il termine 7 corrisponde ad esempio a quelle tra le eventuali variabili nascoste non presenti nel model-
lo, che assumono valori uguali per elementi dello stesso tipo, come anche al lack of fit, che ¢ caratteri-
stico della forma analitica scelta per il modello e non dell’elemento. 11 secondo termine £N‘l corrisponde

alle variabili nascoste che assumono valori diversi per elementi nominalmente uguali.
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Fig. C-13 Properieta dei materiali: istogrammi della frequenza realtiva dei valori campionati e corrispon-
denti densita di campionamento (gli istogrammi sono ottenuti con tutti i valori campionati, cioé per tutti
gli elementi in tutte le N simulazioni).

La Fig. C-14 mostra I’effetto dell’aleatorieta dei materiali e degli errori di modello sul
legame costitutivo M-0 di cerniera plastica. La figura riporta a tratto blu i legami con
degrado (continuo) e senza degrado (tratteggiato dopo il picco) ottenuti con i valori
mediani di tutte le variabili aleatorie. I legami ottenuti con una realizzazione delle va-
riabili sono mostrati a tratto rosso. La realizzazione delle resistenza ¢ sotto la media-
na, mentre quella delle soglie di deformazione ¢ al di sopra. In figura sono anche ri-
portate sull’asse delle ascisse le soglie cicliche corrispondenti all’inizio del degrado e
al collasso assiale (§C.8.3).
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Fig. C-14 Errore dei modelli: legame cositutivo M-8 relativo a un elemento con valori mediani delle variabi-
li aleatorie (blu) e per uno dei campionamenti (rosso).

160



CNR-DT 212/2013

C.7 Analisi

Come gia indicato al §2.6.3 il metodo di valutazione B condivide le limitazioni
dell’analisi statica non lineare adottata.

In letteratura esistono diverse proposte per le determinazione della curva di analisi di-
namica incrementale a partire da analisi statiche non lineari, ad esempio (Vamvatsi-
kos e Cornell, 2005)(Dolsek e Fajfar, 2005)(Han e Chopra, 2006).

Tra queste varianti si ¢ scelta quella di (Han e Chopra, 2006) che si basa sull’analisi
statica non lineare di tipo modale (Chopra e Goel, 2002). Questo metodo ¢ di facile
implementazione nei programmi commerciali, in quanto utilizza distribuzioni di forze
invarianti, ed ¢ direttamente applicabile alle costruzioni reali con geometria spaziale
(Reyes e Chopra, 2011).

C.7.1 Metodo di analisi statica modale

Il metodo di analisi statica non lineare di tipo modale ¢ stato introdotto da Chopra e
Goel (2002) con riferimento a telai piani. Il metodo ¢ stato poi esteso a strutture spa-
ziali con pianta regolare o irregolare, ancora soggette a una sola componente orizzon-
tale del moto sismico, ed infine a strutture spaziali eccitate da due componenti orto-
gonali (Reyes e Chopra, 2011a).

Nel seguito si presentano i passaggi fondamentali del metodo con riferimento alle
strutture spaziali. La variante proposta differisce da quella in (Reyes e Chopra, 2011a)
nella quale si prescrivono due analisi separate per le due componenti del moto e
I’utilizzo di una regola di combinazione direzionale (ad esempio la SRSS).

Le equazioni del moto di un sistema dinamico discreto a n gradi di liberta soggetto a
due componenti ortogonali ax(t) e ay(t) dell’accelerazione sismica si scrivono:

Mii+Cu+F(u)=-M(t,a, +t,a,) (C.7)

nella quale M e C sono le matrici massa e smorzamento, F(u) ¢ il vettore delle forze
resistenti, funzione non lineare degli spostamenti (secondo la modellazione adottata,
§C.8.2), tx e ty sono i vettori di trascinamento in direzione X e Y (le cui componenti
sono pari a 1 se il grado di liberta ¢ una traslazione in direzione X o Y, e zero altri-
menti), e per semplicita la dipendenza dal tempo dell’eccitazione e della risposta ¢
stata omessa.

Il metodo prevede di adottare in approssimazione la decomposizione modale anche in
presenza di forze resistenti non lineari. L’equazione (C.7) prende quindi la forma:

Mg +Cqg,+F =—(L,a,+Lya,) i=1,...,n (C.8)

dove g; ¢ I'i-esima coordinata modale, M, =@ Mg, ¢ C,=¢,C¢@, sono le corri-
spondenti massa e smorzamento modali, F, = ¢'F(u) ¢ la proiezione delle forze resi-
stenti sull’i-esimo modo, ¢ L, , =@, Mt,, ,. Dividendo per la massa modale si ottie-

ne ancora:

>

2

g, +25,04, +ﬁi = _(F'XaX +riyay) i=1....n
i (C.9)
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nella quale & e @ sono lo smorzamento ¢ la frequenza naturale dell’i-esimo modo, e
I, el ,sono i fattori di partecipazione modale delle due componenti ortogonali

dell’eccitazione. Dividendo per il fattore di partecipazione maggiore (ad esempio
quello in direzione X), corrispodente alla direzione “prevalente” del modo, si ottiene:

.. . F I
D +2(wD,+——=—a,+— a, | i=L..,n (C.10)
iX r;X

L’equazione precedente ¢ quella di un oscillatore non lineare avente forza resistente
Fi/Lix, soggetto all’eccitazione — (a ta, T,/ EX), nella quale la componente paralle-

la alla direzione secondaria viene pesata mediante il rapporto tra i fattori di partecipa-
zione. I passaggi seguenti, descritti nel successivo paragrafo, sono necessari alla de-
terminazione del legame costitutivo non lineare dell’oscillatore modale a partire da
un’analisi statica non lineare.

