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Introduzione

1 - INTRODUZIONE

Il nostro Paese propone un ampio scenario di costruzioni esisteniratuna caratterizzate da una
vastissima gamma di tipologie costruttive. La maggior partpudsti edifici, risalendo ad epoche
precedenti rispetto alle attuali normative antisismiche, non mlessiequisiti minimi di sicurezza
nei confronti del terremoto. Dalla consapevolezza di tale defaste la richiesta delle Regioni ai
comuni di commissionare delle analisi di vulnerabilita sismicaqoegli edifici aventi funzione
strategica, analisi che mirino ad individuarne i punti di créticié propongano interventi atti ad
aumentarne la sicurezza.

La seguente tesi di laurea specialistica si pone |'obiettivaljante un’analisi statica non lineare,
di studiare la risposta globale di un edificio scolastico atii@ sismica sottolineando I'importanza
di un’adeguata conoscenza dei parametri meccanici della muahfura di ottenere un’analisi che
rispecchi il piu possibile il reale comportamento della costruzidaée valutazione € stata resa
possibile grazie alla collaborazione coriaisione Controlli Strutturali del Laboratorio Elletipdi
Ferrara diretta dall'ing. Sergio Tralli a cui fin da oraxwva i ringraziamenti per la cortesia e la
professionalita dimostrate. Con il laboratorio € stata prograanoma campagna sperimentale per
indagare, attraverso prove standardizzate e non, il comportamentanicecdi una tipologia
muraria che fosse assimilabile con quella costituente I'edificio.

Ovviamente nessuna analisi sismica pud prescindere dall’aveedpréemente analizzato la
risposta dell’edificio ai carichi verticali prevedendo, laddovaeesia la necessita, mirati interventi
di consolidamento che garantiscano un miglioramento della rispodta dielttura alle azioni

statiche e dinamiche.
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Descrizione dell’edificio

2 — DESCRIZIONE DELL'EDIFICIO

La conoscenza della costruzione in muratura oggetto della verificloedamentale importanza ai
fini un’adeguata analisi e puo essere conseguita con diversi tivelpprofondimento in funzione
dell'accuratezza delle operazioni di rilievo, dell'analisi storica ke detlagini sperimentali.

Le Istruzioni per I'applicazione delle “Norme tecniche per le coswo?i di cui al D.M. 14
gennaio 200&l § C8A propongono una stima dei livello di conoscenza acquisito irabgsale si
possono definire i valori medi dei parametri meccanici carztganti la muratura costituente

I'edificio in esame.

2.1 - INQUADRAMENTO GEOGRAFICO

L’edificio oggetto di studio e situato in Via P. Nasiaastenaso (BO)

Fig. 2.1.1: Planimetria generale
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2.2 - GEOMETRIA

Le operazioni di rilievo, descritte nel dettaglio &.8.1e2.2.2 permettono di conoscere con buona

precisione la geometria strutturale dell’edificio.

2.2.1 — RILIEVO ARCHITETTONICO

Come testimoniato da prospetti, piante e sezioni di seguito ripoftdicio presenta un corpo
centrale risalente ad inizio ‘90@uccessivamente ampliato attorno alla meta del secolo scorso

attraverso la realizzazione delle due ali laterali di altezzsiane rispetto all’esistente.
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PIANTE
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Fig. 2.2.9: Pianta Piano Sottotetto
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SEZIONI

Fig. 2.2.10: Sezione A-A
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Fig. 2.2.11: Sezione B-B
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Fig. 2.2.12: Sezione C-C
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2.2.2 — INDAGINI SUI SOLAI

L’edificio presenta una notevole eterogeneita in merito allaotegie realizzative dei solai: il
primo orizzontamento € infatti costituito da volte a vela in nwatil secondo e il terzo
dall'alternanza di solai in putrelle e voltine, tavelloni e voéteer in laterizio, il quarto da solai
lignei in alcuni casi rinforzati da profili d’acciaio, la copedunfine poggia su capriate lignee dallo
schema irregolare di cui non si possiede un’accurata descrizione geometrica.

Al fine di eseguire una corretta analisi dei carichi, indisggtesper le successive verifiche statiche
e dinamiche, sono stati effettuati dei sondaggi mediéore passante che hanno permesso di
guantificare I'entita dei carichi permanenti.

Si riportano di seguito le indagini effettuate ai vari piani.

ORIZZONTAMENTO TRA PIANO SEMINTERRATO E RIALZATO

Fig. 2.2.13: Orizzontamento tra Piano Seminterrato e Rialzato

14
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Fig. 2.2.14: Sondaggio R-S1 in chiave di volta

Fig. 2.2.15: Sondaggio R-S2 in chiave di volta

Fig. 2.2.16: Sondaggio R-S3 a 1/4 della volta
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ORIZZONTAMENTO TRA PIANO RIALZATO E PRIMO

Fig. 2.2.17: Orizzontamento tra Piano Rialzato e Primo

Fig. 2.2.18: Sondaggio P-S1

Fig. 2.2.19: Sondaggio P-S2
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Fig. 2.2.20 Sondaggio P-S3

Fig. 2.2.21: Sondaggio P-S6

Fig. 2.2.22: Sondaggio P-S6
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Fig. 2.2.23: Sezioni Solai Tipo

ORIZZONTAMENTO TRA PIANO PRIMO E SECONDO

Fig. 2.2.24: Orizzontamento tra Piano Primo e Secondo

Fig. 2.2.25:Sondaggio S-S2
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Fig. 2.2.26: Sondaggio S-S3

Fig. 2.2.27: Sondaggio S-S4

ORIZZONTAMENTO TRA PIANO SECONDO E SOTTOTETTO

Fig. 2.2.28: Orizzontamento tra Piano Secondo e Sottotetto
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Fig. 2.2.29: Sondaggio T-S1

Fig. 2.2.30: Sondaggio T-S2

| profili d’acciaio evidenziati inFig. 2.2.28sono stati introdotti successivamente alla realizzazione
del solaio, in sostituzione delle preesistenti travi lignee imatic probabilmente per la necessita di

aumentare la capacita portante del solaio a seguito di cadchdentali non previsti nel progetto

originale.

20
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COPERTURA

Fig. 2.2.31: Copertura

Non é stato eseguito alcun sondaggio in copertura.

2.3 - DETTAGLI COSTRUTTIVI

L’effettuazione di_verifiche in situ estese ed esaustbasate su rilievi di tipo visivo effettuati

ricorrendo a saggi nella muratura, ha permesso di individuare i seguentii degagtktivi:

- buona qualita del collegamento tra pareti verticali che risultano essenminemsate

- apparecchiatura muraria regolare a due teste realidisgtanendo i blocchi alternativamente di
testa e di fascia

- regolarita nell’orditura dei solai

- regolarita nella disposizione delle aperture

2.4 — PROPRIETA’ DEI MATERIALI

La valutazione della qualita muraria ha come finalita princigakdla di stabilire se la muratura in
esame e capace di un comportamento strutturale idoneo a sosemsmi statiche e dinamiche
prevedibili per l'edificio in oggetto. Di particolare importanzaulia la presenza o meno di
elementi di collegamento trasversali, la forma, tipologia e wsoai degli elementi, la tessitura,
I'orizzontalita delle giaciture, il regolare sfalsamentoglanti, la qualita e consistenza della malta.

Al fine di verificare tali aspetti, sono state eseguite ingagi situ estesdéasate sull’esecuzione di

otto sondaggi al piano rialzato, nove al primo e sette al secondan petale di 24 indagini visive
realizzate mediante la rimozione dell'intonaco, che permettonofetivadre che lintero edificio

21



Capitolo 2

presenta buona omogeneita per guanto concerne sia la tessituria siaramateriali costituenti la
muratura stessa.
Si riporta di seguito a titolo di esempio una sstdeda di valutazione della qualita muraria

essendo le caratteristiche descritte estendibili a tutto I'edificio:

Fig. 2.4.1: Caratteristiche qualitative della muratura

2.5 — LIVELLI DI CONOSCENZA

Sulla base delle indagini descritte ai precedenti paragrifirdsente capitolo, si puo affermare di

essere in presenza di Uimello di conoscenza LC2he si intende raggiunto quando siano stati
effettuati il rilievo geometrico, verifiche in situ estesg esaustive sui dettagli costruttivi ed

indagini in situ estese sulle proprieta dei materiali; il ispondente fattore di confidenza di cui

ridurre i parametri stimati € FC = 1.2

Per il livello di conoscenza LC2 i valori medi dei parametrcoamici possono essere definiti come

segue:

22
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Resistenzemedie degli intervalli di Tabella C8A.2.1 delGircolare applicativa alla NTC
2008 per la tipologia muraria in considerazione, riportata in Figura 2.5.1

Moduli elastici: valori medi degli intervalli riportati nella tabella suddetta

Figura 2.5.1: Tabella C8A.2.1Valori di riferimento dei parametri meccanici (mmii e massimi) e peso specifico
medio per diverse tipologie di muratura, £ resistenza media a compressiongs= resistenza media a taglio, E =
valore medio del modulo di elasticita normale, Gvalore medio del modulo di elasticita tangenziale= peso

specifico medio.
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La Tabella C8A.2.1 non presenta la tipologia di muratura riscantigte indagini, ovvero mattoni
pieni e malta cementizia, si sceglie quindi di adottare, a vantdggicurezza, i valori proposti per

muratura in mattoni semipieni e malta cementizia

LC2 - FC=1,2
fm 0 = G W
[MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [kN/m?]

Tipologia di muratura

Muratura in mattoni semipieni Y
o 542 | 0,23| 4550 1137/5 18
con malta cementizia

Tab. 2.5.1: LC2 - Parametri meccanici medi della muratura §C2)

® si & assuntev pari a 18 kN/min quanto valore rappresentativo del peso specifico per unitgludne dei
mattoni pieni secondo D.M. 14/01/2008

Non si & scelta la tipologimuratura in mattoni pieni e malta di calge quanto tale composizione
della malta penalizza eccessivamente le caratteristiseecaniche della muratura che non

risulterebbero rappresentative dell’edificio oggetto di studio.
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Determinazione dei parametri meccanici della muratura mediante prove di laboratorio

3 — DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI MECCANICI DELLA
MURATURA MEDIANTE PROVE DI LABORATORIO

Parallelamente all’analisi di vulnerabilita sismica dellfieih, grazie alla collaborazione con la
Divisione Controlli Strutturali del Laboratorio Elletipsi € condotta una campagna sperimentale
finalizzata alla determinazione dei parametri meccaniciadetluratura attraverso prove di
laboratorio eseguite su campioni le cui caratteristiche potesssere paragonabili con la muratura
costituente I'edificio in esame, a tal fine si sono fattlizeare dei muretti in mattoni pieni e malta
cementizia. L'obiettivo e quello di valutare le risposta sisrdiléa struttura considerando i “reali”
parametri meccanici del materiale costituente non semprencplate in Tabella C8.A.2.1 della
Circolare applicativa alle NTC 2008he fornisce dei valori di riferimento solo per alcune tipologie
murarie.

La descrizione della campagna sperimentale non € oggetto dadasstsi richiamano pertanto
solamente le prove eseguite per la determinazione dei paraneettanici necessari all’analisi
sismica dell’edificio.

3.1 - PROVA DI COMPRESSIONE SEMPLICE

3.1.1 - NORMATIVA

La prova di compressione semplice sulla muratura € normat&mteall’Nazionale Italiano di
Unificazione nella norma UNI EN 1052 — Metodi di prova per muratura. Determinazione della
resistenza a compressidne

La prova viene eseguita allo scopo di determinare la ressst@rompressione della muratura,
misurata perpendicolarmente ai giunti orizzontali. Lo schemaaitepione di prova e riportato in
Fig. 3.1.1

Fig. 3.1.1 —Schema del campione
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Capitolo 3

Le facce dei provini su cui verra applicato il carico devono esp@ne, parallele tra loro e
perpendicolari all’asse principale del campione: per otteneraigissono utilizzare piastre di
acciaio e materiale rettificatore adatto (ad esempio malta o gesso)

L’apparecchiatura di prova deve essere in grado di applicare docari modo tale che gli
spostamenti sulle superfici caricate siano uniformi. Il cadewe essere applicato uniformemente
sulla sommita e sulla base del campione e con una velocita tasggiangere la rottura in un
tempo compreso tra 15 e 30 minuti dall'inizio della prova.

Mediante questa prova € possibile determinare anche il valore delon@dstico: per far cio e
necessario strumentare opportunamente i campioni con dispositivi dianpisurdeterminare la
variazione dell’altezza, aumentare il carico in almeno trei pgssli fino a raggiungere la meta del
probabile carico di rottura. Ad ogni passo di carico bisogna mislaar@iazione dell’altezza e al
termine dell'ultimo passo si aumentera il carico di compressamhena velocita costante fino a
rottura.

Al termine della prova si procedera al calcolo della reststea compressione ed eventualmente del

modulo elastico mediante le relazioni:

f —_ Fi,max 6 1 :D

i A .4,
I:i,max

Ei _W 613

con:
Fimax carico di rottura per 'i-esimo campione

A area della sezione trasversale

e media delle deformazioni di tutti e quattro i punti di misurdficatesi ad un terzo del

massimo sforzo ottenuto

3.1.2 - ESECUZIONE DELLA PROVA E RISULTATI

La prova € stata effettuata su quattro campioni aventi forma quadrata costituiti da sette corsi
di mattoni e altrettanti corsi di malta in quanto oltre a qeelinpresi tra i blocchi ce n’e anche uno
che sta alla base.

Per quanto concerne le dimensioni dei campioni si ha che:
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Determinazione dei parametri meccanici della muratura mediante prove di laboratorio

- Lalunghezza del campiong) (€ pari ad almeno il doppio della lunghezza dei mattoni
- Lo spessore del campiong) @ pari ad almeno lo spessore del mattone
- L’altezza del campione {(hé compresa tra tre e quindici volte lo spessore del campione

stesso e maggiore della sua lunghezza

Di sequito si riporta un'immagine del campione all’interno dell’appareaataiat prova:

Fig. 3.1.2 —Campione sottoposto a prova di compressione seepli

Come si puo vedere nellag. 3.1.2questa prova € stata eseguita ponendo il campione all'interno di
un telaio in acciaio, poiché il muretto aveva dimensioni ridotteato stecessario creare una
struttura su cui appoggiare il provino perché in caso contrario$a cei pistoni dei martinetti non
sarebbe stata sufficiente per portare a contatto il campionexupérficie superiore del telaio e
quindi non si sarebbe riusciti ad applicare il carico. Tra i mettiie la base inferiore del campione
e al di sopra della base superiore sono state poste due piastogin in modo tale da garantire la
ripartizione uniforme del carico sulle due facce.

Il carico e stato applicato mediante una pompa, munita di manometegatalai due martinetti: si
applica una pressione al fluido all’interno dei due martinetti ch& fahe i pistoni si alzino per
applicare il carico al muretto. Il manometro viene utilizzakn solo per determinare il carico di
rottura, ma anche per determinare i vari gradini intermediadc@ dove verranno eseguite le
misurazioni delle deformazioni allo scopo di determinare la curv@oca deformazione e il

modulo di elasticita.
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Capitolo 3

Dalle quattro prove si € ottenuto un valore medio di compressione p2:3& MPa con deviazione
standard di 3.35.

Resistenza a compressione della muratura
17
— 16 -
E . 15,73
= 15
% 14 - .
@ 13 -
5 1o | ry 12,38
g
o 11 -
©
g 10
L 94 9,03
R}
o 8- .
o
7 T T T T
0 1 2 3 4 5
Campioni [n9
& Valori singoli ——Valore medio
Media - Deviazione Standard Media + Deviazione standard

Fig. 3.1.3 —Risultati della prova di compressione sulla muratsecondo UNI EN 1052 — 1

Avendo registrato le deformazioni e stato possibile determimanteeall modulo elastico per ogni

campione, mediante la relazioB4.2 da cui poi ricavare quello medio pari a 11318 MPa:

Modulo di elasticita della muratura

17000
16000 -
15000 ~
14000
13000
12000

E [MPa]

15088

11000
10000 -
9000 -
8000

. 11318

7547

7000

Campioni

& Valori singolo campione —— Valore medio

media + deviazione standard media - deviazione standard

Fig. 3.1.4 —Modulo di elasticita della muratura secondo UNI EBB2 - 1
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3.2 - PROVA DI TAGLIO SU TRIPLETTE

3.2.1 - NORMATIVA

La prova su triplette € normata dal’Ente Nazionale Italianbrdficazione nella norma UNI EN
1052 — 3 Metodi di prova per muratura. Parte 3: determinazione della resistenzalaia
taglio”.

La resistenza iniziale a taglio della muratura si deriva dallaeeges di un campione di muratura di
piccole dimensioni. Questa normativa prevede due procedure diversedegerainazione della
resistenza iniziale a taglio: la prima prevede di sottopalagprova campioni sottoposti a carichi di
precompressione diversi, mentre la seconda prevede di non sottoporli a precompressione.

Il provino e costituito da tre mattoni e due corsi di malt@ elimensioni che deve avere sono

riassunte nelle seguenti immagini:

Fig. 3.2.1 —Schema del campione

Fig. 3.2.2 -Dimensione dei campioni da sottoporre a prova diita

La prova consiste nel posizionare il campione nell’apparecchiatymada su due supporti aventi
forma circolare e un diametro di circa 12mm. |l carico degeresapplicato al centro del provino
costantemente fino a raggiungere la rottura che puo essere db dugttcome illustrato nelle

seguenti figure:
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Fig. 3.2.3a— Rottura per taglio nell'area di collegamento nadihattone  Fig. 3.2.3b— Rottura solo nella malta

Fig. 3.2.3c- Rottura nel mattone Fig. 3.2.3d— Rottura per schiacciamento

e/o scissione del mattone

3.2.2 - ESECUZIONE DELLA PROVA E RISULTATI

La normativa italiana D.M. 14/01/2008 al §11.10.3.2.1 richiede che la detaione sperimentale
della resistenza a taglio della muratura avvenga su almenarspioni, in questa sperimentazione
sono state confezionate dieci triplette.

Le triplette sono costituite da tre mattoni e due corsi di naltenno le seguenti dimensioni:
lunghezza 24 cm, altezza 21 cm e spessore 11 cm.

Di seguito si riporta 'immagine di un provino posizionato nell’apparecchiatura di prova:

Fig. 3.2.4 —Campione sottoposto a prova di taglio

30
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Come si puo vedere dalig. 3.2.4il campione e stato posizionato sopra due appoggi aventi forma
circolare e il carico é stato applicato mediante un pistonegattiead una cella di carico poggiante
su una lastra di acciaio avente la funzione di ripartire uniformtmié carico sulla faccia del
mattone centrale. Nella cella di carico si innesca un cavolatmllega ad un personal computer
che a sua volta é collegato ad una pompa che serve per darenaeksipplicazione del carico é
controllata da un operatore posizionato al computer che medianp@asita programma comanda
I'accensione e lo spegnimento della pompa.

Come abbiamo visto precedentemente, I'Ente Nazionale di Unificapi@vede quattro possibili

tipi di rottura, ma nel corso di questa sperimentazione si e verificato solo il ¢asbiges.2.3ae si

riportano di seguito due immagini relative alle rotture verificatesi:

Fig. 3.2.5a -Rottura campione B3 Fig. 3.2.5b —Rottura campione B8

Dalle dieci prove si € ottenuto un valore della resistenza le tdig0.29 MPa con deviazione
standard pari a 0.05.

Resistenza a taglio della muratura
0,40
.

