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CAPITOLO 1 - CONDIZIONI GENERALI SULLA VULNERABILITA SISMICA DEGLI EDIFICI IN MURATURA

CAPITOLO 1

LA VULNERABILITA SISMICA DEGLI EDIFICI IN
MURATURA NELLA PTANURA EMILIANA
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Gli spettri di risposta registrati relativi al terremoto in Emilia sono riportati nelle Figure 4-5.
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Figura 4: Spettri di risposta in accelerazione S, e spostamento Sq ottenuti dalle registrazioni nella zona epicentrale

(MRN 20/05,/2012 e 29/05/2012; SANO 29/05/2012)
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Figura 5: Spettri di risposta in accelerazione S, e spostamento Sq ottenuti dai segnali del 29/05/2012 nelle stazioni:
BONO, CASO, CNT, CRP, FINO, MOGO, RAV0, SAG0, SANO, SMS0.

Caratteristica di questi spettri e I'elevata intensita della componente verticale, come tipica di

terremoti near-fault, e la presenza di una forte componente orizzontale per periodi propri

dell’ordine di 1,5 - 3s;

Questo & parzialmente giustificato dalla natura del suolo che presenta basse proprieta

meccaniche, suoli di tipo C e D. Evidenti fenomeni di liquefazione si sono inoltre registrati nei

Comuni di Mirabello e S. Carlo; Figura 6.
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Figura 6: Effetti della liquefazione

Come ¢ noto il terremoto ha fatto 28 vittime nel crollo delle strutture prefabbricate, Figura 7.
Molti sono stati i danni alle strutture monumentali in particolare a Torri, Campanili o Chiese
che presentano periodi propri superiori a 1s.

A seguito del sisma avvenuto nel 2012 la Regione Emilia-Romagna ha bandito una borsa di
Dottorato Spinner relativa alla “Mitigazione del Rischio Sismico in Emilia Romagna”.
Essendo risultato vincitore ho dedicato la mia tesi di Dottorato al tema “Vulnerabilita sismica
e danneggiamento di Edifici Storici in Muratura in Emilia Romagna” con riferimento a casi

studio presenti nella provincia di Ferrara.

» IR (R ==

Figura 7: Danni alle strutture prefabbricate industriali

Le costruzioni ferraresi sono tipicamente realizzate in muratura di mattoni pieni e malta. Con
questi materiali sono state realizzate sia le costruzioni di maggior pregio presenti entro le
antiche mura medievali sia gli insediamenti rurali della prima meta del “900. La lettura dei

danni osservati a seguito del terremoto Emiliano mettono in evidenza i limiti e le carenze di
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questo materiale da costruzione con cui si realizzavano elementi portanti verticali ma anche
diffusamente strutture voltate di solaio.

Un esempio sono le Torri, che a seguito del terremoto Emiliano risultano fra le tipologie
strutturali pit colpite. Probabilmente per la presenza nel terremoto emiliano di una forte
componente orizzontale per periodi superiori al secondo.

Su questi temi si articola la tesi qui presentata, orientata alla comprensione delle capacita
statiche e sismiche delle strutture in muratura con particolare attenzione alle strutture voltate
e a torre. Si sono inoltre studiate tecniche tradizionali di consolidamento per stimarne
I'efficacia nei riguardi dell’azione sismica.

Oltre agli edifici in muratura di interesse storico culturale gli eventi sismici del Maggio 2012
hanno causato gravi danni agli edifici rurali, molti dei quali hanno dovuto essere demoliti.
Tuttavia cio ha consentito lo svolgimento di una campagna di prove sperimentali i cui risultati
sono preziosi per la comprensione dell’esistente, nel seguito se ne riporta una descrizione
sintetica. Questi dati e I'attenta analisi delle norme cogenti, di cui si riporta una sintesi in
appendice, sono un valido aiuto per l'interpretazione delle strutture esistenti in muratura e

I'ideazione di soluzioni progettuali.

DANNI A TORRI IN EDIFICI STORICI IN MURATURA

La sequenza sismica del Maggio 2012 ha gravemente danneggiato gli edifici storici in muratura
presenti nell’area del cratere. In particolare chiese, palazzi o teatri per un valore stimato dal
MiBAC di circa 3 Miliardi di Euro. Un quadro generale ed una classificazione dei principali
danni che hanno caratterizzato il comportamento sotto sisma dei castelli e delle rocche e
contenuto in (Cattari, et al., 2014).