C.711 Determinazione dell’oscillatore equivalente

Come gia indicato al punto 6.d.i della procedura di valutazione (§C.3), per ogni modo
significativo si effettuano due analisi statiche non lineari, corrispondenti ai due versi
di spinta positivo e negativo. Se la struttura ¢ simmetrica rispetto al modo considerato
¢ sufficiente un’analisi statica non lineare.

Il risultato dell’analisi statica non lineare consiste in una base dati di risposte locali
della struttura, denominata nel seguito db e contenente ad esempio matrici di sposta-
menti nei nodi, o forze e deformazioni negli elementi (di dimensioni rispettivamente
pari a NpassiXNnodi € Npassi*Nelementi *Ndeformazioni) € 1N Una curva che esprime il legame tra
il taglio alla base V, e lo spostamento in un grado di liberta di controllo u..

Le curve relative ai primi modi prevalenti nelle due direzioni ortogonali in pianta sa-
ranno tipicamente caratterizzate da un primo tratto ascendente, da un picco o plateau e
da un tratto a rigidezza negativa (il cui punto di inizio e pendenza dipendono dal tipo
di modellazione adottata e corrisponderanno a una crisi piu precoce della struttura nel
caso di modello con degrado dove oltre al degrado di resistenza dovuto alla rigidezza
geometrica si sommera quello di natura meccanica). Le curve relative ai modi supe-
riori potranno invece avere un andamento assimilabile a quasi lineare o bilineare sen-
za rigidezza negativa.

Per strutture spaziali il taglio alla base ¢ quello nella direzione “prevalente” del modo,
cio¢ quella per cui il fattore di partecipazione ¢ maggiore. Se ad esempio la direzione
prevalente ¢ la X, il taglio alla base ¢ dato dall’espressione:

Vi = tF, (C.11)
Dividendo il taglio alla base per il corrispondente fattore di partecipazione si ottiene:

I/biX — ttXFl — ttXﬂ’M(Pl

Ly (Pthx - ttXM(Pi
(P;M(Pi

(PEM(Pi =AM,

1

(C.12)

nella quale si ¢ sostituto F, = AM¢, dove A ¢ il moltiplicatore dei carichi ed Mg,
esprime la distribuzione delle forze modali dell’i-esimo modo. L’ultimo termine
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dell’espressione precedente coincide con la forza resistente dell’oscillatore
nell’equazione (C.4), a meno del fattore L;y:

F =¢'F, =¢'AMg, = AM, (C.13)

11 1 1

Si trova pertanto la regola di trasformazione dei risultati dell’analisi statica non linea-
re nel legame dell’oscillatore modale equivalente, per quanto riguarda la forze resi-
stente:

Vb_iX:VbTiXMi
T L (C.14)

Per quanto riguarda lo spostamento, assumendo che mantenga validita in campo non
lineare il fatto che gli spostamenti provocati da una distribuzione di forze proporzio-
nale a M¢, siano proporzionali a ¢, (cio€ u, = 0.9, € tenendo conto che ¢; = I'xD;,

1
LiX

iX

si ottiene la regola di trasformazione degli spostamenti:

i

P (C.15)
Il passo successivo consiste nell’approssimazione del legame ottenuto F/L-D con un
legame analitico isteretico generalmente di tipo multi-lineare. La Fig. C-15 mostra, a
sinistra con riferimento al modello A, il legame Vy-u. per i due versi di spinta relati-
vamente alle distribuzioni di forze del primo, secondo e terzo modo, e relative appros-
simazioni trilineari. Nella figura si osserva il caso generale in cui I’analisi pure spinta
ben oltre il picco entro il tratto discendente, non converge fino al punto di annulla-
mento del taglio alla base, laddove invece arriva il legame trilineare adattato alla cur-
va. Si puo quindi verificare durante I’analisi dinamica incrementale seguente il caso in
cui lo spostamento massimo dell’oscillatore D,,,, corrisponda a un spostamento mas-
simo del punto di controllo u.(D.y) superiore a quello massimo ., disponibile nel-
la base dati db.

1000} 1000

5001 500~

Modello B
Modello A

Taglio alla base V, (kN)
o

Taglio alla base Vh (kN)
o

-500 1 -500 -

-1000 + -1000 -

Modello A

04 0 ) 02 04 Q6 04 02 ) 02 04 06
Spostamento nngrado d? liberta d|2controllo u, (m% Spostamento nel grado d? liberta 3| controllo u, (m)

Fig. C-15 Curve di capacita: approssimazione trilineare per il modello A, senza degrado, a sinistra, e con-
fronto tra modello A e modello B con degrado, destra. La tangente negativa nel modello senza degrado é
dovuta al contributo geometrico alla rigidezza.
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La figura, a sinistra, mostra il confronto tra modello A e modello B in termini di curve
Vy-u, per le tre distribuzioni modali precedenti, che evidenzia come le curve coinci-
dano fino al valore dello spostamento nel grado di liberta di controllo corrispondente
alla prima rottura locale, identificata soll dal modello B durante ’analisi.
L’approssimazione della curva F/L-D mediante un legame multi-lineare puod essere
svolta in modi diversi. Con riferimento ai modi per i quali 1’analisi ha prodotto una
curva con un plateau e un tratto a rigidezza negativa e, ad esempio, a un legame tri-
lineare come quello di Ibarra et al (2005), la cui curva di carico monotono ¢ definita
dalle coppie forza-spostamento di tre punti (snervamento, picco o capacita, e ultimo),
o da loro trasformazioni, si puo procedere come in (Fragiadakis e Vamvatsikos, 2010)
determinando prima i parametri dei primi due segmenti (lineare e incrudente), per poi
determinare la pendenza negativa del ramo post-picco”’:
1. Siindividua il punto di massimo nella curva D - (F/L) max
2. Sitrovano le rigidezze iniziale k¢ e post-elastica ky, ad esempio con il criterio
delle aree uguali (sottese dalla bilineare e dalla curva D-F/L nel tratto compre-
sotraD =0eD = Dyy)
3. Si trova la rigidezza post-picco k. di un ramo lineare passante per D q-
(F/L)max, di equazione F/L-(F/L)nax = ke(D-Dyay), minimizzando lo scarto
quadratico medio rispetto alla curva di calcolo nel tratto D>D,,4.