0,35 1 *
= 0,34
& s
5 .
.2 0,30 1 .
[
<
N 0,25 .
g 2 024
ko)
[
[}
@ 0,20 *

0,15 T T T T T

0 2 4 6 8 10 12
Campioni [nq
< valore singolo —— valore medio
Media - Deviazione standard Media + Deviazione Standard

Fig. 3.2.6 —Risultati della prova di taglio sulle triplette seedo UNI EN 1052 — 3
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3.3 - PARAMETRI MECCANICI DELLA MURATURA

Dopo aver illustrato alcune delle prove di laboratorio effettuatejassumono brevemente i
parametri meccanici significativi ai fini dell’analisi sismiaanfrontandoli con quelli dTab. 2.5.1

Il valore del modulo di elasticita tangenzi@e stato calcolato attraverso la relazione:

- (3.3.)
2x(1+u)

avendo assunto il coefficiente di poissomari a 0,2.

PARAMETRI DI LABORATORIO
fm 0 E G W

[Mpa] | [Mpa] [Mpa] [Mpa] | [kN/m?]

Tipologia di muratura

Muratura in mattoni pieni

o 12,38 0,29 11318 4716 18
con malta cementizia

Muratura in mattoni semipieni

. 5,42 0,23 4550 1137,5 18
con malta cementizia

Tab. 3.3.1 -Parametri meccanici della muratura determinati naade prove di laboratorio e

confronto con i parametri proposti dalla normativa

Il confronto proposto mette in luce un evidente divario tra i valderdenati sperimentalmente e
quelli suggeriti dall’allegato C8A. L’assenza quindi di alcune tip@agurarie e I'ampio range di
valori tra i casi contemplati dalla normativa obbliga il prdgktta scegliere la tipologia che piu si
avvicina al caso in esame rischiando pero di sottovalutare o, regiigiope delle ipotesi, di
sopravvalutare le caratteristiche della muratura, sceltapon& inevitabilmente ad un’errata
valutazione della capacita di un edificio di rispondere ad un evento sismico.

L’analisi di vulnerabilitd proposta nei capitoli successivi, ireaga di prove eseguite direttamente
su campioni prelevati dall’edificio, fara riferimento ai valoell’allegato C8A proponendo poi
come caso limite il comportamento dell’edificio assumendo penikriale costituente i parametri
determinati dalle prove di laboratorio, un’ipotesi accettabile datbuona corrispondenza dei

provini con la muratura riscontrata nella costruzione oggetto di studio.
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4 — SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE

4.1 — VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

Come specificato al § C8.7.1.1 dellruzioni per I'applicazione delle “Norme tecniche per le
costruzioni” di cui al D.M. 14 gennaio 200& valutazione della sicurezza per una costruzione
esistente in muratura deve essere effettuata in relazionstagllimite che si possono verificare
durante la vita nominale.

In particolare, I'opera deve possedere i seguenti requisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLWapacita di evitare crolli e dissesti gravi che
possano compromettere I'incolumita delle persone;
- sicurezza nei confronti di stati limite di esercizio (SLEgpacita di garantire le prestazioni

previste per le condizioni di esercizio;

Nel metodo semiprobabilistico agli stati limite, proposto dal D.M. 2@08egrifica della sicurezza

strutturale nei riguardi degli stati limite ultimi si effettua imponendo:

Re Ed 4.1
dove:

Ry € la resistenza di progetto;
Eq € il valore di progetto dell'effetto delle azioni;

Le caratteristiche di resistenza dei materiali sono rapptate dalvalore caratteristicoRx che
corrisponde al frattile del 5% della funzione di densita di probabilitvalore di progettoRy &

definito come:

:& 4
Ry 7, 1.9

dove \ rappresenta itoefficiente parziale per la resistenzsomprensivo delle incertezze del
modello e della geometria, che possono variare in funzione deliagtedella situazione di

progetto e della particolare verifica in esame.
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| valori delle resistenze di progetto per i materiali avémtzione strutturale nell’edificio sono
riportati nei capitoli successivi in relazione alle diverse verifichettaite.

| valori di progetto delle azioni si determinano dalle combinazioni delle azifinitdeal §4.1.1

La verifica della sicurezza nei riguardi degli statiitendi esercizio si esprime controllando aspetti

di funzionalita e stato tensionale.

4.1.1 - COMBINAZIONE DELLE AZIONI

Si riportano di seguito le combinazioni (8 2.5.3 D.M. 2008) adottate perrifecaalelle azioni

statiche e dinamiche:

Combinazione fondamentalenpiegata per gli stati limite ultimi (SLU):

gGl >(;1 +gG2 >GZ +gP xP +gQ1 >le +gQ2 >3/02 >QkZ +gQ3 >3/03 >Qk3"' (413

- Combinazione caratteristicérara), impiegata per gli stati limite di esercizio EBL

irreversibili:

Gl+GZ +P+le +y02 >Qk2 +y03 >Qk3"' 414

- Combinazione sismi¢campiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi atiae

sismica E :
E+Gl+GZ+P+.y21>le +y22 >Qk2"' 415

dove:
G Peso proprio di tutti gli elementi strutturali
G, Peso proprio di tutti gli elementi non strutturali
P Precompressione
Q« Valore caratteristico delle azioni variabili
E Azione sismica
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Gi, Qi Coefficienti parziali di sicurezza, definiti in Tabella 2.6dl D.M. 2008 riportata in
Figura4.1.1

0 00

Fig. 4.1.1:Tab. 2.6.1- Coefficienti parziali per le azioni nelle verifictg.U

0, 1, 2 Coefficienti di combinazione, definiti in Tabella 2.5.1 del D.M. 2008 rigiartin
Figura 3.1.2:

Fig. 4.1.2: Tab. 2.5.1- Valori dei coefficienti di combinazione

| valori delle azioni verranno successivamente analizzati nel detta@liapéiolo 5.
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4.2 — VITA NOMINALE

La vita nominale di un’opera strutturale e intesa come il numeaominel quale la struttura deve
potere essere usata per lo scopo al quale é destinata.

In riferimento a quanto indicato in Tabella 2.4.1 del D.M. 2008, per I'edificio in esah@e s

Vn =50 anni @4.2.]

4.3 — CLASSE D’USO

In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenzadinterruzione di operativita o
di un eventuale collasso, le costruzioni sono suddivise in classi d’'tiagedal § 2.4.2 del D.M.
2008; I'edificio oggetto di studio rientra @lasse IV (edificio con funzione pubblica).

4.4 — PERIODO DI RIFERIMENTO PER L'AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate inoredaad un periodo di
riferimento \k, definito come:

Vr=Vn Cy (4.4.7
con:

Cu: coefficiente d’'uso definito al variare della classe d’uso, pari a 2.

Il periodo di riferimento € dunguégr = 100 anni
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5 — ANALISI DEI CARICHI

5.1 — ANALISI DEI CARICHII VERTICALI

Avendo a disposizione i sondaggi descritti al §2.2.2 é stato possibike@fetin’analisi dei carichi
sufficientemente accurata, assumendo laddove non vi siano informaZzitaglidee il carico piu
sfavorevole riscontrato al piano o riconducibile a quello gravante swlaio sffine. Per una
maggiore chiarezza espositiva si riporta per ogni orizzontamenliazaa una pianta riassuntiva
in cui vengono indicati per ogni ambiente i carichi permanemtitstali (G), non strutturali (@ e

i carichi variabili (Q) sulla base dei quali saranno svolte la analisi successive.

Con riferimento a quanto enunciato al capitolo 3 del D.M. 2008, i pesi proptiugali € non
strutturali sono stati valutati sulla base della geometriaekthglio considerato e dei pesi dell’'unita
di volume dei materiali costituenti (Tabella 3.1.1), mentre iicta variabili sono legati alla

destinazione d’uso dell’opera (Tabella 3.1.1I).

ORIZZONTAMENTO TRA PIANO SEMINTERRATO E RIALZATO

R-S1 - R-S2

Permanenti
peso proprio: volta a vela in muratura 1,08 kN/m?
aggregato incoerente 4,50kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20kN/m?
malta di allettamento (4 cm) 0,72 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 6,50 KkN/m?

Accidentali
scuola 3,00 KkN/m?
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R-S3

Permanenti
peso proprio: volta a vela in muratura 1,0&N/m?
aggregato incoerente 3,00kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20kN/m?
malta di allettamento (4 cm) 0,72 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 5,00 KkN/m?

Accidentali
scuola 3,00 kN/m?

VOLTA ABOTTE

Permanenti
peso proprio: volta a botte in muratura 1,068\/m?
aggregato incoerente 4,58N/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,2N/m?
malta di allettamento (4 cm) 0,7&N/m?
TOTALE PERMANENTI 6,50 kN/m?

Accidentali
scuola 3,00 kN/m?

Fig. 5.1.1: Carichi orizzontamento tra piano Seminterrato elRito
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ORIZZONTAMENTO TRA PIANO RIALZATO E PRIMO

P-S1
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + volterrane 1,26 kN/m’
getto in cls non armato (13 cm) 3,12 kN/m?
pavimentazione in graniglia (1 cm) 0,2€N/m’
sottofondo + massetto (12 cm) 2,00N/m?
TOTALE PERMANENTI 6,58 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
P-S2
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + voltine 1,39 kN/m?
cretonato (6 cm) 1,08 kN/m?
tavelloni (4 cm) 0,30 kN/m?
sottofondo (5cm) 0,55kN/m?
pavimentazione in gres (3 cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 3,92 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
P-S3
Permanenti
peso proprio: putrelle IPE 160 0,2/’
tavelloni (4 cm) 0,30kN/m?
sottofondo in cls (7 cm) 0,7RN/m’
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20/’
TOTALE PERMANENTI 1,42 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
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P-S6
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + voltine 1,39 kN/m?
massetto (9 cm) 1,80 kN/m?
tavelloni (4 cm) 0,30kN/m?
allettamento (7 cm) 1,2N/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 4,89 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
P-S7
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + volterrane 1,26 kN/m?
massetto in cls non armato (22 cm) 5,RBl/m?
pavimentazione in graniglia (1 cm) 0,2€N/m?
sottofondo (10 cm) 1,10kN/m?
TOTALE PERMANENTI 7,84 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?

Fig. 5.1.2: Carichi orizzontamento tra piano Rialzato e Primo
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ORIZZONTAMENTO TRA PIANO PRIMO E SECONDO

S-S2 - S-S3
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 220 + tavelloni 0, N/’
tavellone laterizio porta intonaco (4cm) 0,30 kN/m?
malta di allettamento (3cm) 0,44 kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,2€N/m?
massetto (5 cm) 1,0kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,64 kN/m’
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
S-S4
Permanenti
peso proprio: putrelle IPE 160 + tavelloni 0,48N/m’
malta di allettamento (2,5 cm) 0,3kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,2RN/m?
massetto (5 cm) 1,00kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,02 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
SOLAIO LIGNEO
Permanenti
trave legno 20x28 0,15kN/m?
travetti in legno 0,12 kN/m?
tavolato 0,20 kN/m?
malta di allettamento (6,5 cm) 0,9@N/m’
tavelle in cotto (4cm) 0,60kN/m?
TOTALE PERMANENTI 1,97 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
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Nelle due ali dell’edificio, non essendo stato eseguito alcun sondagigita éa presenza di profili
accoppiati in acciaio, si ipotizza un carico pari a quello magdgrarquelli gravanti nelle due ali al

piano inferiore (P-S7).

Fig. 5.1.3: Carichi orizzontamento tra piano Primo e Secondo

ORIZZONTAMENTO TRA PIANO SECONDO E SOTTOTETTO

T-S1-T-S2

Permanenti
peso proprio: putrelle INP 220 0,31 kN/m?
tavellone laterizio porta intonaco (4cm) 0,30 kN/m?
travetti in legno (12x12) e tavolato 0,40 kN/m?
cretonato (10 cm) 1,80 kN/m?
tavelle in cotto (4cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 3,41 kN/m?

Accidentali
sottotetto accessibile per sola manutenzione 1,00 kN/m?

42



Analisi dei carichi

SOLAIO LIGNEO

Permanenti
trave legno 20x28 0,15 kN/m?
travetti in legno 0,12 kN/m?
tavolato 0,20 kN/m?
malta di allettamento (6,5 cm) 0,90 kN/m?
tavelle in cotto (4cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 1,97 kN/m?

Accidentali
sottotetto accessibile per sola manutenzione 1,00 kN/m?

Fig. 5.1.4: Carichi orizzontamento tra piano Secondo e Sotimtet
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COPERTURA
COPERTURA

Permanenti
struttura portante in legno 1,0&N/m?
isolante 0,10 kN/m?
sottotegole 0,35 kN/m?
copertura in coppi 0,80kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,25 KkN/m?

Accidentali
nevet+) 1,20 kN/m?

) carico neve(§3.4.1 D.M. 2008)

Il carico provocato dalla neve sulla copertura é stato valutato metiizsg@guente espressione:

ds = mmsk >CE >Ct 61])

dove:
gs € il carico neve sulla copertura
i € il coefficiente di forma della copertura, pari a 0,8 (0° 30° : angolo formato dalla falda con
I'orizzontale)
O« € il valore caratteristico di riferimento del carico navsuolo per un periodo di ritorno di 50 anni, pari a
1,5 kN/nf (Zona | — Mediterranea)
Cke € il coefficiente di esposizione, paria 1

C: € il coefficiente termico, paria 1

pertanto il carico neve risultg, = 1,2 kN/ m?.
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5.2 — AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare getis dei diversi stati limite

considerati, si definiscono a partire daparicolosita sismica di basdel sito di costruzione,

definita in termini di accelerazione massima attegan condizioni di campo libero su sito di
riferimento rigido con superficie topografica orizzontale, nonchédinate dello spettro di risposta
elastico in accelerazione ad essa corrispond&itg, con riferimento a prefissate probabilita di
eccedenz®v; nel periodo di riferiment&g definito al 84.4.

Il D.M. 2008 definisce le forme spettrali a partire dai seguearametri su sito di riferimento

rigido orizzontale:

ay accelerazione orizzontale massima al sito;
Fo valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazimzentale;

Tc  periodo di inizio del tratto a velocita costante dello spettro in acceleraziomerusie;

Tali valori sono forniti in allegato al D.M. 2008 in funzione della latihe e longitudine del sito e
del periodo di ritorndlr della costruzione in esame, definito nell’allegato CA distteuzioni per

I'applicazione delle “Norme tecniche per le cosiam” di cui al D.M. 14 gennaio 2008ome:

_VR

Tr :m %.2.1)

| vari dei parametri (g Fo, Tc) relativi all’edificio oggetto di studio verranno riportati al § 5.2.2,
dopo aver precedentemente definito &.8.1le probabilita di superamen®v; relative agli stati

limite considerati.

5.2.1 — STATI LIMITE E RELATIVE PROBABILITA’ DI SUPERAMENTO

Al fine di voler effettuare un’analisi statica non lineare su costruzione esistente, secondo le

modalita descritte successivamente al Capitolo 7 gli stati limite coasideno:

Stato Limite di Danno (SLD). € uno SLE per il quale a seguito del terremoto la costruzidne ne
suo complesso subisce danni tali da non mettere a rischio gli etefd@i non compromettere
significativamente la capacita di resistenza e di rigidemiaconfronti delle azioni verticali ed

orizzontali;
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Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV). € uno SLU per il quale a seguito del terremoto la
costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturafingficativi danni di quelli
strutturali, conservando tuttavia una parte della resistenzadez#gi per azioni verticali e un

margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni sismiche orizzonta

Le probabilitd di superamento nel periodo di riferimelRig cui riferirsi per individuare I'azione

sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, valgono:

SLD Pw=63%
SLV  Pw=10%

5.2.2 — DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI a ¢, Fo, Tc

Si riportano i Tabelld.2.1ae 5.2.1bi valori dei parametri su sito di riferimento rigido orizzoatal
definiti al 85.2 e determinati in funzione delle coordinate geografiche del sito e debténnitorno
Trdella costruzione calcolato con &Z.]) in relazione allo stato limite considerato.

Per valori di coordinate geografiche e/o temporali non previsti nella taleelmrametri spettrali in
allegato al D.M. 2008 si e proceduto come indicatGAldelle Istruzioni per I'applicazione delle

“Norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M4 gennaio 2008

SLV SLD

Pur[%] 10 Rr[%] 63
Tr[anni] 949 Tr[anni] 101
latitudine 44 5] latitudine 44 51
longituding] 11,47 longituding 11,47
3] 0,222g a[] 0,0929
Fol-] 2,421 Fol-] 2,456
T [s] 0,314 T [s] 0,284
Tabella 5.2.1avalori di Tabella 5.2.1bvalori di

(ag,,Am) - SLV (ag, FO, &) - SLD

46



Analisi dei carichi

5.2.3 - CATEGORIA DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Con riferimento rispettivamente alla Tabella 3.2.11 e 3.2.IVRIM. 2008 si afferma che il sito sul

guale sorge la costruzione ricade in :
- categoria di sottosuolo Cdepositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni

a grana fina mediamente consistenti

- categoria topografica T1 superficie pianeggiante

5.24 - SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO IN ACCELERAZIONE DEL LE
COMPONENTI ORIZZONTALI

Lo spettro di risposta elastico della componente orizzontale € definito qaks®eni seguenti:

5.2.
0£T<T, se(T):ag><s>hxF0xl+i 1- = (232
T, A, T T,
5.2.
T, ET<T, s.(T)=a, 0, .23
TC
T.ET<T, S.(T)=a, xSw1F, x =
T (5.2.4
T. A,
TET Se(T):ag>S>¢7><Fo><% (5.2.5

dove:

T ed S sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale orezzontal

S ¢ il coefficiente che tiene conto della categoria di satlose delle condizioni topografiche

mediante la relazione seguente:
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S=5.%S, (5.2.6
con:

Ss: coefficiente di amplificazione stratigrafica, pari a (Tab. 3.2.V D.M. 2008):

(5.2.9
a
100£ 1,7- 06F, XEQE 15
Sr: coefficiente di amplificazione topografica (Tab. 3.2.VI D.M. 2008);
e il fattore che altera lo spettro elastico, pari ad 1 per smorzamentavisc686;
Tc e il periodo corrispondente all'inizio del tratto a velocita costante dello Gpedtio da:
o =C. AT (5.2.8

con.