In questo articolo & anche riportato un abaco contenente i danni piu frequenti con il desiderio
di consentire una valutazione di vulnerabilita speditiva come la “Scheda Chiesa” contenuta
nelle (Linee Guida, 2011).

Alcune delle situazioni piti eclatanti si osservano in Figura 9 Torre dell’Orologio di Finale Emilia,
in Figura 10 la Torre di Novi di Modena, in Figura 11 la Rocca di San felice sul Panaro, in Figura 12
la Torretta del Castello Estense e infine in Figura 13 la Torretta di Palazzo Naselli Crispi. Il grande
numero delle strutture danneggiate e la varieta dei casi ha suggerito di evitare una discussione

generale a carattere descrittivo e necessariamente superficiale.
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-

Figura 10: Torre Novi di
Figura 9: Torre dell'orologio Finale Emilia Modena

Figura 11: Rocca di San Felice sul Panaro
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Figura 12: Torretta del Castello Estense Figura 13: Torretta Palazzo Naselli Crispi

Nella tesi si e scelto di analizzare in dettaglio alcuni casi studio:
- Una torre isolata medievale: La Torre Fornasini a Poggio Renatico (Capitolo 2);
- Una struttura monumentale a tre archi: Prospettiva di Corso della Giovecca (Capitolo 3);

- La volta di Giulio II nella Torre Maestra della Rocca di San Felice sul Panaro;

- Un edificio rinascimentale, Palazzo Naselli Crispi (Capitolo 4);
Questi casi sono stati studiati dallo scrivente nell’ambito di convenzioni svolte presso il
Dipartimento di Ingegneria dell’'Universita di Ferrara, e assunte sia direttamente che
attraverso il consorzio C.F.R. (Consorzio Futuro Ricerca).
La Torre Fornasini e stata studiata nell’ambito di una convenzione con la proprieta, la
Fondazione Fornasini, di cui I'Universita di Ferrara e facente parte. La Rocca di San Felice
nell’ambito di una convenzione fra le quattro Universita della Regione, I'universita di Genova
ed il Comune di San Felice sul Panaro. Palazzo Naselli Crispi nell’ambito di una convenzione

del Consorzio Futura Ricerca con il Consorzio di Bonifica di Pianura di Ferrara proprietari

dell’'immobile.

STRUTTURE VOLTATE IN MURATURA

Premessa

Le strutture voltate in muratura costituiscono uno degli elementi tipici dell’architettura storica
e molte di esse sono state purtroppo gravemente danneggiate durante il terremoto in Emilia
del 2012. Uno stato dell’arte dei metodi di calcolo utilizzati per la loro analisi & contenuta in
(Tralli, et al., 2014) quindi si evitera una completa rassegna di essi. Si ricorda solo che la storia

dell’evoluzione dei metodi di calcolo delle volte in muratura e contenuto in (Benvenuto, 1991)



CAPITOLO 1 - CONDIZIONI GENERALI SULLA VULNERABILITA SISMICA DEGLI EDIFICI IN MURATURA

e che nelle analisi riportate in questa tesi ci si & basati sull’opera fondamentale di Mario Como
(Como, 2013).

Infine si ricorda che la moderna formulazione del calcolo delle strutture curve in muratura
(archi e volte) puo farsi risalire alle ricerche di Heyman (Heyman, 1977) (Heyman, 1969)
(Heyman, 1982) che assume per la muratura le tre ipotesi:

- Il materiale e supposto non reagente a trazione;

- Il materiale ha una resistenza a compressione infinita;

- Lo scorrimento a taglio & impedito.

Sotto queste ipotesi il teorema statico e cinematico dell’analisi limite sono stati applicati alle
strutture in muratura. Una piu rigorosa dimostrazione di questo e contenuto in (Del Piero,
1998).

Prima dell’inizio delle attivita di dottorato lo scrivente aveva iniziato uno studio specifico sul
comportamento delle volte in muratura sotto carichi verticali tenendo conto dell’effetto del
riempimento con materiale di risulta e delle condizioni di vincolo (Milani, et al., 2014).

Una parte dello studio e dedicato al confronto fra i modelli 1-D in genere utilizzati nella pratica
professionale per l'analisi delle volte (Como, 2013) (Paradiso, et al., 2012) (Mark, et al., 1973),
Figura 16, e pitt moderne tecniche agli elementi finiti (Milani, et al., 2008) sviluppate presso il
Dipartimento di Ingegneria di Ferrara.