Nei casi in cui la curva prodotta dall’analisi presenti andamenti diversi, come puo ac-
cadere per distribuzioni di spinta corrispondenti ai modi superiori, si dovra adottare
una schematizzazione lineare o bilineare.

Nel caso di modelli con degrado, il legame costitutivo ¢ completato dall’appropriato
valore dei parametri di degrado ciclico dell’oscillatore. A rigore la determinazione di
tali parametri dovrebbe essere eseguita sottoponendo I’intera struttura a deformazione
ciclica imposta: il relativo onere di calcolo sarebbe tuttavia non coerente con
I’approssimazione del metodo B. In approssimazione si possono adottare, ad esempio,
valori dei parametri di degrado: a) medi su tutti i pilastri della struttura, b) mediati sui
pilastri del piano pit impegnato, se esso risulta evidente dall’esame della deformata
inelastica, ¢) medi pesati con la deformata, ad esempio al picco (F/L)max.
Nell’applicazione si ¢ scelto di adottare il valore medio sui pilastri.

C.71.2 Determinazione della curva di analisi dinamica in-
crementale

Per ciascuno degli » modi significativi si procede eseguendo un’analisi dinamica in-
crementale del corrispondente oscillatore equivalente non simmetrico sottoposto al
segnale — (a ta, T,/ Fl.X) 0 — (aY +a,l,,/ FiY), a seconda della direzione prevalente
del modo in esame.

Il risultato consiste in un insieme di n curve IDA che esprimono il legame tra

I’intensita del sisma S, in ordinata, e lo spostamento dell’oscillatore D, in ascissa
(“curva IDA”).

** Nell’applicazione si ¢ di fatto utilizzata una procedura di ottimizzazione che determina contempora-
nemente i tre punti di snervamento, picco e ultimo, risultando in un errore complessivo leggermente
piu basso.
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Per ogni curva, utilizzando 1’equazione (C.9), ¢ possibile ricavare ad ogni livello di
intensita il corrispondente valore dello spostamento nel grado di liberta di controllo
u.i(S = s), e con questo ¢ possibile determinare, interpolando nella base dati db; (vedi
§C.7.1.1), tutte le risposte locali di interesse (in particolare, per I’applicazione in esa-
me, le distorsioni 6 nei pilastri’’ e gli scorrimenti interpiano A, come indicato in se-
guito in §C.8.3) relative al modo i-esimo.

Nell’eseguire 1’interpolazione, allo scopo di ottenere risposte modali ad intensita
omogenee per produrre mediante un’appropriata regola di combinazione modale
(SRRS o CQC) Ia risposta complessiva della struttura, ¢ necessario tenere conto del
fatto che, in generale, le curve non avranno lo stesso numero di punti e che questi non
saranno a livelli omogenei di intensita S. In particolare, le curve relative a quegli
oscillatori equivalenti il cui legame non presenta un tratto a rigidezza negativa non
avranno un plateau corrispondente all’instabilita dinamica (Vamvatsikos e Cornell,
2005) (Han e Chopra, 2006), come mostrato in Fig. C-16 (sinistra). Le quantita di de-
formazione contenute nella base dati del modo la cui curva IDA presenta un plateau
all’intensita inferiore smin (il Modo 1 in figura®') avranno valori molto elevati
all’approssimarsi di tale intensita. Pertanto, qualunque sia la regola di combinazione
prescelta, gli spostamenti della struttura saranno condizionati da quelli di tale modo e
presenteranno incrementi notevoli per piccole variazioni dell’intensita vicino ad Smin.
Nell’interpolazione®?, non ¢ quindi necesario considerare intensita superiori a Spi, in
quanto la curva globale ha gia raggiunto il plateau di instabilita dinamica. Si sceglie-
ranno un numero di punti adeguato a determinare la relazione tra gli indicatori di stato
limite (riportati al succesivo §C.8.3) e l’intensita S, equispaziati nell’intervallo di
estremi S = 0 e S = syin (ad esempio dieci punti), come mostrato in Fig. C-16 (sini-
stra).

%11 fatto che vengano considerati solo i pilastri permette la semplificazione di evitare la sottrazione
della risposta dovuta ai carichi gravitazionali da quella di ogni modo, e la sua somma al risultato della
combinazione modale, come indicato in (Chopra e Goel, 2002)(Han e Chopra, 2006) e (Reyes a Cho-
pra, 2011).

°! La figura mostra due curve IDA caratterizzate da un plateau, quelle realitve ai modi primo e secondo.
La figura rappresenta schematicamente la situazione tipica di un edificio tridimensionale in cui esisto-
no due “primi modi”, uno prevalente in direzione X e ’altro in direzione Y. La differenza di intensita
massima riflette una differenza nella resistenza tra i due modi. Il terzo modo rappresenta un modo su-
periore che ¢ incluso in quanto ha una partecipazione ancora non trascurabile, ma comunque ridotta e
tale da lasciare la struttura in campo sostazialmente elastico.