Cc: coefficiente funzione della categoria di sottosuolo, pari a (Tab. 3.2.V D.M. 2008):
105(Te) 6.2.9
Tg € il periodo corrispondente all'inizio del tratto dello spettro ad accelerazistente, dato da:
Ty =T/3 (5.2.10

Tp e il periodo corrispondente all'inizio del tratto a spostamenttactesdello spettro, espresso in

secondi mediante la relazione:

a
T, =40x2+16 (5.2.1)
g
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Per gli stati limite considerati si hanno quingaiori riassunti inTab. 5.2.2a e 5.2.2b

SLV
Ss 1,378
St 1,00
S=S*S; | 1,378
Ce 1,539
Tc[s] 0,483
Ts [s] 0,161
To [s] 2,487

Tabella 5.2.2avalori dei
parametri spalit- SLV

Siriportano inFig. 5.2.1a e 5.2.1Qli spettri ottenuti:

SLD
Ss 1,5
S 1,00
S=S*S; 1,500
Ce 1,590
Tels] 0,452
Ts [s] 0,151
To [s] 1,968

Tabella 5.2.2bvalori dei
parametri spettrali - SLD

Spettro di risposta elastico - SLV

0,8

0,7

0,6
> 0,5 A
= 0,4+

$ 03

0,2

\\

0,1

0

0,000

0,500

1,000

1,500

2,000
T[s]

2,500

3,000

3,500

4,000

4,500

Fig. 5.2.1a:Spettro di risposta elastico in accelerazioneaetbmponente verticale - SLV
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Spettro di risposta elastico - SLD

0,4
0,35

0,3 - ’ \
0,25
%21 \

Se(T) [9]

0,15
011 \
\
0,05
0 T T T
0,000 0,500 1,000 1,500 2,000 2,500 3,000 3,500 4,000 4,500

T[s]

Fig. 5.2.1b:Spettro di risposta elastico in accelerazione aetbmponente verticale - SLD

5.2.5 - SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO IN SPOSTAMENTO DELLE COMPONENTI
ORIZZONTALI
Lo spettro di risposta elastico in spostamentoedetimponenti orizzontale(T) si ricava dalla

corrispondente risposta in accelerazi§q@) mediante la seguente espressione:

2

S5 (T) = S.(T)’ ZT—p (5.2.12
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6 — VERIFICHE Al CARICHI VERTICALI

Le verifiche statiche sono state effettuate inrtaitto per i vari orizzontamenti al fine di valutarn
I'effettiva efficacia nel sopportare i carichi viedli e trasferirli alle murature perimetrali pex |

quali si sono svolte le verifiche di snellezza esgo flessione.

6.1 — VERIFICA DELLE VOLTE E DEGLI ARCHI

Come descritto irFig. 2.2.13il primo orizzontamento dell’edificio e costituita volte a vela in
muratura, realizzate con mattoni di spessore &gposti in foglio.
Si é analizzata la volta maggiormente sollecitat@gero quella in corrispondenza del sondaggio R-

S2, e uno dei corrispondenti archi di scarico.

Fig. 6.1.1:Volta a vela e archi oggetto di verifica
6.1.1 - VOLTA A VELA

6.1.1.1 — Geometria e carichi

Nella sua configurazione originaria la volta a vedece dall'intersezione geometrica di un prisma a

base rettangolare 274x286 cm. con una calottecaferi
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Fig. 6.1.2a:Volta a vela e archi di appoggio — GeometriaFig. 6.1.2b:Volta a vela — Vista assonometrica

La volta e soggetta ai seguenti carichi uniforme@eimstribuiti:

Permanenti strutturali G= 1,08 kN/m
Permanenti non strutturali »G 5,42 KN/m4
Accidentali Q = 3,00 kN/nf

6.1.1.2 — Stato tensionale nella configurazone originaria

Essendo la volta a vela una calotta sferica tagliat quattro piani verticali che ne definiscono il
perimetro di base, & possibile ricondurla ad unanbmana curva in cui, data l'esiguita dello
spessore rispetto alle altre dimensioni, lo statsibnale € caratterizzato dai soli sforzi norreali
tangenziali specifici , potendo quindi trascura&@zioni flettenti e taglianti.

La membrana e sollecitata dai seguenti sforzi §peci

N = Sforzo normale specificq
lungo i meridiani

N = Sforzo normale specificq
lungo i paralleli

N = Sforzo tangenziale specifico

Fig. 6.1.3: Stato tensionale membranale

Per effetto della simmetria geometrica e di cagtaosforzi tangenziali sono nulli, i meridiani e i

paralleli sono direzioni principali lungo le qualjiscono:

S =N
S=N
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Data la complessita geometrica della volta a veta,la determinazione & e S, che nel caso di
cupole sferiche si calcolano sulle base di semegciazioni di equilibrio, si &€ creato un modello ad
elementi finiti mediante il programn@traus 7

Si é innanzitutto definita la geometria della vaté&raverso una mesh di elemetate and Shell

aventile seguenti caratteristiche:

- Spessore: 6 cm
- Modulo Elastico: 4550 MPa
- Modulo di Poisson: 0,2

Si sono poi assegnati i carichi di cui al 8 6.1.&.5i vincolata la volta lungo i quattro archi
perimetrali mediante appoggi che impediscanaasiazione nelle due direzioni. Al fine di ottenere

una corretta valutazione degli sforzi lungo i meemd e paralleli, si € creato un sistema di
riferimento sferico posizionato nel centro delliptica sfera da cui si origina la volta a vela.

Fig. 6.1.4:Volta a vela: modellazione in Straus - geometracoli e sistema di riferimento
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Dall’ Analisi Statica Linearsi sono ottenuti i seguenti risultati:

Sforzo normale specifico lungo i meridiani;- S

Fig. 6.1.5:Mappa di colore dello sforzo normale specifico S

Si riportano inFig. 6.1.7 e 6.1.8 'andamento dello sforz& lungo due sezioni significative
indicate inFig. 6.1.6

Fig. 6.1.6: Sezioni di riferimento
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Fig. 6.1.7: Andamento dello sforzo normale specifige-Sezione O-a

Fig. 6.1.8: Andamento dello sforzo normale specifige-Sezione O-b
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Sforzo normale specifico lungo i paralleli » S

Fig. 6.1.9:Mappa di colore dello sforzo normale specifico S

Analogamente a quanto proposto per lo sf@gzai riportano inFig. 6.1.10 e 6.1.11'andamento
dello sforzoS; sempran riferimento alle due sezioni #ig. 6.1.6

Fig. 6.1.10:Andamento dello sforzo normale specifige-Sezione O-a
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Fig. 6.1.11:Andamento dello sforzo normale specifico-Sezione O-b

L’andamento degli sforzs, e S, evidenzia come i meridiani risultino tutti compsgson valori di
compressione contenuti e ben al di sotto del lismitgportabile dalla muratura, cosi come i paralleli
che presentano solo una piccola zona di traziopeadassimita degli angoli in cui inevitabilmente si
sono riscontrate lesioni nella muratura. Si pudnduconcludere che la volta esaminata e stata
progettata con una configurazione tale da assobl&eropria funzione di trasmissione dei carichi
alla muratura e agli archi perimetrali.

6.1.1.3 — Stato tensionale nella configurazione deformata

La presenza di numerose lesioni su tutta la sugienfioltata ha reso indispensabile un’analisi piu

approfondita dello stato tensionale effettivamegente.

Fig. 6.1.12:lesioni sulla volta a vela
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Si e effettuato un accurato rilevo ctaser scanner(Fig. 6.1.13 che ha permesso di individuare
I'esatta geometria della volta che, come illustristd-ig. 6.1.14,presenta un forte appiattimento
nella zona centrale:

Fig. 6.1.13:Rilievo 3D mediante laser scanner

Fig. 6.1.14:Configurazione deformata

La configurazione attuale della volta, che si déta significativamente da quella originaria a eaus
dell'abbassamento di qualche centimetro della zemérale, € da attribuire con buona probabilita a
spostamenti orizzontali delle imposte causati dinecenti fondazionali, assestamenti del terreno e
ancor di piu dalla forte spinta orizzontale degltha ribassati perimetrali che viene esaltata nel
corso della vita della costruzione da distribuzioan simmetriche dei carichi che portano gli archi
a non equilibrarsi mutuamente.

Lo stato tensionale della volta nella sua configioree deformata non sara piu esclusivamente
membranale, ma saranno presenti anche ingentii $feszionali che nascono dal comportamento
“a piastra” nella zona centrale che poco si discaktll'orizzontalita. Si € quindi realizzato un
nuovo modello ad elementi finiti che riproduca fledente la geometria rilevata daker scannem

cui parametri meccanici e condizioni di vincolo sormedesimi del modello descritto al paragrafo
precedente.
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Fig. 6.1.15:Volta a vela: modellazione in Straus - configioae deformata

Sempre attraverso ulnalisi Statica Linearei sono valutate le tensioni principali all'intraso e
all'estradosso:

Tensioni principali 13

Fig. 6.1.16:Mappa di colore delle tensioni principali; - INTRADOSSO
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Fig. 6.1.17:Mappa di colore delle tensioni principali; —ESTRADOSSO

Tensioni principali 2,

Fig. 6.1.18:Mappa di colore delle tensioni principalp, — INTRADOSSO
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Fig. 6.1.19:Mappa di colore delle tensioni principal, - ESTRADOSSO

Le Fig. 6.1.16 e 6.1.18nettono in risalto come l'intradosso della volta soggetto nella zona
centrale a significative tensioni di trazione ch@ngolgono un’area piuttosto ampia, il che
giustifica le numerose lesioni riscontrate visivaeein entrambe le direzioni e rende necessario un
intervento di consolidamento che impedisca un lilasso della volta qualora fosse soggetta ad un

aumento dei carichi rispetto a quelli attuali dresao.
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6.1.2 - ARCO

6.1.2.1 — Geometria e carichi

Si e effettata la verifica dell’arco laterale, la geometria é riportata ig. 6.1.20

Fig. 6.1.20:Arco laterale — Geometria e Carichi

La profondita dell'arco e 60 cm.

L’arco é soggetto ai seguenti carichi:

Peso proprio (=18 kN/rr?): G, =18x014= 252kN/m?
Aggregato incoerente € 15 kN/n) G, =15x030= 450kN/m?
Malta di allettamento + pav. in gres£ 20 kN/n?) G, = 20x005= 100kN/m?
Carico trasmesso dalle volte Quota = 215kN/m?
Accidentale (scuola) Q, = 300kN/m?

6.1.2.2 — Cenni teorici

La verifica e stata effettuata utilizzando il pragyrmaArco redatto del prof. P. Gelfi.
Il software trova il suo fondamento teorico in quamsposto da J. Heyman nell’opéerahe
Masonry Arch”,in cui I'autore propone di applicare i teoremi Geihlisi limite al problema degli

archi in muratura qualora siano soddisfatte tréegidondamentali:
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a) assenza di resistenza a trazione della muratura
b) infinita resistenza a compressione della muratura

C) nessun problema di slittamento tra i conci

In particolare il software é basato sebrema statico dell'analisi limite “un arco in muratura e

in sicurezza se esiste una curva delle pressionequilibrio con i carichi esterni e giacente
interamente nello spessore dell’arco”.

Una diretta implicazione di questo teorema € che éhaecessario determinare la curva funicolare
del carico, ovvero la soluzione che soddisfa egudj conformita e congruenza, ma e sufficiente
determinare una curva delle pressioni che, puramiid la congruenza, soddisfi equilibrio e
conformita per garantire un livello di sicurezzdl’deco almeno pari, se non superiore, a quello
richiesto.

L’approccio piti semplice e tradizionale adottatb pregramma consiste nel considerare tra le
curve delle pressioni che soddisfano I'equilibri@misola soluzione, ovvero quella corrispondente a
un arco a tre cerniere con una cerniera in chiadeesalle imposte. Per questo caso particolare
viene quindi determinata la curva delle pressitinagerso un approccio numerico:

- si calcolano le reazioni vincolari

|2
= ;xf §.1.1)
V. =V, :%' 6.1.2

Fig. 6.1.21a:Geometria, carico e reazioni vincolari

- con riferimento alla Figs.1.21bsi calcolano nella generica sezionde azioni interne
Mi, N;, Ti
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Fig. 6.1.21b:Risultanti e azioni interne nella sezione i-i

H, =H (6.1.3
V,=R,+R +R_ -V, (6.1.9
Mi :Vs >4l/s - H >bH - Rq >qu - Rr >bRr - Ra >bRa (615
N, = H, cosa, - V, sina; (6.1.9
T, =-H,sina, - V, cosa, 6.1.7)

- sicalcola la posizione del centro di pressipaela sezione i-esima

M, (619
&= N

- si determinag per le diverse sezioni in cui € stato discretiz4ataewo ottenendo la curva
delle pressioni

Il grafico che ne risulta permette di verificaretale curva € ovunque interna alla sagoma dell:arco
Determinata la geometria della curva delle pressigorogramma provvede anche a calcolare la
distribuzione delle tensioni in corrispondenzaelédicce dei conci in cui I'arco e stato discretiaza

e quindi necessario verificare che i valori di tahsioni siano inferiori rispetto a quelli sopditi
dalla muratura affinché il teorema statico sia aacapplicabile, infatti, pur venendo meno la
seconda ipotesi di Heyman nel caso di muratureresistenze modeste a compressione (tali per cui
non possono essere considerate infinite rispekéotahsioni agenti), la crisi dell’arco avviene per
formazione di un meccanismo cinematico quando ant®rtensioni della muratura sono tali da

garantirne la resistenza.
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Si sottolinea infine che tutte le considerazioniefasi riferiscono alla situazione di crisi incipte
della struttura dovuta alla formazione di un me@ao cinematica, cioe alla verifica allo stato

limite ultimo.

6.1.2.3 — Curva delle pressioni e stato tensionale

Dopo aver inserito nel programmaArco” la geometria e fattorizzato i carichi descrittiges.1.2.1
(si & moltiplicato i carichi permanenti per 0,9 guanto favorevoli alla statica dell'arco e gli
accidentali per 1,5), si & ottenuta una delle issurve delle pressioni che soddisfano il teoaem

statico dell’analisi limite:

Fig. 6.1.22:Curva delle pressioni e stato tensionale

Come evidenziato irFig. 6.1.22 esiste una curva delle pressioni contenuta intendennella

sagoma dell'arco che risulta essere quindi in sizza, si nota inoltre che tale curva & contenuta
anche nel nocciolo d’inerzia della sezione cheltasguindi interamente compressa con valori di
tensioni all'intradosso e all’estradosson{=1,2 MPa) inferiori alla resistenza di progetto a

compressione della muratura (pari a 1,52 MPa +%6®8.2).

Particolare attenzione meritano infine i valorildekazioni vincolari:
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V, =V, =327kN
H = 94kN

Le spinte verticali sono efficacemente assorbatbadnuratura che, avendo spessori di 60 cm, ha
un’elevata resistenza a compressione, mentre tdasprizzontale dell’arco, non essendo assorbita
attraverso l'introduzione di catene, grava sulldompa centrale, in cui la spinta € bilanciata
dall'arco adiacente solo in presenza di carichigitxmente simmetrici, e sulle murature perimetrali
provocando cedimenti orizzontali che, come vistg él1.1.3 sono la causa della configurazione

deformata delle volte.

6.2 — VERIFICA DEI SOLAI

Fatta eccezione per le volte in muratura presdriaao seminterrato I'edificio presenta solai in
acciaio (putrelle e voltine, putrelle e volterrampeitrelle e tavelloni) e solai in legno; al fine di
valutarne la capacita portante si sono effettuatéiehe di flessione, taglio e deformabilita per i
solai piu significativi di cui, grazie ai sondagtgscritti al §82.2.2 se ne conosce la geometria (tipo

di profilo, luce, interassi) e i carichi:

Fig. 6.2.1: Orizzontamento tra P.R. e P.l — solai oggettodtifica
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Verifiche ai carichi verticali

Fig. 6.2.2: Orizzontamento tra P.I e P.1l — solai oggetto diifica

Fig. 6.2.3: Orizzontamento tra P.ll e Sottotetto — solai otmel verifica

Lo schema statico adottato per le verifiche e gudiltrave semplicemente appoggiata agli estremi:

|2
M =q? (6.2.1)
6.2.
T= %I (6.2.9
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6.2.1 — VERICHE SOLAI IN ACCIAIO

6.2.1.1 — Verifiche SLU

6.2.1.1.1 - Combinazioni di Carico

La combinazione di carico utilizzata per le vefificallo SLU e quella descritta dall’eq.#el(.3)

=13>G, +15°G, + 15
Q ' 2 19 (6.2.3)

6.2.1.1.2 — Valori caratteristici e Resistenzaalicolo dell'acciaio (8 4.2.4.1.1 D.M. 2008)

Non avendo a disposizione dati specifici in mealta qualita dell’acciaio con cui siano stati

realizzati i profili rilevati nelle indagini sui &, si ipotizza un acciaio S 235 avente la

caratteristiche definite al § 11.3.4.1 del D.M. 2@0riportate in Tabella 3.1.1:

S 28
t 40 mm 40 mm t 80 mm
fyi i fy fic
[Mpa] [Mpa] [Mpa] [Mpa]
235 360 215 360

Tab. 6.2.1: Caratteristiche meccaniche acciaio S 235

con:
t spessore nominale dell’elemento;
fyk tensione caratteristica di snervamento;

fu tensione caratteristica di rottura;

| profili analizzati hanno tutti uno spessore noaténminore di 40 mm.

La resistenza di calcolo delle membratugesRcalcola come:

_ R
R 9w

dove:

6.2.9
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Verifiche ai carichi verticali

R« e il valore caratteristico della resistenza deflembratura, determinata dal valori caratteristico

della resistenza del materialg fe dalle caratteristiche geometriche degli elemsmnttturali,

dipendenti dalla classe della sezione;
v € il fattore parziale globale relativo al modetloresistenza adottato, definito in Tabella 4.2.V

del D.M. 2008;

| valori di Rce \ verranno di seguito specificati in relazione akeifiche effettuate.