32 puo accadere che, come indicato in §C.7.1.1, ad alcune intensita prossime a sy, lo spostamento D,,,,,
corrisponda a uno spostamento del grado di liberta di controllo superiore a quello massimo u, .,s nella
base dati. In questi casi in approssimazione si puo estrapolare la deformata modale all’ultimo punto
Ung amplificandola del fattore yopmax)uc,end-
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Y Modo 3 SA

Modo 1 Plateau a § =5,

min

intervallo df intensitain cui e
necessario interpolare le
fispaste modalf

D, g

! max

Fig. C-16 Le curve IDA dei modi (a sinistra) e quella dell’'intera struttura (a destra).

La figura (a destra) mostra anche la curva IDA corrispondente alla coppia modello-
registrazione considerata (combinazione modale), espressa in termini di intensita si-
smica S e del parametro comunemente adottato per esprimere la deformazione mas-
sima in un edificio, 6,,,. Quest’ultimo ¢ definito nell’applicazione come la distorsio-
ne flessionale massima nei pilastri, e cio¢ come il rapporto scorrimento interpiano
massimo depurato della rotazione delle travi. In particolare, 1’espressione adottata
nell’applicazione ¢:

O = max max(@), ,0,) =L s (C.16)
che tiene conto dei due piani di flessione (vedi §4.2 e §C.8.3).

Ottenuta la curva IDA complessiva S-Onax, si potra determinare I’intensita corrispon-
dente al raggiungimento di ogni stato limite, ss; interpolando al valore unitario del
corrispondente indicatore Ys, = 1. Queste intensitd si potranno rappresentare come
mostrato in Fig. C-17, dove si mostrano in termini qualitativi sia il caso di modello
con degrado, che quello di modello senza degrado.

SA

Modello senza degrado
plateau dovuto a P-6

Prima “roffura” di un elemento (da
qui la curva IDA senza degrado
diverge da quello con degrado)
Modello con degrado
plateau dovufo a degrado e P-8

SSSLC,CD { &Y, =1 ECH
SLC,SD Yoc=1EQ(C)
SSLS R Yo ~1.EqC2)

Y >
9m ax

Fig. C-17 La curva IDA dell’intera struttura e la rappresentazione del raggiungimento dei tre SL, per le due
modellazione considerate.
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C.8 Modellazione

C.8.1 Modellazione della risposta di sito

Come indicato in §2.2.2, la modifica delle caratteristiche del moto associata alla ri-
sposta sismica del sito in esame richiede in linea di rigore un’analisi di risposta sismi-
ca locale, che tenga in conto I’incertezza sui parametri meccanici del terreno.

In questa applicazione, in via di semplificazione, si ¢ scelto di non trattare questo
aspetto e di tenere conto dell’amplificazione con un fattore deterministico indipenden-
te dal periodo di vibrazione e dall’intensita pari a 1.25.

C.8.2 Modellazione per I’analisi strutturale

Le analisi strutturali (statiche non lineari sul modello tridimensionale e dinamiche non
lineari incrementali sugli oscillatori equivalenti) sono state effettuate con il codice di
calcolo OpenSees (McKenna et al, 2010).

Non ¢ stato modellato il comportamento dei nodi trave-pilastro.

Travi e pilastri sono stati modellati con un assemblaggio di un elemento elastico e due
elementi zeroLength alle estremita. Alle due sezioni di estremita sono stati assegnati
legami uniassiali indipendenti ai diversi gradi di liberta (lineare in particolare per la
torsione). Il legame momento-rotazione adottato ¢ quello trilineare di Ibarra et al
(2005) modellato con il legame ModIMKpeakOriented (Lignos e Krawinkler, 2012),
come mostrato in Fig. C-18a.

M Analisi di sezione M
Eq. 4.16 — Mu/1.13 30x60
210 KNM [ + 4| 6020

166 kNm

e SO KNM
72kNm

xR
<~
c o

31 %
32%
52 %
6.1%

Oy /L
() 6;0 6, ciclica 6, ciclica (b)
6,y~0.27 00.35 o.y~0.35
Eq.4.8-11 Eq.4.12-13

Fig. C-18 Legame costitutivo di cerniera plastica (a) e legami nei due piani di flessione per un pilastro ret-
tangolare (b).

Un’alternativa concettualmente equivalente sarebbe quella di utilizzare I’elemento fi-
nito beamWithHinges (Scott e Fenves, 2006). La strategia di modellazione adottata ¢
pero piu robusta sul piano computazionale in quanto lascia sempre all’algoritmo glo-
bale, sul quale I'utente ha maggiore controllo, il compito di ridurre le forze sbilanciate
durante 1’analisi. L’analisi ¢ stata infatti svolta anche con 1’elemento BeamWithHin-
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ges™ ottenendo risultati assolutamente comparabili, ma con problemi di convergenza
rilevanti.

Per 1 pilastri si sono stabiliti due legami distinti e indipendenti nei due piani di fles-
sione (Fig. C-18b). Le figure mostrano anche i corrispondenti legami senza degrado. 1
legami sono stati valutati per uno sforzo normale costante pari a zero per le travi e a
quello prodotto dai carichi verticali nella combinazione sismica, ottenuto da un’analisi
statica sul modello preliminare, per i pilastri.

L’equazione che fornisce il rapporto M/My ¢ stata usata per ottenere My da M,, e si ¢
trascurata la dispersione, peraltro molto bassa (orn = 0.10). La figura mostra anche le
soglie cicliche di deformazione, piu basse delle corrispodenti soglie monotone, utiliz-
zate nella determinazione degli indicatori di stato limite come spiegato in §C.8.3. Tali
soglie cicliche sono calcolate con i modelli di Zhu et a/ (2007) e per discriminare il
collasso per taglio duttile da quello per flessione si ¢ utilizzato i criterio di classifica-
zione fornito dagli autori che prevede rottura a taglio (fragile o duttile) se la percen-
tuale geometrica di armatura a taglio p, <0.002, oppure se I’elemento ¢ tozzo

L, /h <2 oil rapporto tra taglio plastico V, =2M, /L e taglio resistente (valutato in
accordo al modello di Sezen e Mohele, Eq.4.21) ¢ V, / V., 21.05. Le equazioni indica-

te sono state utilizzate per determinare le mediane delle quantita corrispondenti, mol-
tiplicate per le variabili aleatorie lognormali descritte in §C.6.2. Nel caso in cui in ac-
cordo al criterio indicato la rottura sia risultata a flessione (Modo 3), si ¢ assegnato 6,
= 0 (in quanto il modello di 6, prevede che la rottura che lo precede sia di Modo 1 o
2).

Per ogni pilastro sono stati anche campionati mediante 1’Eq. 4.17, N valori
dell’energia isteretica totale normalizzata y che entra nel modello di degrado ciclico di
Ibarra et al (2005).

E’ necessario osservare che il parametro di degrado fornito dall’Eq. 4.17 ¢ definito in
Haselton et al (2007) in accordo a (Rahnama e Krawinkler, 1993) e (Ibarra et al,
2005) come il rapporto tra ’energia isteretica totale E; e il prodotto M, 6,. Il modello
ModIMKpeakOriented utilizzato in OpenSees implementa il legame di Ibarra et al
modificato da Lignos e Krawinkler (2012), nel quale 1’energia isteretica totale ¢ nor-
malizzata rispetto al prodotto M, 6, tra il momento di snervamento e la parte plastica
della rotazione, risultando quest’ultima un parametro piu stabile. Infine,
I’implementazione ModIMKpeakOriented richiede in ingresso il valore della cosidetta
rotazione plastica cumulativa A=A6, (Lignos e Krawinkler, 2012). E’ quindi necessa-
rio tenere conto nell’assegnazione del valore di yal legame costitutivo di questa diffe-
renza:

y=—"

Myey

M6 70, (C.17)
A=20,

3 Nell’assegnare i legami momento-rotazione alle sezioni in questo caso si sono divise le soglie di de-
formazione per la stessa lunghezza di cerniera plastica richiesta tra i dati di ingresso dall’elemento

beamWithHinges, per la quale si & adottata I'espressione: /, = 0.1L, +0.17h + 0.24¢fv/,lfc
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Come indicato in precedenza (§C.7.1.1) ai fini dell’analsi dinamica incrementale
all’oscillatore equivalente ¢ stato assegnato il valore medio di y(in realta il valore
A= 7D,). La Fig. C-19 mostra la distribuzione di ysui pilastri della struttura per due

delle N simulazioni.

100 100

80+ 80L

60+ 60L

freq.

40! 40l

20+ 20+

0 100 150 200 250 0O 50 100 150

h

Fig. C-19 Distribuzione di y sui pilastri per due delle N=30 simulazioni.

Le tamponature sono state modellate, nel ramo corrispondente dell’albero logico per
il caso di modello con degrado, mediante bielle equivalenti. Tra le possibili modella-
zioni alternative a bielle (Asteris et al, 2011) si ¢ scelta la piu semplice, con due sole
bielle che uniscono i nodi trave-pilastro. Questa modellazione non permette di coglie-
re effetti locali di incremento di taglio su travi e pilastri, ma consente di descrivere
I’effetto sulla risposta globale di una distribuzione irregolare in pianta ed elevazione
dei pannelli.

Alle bielle equivalenti ¢ stata assegnata una sezione di larghezza pari all’effettivo
spessore ¢ = 0.15m della parte in muratura piena e altezza w determinata in funzione
della lunghezza della biella d in accordo a (Bertoldi et al, 1993):

w K,

—=—+

d AH
nella quale H ¢ I’altezza del campo di telaio tamponato e A & un parametro di rigi-
dezza relativa tamponatura-telaio proposto da Stafford-Smith (1962, 1966) dato

dall’espressione:
T = Entsin26 (C.19)
4E_IH,

dove E, =5 GPaed E_ sono rispettivamente i moduli di Young di muratura e calce-

K, (C.18)

struzzo, @ 1’angolo di inclinazione della diagonale rispetto all’orizzontale, / il mo-
mento d’inerzia dei pilastri adiacenti ¢ H, I’altezza libera della tamponatura. I due

parametri K, ¢ K, si determinano in funzione del prodotto A H (Tabella C-7).

Tabella C-7. Parametri K1 e Kz del modello di biella equivalente.

Coefficiente  7"H <3.13 3.13<AH<785 785<1H
K, 1.300 0.707 0.470

K, -0.178 0.010 0.040
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La resistenza a compressione della biella equivalente puo essere ottenuta come pro-
dotto:

N,=t-w-min(c,) (C.20)

tra I’area della sezione trasversale della biella e la tensione di rottura minima tra quel-
le corrispondenti ai quattro meccanismi (Bertoldi e al, 1993) riportate in Tabella C-8,
nella quale f, =1 MPae 7, = 0.3 MPa sono le resistenze a compressione ¢ taglio

della muratura, e 7, = 0.2 MPa ¢ la resistenza allo scorrimento nei giunti.

Massa, e rigidezza e resistenza delle tamponature possono essere ridotte tenendo con-
to della effettiva posizione e dimensioni delle aperture presenti seguendo le indicazio-
ni in Decanini et al. (1994). Nel caso in esame, peraltro, le aperure sono state trascu-
rate in quanto di modeste dimensioni.