6.2.1.1.3 — Verifica a Flessione (§ 4.2.4.1.2 D2d08)

I momento flettente di calcolblgq deve rispettare la seguente condizione:

Mes ¢q (6.2.9

c,Rd

dove, per sezioni dtlasse 1,la resistenza di calcolo a flessione retta deliaomeM. rq vale:

_ W, xf, (6.2.6
Mc,Rd _MpI,Rd_ ;Moy
con o pari a 1,05
6.2.1.1.4 — Verifica a Taglio (8§ 4.2.4.1.2 D.M. 890
Il valore di calcolo dell’'azione tagliantecydeve rispettare la seguente condizione:
\" £1 (6.2.7)
Vc,Rd
dove la resistenza di calcolo a tagligrdvale:
V.= A, xf, (6.2.8)
3y,
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dove:
wo € pari a 1,05
Ay € l'area resistente a taglio che, per profilatl adricati nel piano dell’anima, vale:

A = A-2Xpx, +(t, +2X) %, (6.2.9)

con:
A: area lorda della sezione del profilo
b: larghezza delle ali

t;: spessore delle ali

tw: spessore dell'anima

r: raggio di raccordo tra anima ed ala

Siriportano inTab. 6.2.2e caratteristiche geometriche dei profili anadizz

A h b iy t¢ r

profilo

[em?] | [mm] | [mm] [mm] | [mm]

[mm]
INP 200 33,4, 200] 90 79 11,3 7,
IPE160| 20,1 160 74 6,3 9,5

INP 220 39,5/ 220, 98 8,1 12,2 8,

o1

(=)

Tab. 6.2.2: Caratteristiche geometriche per i profili verifigat
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6.2.1.1.5 — Risultati

Flessione Taglio
q I M max Vmax Wpl McRd . Av Vc,Rd >
ID Verifica Verifica
[kN/m] | [m] | [KN*m] | [kN] | [em? | [kN*m] [mm? | [kN]
1-1 12,00| 6,30 59,54 | 37,80250,00 55,95 | non verificato| 1560,25 201,61 verificato
2-2 8,59 | 6,80 49,63 | 29,19250,00 55,95 verificato | 1560,25201,61 verificato
3-3 7,85 | 4,30 18,14 | 16,87123,90 27,73 verificato 783,55 101,2erificato
4-4 9,82 | 6,80 56,78 | 33,40250,00 55,95 | non verificato| 1560,25 201,61] verificato
5-5 13,61 | 6,30 67,51 | 42,86250,00 55,95 | non verificato| 1560,25 201,61 verificato
6-6 19,21 6,30 95,30 | 60,51648,00 145,03 verificato | 5805,26750,14 verificato
7-7 6,65 | 6,80 38,44 | 22,61324,00 72,51 verificato | 1855,26239,73 verificato
8-8 8,93 | 4,30 20,63 | 19,20123,90 27,73 verificato 783,55 101,2erificato
9-9 9,83 | 6,80 56,81 | 33,42324,00 72,51 verificato | 1855,26239,73 verificato
10-10 | 15,73| 6,80 90,90 | 53,47648,00 145,03 verificato | 3414,06141,15 verificato

Tab. 6.2.3: Solai in acciaio — Verifica a Flessione e Taglio

6.2.1.2 — Verifiche SLE

6.2.1.2.1 - Combinazioni di Carico

Come specificato al 8§ 4.2.4.2.1 del D.M. 2008 lanbmazione di carico da utilizzare per le

verifiche degli spostamenti verticali nei solaiwgetia caratteristica definita in precedenza daltieq

(4.1.9:

Q=G +G,+Q,

6.2.1.2.2 — Verifica di deformabilita (§ 4.2.4.2DIM. 2009

Il valore totale dello spostamento ortogonale afiadell’elemento é definito come:

a,

tot

=a, +d,

dove:

1 € lo spostamento elastico dovuto ai carichi peenin

(6.2.10

(6.2.1)
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5 q orm )4 4 (6213
dl =_>- _‘'pem =
384 EJ
2 € lo spostamento elastico dovuto ai carichi vdriab
_ 5 qacc >4 4 (6213
2 384 EJ
con:
E modulo elastico dell’acciaio S 235
J momento d’'inerzia della sezione
rofilo E J
P [MPa] | [cm]

INP 200 210000| 2140
IPE 160| 210000 935
INP 220 210000| 3060

Tab. 6.2.4: Valori di E, J per i profili verificati

In mancanza di piu precise indicazioni dettate aldignlari esigenze di esercizio, i valori limiterp

gli spostamenti verticali di solai in generale sesnggeriti in Tabella 4.2.X del D.M. 2008:

ael (6.2.14
30¢
g £t 6.2.15
max 25(: "=
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Verifiche ai carichi verticali

6.2.1.2.3 — Risultati

Operm Jacc | . 1 2 | 7ot |L/300|L/250| vserifica Verifica
ID profilo

[KN/m] | [KN/m] | [m] [cm] [[cm] |[cm] | [cm] | [cm] 2 TOT

1-1 5,59 255 | 6,30 INP 200 | 2,55 1,16|3,72| 2,10 | 2,52| verificatg non verificato
2-2 3,33 2,55 | 6,80 INP 200 | 2,06 1,58|3,64| 2,27 | 2,72| verificatg non verificato
3-3 1,70 3,60 | 4,30 IPE 160 | 0,39 0,82|1,20| 1,43 | 1,72| verificatq verificato

4-4 4,16 2,55 | 6,80 INP 200 | 2,57/ 1,58|4,15| 2,27 | 2,72| verificata non verificato
5-5 6,66 2,55 | 6,30 INP 200 | 3,04 1,16|4,21| 2,10 | 2,52| verificatg non verificato

6-6 9,41 3,60 | 6,302 INP 220| 1,50(0,57|2,08]| 2,10 | 2,52| verificatg verificato
7-7 2,11 240 | 6,80 INP 220 | 0,911 1,04|1,95| 2,27 | 2,72| verificatg verificato
8-8 2,42 360 | 430 IPE160 | 0,5590,82|1,37| 1,43 | 1,72| verificatg verificato

9-9 5,12 1,50 | 6,80 INP 220 | 2,22 0,65|2,87| 2,27 | 2,72| verificatg non verificato

10-10| 8,18 2,40 | 6,802 INP 220| 1,77|0,52|2,29| 2,27 | 2,72| verificatg verificato

Tab. 6.2.5: Solai in acciaio — Verifica di deformabilita

6.2.1.3 — Osservazioni

| risultati riportati inTab 6.2.3 e 6.2.5nettono in luce alcune situazioni di criticita:r puanto
concerne la verifica a flessione, i profiil e 4-4, pur non risultando verificati, hanno un momento
resistente che ricopre circa il 95% di quello sotente non destando quindi particolari
preoccupazioni, lo stesso non si puo dire invecel gpeofilo 5-5in cui Mgq € circa I'83% di My;
risultanti ancor meno confortanti sono poi quedlativi alla verifica di deformabilita e il fattche

nei profili non si notino significativi effetti defmativi € da attribuire all’effettiva entita dearichi

di esercizio che non hanno mai raggiunto i 300 kgfmposti dalla normativa.

Si proporra in seguito (Capitolo 9) un intervent@ahsolidamento dei solai che, oltre a garantirne
linfinita rigidezza necessaria a ripartire le adicsismiche, incrementera la loro resistenza

risolvendo i problemi flessionali e deformativi.

73



Capitolo 6

6.2.2 — VERICHE SOLAI IN LEGNO
6.2.2.1 — Verifiche SLU

6.2.2.1.1 - Combinazioni di Carico

La combinazione di carico utilizzata per le vehficallo SLU é quella descritta dalj.ne6.2.3

impiegata per la verifica allo SLU dei solai in &co.

6.2.2.1.2 — Valori caratteristici e Resistenzaalicolo del legno (8 4.4.6 D.M. 2008)

Da quanto si puo dedurre da una semplice indagsieay i solai lignei sono stati realizzati con
legno massiccio di conifere.

| valori di calcolo per le proprieta del materi@epartire dai valori caratteristici si assegnann co
riferimento combinato alle classi di durata deiaae alle classi di servizio definite rispettivame
nelle Tabelle 4.4.1 e 4.4.11 del D.M. 2008.

Il valore di calcolo Rdi una proprieta del materiale viene calcolato iar&e la relazione:

k d I!k
—=_mod ¥ 21
Ry o 6.2.19

dove:
Rk e il valore caratteristico della proprieta delteriale;
vm € il coefficiente parziale di sicurezza relatal materiale, pari a 1,5 (valore indicato in Tikbe
4.4.111 del D.M. 2008 per legno massiccio);
kmog € un coefficiente correttivo che tiene conto dé#tto, sui parametri di resistenza, sia della
durata del carico sia dell'umidita della strutturavalori di knog SONO forniti nella Tabella
4.4.1IV del D.M. 2008 e nel caso in esame (caricadantale di media durata e classe di

servizio 2) e pari a 0,8;

In Tab. 6.2.6 vengono riassunti i valori caratteri® di progetto:
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Legno massiccio - conifere S1 - classe di servizio 2

Valori caratteristici Valori di progetto gmé’g
fmk 33,00 Mpa | fng 17,60 Mpa |Flessione
frok 20,00 MPa | foq 10,67 MPa | Trazione parallela alle fibre
fi00 K 0,50 MPa | fg04 0,27 MPa | Trazione ortogonale alle fibre
feok 24,00 MPa | {04 12,80 MPa | Compress. parallela alle fibre
feook 4,00 MPa | 904 2,13 MPa | Compress. ortog. alle fibre
fuk 3,30 MPa | {4 1,76 MPa | Taglio

Tab. 6.2.6: Caratteristiche meccaniche del legno massiccicodifere

6.2.2.1.3 — Verifica a Flessione (8§ 4.4.8.1.6 D20I08)

Nel caso di flessione retta su un solo piano degere soddisfatta la seguente condizione:

(6.2.17

dove:

md € la tensione di calcolo massima per flessionerah@tata assumendo una distribuzione
elastico lineare delle tensioni sulla sezione:

M (6.2.19

in cui il modulo di resistenzper sezione rettangolare vale

:b><hz
6

w

(6.2.19

fma € laresistenza di calcolo a flessione

75



Capitolo 6

6.2.2.1.4 — Verifica a Taglio (8 4.4.8.1.9 D.M. 800

Deve essere soddisfatta la condizione:

L (6.2.20
dove:
d e la tensione massima tangenziale di calcolotaun modo semplificato come:
_ 15T, (6.2.2)
DT

con.

A area della sezione della trave

fua € laresistenza di calcolo a taglio

6.2.2.1.5 — Risultati

Si riportano inTab. 6.2.7le caratteristiche geometriche della sezionezatlie nelle verifiche

riassunte inrab. 6.2.8

Sezione 20x28
b [mm] 200
h [mm] 280
A [mm?] 56000
W [mm¥  2,61E+06
J[mnf]  3,66E+08

Tab. 6.2.7: Caratteristiche geometriche della sezione delleit@incipali

D q | | Mmax | Tmax | ma | fma Verifica d fua | Verifica
[KN/m] | [m] |[kN*m] | [kN] |[MPa] |[MPa] [MPa] | [MPa]

11-11| 14,72 | 5,20 49,76 | 38,28 19,04| 17,60 non verificato| 1,03 1,76 | verificatq

12-12| 8,72 | 5,20 29,48 | 22,68 11,28| 17,60 verificato 0,61 1,76  verifica

ito

Tab. 6.2.8: Solai in legno — Verifica a Flessione e Taglio
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6.2.2.2 — Verifiche SLE

6.2.2.2.1 - Combinazioni di Carico

Per la valutazione della freccia si € utilizzatadanbinazione di carico caratteristieg|(ne 4.1.1

Q=G,+G,+Q, (6.2.22)

6.2.2.2.2 — Verifica di deformabilita (8 4.4.7 D.RD0O8)

Si e calcolata la freccia attraverso la relazione:

_ 5 gdf (6.2.23
384 EJ

dove:
I e la luce di calcolo
q e il carico agente valutato attraverso le relazto2.20
J e il momento d’inerzia della sezione (védb. 6.2.7
E e il modulo elastico del legno pari a:

Eo mean = 12300MPa (6.2.29

La normativa richiede che le deformazioni sianotepute entro i limiti accettabili in relazione ai
danni che possono essere indotti ai materialiv@istimento, ai pavimenti e piu in generale alle
finiture. In mancanza di un preciso valore di fifg@nto si richiede che la frecciasia contenuta
entro L/300.

6.2.2.2.3 — Risultati

q | 1/300 »
ID verifica
[KN/m] | [m] |[cm] | [cm]

11-11 9,94 520 2,10 1,78 non verificato
12-12 5,94 520 1,26 1,78 verificato

Tab. 6.2.9: Solai in legno — Verifica di deformabilita
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6.2.2.3 — Osservazioni

Analogamente a quanto affermato per i solai inaaccanche il solaio in legno del primo piano non
soddisfa le verifiche a flessione e di deformabikt I'intervento di consolidamento proposto in

seguito mirera anche a risolvere tali defeziortreabvviamente a garantirne l'infinita rigidezza.

6.3 — VERIFICA DELLA MURATURA

6.3.1 - ORGANIZZAZIONE STRUTTURALE

L'organizzazione dell'intera struttura ed il collegento tra le sue parti devono essere tali da
assicurare appropriata resistenza e stabilita eccamportamento d'insieme “scatolare”; tale
comportamento dovrebbe essere garantito da unaedfi@mmorsamento lungo le intersezioni
verticali dei muri e dalla presenza di cordoli dirp in c.a. o da opportuni incatenamenti al livell
dei solai aventi lo scopo di collegare tra lorourirparalleli della scatola muraria.

Nell'edificio oggetto di studio, pur essendo prasafficaci ammorsamenti tra i muri verticali,
mancano totalmente i cordoli o incatenamenti allovdei solai, sara quindi necessario prevedere
un intervento che miri innanzitutto a garantirecedmportamento scatolare della struttura con un
conseguente miglioramento della risposta stataiaamica.

Lo spessoradei muri portanti, per muratura in elementi resist artificiali pieni, non puod essere
inferiore a 15 cm. Sulla base di tale indicaziona si sono considerati resistenti ai carichi vaitic

gli elementi aventi spessore inferiore.

Al fine di poter escludere gli effetti prodotti dé&nomeni del secondo ordine & necessario
controllare lasnellezza convenzionalella parete, definita dal rapporto:

/:% (6.3.1

dove:

t e lo spessore della parete

ho e la lunghezza libera di inflessione della pavet@tata in base alle condizioni di vincolo ai
bordi attraverso la relazione:

h, = 7 *h (6.3.2

con:
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Verifiche ai carichi verticali

h e l'altezza interna di piano

e un fattore che tiene conto dell'efficacia debodlo fornito dai muri ortogonali,

posto a favore di sicurezza pari ad 1

Il valore della snellezzanon deve essere superiore a 20.

Si riportano le verifiche di snellezza dei muri famiti la cui numerazione € indicata, piano per

piano, nelle corrispondenti piante in cui si evidano gli elementi che non soddisfano la verifica:

Fig. 6.3.1: Verifica di snellezza — Numerazione elementi Pi@aminterrato

VERIFICA DI SNELLEZZA
ho t verifica
PIANO |ID
[cm] | [em] | [] <20
1| 312 | 58,50 5,33 verificato
2| 312 | 58,50| 5,33 verificato
S | 3| 312 5850 533 verificato
g 4 | 312 | 58,50| 5,33 verificato
% 5] 312 | 58,50 5,33 verificato
LII_J 6 | 312 | 58,50 5,33 verificato
= 7 | 312 | 58,50/ 5,33 verificato
= 8 | 312 | 5850 533 verificato
@ 9| 312 | 41,000 7,61 verificato
10| 312 | 41,00| 7,61 verificato

Tab. 6.3.1: Verifica di snellezza —Piano Seminterrato
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Fig. 6.3.2: Verifica di snellezza — Numerazione elementi Pigiazato

VERIFICA DI SNELLEZZA
PIANO | ID ho t verifica
[cm] | [em] | [] <20
1| 490| 45,0Q 10,89 verificato
2 | 490| 45,00 10,89 verificato
3| 490| 45,00 10,89 verificato
5a| 490 | 41,00 11,95 verificato
5b| 490 | 41,00 11,95 verificato
7 | 490| 44,00 11,14 verificato
8| 490| 41,50 11,81 verificato
9 | 490| 33,50 14,63 verificato
10| 490 | 30,00 16,33 verificato
= 11| 490 | 44,50 11,01 verificato
— 12| 490 | 45,00 10,89 verificato
,9 13| 490 | 45,00 10,89 verificato
N |14] 490 | 45,00 10,89  verificato
< 15| 490 | 45,00 10,89 verificato
g 16| 490 | 45,00 10,89 verificato
<Z( 17| 490 | 29,00 16,90 verificato
o 18| 490 | 30,00 16,33 verificato
19| 490 | 29,00 16,90 verificato
20| 490 | 29,00 16,90 verificato
21| 490 | 15,00 32,67| non verificato
22| 490 | 29,00 16,90 verificato
23| 490 | 34,00 14,41 verificato
24| 490 | 28,50 17,19 verificato
25| 490 | 22,00 22,27| non verificato
26| 490 | 31,00 15,81 verificato
27| 490 | 15,00 32,67| non verificato

Tab. 6.3.2: Verifica di snellezza —Piano Rialzato
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Fig. 6.3.3: Verifica di snellezza — Numerazione elementi Piarimo -

VERIFICA DI SNELLEZZA

ho t verifica
[cm] | [em] | [1] <20

PIANO |ID

1| 444 | 30,00 14,80 verificato
2 | 444 42,00 10,57 verificato
3| 444 | 32,50 13,66 verificato
5a| 444 | 30,50 14,56 verificato
5b| 444 | 30,50 14,56 verificato
7 | 444 28,00 15,86 verificato
8 | 444| 28,50 15,58 verificato
9 | 444 33,50 13,25 verificato
10| 444 | 30,00 14,80 verificato
11| 444 | 28,00 15,86 verificato
12| 444 | 29,00 15,31 verificato
13| 444 | 29,00 15,31 verificato
14| 444 | 38,00 11,68 verificato
15| 444 | 29,00 15,31 verificato
16| 444 | 28,50 15,58 verificato
17| 444 | 29,00 15,31 verificato
18| 444 | 30,00 14,80 verificato
19| 444 | 28,00 15,86 verificato
20| 444 | 28,00 15,86 verificato
21| 444 | 15,00 29,60| non verificato
22| 444 | 25,50 17,41 verificato
23| 444 | 25,00 17,76 verificato
24| 444 | 28,50 15,58 verificato
25| 444 | 18,00 24,67| non verificato
26| 444 | 22,00 20,18| non verificato
27| 444 | 15,00 29,60| non verificato

PIANO PRIMO (P)

Tab. 6.3.3: Verifica di snellezza — Piano Primo
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Fig. 6.3.4: Verifica di snellezza — Numerazione elementi Pi@acondo

VERIFICA DI SNELLEZZA

ho t verifica
[cm] | [em] | [ <20
1| 311 | 29,00 10,72 verificatg
2| 311 | 29,00 10,72 verificatg
3| 311 | 29,000 10,72 verificato
4 | 311 | 27,70 11,23 verificatg
5a| 311 | 29,00, 10,77 verificato
5b| 311 | 29,00, 10,72 verificato
7| 311 | 28,000 11,11 verificatg
8| 311 | 28,50 10,91 verificato
9| 311 | 28,00 11,11 verificatg
311 | 30,00| 10,37 verificato
11| 311 | 27,70 11,23 verificato
12| 311 | 29,00 10,72 verificato
13| 311 | 29,00 10,72 verificato
14| 311 | 29,00 10,72 verificato
15| 311 | 29,00 10,72 verificato
16| 311 | 28,50 10,91 verificato
17| 311 | 29,00 10,72 verificato
18| 311 | 28,00 11,11  verificato
19| 311 | 27,00 11,52 verificato

PIANO |ID

PIANO SECONDO (S)
=
o

Tab. 6.3.4: Verifica di snellezza —Piano Secondo
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Fig. 6.3.5: Verifica di snellezza — Numerazione elementi Saittmt

VERIFICA DI SNELLEZZA
PIANO | ID ho t verifica
[ecm] | [em] | [ <20
1| 140 | 15,000 9,33 verificato
2| 140 | 15,00; 9,33 verificato
3| 140 | 15,00 9,33 verificato
. 4 | 130 | 15,00, 8,67 verificato
@) 5a| 350 | 30,00 11,64 verificato
O |5b| 350 | 30,000 11,67 verificato
- 7| 350 | 30,00 11,67 verificatg
E | 8| 130| 18,00 722 verificato
E 11| 130 | 15,00 8,67 verificato
8 12| 140 | 22,00/ 6,36 verificato
13| 140 | 22,00| 6,36 verificato
14| 140 | 32,00 4,38 verificato
15| 140 | 32,00 4,38 verificato
16| 130 | 18,00 7,22 verificato

Tab. 6.3.5: Verifica di snellezza — Sottotetto
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6.3.2 — VERIFICA A PRESSO FLESSIONE

Per la verifica a presso flessione e consentitgifarimento al metodo semplificato riportato al §
4.5.6. del D.M. 2008.

La resistenza unitaria di progetto riddita, riferita all’elemento strutturale si assume pari a:

faia =F xfq (6.3.3
dove:
fq e la resistenza di progetto a compressione dellatora, calcolata come:
; (6.3.9
f,=—%
Iu

in cui:
fx € la resistenza caratteristica a compressiorla dalratura pari a 3,79 MPa (valore
stimato dal valore medio pari a 5,42 MPa);
v € il coefficiente parziale di sicurezza sulla regiga a compressione della muratura pari
a 2,5 (Tabella 4.5.11 D.M. 2008);

la (5.3.9) risulta quindi:

f,=—* =""2=152MPa 6.8.9

e il coefficiente di riduzione della resistenzameateriale, riportato in Tabella 4.5.111 del D.M.