Tabella C-8. Resistenza per i quattro meccanismi di rottura.
Meccanismo Tensione di rottura

Trazione diagonale
o,=(0.67,+03f, )/( K K, ]: 1(0.67,” +0.37,)
w

Ah

Scorrimento dei giunti )
o, =2 [1.25in6+0.45cosB)z, +0.37, ]
w
Compressione negli angoli fml_lz sin@cos@
o, = o \-0.12 + \0.88
K(An)" + K, ()
Compressione diagonale 1,16fm tan @
K+ K AN

Il legame costitutivo, mostrato in Fig. C-20, ¢ completato dai valori degli spostamenti
uq € u, che segnano rispettivamente la fine del tratto “plastico” con I’inizio del degra-
do e il collasso del pannello. Questi spostamenti sono stati definiti su indicazioni di
letteratura pari a 2 e 4 volte lo spostamento al limite elastico u, = N,/k (dove la rigi-
dezza k della biella ¢ pari a E,wt/d).

Legame costitutivo biella

Fig. C-20 Legame costitutivo delle bielle equivalenti di tamponatura.

Per quanto riguarda infine I’incertezza sulle proprieta delle tamponature, come indica-
to in §C.6.2, non sono state modellate come variabili aleatorie le proprieta meccani-
che del materiale muratura. Si utilizzano due variabili, che descrivono rispettivamente
I’effetto dell’incertezza di materiali e modello sulla resistenza, &y,, € sulla deformabi-
lita/duttilita, &y,

170



CNR-DT 212/2013

C.8.3Indicatori di stato limite

In questa sezione si riportano le espressioni degli indicatori di stato limite adottati
nell’applicazione. Le espressioni sono quelle indicate in §2.5, adattate al caso in esa-
me. In particolare, le quantita di risposta locale considerate sono, per gli elementi
strutturali, la distorsione flessionale 0 relativamente ai pilastri, e per gli elementi non
strutturali (le tamponature), lo scorrimento interpiano A.

Per tenere conto dello stato di deformazione biassiale e della differente capacita di de-
formazione nei due piani di flessione dei pilastri (vedi §4.2), si adotta il rapporto do-
manda/capacita biassiale fornito dall’espressione:

2 2
0, 0,
Vs = { o ]+[ o ] (C21)
SL,j,12 SL,j,13

nel quale 6, ,, e 6, ; sono le distorsioni flessionali totali (ottenute per combinazione

dei contributi modali come indicato in §C.7.1.2) nei due piani di flessione 1-2 ¢ 1-3, ¢
le corrispondenti capacita sono, per lo SLD:
0, =06 (C.22)

y

e per lo SLS:
0,,=0, 06, (C.23)

nella quale vale il limite a felssione o quello a taglio in accordo al criterio indicato in
§C.8.2.

Per lo SLC, si deve distinguere il caso di modello con degrado da quello di modello
senza degrado. Nel primo caso il modo di collasso per perdita di portanza verticale a
seguito di una rottura a taglio, non ¢ modellato e pertanto viene controllato a posterio-
ri mediante il rapporto (biassiale) tra la distorsione angolare domanda e la corrispon-
dente capacita ciclica fornita dal modello di Zhu et al (2007), riportata in §4.4.4.3:

QSLC,a = Ha,Zhu (C24)

Nel caso di modello senza degrado si deve definire invece un rapporto D/C locale
biassiale ysics che esprima il superamento della duttilita massima disponibile e

I’inizio del degrado non modellato pari a 6. ,, =6, 4, 0 0 , =6, 4, in accordo
al criterio indicato in §C.8.2.

Il raggiungimento dello stato limite di danno viene quantificato mediante I’indicatore
(vedi Eq.2.5):

A,
Yop = max{max Yops m%x—’] (C.25)
N

ilastri
pilastri ACi

in cui la capacita delle tamponature in termini di scorrimento interpiano ¢ 0.006.
Il raggiungimento dello stato limite di danno severo viene quantificato mediante
I’indicatore (vedi Eq.2.7):

I I A
Yoy =0 c(ySLS)+(1—OcS)N—Zc[A—j (C.26)

NS NS c
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nel quale ¢ stato assunto il valore o5 = 0.3, e le funzioni di costo hanno le espressioni

seguenti’*:
Y A [ A
c(ySLS):mln(l,ﬁ] C(A—Cj:mln[l,mj (C27)

che variano linearmente tra 0 e 1, rispettivamente per ys.s compreso tra 0 e 0.5 (cioe¢ il
costo convenzionale di riparazione uguaglia quello di sostituzione gia al 50% della
deformazione ultima, di taglio o flessione) e A compreso tra 0 e 1%, per poi rimanere
costanti.

Il raggiungimento dello stato limite di collasso viene quantificato nel modello con de-
grado mediante I’indicatore (vedi Eq.2.10):

ds/de
— _ max__ . ) 2
e 2 e | O

Nel modello senza degrado 1’indicatore utilizzato ¢ (vedi Eq.2.8):
Yoo = l%i‘é Yisic. v (C.29)

in cui i rapporti D/C sono calcolati con riferimento ai soli pilastri. L’indicatore prece-
dente definisce il collasso in termini cautelativi come I’esaurimento della duttilita di-
sponibile da parte del primo pilastro. Le capacita utilizzate sono quelle cicliche fornite
dai modelli di Zhu et al (2007).

C.9 Risultati

In questo paragrafo si descrivono e commentano i risultati relativi ai tre modelli ana-
lizzati, denominati rispettivamente:
e Modello A: modello senza degrado
e Modello B: modello con degrado, senza tamponature (primo ramo dell’albero
logico)
e Modello C: modello con degrado e tamponature (secondo ramo dell’albero
logico)
I risultati relativi ai modelli B e C sono combinati con la tecnica dell’albero logico per
ottenere la stima finale del rischio nel caso di modello con degrado.

C.9.1 Modello A

La modellazione senza degrado rappresenta ’attuale stato dell’arte, come gia osserva-
to in §C.1. Per questa modellazione si ¢ scelto di non considerare alternative di mo-
dellazione da pesare con la tecnica dell’albero logico e pertanto il punto 6 della pro-
cedura illustrata in §C.3 ¢ svolto una sola volta.