2008 in funzione della snellezza convenzionatedel coefficiente di eccentricita

Fig. 6.3.6:Tab. 4.5.111 D.M. 2008 - Valori del coefficiente

| valori non contemplati in tabella sono stati detimati attraverso interpolazione lineare.
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Verifiche ai carichi verticali

Il coefficiente di eccentricita e definito dalla relazione:

6°e (6.3.9

essende I'eccentricita totale €lo spessore dl muro.

Le eccentricita dei carichi verticali sullo spessdella muratura sono dovute alle eccentricitditota

dei carichi verticali, alle tolleranze di esecusoed alle azioni orizzontali. Esse possono essere

determinate convenzionalmente con i criteri cheiseg.

a) eccentricita totale dei carichi verticali=ees; + es,, con:

con:

d

d>

_ N (6.3.9
“ N+ N
1 2

N,d, (6.3.8

eccentricita della risultante dei carichi trasméss muri dei piani superiori rispetto al piano

medio del muro da verificare

eccentricita delle reazioni di appoggio dei selgrastanti la sezione di verifica
carico trasmesso dal muro sovrastante suppostmate rispetto al muro stesso
reazione di appoggio dei solai sovrastanti il onda verificare

eccentricita di Nrispetto al piano medio del muro da verificare

eccentricita di hrispetto al piano medio del muro da verificare
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Capitolo 6

b) eccentricita dovuta a tolleranze di esecuziog€ansiderate le tolleranze morfologiche e
dimensionali connesse alle tecnologie di esecuziegé edifici in muratura si deve tener conto
di una eccentricitageche éassunta almeno uguale a:
e, = h/200 6.3.9

con h altezza interna di piano.

c) eccentricita gdovuta alle azioni orizzontali considerate agemtlirezione normale al piano

della muratura:

M (6.3.10

doveM, ed N sono rispettivamente il massimo momento flettemeutb alle azioni orizzontali

(vento) e lo sforzo normale nella relativa sezidneerifica.
Le eccentricita £ e, ed € vanno combinate tra di loro secondo le due esjorgss

el:|es|_l_ea1 92:%+|Q/| (6.3.1)

Il valore die=ge, e stato adottato per la verifica dei muri netleolsezioni di estremita, mentre |l
valoree=e, per la verifica della sezione ove € massimo ibrkaldiM, (sezione di mezzeria).

In ogni caso deve risultare:

e £ 033 e £ 033 (6.3.19
Con riferimento alla numerazione riportata al peaégprecedente, per le sezioni di estremita e di
mezzeria del muro si € verificato che sia rispatlatseguente condizione:

N, £ N

° (6.3.13

con:
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Verifiche ai carichi verticali

Ns sforzo normale sollecitante

Nrg sforzo normale resistente di progetto, definitmeo

Ngy = fgiq XA (6.3.19

dove:

faria € la resistenza ridotta calcolata attraversé.8.9

A e l'area della sezione
Le verifiche nella sezione di mezzeria si sonetéffite solo per i muri perimetrali esterni ove é
significativo il valore di M.
Sono da ritenersi non soddisfatte le verifichegleelementi aventi una snellezza convenzionale
maggiore di 20 e un coefficiente di eccentricitaggiare di 2.

sezione di estremita sezione di mezzeria

e m ligyil A | Nrq | N |verifica| e m ligyil A | Nrq | Ng |verifica
Plem| 0| [Pa [ | (g | (ND | NesNe [fem) | E1 || iMPal | 1m?] | (kN] | IN] | o
1|7,)56/0,77/0,61| 0,92 | 5,77/ 5322|1832| ok 3,80/0,39(0,76| 1,15 | 4,02 4606|1987 ok
2 |7,43/0,76/0,61| 0,92 | 2,51 2316| 419 ok 3,750,38/0,76| 1,15 | 2,51 2880| 489 ok
317,69|0,79/0,61] 0,92 | 5,77/5317|1870| ok 3,86/0,40(0,76| 1,15 | 4,01 4600|2025| ok
4| 1,56/0,16/0,86| 1,30 | 4,07/ 5312| 592 ok
519,22|0,95/0,54| 0,82 | 5,98 4931|2405| ok
7 | 8,27|0,85/0,58| 0,87 | 5,77/ 5042|2734| ok
8 | 9,03/0,93/0,58| 0,87 | 4,07, 3558/1011| ok
9 | 4,15/0,61|0,63| 0,95 | 2,17 2056| 796 ok
10| 5,19(0,76/0,56| 0,85 | 2,17,1846| 792 ok

Tab. 6.3.6: Verifica Presso Flessione — Piano Seminterrato
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sezione di estremita

sezione di mezzeria

- e m T rid A | Nrq | Ns |verifica| e m T rid A | Nrq | Ns |verifica
cm] | [ [MPa] | [m?] | [kN] | [kN] | Ne<Ngq | [cm] | [] [MPa] | [m?] | [kN] | [kN] | Ne<Ngg

1|11,001,47/0,25| 0,38 | 4,44 1697|1327 ok 6,77/0,90/0,46| 0,70 | 2,62 1823|1477 ok

2| 3,95 0,530,59| 0,89 | 1,93 1720| 251 ok 4,62 0,62|0,56| 0,84 | 1,17 983 | 308 ok

3110,22/1,36/0,29| 0,44 | 4,44 1931|1398 ok 6,31/0,84/0,49| 0,74 | 2,61 1946|1548| ok

5a| 9,29 | 1,33 0,30| 0,45 | 2,21 993 | 966 ok

5b| 6,00 | 0,86 0,46 0,70 | 2,16 1515| 902 ok

81990 1,430,27| 0,41 | 2,89 1174| 634 ok

9| 350 0,630,46| 0,69 | 1,67 1161| 416 ok

10| 3,52 | 0,70 0,39| 0,59 | 1,50 881 | 407 ok

11(11,08|1,49|0,25| 0,38 | 2,71 1029| 608 ok

12(12,13|1,62|0,20| 0,31 | 2,35 723 | 440 ok 7,921,06/0,39| 0,59 | 1,81 1075| 532 ok

13/10,45/1,39|0,29| 0,44 | 2,33 1014| 248 ok 8,22/1,10/0,39| 0,59 | 1,25 743 | 327 ok

14| 6,62 | 0,88 0,46/ 0,70 | 1,49 1040| 250 ok 5,40 0,72/0,52| 0,79 | 0,86 685 | 300 ok

15(11,62|1,55/0,25| 0,38 | 4,66 1779|1122 ok 7,32/0,98/0,46| 0,70 | 3,04 2112(1291| ok

16|11,06|1,48|0,25| 0,38 | 2,74 1046| 407 ok

17| 3,42 0,71 0,38/ 0,57 | 2,321321| 517 ok

18| 3,14 | 0,63 0,42| 0,63 | 2,40 1523| 908 ok

19| 4,26 | 0,88 0,33| 0,50 | 1,77 885 | 785 ok

20| 2,95| 0,61 0,28/ 0,43 | 2,63 1123| 319 ok 5,76/1,19/0,19| 0,29 | 1,44 414 | 401 ok

21 no |®

22| 4,20| 0,8710,32| 0,48 | 2,63 1262| 335 ok 6,00 1,24/0,16| 0,24 | 2,23 544 | 440 ok

23| 8,41| 1,480,24| 0,36 | 3,301201|1177| ok 5,62(0,99/0,45| 0,68 | 2,021381|1292| ok

24| 2,45| 0,520,43| 0,65 | 2,591678| 323 ok 5,49 1,16/ 0,20| 0,30 | 1,41 428 | 403 ok

25 no |®

26| 6,95| 1,350,19| 0,29 | 2,82 825 | 312 ok 7,531,46|0,14| 0,22 | 2,38 516 | 425 ok

27 no |®

Tab. 6.3.7: Verifica Presso Flessione — Piano Rialzato
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Verifiche ai carichi verticali

sezione di estremita sezione di mezzeria

e m T rid A | Nrq | Ns |verifica| e m T rid A | Nrq | Ng |verifica
P leml| T | |MPal | (A | (N] | N] | Ne<Neg | foml | [1 || IMPal | 1m?] | k] | IkN] | Ne<Neg
1]|4,73/0,95/0,36|] 0,54 | 2,96 1603| 789 ok 4,290,86|/0,39| 0,59 | 1,88 1109| 883 ok
218,72|1,25/0,36] 0,55 | 1,80 995 | 137 ok 8,181,17|0,36/ 0,55 | 1,30 717 | 194 ok
315,52/1,02/0,35| 0,54 | 3,201720| 791 ok 4,67 0,86/ 0,42 0,63 | 2,03 1289| 892 ok
5a|4,31/0,85/0,39| 0,60 | 1,58 944 | 639 ok
5b|5,30|1,04/0,33| 0,50 | 1,57 786 | 393 ok
7 | 2,38/0,51/0,46| 0,69 | 2,76 1919|1261| ok
8 1(4,78/1,01/0,31| 0,47 | 1,99 930 | 356 ok
917,14|1,28/0,30| 0,46 | 1,67 765 | 209 ok
10| 4,72|0,94|0,36| 0,54 | 1,50 810 | 215 ok
11(3,19|0,68{0,40| 0,60 | 1,71 1028| 424 ok
12| 2,22|0,46/0,47| 0,72 | 1,51 1086| 150 ok 5,56 1,15/0,24| 0,37 | 1,17 431 | 203 ok
13(2,22|0,46/0,47| 0,72 | 1,50 1077 159 ok 5,50 1,14(0,27| 0,41 | 0,81 334 | 204 ok
14| 6,78|1,07|0,37| 0,56 | 1,26 712 | 152 ok 6,391,01/0,41| 0,62 | 0,73 449 | 191 ok
15(4,91|1,02(0,33| 0,51 | 3,00 1522 602 ok 5,01/ 1,04|/0,38| 0,57 | 1,96 1121| 699 ok
16| 3,08| 0,65/ 0,43| 0,66 | 1,73 1141| 215 ok
17(4,05/0,84/0,38| 0,57 | 2,32 1331 273 ok
18| 3,41|0,68/0,42| 0,64 | 2,40 1534| 470 ok
19(2,50(/0,54/0,48| 0,73 | 1,71 1251| 475 ok
20 no |®@
21 no | ®
22 no |®@
23|6,22|1,49(0,18| 0,27 | 2,43 662 | 595 ok 5601,34/0,31| 0,47 | 1,49 700 | 671 ok
24 no |®@
25 no |®
26 no |®
27 no |®

Tab. 6.3.8: Verifica Presso Flessione — Piano Primo

89
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sezione di estremita sezione di mezzeria

= e m T rid A | Nrq | N |verifica| e m fa.rid A | Nrq | Ng |verifica

[cm] | [] [MPa] | [m*] | [kN] | [KN] | Ne<Ngg | [cm] | [] [MPa] | [m?] | [kN] | [KN] | Ns<Ngq
118,611,78/0,19| 0,29 | 2,86 842 | 376 ok 6,211,28|0,36| 0,55 | 1,91/1043| 439 ok
2 no |®
38,61/1,78/0,18| 0,27 | 2,86 759 | 376 ok 6,201,28/0,36| 0,55 | 1,90 1041| 439 ok
4 |9,06/1,96|/0,12| 0,18 | 1,93 357 | 99 ok 8,521,84/0,16| 0,23 | 1,41 332 | 148 ok
5a| 3,06|0,63|0,53| 0,80 | 1,50 1202| 430 ok
5b|5,39|1,12|0,36| 0,55 | 1,49 817 | 180 ok
7 | 4,83/1,04/0,58| 0,88 | 2,76 2434| 542 ok
8 |8,56/1,80/0,17| 0,25 | 1,99 503 | 104 ok 8,111,71|0,19| 0,28 | 1,45 408 | 154 ok
9|756/1,62/0,19| 0,29 | 1,40 409 | 49 ok
10(7,56|1,51|0,26| 0,40 | 1,50 595| 49 ok
11(7,99|1,73/0,17| 0,26 | 1,69 441 | 167 ok 6,471,40|0,32| 0,48 | 1,36 651 | 208 ok
12(6,56|1,36/0,29| 0,44 | 1,51 668 | 77 ok 7,181,49/0,26| 0,39 | 1,19 464 | 113 ok
13(6,56|1,36/0,29| 0,44 | 1,50 663 | 95 ok 6,721,39/0,29| 0,44 | 0,91 402 | 127 ok
14| 2,88|0,60/0,56| 0,85 | 0,96 817 | 89 ok 3,980,82/0,50| 0,75 | 0,42 318 | 111 ok
15(1,56|0,32|0,43| 0,65 | 3,00 1965| 195 ok 4,10 0,85(0,46| 0,70 | 2,09 1470| 264 ok
16(8,56|1,80/0,17| 0,25 | 1,73 439 | 100 ok 7,871,66/0,19| 0,28 | 1,42 398 | 143 ok
17(7,56|1,56/0,21| 0,32 | 2,32 750 | 83 ok
18| 2,06|0,44|0,55| 0,83 | 2,24 1867| 153 ok
19(1,62|0,36/0,62| 0,94 | 1,65 1546| 142 ok

Tab. 6.3.9: Verifica Presso Flessione — Piano Secondo
sezione di estremita sezione di mezzeria

= e m T rid A | Nrq | N |verifica| e m fa.rid A | Nrq | Ng |verifica

[em] | [-] [MPa] | [m?] | [kN] | [kN] | Ns<Ngg | [cm] | [-] [MPa] | [m?] | [kN] | [KN] | Ne<Ngg
110,70/0,28/0,73| 1,10 | 1,48 1627| 124 ok 1,76 0,70/0,56| 0,85 | 1,03 875 | 141 ok
2 | 0,70/0,28/0,73| 1,10 | 0,64 708 | 64 ok 1,560,62(0,59| 0,90 | 0,49 444 | 72 ok
310,70(/0,28(0,73| 1,10 | 1,48 1626| 124 ok 1,76 0,70/0,56| 0,85 | 1,03 874 | 141 ok
4 |0,65/0,26/0,74| 1,12 | 1,04 1167| 75 ok 1,710,68/0,57| 0,87 | 0,89 776 | 87 ok
5a|1,75|/0,35/0,61| 0,93 | 1,19 1101| 247 ok
5b|1,75|0,35/0,61| 0,93 | 1,03 956| O ok
7| 1,75/0,35/0,61| 0,93 | 1,15 1072| 247 ok
8 | 0,65/0,22/0,82| 1,24 | 1,25 1557 75 ok 1,67/0,56/0,63| 0,96 | 1,07, 1032| 89 ok
12(0,70|0,19|0,84| 1,27 | 1,15 1456| 49 ok 2,02/ 0,55/ 0,65/ 0,99 | 0,93 915| 63 ok
13(0,70|0,19|0,84| 1,27 | 1,14 1444 69 ok 1,62/0,44(0,73| 1,11 | 0,70 777 | 82 ok
14(0,70|0,13/0,92| 1,40 | 1,06 1485| 44 ok 1,52/0,29(/0,82| 1,24 | 0,74 921 | 57 ok
15(0,70|0,13/0,92| 1,40 | 3,31 4627| 117 ok 1,68 0,32/ 0,82| 1,24 | 2,352915| 156 ok
16| 0,65|0,22|0,82| 1,24 | 1,10 1360| 75 ok 1,53/0,51/0,67| 1,01 | 0,92 924 | 88 ok

Tab. 6.3.10: Verifica Presso Flessione — Sottotetto
NOTE:

1) Elemento non verificato per superamanto valiongd di snellezza

2) Elemento non verificato pep,33t 0 ¢>0,33t
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Verifiche ai carichi verticali

6.3.2.1 — Osservazioni

Come si pud constatare dalla sintesi delle vesfidffettuate, gli elementi che non risultano
verificati a presso flessione non sono mai soggettun carico superiore a quello resistente, ma
non soddisfano la verifica a causa dell’eccessivllezza o eccentricitd dei carichi, fattori da
attribuire non alla resistenza del materiale, nia géometria dell’opera sulla quale non si ritiene

opportuno intervenire per motivi economici e fumasb.
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Analisi sismica

7 —ANALISI SISMICA

7.1 — CRITERI DI PROGETTO E REQUISITI GEOMETRICI

Con riferimento a quanto espresso al 8§ 8.7.1 d#l.[2008 relativo alle costruzioni esistenti in
muratura, I'analisi sismica globale deve consideifisistema strutturale reale della costruzione,
con particolare attenzione alla rigidezza e resialei solai.

Per l'individuazione delle pareti resistenti alnsg non si sono quindi osservate le limitazioni di
Tabella 7.8.11 del D.M. 2008 relative ai valori iespessore minimo e della snellezza massima che,

nel caso di muratura ordinaria realizzata con etgnaetificiali, valgono:

tn =240mm
/ max = 12

ma si sono inserite nel modello resistente tuttpaleeti portanti (spessore minimo 15 cm.) aventi
continuita in elevazione fino alla fondazione. &li pareti il carico orizzontale applicato dipende
dalla loro rigidezza nel proprio piano, dalla rigiza dell'impalcato soprastante e dalle modalita di
collegamento delle pareti tra loro.

Nell’'edifico in esame gli impalcati, caratterizzafh solai in acciaio e in legno, sono deformabili
estensionalmente, inoltre sulle murature sottostamt sono presenti né un cordolo continuo né
catene, pertanto ciascuna parete assorbe ad cam pina forza orizzontale proporzionale alla
massa che grava su di essa, tale forza d’inerzieadessere assorbita e trasmessa alla fondazione
dalla sola parete cui compete.

Dall’analisi sismica condotta tenendo fede all'gff@ geometria delle pareti e rigidezza degli
impalcati emergera una situazione di evidente valméta dell’edificio, per cui I'obiettivo
principale che si vuole raggiungere attraversargérventi di consolidamento proposti al capitolo
successivo € quello di ottenere l'infinita rigidaztegli impalcati che rende possibile la sostitogio
della reale distribuzione delle forze d’'inerzia danloro risultante applicata al baricentro delle

masse e ripartita tra le varie pareti in funzioatadloro rigidezza.
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7.2 — ANALISI STATICA NON LINEARE

7.2.1 — GENERALITA' E CAMPO DI APPLICAZIONE

L’analisi statica non lineare viene utilizzata gestemi dissipativi, come la struttura in muratura
esame, in quanto € il metodo di calcolo piu rappregivo del loro comportamento ultimo e di
conseguenza il piu adatto a valutare la rispostaisa globale dell’edificio.

E’ un’analisi “statica” in quanto la forzante estare applicata staticamente alla struttura e “non
lineare” per il modello comportamentale assunto glerelementi resistenti. La distribuzione di
carico applicata ha lo scopo di rappresentaresigiliizione delle forze inerziali indotta dall’even
sismico e, per le costruzioni esistenti, consigi#applicare, indipendentemente dalle percentuale
di massa partecipante sul primo modo, come digtidime principale quella proporzionale alle forze
statiche (I modo) e come secondaria una distrilmezpyoporzionale alle masse.