Si ¢ proceduto campionando N = 30 strutture (§C.6.2), associate alle 30 registrazioni
selezionate, ed effettuando per ognuna 1’analisi modale. In tutti i casi sono risultati

** 11 valore adottato per o & relativamente alto e corrisponde alle caratteristiche dell’edificio scolastico
considerato, nel quale il valore economico del contenuto e degli impianti € ridotto.
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sufficienti tre modi di vibrazione. Per ognuno di essi si ¢ effettuata 1’analisi di spinta
con verso positivo e negativo. La Fig. C-21 riporta in forma sintetica i risultati di tali
analisi, mostrando le 30 curve per i due versi (60 analisi) relative a ogni modo da sini-
stra a destra.

o
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g

>
S
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v, (kN)
v, (kN)
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-1000 - : : q -1000 - : : q -1000 -

1 R 1
0.5 1 15091 0.5
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u, ?m) u, %m)

Fig. C-21 Modello A: Dispersione nelle curve di capacita per i tre modi significativi.

La figura permette di valutare I’effetto delle incertezze modellate (§C.6.2) sulla rispo-
sta della struttura. In particolare, si osserva come 1’effetto sia crescente passando dalla
rigidezza iniziale, alla resistenza di picco, alla deformabilita ultima.

In questo caso la rigidezza negativa nel ramo post-picco ¢ dovuta esclusivamente alla
non linearita geometrica.

La Fig. C-22 mostra in maggiore dettaglio le curve delle tre analisi di spinta modale,
per due dei 30 modelli. Nella figura sono riportate anche le approssimazioni trilineari
e 1 fattori L relativi alle due direzioni ortogonali in pianta (§C.7.1), proporzionali al
peso che ciascuna componente del moto ha nell’analisi dinamica del corrispondente
oscillatore.
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Fig. C-22 Modello A: Dettaglio delle curve di capacita e delle corrispondenti approssimazioni trilineari rela-
tive ai tre modi significativi (da sinistra a destra) e per due dei 30 modelli campionati (alto e basso).

Ulteriori dettagli relativi all’analisi di spinta, con delle deformate della struttura e
I’indicazione del livello di impegno inelastico, come anche sull’analisi dinamica del
singolo oscillatore, sono riportati per brevita con riferimento al solo modello B in
§C.9.3.

La Fig. C-23 mostra le curve IDA della struttura (ottenute per combinazione delle
curve IDA modali, come indicato in §C.7.1.2) per i 30 modelli analizzati. Su ogni
curva sono collocati tre punti che indicano le coppie intensita-risposta globale per le
quali si raggiungono, relativamente al modello e alla registrazione corrispondente, gli
stati limite di danno (verde), danno severo (blu) e collasso (rosso). La relazione tra
I’intensita del sisma e gli indicatori di stato limite ¢ mostrata in dettaglio nella Fig.
C-24, nella quale i punti che marcano il raggiungimento dello stato limite sono ov-
viamente allineati sulla verticale al valore unitario del corrispondente indicatore. In
figura sono anche riportati i valori della media e della deviazione standard del loga-
ritmo dell’intensita Sy-;, parametri della curva di fragilita.
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Fig. C-23 Modello A: Curve di analisi dinamica incrementale della struttura (combinazione delle curve mo-
dali, vedi Fig. C-16).
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Fig. C-24 Modello A: Dettaglio delle curve di analisi dinamica incrementale, relazione intensita-indicatore
di stato limite.

Le curve di fragilita relative ai tre stati limite sono mostrate in alto in Fig. C-25. Tali
curve, integrate con la pericolosita del sito per 1’ordinata spettrale al periodo medio
dei 30 modelli, mostrata in basso nella stessa figura, conducono alle frequenze medie
annue di superamento dei tre stati limite. In figura queste frequenze sono indicate con
tre marcatori di colore uguale a quello usato in precedenza.

1
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Fig. C-25 Modello A: Curve di fragilita per i tre SL.
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C.9.2 Modelli con degrado (modelli B e C)

Per questa modellazione si sono considerate due alternative, incluse con pesi uguali
nell’albero logico. La presentazione dei risultati segue le modalita utilizzate per il
modello A.

Per ognuno dei due rami dell’albero si ¢ proceduto campionando come in precedenza
N = 30 strutture. Anche in questo caso sono risultati sufficienti tre modi di vibrazione.
La Fig. C-26 e la Fig. C-27 riportano, rispettivamente per il modello B e C, le 30 cur-
ve per i due versi (60 analisi) relative ai tre modi. Si osserva come 1’introduzione del-
le tamponature incrementi la resistenza (il massimo nella scala del taglio alla base ¢
pari a 1500 kN nel modello B, e pari a 2000 kN nel modello C). Data la disposizione
periferica e sufficientemente regolare in pianta delle tamponature, I’incremento di ri-
gidezza ¢ proporzionalmente maggiore per il modo torsionale che passa da secondo
modo nel modello B a terzo modo nel modello C.

Anche in questo caso I’effetto delle incertezze ¢ crescente passando dalla rigidezza
iniziale, alla resistenza di picco, alla deformabilita ultima.

Modo 1 Modo 2 Modo 3
1500 T 1500 T 1500 T

1000 : 1 10001 1 10001

500 5001 500

Z 2 =
= 0 = 0 = 0
B o B
> > >
-500F -500F -500F
-1000F : 4 -1000} 4 -1000F
-1800 55 0 0.5 1 T o 0 0.5 1 T o 0 0.5 1
u, (m) u, (m) g (m)

Fig. C-26 Modello B: Dispersione nelle curve di capacita per i tre modi significativi.
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Fig. C-27 Modello C: Dispersione nelle curve di capacita per i tre modi significativi.
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La Fig. C-28 mostra le curve IDA della struttura per i 30 modelli analizzati, per il ra-
mo B (sopra) e il ramo C (sotto) dell’albero logico. Come in precedenza, i tre punti
indicano il raggiungimento degli stati limite di danno (verde), salvaguardia della vita
(blu) e collasso (rosso). Gli effetti piu evidenti dell’introduzione delle tamponature
sono un incremento dell’intensita di collasso, con valori massimi (le ordinate dei punti
rossi pit alti) che passano da meno di 3 m/s” a piu di 4.5 m/s?, e un aumento della di-
spersione di tali valori. Si nota inoltre che, in particolare nel caso B, vi ¢ una sovrap-
posizione tra gli insiemi di punti corrispondenti a SL diversi: all’interno di ciascuna
analisi naturalmente i punti sono sempre nella sequenza corretta.
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Fig. C-28 Modelli B (sopra) e C (sotto): Curve di analisi dinamica incrementale della struttura (combinazio-
ne delle curve modali, vedi Fig. C-16).

La relazione tra I’intensita del sisma e gli indicatori di SL ¢ mostrata in dettaglio per
entrambi i rami nella Fig. C-29, nella quale sono anche riportati i valori della media e
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della deviazione standard del logaritmo dell’intensita Sy-;, parametri della curva di
fragilita.
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Fig. C-29 Modelli B (sopra) e C (sotto): Dettaglio delle curve di analisi dinamica incrementale, relazione
intensita-indicatore di stato limite.

Le curve di fragilita relative ai tre stati limite sono mostrate in alto in Fig. C-30 per il
modello B e Fig. C-31 per il modello C. Tali curve, integrate con la pericolosita del
sito per 1’ordinata spettrale al periodo medio dei 30 modelli, conducono alle frequenze
medie annue di superamento dei tre stati limite.
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Fig. C-30 Modello B: Curve di fragilita per i tre SL.
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Fig. C-31 Modello C: Curve di fragilita per i tre SL.

C.9.3 Ulteriori dettagli dell’analisi (modello B)

La Fig. C-32 illustra I’analisi di spinta di uno dei 30 modelli nel verso positivo del
modo 3, del tipo gia mostrato in Fig. C-15 e Fig. C-22. Sulla curva di capacita, mo-
strata in alto a sinistra, sono indicati tre punti caratteristici: lo snervamento, il picco
(duttilita massima) e un punto intermedio sul ramo a rigidezza negativa.

Fig. C-32 Curva di capacita e deformate corrispondenti ai tre punti: snervamento, picco e intermedio sul
ramo di degrado.
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Le corrispondenti deformate dell’edificio sono mostrate negli altri tre diagrammi, nei
quali ¢ anche evidenziato il livello di impegno deformativo nelle cerniere plastiche,
seguendo la convenzione gia adottata in (Haselton e Deierlein, 2007). Le zone di po-
tenziale cerniera plastica sono indicate con cerchi neri vuoti alle estremita degli ele-
menti. Il livello di impegno ¢ rappresentato con un altro cerchio, di colore blu, il cui
diametro cresce al crescere del rapporto bidirezionale:

2
0,1, 0,13

+ (C.30)

0

picco,j,13

0

picco,j,12

dove la distorsione flessionale 6 di picco (duttilita massima) ¢ pari a 6,0 6y a seconda
della modalita di rottura dell’elemento. Quando y; = 1, il diametro del cerchio ¢ pari a
quello del cerchio vuoto. Al crescere ulteriore della deformazione il diametro aumenta
e il colore cambia in rosso (che segnala quindi il ramo discendente del legame costitu-
tivo).

Si osserva come, in particolare allo stato S3 sul ramo discendente, il diametro dei cer-
chi rossi in alcuni elementi sia molto elevato, anche pari a piu di tre volte quello del
cerchio nero. Questo ¢ possibile in quanto il modo di collasso assiale (8 > 6,) non ¢
modellato e quindi I’analisi prosegue con ridistribuzione del taglio dell’elemento agli
elementi adiacenti (il fatto che i risultati nei punti successivi siano fittizi, in quanto
I’elemento avrebbe perso la sua portanza verticale, non costituisce un problema poi-
che tale modo di collasso ¢ rilevato a posteriori mediante 1’indicatore di stato limite,
Eq. C.28).

Nella Fig. C-33 sono riportati a titolo illustrativo alcuni aspetti relativi all’analisi di-
namica incrementale di uno degli oscillatori equivalenti. In particolare, le storie tem-
porali dello spostamento D per tre diverse intensita dell’eccitazione sono mostrate in
alto, mentre in basso sono riportati i cicli forza-deformazione corrispondenti.
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Fig. C-33 Esempio di risposta ciclica degradante dell’oscillatore equivalente (struttura e segnale n°1): sto-
rie temporali di risposta in spostamento per tre diverse intensita (alto), cicli forza-deformazione per
I'intensita inferiore (basso, sinistra), media (basso, centro) e per I'intensita superiore (basso, destra).
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C.10 Conclusioni

I risultati delle analisi svolte sono condensati nella Tabella C-9. L’aspetto che appare
di maggiore evidenza ¢ la modesta sensibilita dei risultati rispetto alla modellazione.

Tabella C-9. I risultati dei tre modelli a confronto.
A (senza deg.) B (degrado/nudo) C (degrado/tamp.) Degrado (combinato)

T4 (s) 1.52 1.52 1.16 -
AsLo 0.0315 0.0304 0.0383 0.0343
AeLs 0.0127 0.0131 0.0078 0.0104
AeLc 0.00119 0.00117 0.0009 0.0010
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