L’analisi statica non lineare si effettua applicaralla struttura i carichi gravitazionali e, per la
direzione considerata dell'azione sismica, un sisteli forze orizzontali distribuite, ad ogni livell
della costruzione, proporzionalmente alle forzenefzia ed aventi risultante (taglio alla babkg)
Tali forze sono scalate in modo da far crescere atooramente, sia in direzione positiva che
negativa e fino al raggiungimento delle condizidncollasso, lo spostamento orizzontdledi un
punto di controllo coincidente con il centro di msasdell’'ultimo livello della costruzione. Il
diagrammdr, — d. rappresenta laurva di capacitadella struttura. Tale curva intende rappresentare
linviluppo dei cicli d’isteresi prodotti in fasei disma ed e un indicatore del comportamento post-
elastico della struttura permettendo di coglieexdluzione della risposta strutturale mano a mano
che i singoli elementi evolvono in campo non lirear

Per la determinazione della richiesta in spostaméntfase di sisma, da confrontare poi con il
valore massimo dello spostamento offribile dallfeib, I'analisi richiede che alla struttura reale

venga associato un sistema equivalente ad un giditherta:

Fig. 7.2.1: Sistema equivalente ad un grado di liberta
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Analisi sismica

La forzaF e lo spostamenttd del sistema equivalente sono legati alle corrispatidyrandezzé&y,
e d.del sistema reale dalle seguenti relazioni:

F'=F,/G (7.2.0

d =d,/G (7.2.2

dove e il fattore di partecipazione modadiefinito come:

j Mt (7.2.3

con:
vettore di trascinamento corrispondente alla dhrez del sisma considerata
modo di vibrare fondamentale del sistema realenabzzato ponendd.= 1

M matrice di massa del sistema reale

Alla curva di capacita del sistema equivalenteostituisce poi una curva bilineare avente un primo
tratto elastico ed un secondo tratto perfettampelaistico.
Indicando con :

Fou la resistenza massima della struttura reale

Fo. laresistenza massima del sistema equivalenteglatdacome:

(7.2.4

il tratto elastico si individua imponendone il paggio per il puntd,6F ,, della curva di capacita
del sistema equivalente, la forza di pIasticizznaLezI('a*y si individuaimponendo l'uguaglianza delle
aree sottese dalla curva bilineare e dalla curvaagiacitd per lo spostamento massithg
corrispondente ad una riduzione di resisten@al5F p,.
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Fig. 7.2.2: Diagramma bilineare equivalente

Il periodo elastico del sistema bilineare € daibefgpressione:

* * (7.2.5
T = 2,01/%

m si determina attraverso la relazione:

dove:

m* :/' TMf (7.2.@

kK e la rigidezza del tratto elastico della bilineare

SeT Tc (definito al §5.2.4 la domanda in spostamento per il sistema anetaétassunta uguale

a quella di un sistema elastico di pari periodo:

*

e = 0o e = Soe(T7) (7.2.7

dove:
Soe € lo spettro di risposta elastico in spostamermtite componenti orizzontali definito al §
5.2.5
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Analisi sismica

Fig. 7.2.3: Spostamento di riferimento per TeT

Se T < Tc¢ la domanda in spostamento per il sistema anetastimaggiore di quella di un sistema
elastico di pari periodo e si ottiene attraversgpressione:

*

o =% 1+(q - l)l‘i (7.2.8
dove:
q rappresenta il rapporto tra la forza di rispoststeca e la forza di snervamento del sistema
equivalente:
q = Se(TF*?><m* (7.2.9

y

Fig. 7.2.4: Spostamento di riferimento per TKT
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Gli effetti torsionali accidentali, che tengono tmwlella variabilitd spaziale del moto sismico e di
eventuali incertezze nella localizzazione delle seasono considerati assumendo un’eccentricita
accidentale in ogni direzione non inferiore a OyaSte la dimensione dell’edificio misurata
perpendicolarmente alla direzione di applicaziogarione sismica.

7.2.2 — VERIFICA DI SICUREZZA

Si verifica che la domanda in spostamedigax per lo stato limite in esame sia inferiore allo
spostamento ultimo offerto dall’edificahy, che, per I&Stato Limite di Danne pari allo spostamento
minore tra quello corrispondente al raggiungimemétla massima forza e quello per il quale lo
spostamento relativo fra due piani consecutivi eéeci valore 0,003h (coh altezza di piano),
mentre per loStato Limite Ultimoe pari allo spostamento corrispondente ad unaziode della
forza non superiore al 20% del massimo.

Affinché la verifica di sicurezza possa ritenesidisfatta € necessario verificare che il fatigre
definito come il rapporto tra il taglio totale ageralla base del sistema equivalente ad un grado di
liberta calcolato dallo spettro di risposta elastie il taglio alla base resistente del sistema
equivalente ad un grado di liberta ottenuto dadllesn non lineare, non ecceda il valore 3.

7.2.3 — ANALISI STATICA NON LINEARE MEDIANTE L'UTILIZZO D | UN
PROGRAMMA A MACROELEMENTI: 3MURI

Per lo svolgimento dell’analisi statica non lineded’edificio in esame si € utilizzato il prograram
3Muri, software sviluppato dall’equipe guidata dal p&fLagomarsino.

3Muri adotta il metodo FME (Frame by Macro Elensgnthe si ispira amodello a telaio
equivalente con macroelemeritimetodo FME deriva dall’osservazione del reabenportamento
di edifici in muratura danneggiati dal sisma e e¢ien conto i differenti meccanismi di danno, in
particolare si possono verificare tre tipologierditura che variano in funzione della geometria,
delle caratteristiche dei materiali e delle commtizidi vincolo: rottura per taglio, rottura per pse
flessione e schiacciamento negli spigoli, rottugagrorrimento.

Nel modello a telaio equivalente con macroelemiengiareti vengono suddivise in tre componenti

elementari:
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MASCHI MURARI: elementi disposti a fianco delle apge

FASCE: elementi disposti sopra e sotto le aperture

ELEMENTI RIGIDI: elementi d’intersezione tra masahifasce che, sulla base di quanto
osservato nel comportamento reale, possono coasiidefinitamente rigidi rispetto agli

altri elementi (negli edifici tali zone non si fesano mai)

Il comportamento di maschi e fasce, pur coinvolgeetementi di superficie, pud essere reso
equivalente ad un elemento lineare, collegandodjujuesti elementi si ottiene uno schema a
telaio, detto appunto telaio equivalen@Muri genera automaticamente la mesh, ovvero la

suddivisione in macroelementi, anche per paretiptesse aventi aperture non allineate.

Fig. 7.2.5: Suddivisione in macroelementi e telaio equivalente

7.2.3.1 — Il modello teorico del macroelemento

La costruzione di un macroelemento rappresentdaivm intero pannello murario deve permettere
la formulazione di equazioni di equilibrio coinvelydo un numero limitato d’'incognite e deve
poter rappresentare un modello cinematico capaceogliere i meccanismi di deformazione,
danneggiamento e dissipazione delle strutture neurar

Il macroelemento implementato BMuri considera un pannello di larghezkae spessores
costituito da tre parti: la deformabilita assialeancentrata nei due elementi di estrertit@&3 di
spessore infinitesimo, infinitamente rigidi ad azioni taglianti, menteedeformabilita tangenziale

e situata nel corpo central2 di altezzah che, viceversa, € indeformabile assialmente e
flessionalmente. I modello cinematico completo penacroelemento deve quindi contemplare i

tre gradi di liberta dei nodiej e quelli dei nodi d’interfaccia e 2.
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Fig. 7.2.6: Modello cinematico del macroelemento

Le ipotesi di rigidita introdotte consentono di gdificare la cinematica del macroelemento
imponendo opportune condizioni di congruenza d#ino delle singole sottostruttufe 2 e 3.
Avendo indicato conw gli spostamenti assiali, canquelli trasversali e con le rotazioni, si puo
affermare chen=u;, u,=y; (infatti i corpi 1 e3 hanno rigidezza a taglio infinita e spessortendente

a zero),w;=wp,= e ;= ,= (il corpo centrale & assialmente e flessionalmeigido, e
rappresentano rispettivamente lo spostamento assia rotazione). Dal punto di vista cinematico
il modello e quindi descritto da otto componentsgbstamento: le sei componenti di spostamento
dei nodi di estremitai§, w, i u, W, ;) e le due componenti del macroelemente ().

Piu in generale, il macroelemento implementatcsoéitore € un elemento un elemento non lineare

tale da recepire i requisiti richiesti dal D.M. B0Qe caratteristiche principadbno:

Rigidezza iniziale secondo le caratteristiche alhst(fessurate) del materiale
Comportamento bilineare con valori massimi di @aglimomento coerenti con i valori di
stato limite ultimo

Degradazione della rigidezza nel ramo plastico

Fig. 7.2.7: Comportamento non lineare con degrado della rigidez
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Redistribuzione delle sollecitazioni interne ak¥elento tali da garantire I'equilibrio
Settaggio dello stato di danno secondo i parargktbiali e locali

Controllo di duttilita mediante la definizione d#iift ultimo () fissato dalla normativa a
seconda del meccanismo di danneggiamento agentelesnento, pari allo 0,8%
dell'altezza del pannello per pressoflessione®@h% dell’altezza del pannello per taglio
Eliminazione dell'elemento al raggiungimento deflbU attraverso la sostituzione con una

biella, ancora in grado di trasmettere forze normah senza alcuna resistenza per le azioni

sismiche.

Il generico macroelemento € caratterizzato nei dodstremita dalle sollecitazioni interfie N, M

a cui corrispondono le componenti di spostaments, :

Fig. 7.2.8: Macroelemento generico — sollecitazioni interneampo di spostamento

Il comportamento elastico di questo elemento é gmte da una matrice di rigidezza 3x3:

12EJ __BEJ  12F) _6EJ
h*@+y) h*@+y)  h*@+y) h*@+y)
T 0 EA 0 0 EA 0 u
N, _ 6EJ EJ@+y) 6EJ Oh EJQ-y) W
Mi _ h@a+y) hiLty)  h*@+y) h+y) /i
T, _128) 6EJ 12EJ 0 6EJ u,
N, h*(@L+y) h*@+y)  h*@+y) h*@+y) w,
M, 0 -EhA 0 0 ETA 0 /i
_ 6EJ EJ2-y) 6EJ o Ed@+y)
h*@L+y) hl+y)  h*Q+y) hd+y)
E %02
con: y_lZG>h2
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Il comportamento non lineare si attiva quando uloreadi forza nodale raggiunge il suo massimo
valore definito come il minimo fra i seguenti critadi resistenza: pressoflessione, taglio -

scorrimento, taglio - fessurazione diagonale.

7.2.3.1.1 — Pressoflessione

Nell'ipotesi di materiale non reagente a trazicaedsistenza a pressoflessione é valutata atttavers

la seguente relazione (8§ 7.8..2.2.1):

M =|2)¢>€0 1- SO (7210
T2 085xf

dove:
My e il momento ultimo
I e la lunghezza complessiva del pannello
t e lo spessore della zona complessa della parete
0 e la tensione normale media di compressione
fm e la resistenza media a compressione di calcdia meratura

7.2.3.1.2 — Taglio—Scorrimento: Il Criterio di Mo@oulomb

In accordo con il criterio di Mohr-Coulomb la rdsisza a taglio - scorrimento & definita dalle
seguente relazione (§ 7.8.2.2.2 D.M. 2008):

V, =12 X{f,,+04x,) (7.2.1)

dove:

Vu e il taglio ultimo

I e la lunghezza della parte compressa della parete

t e lo spessore della parete

fumo € la resistenza media a taglio della muraturaseraza di sforzo normale

n e la tensione normale media di compressione
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7.2.3.1.3 — Taglio—Fessurazione diagonale: Il Criterio diffsgk-Cacovic

Come indicato al 8 C8.7.1.5 dellarcolare applicativa delle NTOa resistenza al taglio di calcolo
per azioni nel piano di un pannello in muratura deve essdécelata, oltre che con il criterio di
rottura per taglio — scorrimento, anche con un criteriottlin® per fessurazione diagonale espresso
attraverso la seguente relazione:

7.2.1
Vu=l><t>']“5)¢°d 1+_20 :I>¢><Ld 1+20 ( 2
b 15% b f,

I e la lunghezza del pannello

dove:

t e lo spessore del pannello
0 e la tensione normale media di compressione
fa € o sono rispettivamente i valori di calcolo della resistenza a trager fessurazione diagonale
e della corrispondente resistenza a taglio di riferimento deltatoma (fs = 1,5 o)
b e un coefficiente correttivo legato alla distribuzione deglizsfsulla sezione, dipendente
dalla snellezza del pannello. Si puo assunbet®| (comunque non superiore a 1,5 e non
inferiore a 1), cor altezza del pannello

7.2.3.2 — Modellazione dell'edificio in 3Muri

Primo passo per la modellazione dell’edificio nel programmealtiolo € stato quello di definire,
piano per piano, la geometria della pareti resistenti al sishadbsise del rilievo descritto al § 2.2.1
e dei criteri esposti al 8.1 A tali pareti sono state assegnate le caratteristiche meloeatiitab.
25.1

Al fine di ottenere una maggiore affidabilita dei risultati legataimaninor onere computazionale,
si é scelto di modellare solamente la parte di edificio sulla cagikce direttamente I'azione
sismica, ovvero quella fuori terra; I'impossibilita inoltre di crealementi inclinati rappresentanti
le falde di copertura ha reso necessario concentraredsenaia quest’ ultima sull’'orizzontamento
immediatamente sottostante.

Per riprodurre fedelmente la geometria dei solai descritta2.8si sfrutta la possibilita offerta da
3Muri di inseriresolai deformabili considerati come elementi finiti superficiali con comportamento

membranale in grado di trasmettere sforzi nel piano in rel@zata loro effettiva rigidezza. | solai
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presentano inoltre un comportamento anisotropo per tenete delle diverse rigidezze nelle due
direzioni principali.

Fig. 7.2.9a: solai deformabili in 3Muri - Volte Fig. 7.2.9b: solai deformabili in 3Muri — accaio

Ai vari solai sono stati assegnati i carichi conformemente atquitustrato al $%.1.

Il programma permette inoltre di valutare il comportamento delkcef di piano attraverso
I'eventuale inserimento di cordoli in c.a. e piattabande la sser&a nell’edificio in esame ne
determina un comportamento debole che porta le fascesardes prima dei maschi che, in
condizioni limite, possono assumere il comportamento di menssiese sullintera altezza
dell’edificio.

Si propone di seguito il risultato della modellazione dei vari piatiiedificio (con g si indica la
guota del solaio rispetto al piano di fondazione) e la coesggweduta d’insieme:

PIANO SEMINTERRATO (q =0,72 m.)

Fig. 7.2.10: Modello in 3Muri: Piano seminterrato
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PIANO RIALZATO (g = 5,62 m.)

Fig. 7.2.11: Modello in 3Muri: Piano Rialzato

PIANO PRIMO (g = 10,06 m.)

Fig. 7.2.12: Modello in 3Muri: Piano Primo

PIANO SECONDO (gq = 13,62 m.)

Fig. 7.2.13: Modello in 3Muri: Piano Secondo
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MODELLO TRIDIMENSIONALE

Fig. 7.2.14: Modello completo in 3Muri

7.2.3.3 — Telaio equivalente e risultati dell’analisi statica non lineare

Per ogni parete costituente I'edificio il software calcola automawnte il telaio equivalente

secondo i criteri enunciati precedentemente @l2&3 si riporta a titolo esemplificativo il telaio

equivalente generato a partire dalla suddivisione in macroetedwla parete del prospetto Sud-
Est:

Fig. 7.2.15:Parete Sud-Estsuddivisione in macroelementi e telaio equivalente

Prima di effettuare I'analisi statica non lineare € stato netegsplementare nel programma tutti i

parametri caratterizzanti I'azione sismica definita al 8 5.3.
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Il programma esegue poi ventiquattro analisi che derivahcodaiderare entrambe le distribuzioni
del carico sismico nei due versi delle due direzioni princigak y e, per ogni direzione,
'eccentricita accidentale pari ad almeno il 5% della dimensidef#edificio misurata
perpendicolarmente alla direzione di applicazione dellaziomaicas Sulla base dei riferimenti
teorici del 87.2.1, per ogni analisi il programma di calcolo determinacuava di capacitae il
diagramma bilineare equivalentgtraverso i quali & possibile effettuare le verifiche di sicarezz
indicate al §7.2.2.

Per brevita espositiva si riporta iig. 7.2.16la curva di capacita e il corrispondente diagramma

equivalente per la sola parete di Sud-Est di cui in precederziustrato il telaio equivalente:

Fig. 7.2.16:Parete Sud-Estcurva di capacita e diagramma bilineare equivalente

Si riassumono poi ifab. 7.2.1i risultati delle verifiche di sicurezza effettuate per ciascuradisa,
riportando nell’'ultime ultime due colonne i parametried . rappresentantic, per lo SLV e lo
SLD, con:

. -PGA
PR PGA (7.2.13

dove:
PGA: e l'accelerazione di capacita limite per ciascuno degli stati lifimtigpendente dallo spettro
sismico)

PGAp € lI'accelerazione spettrale per ciascuno degli stati limite (dgge dallo spettro sismico)
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| valori di devono essere maggiori di uno affinché l'analisi sia verificetacaso contrario
forniscono un importante indicatore per valutare la percentlialecelerazione tollerabile rispetto a
guella spettrale di progetto.

SLV SLD

Dir. _Ca(. Ecc. Dmax Dy q* Dwmax Dq

. SISMICO u e
sisma | o, [cm] | [cm] [cm] | SLU [cm] [cm]

+X Masse | 0,0 | 302 | 495 | 1,84 | 111 341 | 152 | 2,45
+X | 1°modo| 00 | 457 | 696 | 2,51 | 1,93 251 | 1,20 | 1,27
X Masse | 00 | 253 | 6,04 | 2,00 | 084 2,86 | 1,50 | 2,45
X | 1°modo| 00 | 361 | 650 | 2,01 | 142 2,99 | 1,03 | 1,89
+Y Masse | 00 | 2,69 | 1,86 | 2,75 | 0,96 1,29 | 0,74 | 1,23
+Y | 1°modo| 00 | 347 | 220 | 366/ 140 212 | 066 | 1,43
Y Masse | 0,0 | 291 | 250 | 318/ 1,0 1,88 | 0,87 | 1,53
%Y | 1°modo| 00 | 380 | 320 | 465 158 234 | 064 | 1,42
+X Masse | 64,4 | 309 | 667 | 1,82 | 116 297 | 1,64 | 2,14
+X Masse | -64,4 | 297 | 550 | 1,86 | 1,09 304 | 162 | 2,26
+X | 1°modo| 64,4 | 448 | 12,02 | 2,62 | 1,88 354 | 1,14 | 1,78
+X | 1°modo| -64,4 | 426 | 459 | 2,72 | 1,76 242 | 1,07 | 1,32
X Masse | 64,4 | 256 | 570 | 2,04 | 0,85 296 | 1,47 | 2,49
X Masse | -64,4 | 255 | 6,06 | 2,00 | 0,85 337 | 150 | 2,79
X | 1°modo| 64,4 | 363 | 874]| 301 | 143 212 | 0,99 | 1,38
X | 1°modo| -64,4 | 357 | 507 | 2,87 | 1,39 326 | 1,05 | 2,06
+Y Masse | 210,7 | 284 | 149 | 305 1,06 1,34 | 0,59 | 1,19
+Y Masse | -210,7| 2,61 | 2,64 | 2,69 | 0,92 1,44 | 1,01 | 1,38
+Y | 1°modo | 210,7 | 356 | 1,81 | 4,12 1,46 1,45] 054 0,99
+Y | 1°modo | -210,7| 345 | 306 | 347 1,38 2,00 | 0,86 | 1,37
Y Masse | 210,7 | 297 | 212 | 360 115 1,70 | 0,75 | 1,38
Y Masse | -210,7| 2,85 | 2,86 | 2,67 | 1,04 221 | 1,00 | 1,79
&Y | 1°modo| 210,7| 3585 | 2,35 | 515 1,62 1,910 | 0,558 | 1,16
%Y | 1°modo| -210,7| 391 | 387 | 402 163 280 | 0,75 | 1,64

Tab. 7.2.1:Analisi Statica non Lineare - Risultati
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Oltre alla risposta globale dell’edificio descritta dalle ventiquattiaisi € possibile identificare il
comportamento di ciascuna parete ad ogni passo dell'analigiasteon lineare. Si riporta a

riguardo lo stato di danneggiamento del prospetto Sud-Edtiaibustep di carico:

Fig. 7.2.17:Parete Sud-EstStato di danneggiamento all’'ultimo step di carico

Legenda:
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Valutazione della risposta sismica dell’edificio per diversi parainmeeccanici della muratura

8 — VALUTAZIONE DELLA RISPOSTA SISMICA DELLEDIFICI O
PER DIVERSI PARAMETRI MECCANICI DELLA MURATURA

Dopo aver posto l'attenzione alla risposta sismica dell’edificiottaddo per la muratura i
parametri meccanici suggeriti dall’Allegato C8.A deli#@rcolare applicativa alle NTC 2008si
vuole ora proporre la situazione limite presentata al CapitolalBtare cioe come cambia la
risposta della costruzione se al posto di tali parametri si utilizgaedi dedotti dalle prove di
laboratorio.

Si sono quindi implementati inMuri i valori di Tab. 3.3.1 mantenendo invariata la geometria e i
carichi del modello descritto al'82.3.2

Siriporta inTab. 8.1 risultati ottenuti e nella successiVab. 8.2il confronto con quelli ottenuti al
Capitolo 7.
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SLV SLD
Dir. _Car.. Ecc. Dax D, q* Dax Dd
sisma | 52050 [ fom) | fomp | fom) | SWU [ fom) | femp | Y| C
+X Masse 0,0 1,45 4,73 1,57 0,43 1,95 1,91 2,69
+X 1° modo 0,0 2,26 3,81 2,32 0,70 2,12 1,29 2,12
-X Masse 0,0 1,23 4,19 1,75 0,31 3,19 1,71 4,46
-X 1° modo 0,0 1,90 4,54 2,52 0,56 2,95 1,19 3,19
+Y Masse 0,0 1,26 2,61 2,18 0,29 0,70 1,37 1,52
+Y 1° modo 0,0 1,68 3,26 2,93 0,53 1,09 1,02 1,60
-Y Masse 0,0 1,44 1,93 2,54 0,40 1,14 1,18 1,88
-Y 1° modo 0,0 2,15 4,78| 3,89 0,79 2,30 0,77 2,38
+X Masse 64,4 1,45 4,41 1,59 0,43 2,22 1,89 2,95
+X Masse -64,4 1,55 4,93 1,58 0,47 2,01 1,90 2,62
+X 1°modo| 64,4 2,33 8,93 2,42 0,74 1,90 1,24 1,90
+X 1°modo| -64,4 2,25 3,58 2,54 0,72 2,10 1,18 2,11
-X Masse 64,4 1,24 4,38 1,79 0,31 2,10 1,68 3,20
-X Masse -64,4 1,34 5,31 1,82 0,34 3,23 1,65 4,28
-X 1° modo| 64,4 1,90 4,69 2,58 0,57 2,01 1,17 2,32
-X 1° modo| -64,4 1,93 4,54 2,58 0,58 2,97 1,16 3,18
+Y Masse 210,7 1,33 1,60 2,39 0,34 1,42 1,15 2,34
+Y Masse | -210,7 1,18 1,69 2,25 0,28 1,32 1,30 2,37
+Y 1° modo | 210,7 1,74 9,81 3,50 0,59 1,26 0,86 1,72
+Y 1° modo | -210,7 1,77 3,15 2,87 0,56 2,42 1,04 2,90
-Y Masse 210,7 1,49 1,72 2,83 0,44 1,14 1,06 1,82
-Y Masse | -210,7 1,50 2,66 2,20 0,38 2,56 1,36 3,39
-Y 1° modo | 210,7 2,17 5,33| 4,67 0,83 2,11 0,64 2,19
-Y 1° modo | -210,7 2,10 747 3,71 0,76 2,19 0,81 2,33

Tab. 8.1:Analisi Statica non Lineare — Risultati modello garametri meccanici

determinati mediante prove di laboratorio
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Parametri Parametri

Circolare Laboratorio

N. x N. T
1,52 1,91
1,20 1,29
1,50 1,71
1,03 1,19
0,74 1,37
0,66 1,02
0,87 1,18
0,64 0,77
1,64 1,89
1,62 1,90
1,14 1,24
1,07 1,18
1,47 1,68
1,50 1,65
0,99 1,17
1,05 1,16
0,59 1,15
1,01 1,30
0,54 0,86
0,86 1,04
0,75 1,06
1,00 1,36
0,58 0,64
0,75 0,81

Tab. 8.2:Confronto tra i risultati ottenuti dal modello coparametri della Circolare e

quelli ottenuti dal modello con i parametri detemaii in laboratorio

Dal confronto proposto risulta evidente come la scelta dengrameccanici della muratura sia di

fondamentale importanza per la valutazione della capacitaetiitinio di rispondere ad un evento

sismico, da qui la necessita di aver a disposizione dei matowiatjine affidabili e poco invasivi

che consentano di identificare con buona precisione |laiptapneccaniche della muratura e, in

mancanza di tale possibilita, di poter usufruire di una clagsifioe normativa piu dettagliata che
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offra al progettista degli strumenti idonei per valutare conigicne la vulnerabilita di un edificio e
progettare di conseguenza gli opportuni interventi di consolidone

La campagna sperimentale a cui si é fatto riferimento al Ca@itolwa proprio a gettare le basi per
il raggiungimento di tali obiettivi.
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9 — PROPOSTE DI INTERVENTI CONSOLIDAMENTO

L’analisi della risposta dell’edificio alle azioni statiche e dinamiphaposta ai capitoli 6 e 7 ha
messo in luce alcune situazioni, piu 0 meno gravose, dinalitiéa sulle base delle quali sono stati
proposti alcuni interventi di consolidamento che mirino ad aumeeriea prestazioni e quindi

implicitamente la sicurezza dell’edificio.

9.1 - CONSOLIDAMENTO DELLE VOLTE

La valutazione della capacita portante condotta sulla configm@ deformata delle volte ha
suggerito la necessita di un intervento che miri a bloccaedimenti orizzontali dovuti alla

significativa spinta degli archi e al tempo stesso ad aumentar@pkeita resistente della volta
stessa. Si propone quindi, previo svuotamento del riempinahtale ed opportuna centinatura
della volta, la realizzazione di un getto in cls. (C 25/30) srmello spessore di 5 cm. in chiave di
volta avente la funzione di aumentarne la sezione resistegltguale e previsto un sistema di

incatenamento in corrispondenza degli archi che provvedasabire la spinta di quest’ultimi.

9.1.1 — ANALISI DEI CARICHI DEL SISTEMA CONSOLIDATO

Si é studiato un intervento di consolidamento che garantiscanienimento della precedente quota
dei pavimenti finiti e al tempo stesso non produca un aumedicativo dei carichi permanenti
precedentemente stimati pari a 6,50 kRi/m

R-S1 - R-S2

Permanenti
peso proprio: volta a vela in muratura 1,08N/m?
soletta c.a. (5 cm. in chiave) + riempimento 2,0&N/m?
massetto in cls alleggerito (14 cm.) 2,80kN/m?
malta di allettamento (4 cm) + pavimentazione in gres (1 cm.) 0, k0l/m?
TOTALE PERMANENTI 6,58 kN/m?

Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
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9.1.2 — VALUTAZIONE DELLA SPINTA DEGLI ARCHI E PREDIMENSI ONAMENTO
DEI TIRANTI

Fig. 9.1.1: Arco perimetrale: geometria e carichi

Il carico q sull'arco e dato dalla somma di quello trasmesso dalle voiteadi (qor) € quello
dovuto ai permanenti e agli accidentali gravanti sull’arco seegsate larghezza 60 cm:

q = qvolta + qarco =1214+ 10: 2214kN/m (91])

La reazione vincolare H e pari a:

2
H=9" —903kN 9.1.2
8xf

Le catene hanno un’inclinazione di 25° rispetto all’'orizzontaleqoi devono essere dimensionate

per assorbire un tird pari a:

T= H =99,7kN =9970kg (9.1.3
cos25°

Per le catene si utilizzano barre in acciaio per cementot@B#b0C ad aderenza migliorata e
filettate all’estremita per permetterne il fissaggio con bulloni al piitiociaio. L’'area minima di

acciaio e pari a:

(9.1.49

Si sceglie di adottare un24 (A = 4,52 cm).
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9.1.3 - DETTAGLI COSTRUTTIVI

In Fig. 9.1.2 si evidenziano le posizioni dove e prevista la disposizionk daltene, la cui

configurazione é riportata nel dettaglio n&lez. B-B

Fig. 9.1.2: Disposizione in pianta delle catene

Fig. 9.1.3:Sezione in chiave di volta
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Fig. 9.1.4:Sezione in corrispondenza dell'arco

9.2 - REALIZZAZIONE DI UN NUOVO SOLAIO LIGNEO NEL
SOTTOTETTO

Nella descrizione generale dell’edificio si € potuto osserstaedl sottotetto presenta una parte non
accessibile in cui il solaio, essendo in arellato, € privo gad# portante. La decisione di
intervenire con la realizzazione di un nuovo solaio & detiatalalla volonta di rendere fruibile
guesta zona garantendo una destinazione d'uso di sottotetssiile sia dalla necessita di
ottenere un impalcato infinitamente rigido che garantisca ufiom@ignento della risposta sismica
dell'edificio. La scelta e stata quella di realizzare un solaio gndeche da un lato garantisca
l'infinita rigidezza attraverso la presenza di un doppio tavdlatoociato e dall’altro, grazie alla
sua leggerezza, non provochi un incremento significatiVie deasse che sarebbe causa di un

conseguente aumento delle azioni sismiche.
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Fig. 9.2.1: Sottotetto: realizzazione di un nuovo solaio ligneo

9.2.1 — ANALISI DEI CARICHI DEL NUOVO SOLAIO LIGNEO

NUOVO SOLAIO IN LEGNO

Permanenti
trave legno 22x30 0,18  kN/m?
travetti in legno 12x12 0,12  kN/m?
doppio tavolato (6 cm) 0,40 kN/m?
malta di allettamento (4 cm) 0,60 kN/m?
tavelle in cotto (4cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 1,90 kN/m?

Accidentali
sottotetto accessibile per sola manutenzione 1,00 kN/m?

9.2.2 - PROGETTO E VERIFICA DELLE TRAVI PRINCIPALI

Si ipotizzano delle travi in legno 22x30 cm disposte ad isseras 2m.

Sezione 22x30
b [mm] 220
h [mm] 300
A[mm? 66000
W [mm®  3,30E+06
J[mni]  4,95E+08

Tab. 9.2.1: Caratteristiche geometriche della sezione delleitm@incipali
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Si sceglie di utilizzare un’essenza lignea avente le medesnaiecstiche meccaniche descritte in

Tab. 6.2.6

9.2.2.1 — Verifiche SLU: Flessione e Taglio

Le verifiche allo SLU sono state eseguite conformementeaatq enunciato per i solai in legno al

8§6.2.2.1.

q | Mumax | Tmax | ma fmg verifica d fud verifica
[kN/m] | [m] |[kN*m] | [kN] | [MPa] | [MPa] [MPa] | [MPa]

8,42 6,20 40,46 26,1012,26| 17,60 verificato 0,59 1,76 verifical

o

Tab. 9.2.2: Verifiche SLU — Flessione e Taglio

9.2.2.2 — Verifiche SLE: Deformabilita

Sempre in riferimento a quanto gia descritto per i solai in lelgneerifiche allo SLE sono state
eseguite secondo quanto descritto Gl&82.2.

q | [/300 -
verifica
[KN/m] | [m] [cm] [cm]
5,80 6,20 1,83 2,07 verificato

Tab. 9.2.3: Verifiche SLE — Deformabilita
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9.2.3 - DETTAGLI COSTRUTTIVI

Si descrive inFig. 9.2.2la geometria in pianta del nuovo solaio esaminanddein C-Ce D-D i

dettagli piu significativi.

Fig. 9.2.2:Nuovo solaio ligneo — Pianta

Fig. 9.2.3:Nuovo solaio ligneo - Sezione trasversale
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Fig. 9.2.3:Nuovo solaio ligneo — Collegamento alla parete

9.3 — REALIZZAZIONE DI UN CORDOLO IN C.A. IN SOMMIT A’

La realizzazione di un cordolo in c.a. in sommita della touaaportante € un intervento con una
duplice funzionalita: assorbe la spinta orizzontale provoc#ieaa@pertura inclinata e garantisce un
efficace collegamento perimetrale per l'intero edificio contrilbeeal comportamento scatolare di
quest’ultimo.

Per la progettazione di questo intervento sarebbero néeessteriori indagini relative alla
geometria della copertura e al suo collegamento con la paretelimita quindi a segnalarne
I'efficacia e a fornirne i requisiti essenziali: il cordolo, ctheve avere una larghezza pari alla
larghezza della muratura sottostante, deve essere realipnatalcestruzzo C 25/30 con armatura
minima longitudinale pari a 8 dnle staffe devono avere un diametro di aimeno 6 mm Eagso
non superiore a 25 cm.

Si sottolinea inoltre la discreta invasivita di questo intervento @ataecessita di rimuovere
provvisoriamente la copertura per il getto del cordolo contisuconsiglia quindi di prevederlo in
corrispondenza di un’eventuale manutenzione straordimiatetto per ottimizzarne l'aspetto

economico e gestionale.
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9.4 — CONSOLIDAMENTO DEI SOLAI IN ACCIAIO

Le verifiche effettuate per valutare la capacita portantealai sei confronti dei carichi verticali
previsti dall’attuale normativa hanno messo in luce alcune ®iadi criticita che hanno reso
necessario un intervento di consolidamento che, oltre amleoffna maggiore resistenza, possa
garantire linfinita rigidezza nel piano necessaria per ifartizione dell’azione sismica
proporzionalmente alla rigidezza delle pareti. A tali fini si pr@ptanrealizzazione di una soletta
integrativa in c.a. dello spessore di 5 cm.

9.4.1 — ANALISI DEI CARICHI DEI SOLAI CONSOLIDATI

Si e formulata una nuova analisi dei carichi con il duplice ttbde di mantenere pressoché
inalterata la quota dei pavimenti finiti rispetto alla condizione att@alsoprattutto di non

incrementare significativamente i carichi permanenti attuali.

P-S1

Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + volterrane 1,26kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20 kN/m?
riempimento (8 cm) + massetto (8 cm) 3,50kN/m?
sottofondo (4 cm) + pavim. in graniglia (1 cm) 0,80 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 6,76  kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 6,58  kN/m?

Accidentali
scuola 3,00 kN/m?

P-S2

Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + voltine 1,39 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20 kN/m?
tavelloni (4 cm) 0,30 kN/m?
sottofondo (6 cm) 0,66 kN/m?
pavimentazione in gres (3 cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 4,15  kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 3,92  kN/m?

Accidentali
scuola 3,00 KkN/m?
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P-S3
Permanenti
peso proprio: putrelle IPE 160 0,15 kN/m?
tavelloni (4 cm) 0,30 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20 kN/m?
sottofondo (4 cm) + pavimentazione in gres (1 cm) 0,60 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,25  kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 1,42  kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
P-S6
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + voltine 1,39kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20 kN/m?
tavelloni (4 cm) 0,30 kN/m?
massetto (7 cm) 1,40 kN/m?
allettamento (5 cm) + pavimentazione in gres (1 cm) 0,8kN/m?
TOTALE PERMANENTI 5,09 kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 4,89 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
P-S7
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 200 + volterrane 1,26 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20 kN/m?
riempimento (8 cm) + massetto (12 cm) 4,10kN/m?
sottofondo (8 cm) + pavim. in graniglia (1 cm) 1,00kN/m?
TOTALE PERMANENTI 7,56 kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 7,84  kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 kN/m?
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S-S2 - S-S3
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 220 + tavelloni 0,70  kN/m?
tavellone laterizio porta intonaco (4cm) 0,30 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20  kN/m?
malta di allettamento (3 cm) 0,40 kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,80 kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 2,64  kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 KkN/m?
S-S4
Permanenti
peso proprio: putrelle IPE 160 + tavelloni 0,45 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20  kN/m?
malta di allettamento (2,5 cm) 0,35 kN/m?
pavimentazione in gres (1 cm) 0,20 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 2,20  kN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 2,02 kN/m?
Accidentali
scuola 3,00 KkN/m?
T-S1-T-S2
Permanenti
peso proprio: putrelle INP 220 0,31  kN/m?
tavellone laterizio porta intonaco (4cm) 0,30  kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20  kN/m?
massetto (8 cm) 1,60  kN/m?
sottofondo (8 cm) + tavelle in cotto (4cm) 1,50 kN/m?
TOTALE PERMANENTI 4,91  KkN/m?
TOT. PERM. ATTUALI 3,41  kN/nm?
Accidentali
sottotetto accessibile per sola manutenzione 1,00 kN/m?
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9.4.2 — VERIFICHE DEI SOLAI ACCIAIO-CLS

Nei paragrafi successivi si riportano le verifiche effettuate Ipesezioni composte acciaio-cls
relative ai profili per i quali si era proposta la verifica &.8.1

Tutti i profili sono stati consolidati con una soletta di spessooen=di calcestruzzo (C 25/30)
armato con rete elettrosaldat&/20x20 (copriferro minimo 2 cm).

9.4.2.1 — Verifiche SLU: Flessione e Taglio

Per le verifiche allo Stato Limite Ultimo si € utilizzata la combio@ae di carico definita dakg.ne
4.1.3

Q=13G, +15°G, +15xQ, 940
Come indicato al § 4.3.4.2.1 del D.M. 2008 la verificieadione puo essere effettuata utilizzando il

metodo elasticbasato su una distribuzione elastica delle tensioni nella sezione.
Con riferimento alldig. 9.4.1

Fig. 9.4.1:Sezione composta acciaio-cls

si definiscono:
n coefficiente di omogeneizzazione posto pari a 15

Yn distanza dell’asse neutro dal bordo compresso:

y = n’(Aa+&) % - 1+\/1+ 2b, )<yGa XA+ Y, XA%) (9.4.2

n{A +AY

C
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con:

Aa Area del profilo

Yea distanza del baricentro del profilo dal bordo compresso

As Area dell’armatura compressa

Ys distanza dell'armatura dal bordo compresso

A. Areadella sezione di cls.

Yoc distanza del baricentro della sezione di cls. dal bordo @as@r
be larghezza soletta collaborante

Jd momento d’inerzia omogeneizzato:

b. xv3 (9.4.3
‘]id = ['Ja + Aa )<yn - yGa)2]+ A‘s )<yn - ys)z + ngn
con:
Ja momento d’inerzia baricentrico del profilo
Je momento d’inerzia baricentrico della sezione di cls

Affinché la sezione sia verificata devono essere sodtideaseguenti condizioni:

M
5§ = £ f 9.4.4
c n XJ xyn cd (

id

M (9.4.5
sa,e = J_><yn - he)£ fyd

id

sa,i :E%yn - h|)£ f (946

yd
J id

con:
c massima tensione di compressione nel cls.
ae Massima tensione all’estradosso del profilo d’acciaio

ai massima tensione all'intradosso del profilo d’acciaio
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he distanza dell’estradosso del profilo dal bordo compresso

h; distanza dell'intradosso del profilo dal bordo compresso

M momento di calcolo

fed resistenza di calcolo a compressione del calcestruzz@a pdyl7 MPa (C 25/30)

fea resistenza di calcolo dell’acciaio, pari a:

; (9.4.7)

yd

f o
=——=2238MPa
105

dove:

fyk e la resistenza caratteristica a snervamento dell’acciaicg 86 MPa (S 235)

Si riassumono ifrab 9.4.1le verifiche a flessione per i vari profili esaminati indicarmone
negative le tensioni di compressione:

q | Mmax | Yo | Jia ¢ | verifica ai ae | verifica | verifica
[kN/m] | [m] | [KN*m] | [em] | [cm?] | [MPa] c [MPa] | [MPa] ai ae
1-1| 12,03 | 6,30 59,66 | 9,26| 4593 -8,02 verificates5,31| 204,37| verificato | verificatg
2-2| 8,68 | 6,80 50,15 | 9,26/ 4595 -6,74 verificate46,49| 171,78| verificato | verificato
3-3| 9,05 | 4,30 20,93 | 6,20 2382 -3,68 Vverificatel0,54| 130,02| verificato | verificatq
4-4| 9,87 | 6,80 57,07 | 9,26] 4593 -7,67 \verificateb2,91| 195,51| verificato | verificato
5-5| 13,05 | 6,30 64,72 | 9,26/ 4598 -8,70 verificate60,00| 221,71| verificato | verificatg
7-7| 6,66 | 6,80 38,47 | 10,43 6088 | -4,39| verificatp-34,31| 104,71| verificato | verificatg
8-8| 8,96 | 4,30 20,72 | 6,20, 2387 -3,6 verificatelo,44 128,73| verificato | verificato

99| 12,84 | 6,80 74,24 | 8,35 7250 -5,70 verific4\e34,30 190,98 verificato | verificata

O N W = I

Tab. 9.4.1: Solai acciaio-cls — verifica a flessione

Si é considerato superfluo effettuare la verifica a Taglichgonella sezione d’appoggio viene
assorbito interamente dalle travi d’acciaio che risultavanamiamente verificate e le modifiche
apportate non hanno prodotto una variazione di carico talgederare un aumento significativo
dall'azione tagliante.
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9.4.2.2 —Dimensionamento dei connettori

Il corretto comportamento della sezione mista acciaio-cls dssere garantito dalla presenza di
sistemi di connessione atti ad assicurare la trasmissione deléa dbscorrimento tra acciaio e
calcestruzzo.

| connettori sono stati dimensionati avvalendosi del metodo deete ammissibili.

Proporzionalmente allandamento del diagramma del taghagdi9.4.2

Fig. 9.4.2:Diagramma del Taglio

la forza di scorrimento vale:

Tapp +TL/4) ’ L XS—*

V.= :
L/4 3 ]

in L/4 0.4.9

*

TM”Léé in L/2 0.4.9

V. =
L/2 8

con:
S momento statico della sezione composta

J momento d’'inerzia della sezione composta

Per assorbire tale forza nella zona di estremita e in queltaedzeria i connettori dovranno

garantire un’area minima rispettivamente pari a:

V (9.4.1Q
s
— VL/2

Ava=3 9.4.19

129



Capitolo 9

dove .mmé la tensione ammissibile dell’acciaio pari a 1600 k§ASr235).

La Tab. 9.4.2iassume i calcoli svolti:

q Tapp | Tua | Vua | Ve | Aus | Awe
[KN/m] | [KN] |[kN] | [kN] |[kN] |[cm?]| [em]

1-1| 830 | 26,1 13,1128,8| 42,9 8,0 | 2,68
2-2| 6,08 | 20,71 10,3109,9| 36,4 6,9 | 2,29
3-3| 630 | 1355 6,8 62,7 20939 | 131
4-4 | 6,88 | 234 11,7124,4| 415 7,8 | 2,59

5-5| 898 | 28,3 14,1139,3| 46,4 8,7 | 2,90

7-7| 4,64 | 15,8 7,9 72,6 24/245 | 1,551
8-8| 6,24 | 134 6,77 62,1 20,739 | 1,29

99| 8,87 | 30,1 15,1160,2| 53,4 10,0| 3,34

Tab. 9.4.2: Connettori — forza di scorrimento ed area minima

Con l'obiettivo di evitare saldature puntuali che potrebbero efggiare localmente il profilo,
laddove lo geometria lo consenta, ovvero per i solai a putreli@terrane e putrelle e voltine, si
prevede l'utilizzo di quadrelli 2x2 cm saldati trasversalmenterdaiilp. Per i solai a putrelle e
tavelloni si deve invece ricorrere ai tradizionali pioli Nelson.

| quadrelli offrono un’area resistente ben superiore dlajnecessaria, € possibile quindi disporli
abbastanza radi con un passo di 50 cm per tutta la luragtelta trave.

Per pioli si sceglie un diametro di 10 mm4f\= 0,79 cni) per cui devono avere un passo pari a:

D passo in L/4| passo in L/2
[cm] [cm]

3-3 20 50

7-7 25 50

8-8 20 50

Tab. 9.4.3: Connettori — passo minimo dei connettori a piolo
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9.4.2.3 — Verifiche SLE: Deformabilita

Per le verifiche di deformabilita si € utilizzata la combinazioneadico caratteristica definita
dall'eq.ne 4.1.4

Q=G,+G, +Q (9.4.19

Affinché la verifica sia soddisfatta deve risultare:

=5 g4t | (9.4.19
384 EJ, 300
dove:
q e il carico lineare agente sulla trave
I e la luce di calcolo
E e il modulo elastico dell'acciaio, pari a 210000 MPa

Jd e il momento d’inerzia della sezione composta omogeneizzaaoadio

La Tab. 9.4.4iassume le verifiche effetuate:

q | 1/300 N
ID verifica
[KN/m] | [em] | [ecm] | [cm]

1-1 8,30 | 630| 1,76 2,10 verificato
2-2 6,08 680| 1,75 2,27 verificato
3-3 6,30 | 430| 0,56 1,43 verificato
4-4 6,88 680| 1,98 2,27 verificato
5-5 8,98 630 1,91 2,10 verificato
7-7 4,64 | 680 1,011 2,27 verificato
8-8 6,24 | 430| 0,56 1,48 verificato
9-9 8,87 680| 1,62 2,27 verificato

Tab. 9.4.4: Solai acciaio-cls — verifica di deformabilita
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9.4.3 - DETTAGLI COSTRUTTIVI

Si riportano le sezioni piu significative relative al piano rialaatoui € possibile riscontare tutte le

tipologie di consolidamento proposte per i solai in acciaio:

Fig. 9.4.3:Pianta P. Rialzato — sezioni di riferimento

Fig. 9.4.4:Consolidamento solaio putrelle e volterrane - SE
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Fig. 9.4.5:Consolidamento solaio putrelle e tavelloni - SeE F

Fig. 9.4.6:Consolidamento solaio putrelle e voltine - Sez. G-G
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Fig. 9.4.7:Consolidamento solaio putrelle e voltine - Sez. H-H

La Fig. 9.4.7vuole porre particolare attenzione al collegamento del nuetto gon la muratura
esistente che deve essere realizzato mediante asole driportino inFig. 9.4.8la dimensione e
la distribuzione per il solaio descritto dalle seziBriz e H-H.

Si sottolinea inoltre la presenza dei tre feri6 aventi la funzione di garantire I'incatenamento
delle pareti parallele all’orditura del solaio, funzione che si gti@ssolta nella direzione ortogonale

dai profili stessi costituenti il solaio.

Fig. 9.4.8: Disposizione in pianta delle asole perimetrali
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9.5 — CONSOLIDAMENTO DEI SOLAI IN LEGNO

Si propone di seguito un intervento di consolidamento dei sglailigovernato dalle medesime
esigenze precedentemente esposte per i solai in acciaarticojar modo si presta I'attenzione al
solaio in legno dell'orizzontamento tra piano primo e pianorsBx@he necessita di un intervento
piu invasivo rispetto al corrispondente solaio del piano sugenet quale si prevede la sola
disposizione di un secondo tavolato ortogonale all’esistentggrantire linfinita rigidezza nel

piano.

Fig. 9.5.1: Orizzontamento tra P.Il e Sottotetto — Realizzazidnun doppio tavolato sul solaio ligneo esistente

La necessita di un intervento piu invasivo nel solaio al pidieoiane (vediFig. 9.5.9 é dettata dal
non soddisfacimento delle verifiche statiche secondo i canekighi dal D.M. 2008.

Per assicurare allo stesso tempo un aumento di resisténziiniga rigidezza di piano si ritiene
opportuno realizzare una soletta integrativa di cls (C 256&0) gpessore di 5 cm armata mediante

una rete elettrosaldateb/20x20 .

Fig. 9.5.2: Orizzontamento tra P.l e P.ll — solaio ligneo odgetell'intervento
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9.5.1 — ANALISI DEI CARICHI DEL SOLAIO LEGNO-CLS

SOLAIO LEGNO-CLS

Permanenti
trave legno 20x28 0,15 kN/m?
travetti in legno 12x12 0,12 kN/m?
tavolato 0,20 kN/m?
soletta c.a. (5 cm) 1,20kN/m?
malta di allettamento (4 cm) + pavimentazione gres (1cm) 0}l m?
TOTALE PERMANENTI 2,47 kN/m?

Accidentali
scuola 3,00 kN/m? |

9.5.2 - VERIFICHE DEL SOLAIO LEGNO-CLS

Lo schema statico € quello di una trave semplicemente apfsuggia

Fig. 9.5.3: Trave composta legno-cls — schema statico

Sulle travi principali, poste ad interasse 2 m, agisce un caric® = 5,47 kN/nf, pertanto &
possibile determinare il carico lineaye le sollecitazioni agenti:

q=Q>i =1094kN/m (9.5.9)
2

M, :%:SYKNm (9.5.2

(9.5.3

max

T = q—2L = 28,5kN
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La sezione di verifica é quella Eig. 9.5.4

Fig. 9.5.4: Trave composta legno-cls — sezione
Posto il coefficiente di omogeneizzaziampari a:

C

E_ 12300

dopo aver determinato l'ared e il momento staticd della sezione composta attraverso le

relazioni:

A=Dbxh+nxBxs=14525¢cn? (9.5.9

=b><h2

s +n><§>«(|—|2 - h?)= 48449cn? (9.5.6

si calcola la posiziondel baricentrg/s della sezione composta come:

Yo :§:33,4cm (9.5.9

Sianor; er; rispettivamente le distanze @ e G da G:

137



Capitolo 9

r, =121cm
r, =194cm
r=r +r, =315cm

Si ipotizzano dei connettoril8 con pass@onn,= 15 cm.

Larigidezza della connessione per sola deformabilita a taglle:

k, = 008XE, ¥ _ =17712N/mm

Lo sforzo ammissibile sulla connessione é pari a:

F, = 005>, ¥ =11070N

Si calcolano le seguenti rigidezze:

rigidezza flessionale della sezione di legno

b>h® )
E J =E, ETa 45x0% Nmnt

rigidezza flessionale della sezione di cls

3
EJ =E xBl—’;: 229x10" Nmn?

rigidezza assiale:

EA:M =42340° N
E A +EA

EJ, = E J, +EJJ_ = 4730% Nmn¥

rigidezza flessionale della sezione con connessione a rigideta

(9.5.9

(9.5.9

(9.5.1Q

(9.5.11)

(9.5.12

(9.5.13
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Proposte di interventi di consolidamento

- rigidezza effettiva della seziane

EJ,. = EJ, + g>EAX? = 228x0"°* Nmnt (9.5.19

con.

efficienza del collegamento:

2 A g -1 (9.5.15
g= 147 =P g3
Ky XL
E’ ora possibile effettuare il calcolo delle tensioni e la relateréica:
- massima tensione di compressione nel cls
M h. . M
S omm = PEN ¥——+E x=x— = 392MPa<s_,_ = 975MPa (9.5.19
’ EJ_q 2 EJg ’
- massima tensione di trazione nel legno
M h, . M
S max =9XE 1, *——+E x=x——=445MPa<s , =10MPa (9.5.17
’ EJ. 2 EJ '
Si verifica poi che la freccia sia contenuta entro i valori limite:
4
_5 ab _ 05cm < L:l,04cm (9.5.19
384 EJ 500

Resta infine da verificare che lo la forza di scorrime8tgy sia assorbita efficacemente dai

connettori, in particolare deve risultare:

S

max

=i =10743N <F, =11070N (9.5.19

conn >¢max

dove:
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Capitolo 9

toow = g><T,Ww =716 N/mm
EJ

eff

(9.5.20

Il sistema di connessione risulta quindi essere ben dimetsiona

9.5.3 - DETTAGLI COSTRUTTIVI

Si riporta inFig. 9.5.3il particolare della sezione mista legno-cls:

Fig. 9.5.5: Solaio legno-cls — Sezione e sistema di connessione
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Valutazione della risposta sismica dell’edificio a seguito degli ietetivdi consolidamento

10 -  VALUTAZIONE DELLA  RISPOSTA  SISMICA
DELLEDIFICIO A SEGUITO DEGLI INTERVENTI DI
CONSOLIDAMENTO

Gli interventi di consolidamento proposti al Capitolo 9 modificagaicativamente la risposta
sismica dell’edificio. Secondo quanto esposto al § 7.2.6 dél P008, gli orizzontamenti possono
essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano data laepresdi una Struttura mista con
soletta in cemento armato di almeno 5 cm di spessore colleg@ataonnettori a taglio
opportunamente dimensionati agli elementi strutturali in acciai@odé.

Come gia accennato precedentemente l'infinita rigidezza dki permette la sostituzione della
reale distribuzione delle forze d’'inerzia con la loro risultapi@ieata al baricentro delle masse per
poi ripartirla tra le varie pareti in funzione della loro rigicenttenendo quindi una risposta globale

dell’edificio all'’evento sismico.

10.1 - MODELLAZIONE IN SMURI E CONFRONTO CON LA SIT UAZIONE
ATTUALE

Per quantificare il miglioramento apportato si € realizzato urauwdello in 3uri mantenendo
invariata la geometria delle pareti resistenti al sisma, modificéiadtta dei carichi variata a
seguito degli interventi di consolidamento e scegliendo periilsgaione “infinitamente rigidi”. |

risultati forniti dal programma sono riassuntiTiab. 10.1.1
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SLV SLD
Car. Ecc. Dwax Dy " Duax Dd
N. Dir. sisma| sismico d ¥ &
prop. | [eml | fem] | fem] | SHY| [em] | [om]
+X Masse 0,0 2,30 4,85 1,54 0,83 2,30 1,79 | 2,21
+X 1° modo 0,0 3,36 5,02 2,23 1,25 2,30 134 | 161
-X Masse 0,0 2,31 6,12 1,91 0,75 2,46 157 | 2,33
-X 1° modo 0,0 3,26 6,69 2,72 1,23 2,30 1,10 | 1,65
+Y Masse 0,0 2,76 2,74 2,71 0,99 1,38 0,99 1,27
+Y 1° modo 0,0 3,65 3,06 3,63 1,48 1,47 0,88 0,99
-Y Masse 0,0 3,03 3,98 2,88 1,13 2,27 1,04 | 1,74
-Y 1° modo 0,0 4,07 3,58 3,97 1,70 2,73 0,76 1,54
+X Masse 64,4 2,30 4,72 1,53 0,83 2,16 1,75 2,11
+X Masse -64,4 2,31 4,64 1,55 0,83 2,12 1,72 2,07
+X 1° modo 64,4 3,38 4,97 2,21 1,25 2,40 1,36 | 1,66
+X 1° modo -64,4 3,32 5,05 2,26 1,22 2,19 1,33 1,57
-X Masse 64,4 2,29 5,99 1,90 0,74 2,39 158 | 2,29
-X Masse -64,4 2,30 5,64 1,88 0,75 2,45 1,60 | 2,32
-X 1° modo 64,4 3,26 6,16 2,72 1,23 2,32 1,10 | 1,66
-X 1° modo -64,4 3,26 6,66 2,67 1,22 2,44 1,13 1,74
+Y Masse 210,7 2,92 2,46 3,06 1,09 1,76 0,86 1,46
+Y Masse -210,7 2,64 2,66 2,70 0,94 1,26 1, 1,23
+Y 1° modo 210,7 3,77 2,95 4,03 1,55 2,26 0,74 1,39
+Y 1° modo -210,7 3,53 3,25 3,47 1,42 2,46 0,86 1,61
-Y Masse 210,7 3,17 3,97 | 3,37 1,23 2,06 0,89 1,53
-Y Masse -210,7 2,93 4,32 2,48 1,05 2,51 1,21 1,95
-Y 1° modo 210,7 4,10 3,28 4,59 1,73 2,45 0,65 1,38
-Y 1° modo -210,7 4,07 4,03 3,44 1,69 3,18 0,87 1,77

Tab. 10.1.1Risultati analisi statica non lineare — modello cawlai infinitamente rigidi

In Tab. 10.1.2si propone il confronto tra i risultati ottenuti dall’analisi statica fineare per il
modello ad impalcati deformabili (pre — consolidamento) e paodello ad impalcati rigidi (post —
consolidamento).
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pre- post-
consolid. consolid.
N LN .

1,79
1,20 1,34
1,50 1,57
1,03 1,10
0,99

[ 0,66 0,83
0,87 1,04
0,64 0,76
1,64 1,75
1,62 1,72
1,14 1,36
1,33
1,47 1,58
1,50 1,60
1,10

1,13
0,59 0,86
1,01 1,01
0,54 0,74
0,86
0,89
1,00 1,21
0,58 0,65
0,75 0,87

Tab. 10.1.2Risultati analisi statica non lineare — confronta il modello con solai deformabili e

il modello con solai infinitamente rigidi

Il confronto proposto testimonia e quantifica il miglioramento agpo grazie agli interventi di
consolidamento: risultano completamente verificate due analisi inspietto al modello originario
e le altre registrano un aumento in termini di accelerazionapdiotta limite compreso tra il 10 e il
20%; delle nove analisi non verificate sei ricoprono almend4'8lla richiesta di accelerazione

spettrale evidenziando un significativo miglioramento della risgistaica dell’edificio.
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Conclusioni

11 — CONCLUSIONI

Tra i molti aspetti analizzati la tesi ha evidenziato, attraversmadisi proposte ai Capitoli 7 e 8,
guanto la scelta dei parametri meccanici influenzi la valutazteia risposta dell’edificio
all'azione sismica. Da qui la necessita di porsi come obietti@ajn lato, la validazione di prove
sperimentali scarsamente invasive che offrano una stim#adidelle proprietd meccaniche
rappresentative della muratura e, dall’altro, la programmaziowampagne sperimentali sempre
piu mirate ad ottenere una classificazione delle tipologie muyparielettagliata rispetto a quella
attuale proposta dalla normativa che, pur prevedendo usistica che ricopre gran parte del
costruito, offre al progettista un ventaglio di valori troppo ang&p poter stimare con sufficiente
precisione il comportamento di una muratura inclusa in unatgedlegie contemplate.

Sulla base poi dei risultati ottenuti dall’analisi statica non linetie¢t@ata per i valori di resistenza
suggeriti dalla Tabella dell'allegato C8A, si sono proposti deglrvetdi di consolidamento che,
garantendo un comportamento scatolare dell’edificio, offranopercepibile miglioramento in
termini di accelerazione tollerabile che non raggiunge peraldre di progetto nella totalita delle
verifiche effettuate, condizione questa ottenibile solo interveneindsticamente sulla geometria
dell’edificio o partendo da eventuali valori meccanici che memeo piu fedelmente |l

comportamento della muratura in esame.
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