Le assunzioni base di queste tecniche sono:

- La dissipazione avviene, come si riscontra sperimentalmente, su linee e non all'interno
degli elementi;

- Leproprieta della muratura vanno determinante a partire dalle caratteristiche meccaniche
delle malte e dei mattoni e della tessitura con tecniche di omogeneizzazione;

- Nel caso di analisi non-lineari di tipo incrementale si sono messi in conto sia il degrado
mediante danneggiamento delle caratteristiche meccaniche della muratura che effetti
geometrici del secondo ordine.

Infine si sono utilizzate anche tecniche 1-D sviluppate presso il Dipartimento di Ingegneria

(Chiozzi, et al., 2015) e disponibile open source, che consentono una rappresentazione corretta

via NURBS (Non Uniform B Spline) della geometria e quindi il tracciamento corretto della

curva delle pressioni.

10
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Il caso studio della Caserma Lorenzini a Lucca

La Caserma Lorenzini di Lucca, (Milani G., Simoni M. e Tralli A. 2014) e stata oggetto di un
progetto di miglioramento sismico finalizzato al cambiamento d'uso quindi alla sua
rivalorizzazione. Al suo interno sono presenti strutture voltate in una vasta area di circa
17x7,5m, costituita da una griglia 4x3 di volte a crociera di geometria costante. La singola volta
ha dimensioni in pianta 3,13x4,33m, Figura 14, ed é realizzata con mattoni di argilla disposti
di taglio con il lato maggiore lungo la direzione a curvatura non nulla. Quattro archi di
spessore 25 cm sono presenti sui bordi esterni della volta, non sono invece presenti archi

diagonali.

Figura 14: Vista prospettiva della volta a crociera analizzata (dimensioni in centimetri) e discretizzazione con
elementi wedge shape FEs. Al centro partendo da sinistra la condizione al contorno BC1 e BC2 senza riempimento.
In basso partendo da sinistra la condizione BC1 e BC2 con riempimento.

Le volte mostrano segni di degrado infatti sono presenti lesioni passanti al bordo e lungo gli

archi diagonali,Figura 15, tuttavia la qualita media della muratura e buona.

11
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N .

L’analisi della volta discretizzata in archi paralleli malgrado la sua praticita & piuttosto
semplificata perché non prende in considerazione lo stato di tensione biassiale che agisce
lungo le diagonali della volta a crociera e non consente la modellazione dello stato di
danneggiamento presente, per esempio Sabouret’s (Fangary, 2010) (Block, et al., 2006)
(Creazza, et al., 2002).

L’effetto del riempimento nei software tradizionali e considerato in modo approssimato come
pressione orizzontale stabilizzante. Cavicchi e Gambarotta (Cavicchi, et al., 2005) (Cavicchi, et
al., 2006) sono i primi che considerano il riempimento attraverso una discretizzazione con
elementi piani triangolari e una FE uper bound limit analysis procedure.

Nel seguito si presentano i risultati di diverse strategie numeriche di analisi considerando
diverse condizioni di carico. Le analisi presentate pongono a confronto 1’analisi limite svolta
con un software non commerciale che considera un modello non lineare 3D e analisi
semplificate che considerano la volta discretizzata in archi. Quest'ultima & svolta con un
programma MatLAB opensource sviluppato presso il Dipartimento di Ingegneria di Ferrara
(Chiozzi, et al., 2015).

Le volte sono analizzate prima e dopo gli interventi di riabilitazione strutturale progettati con
CFRP, per valutare la sicurezza nei confronti del carico verticale e I'incremento della capacita

portante.

Figura 15: Stato di danno. Lesioni diagonali (in alto) e totale distacco degli archi laterali (basso)

12
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Figura 16: Decomposizione della volta in archi paralleli e in archi non rettilinei secondo le osservazioni photoelastic
membrane force flux (Mark, et al., 1973)

Simulazioni Numeriche

Sono state svolte diverse simulazioni numeriche variando:
- Condizioni al contorno;

- Modellazione del riempimento;

- Proprieta meccaniche dei materiali;

- Presenza di rinforzi in FRP;

- Presenza di un rinforzo in calcestruzzo.

Condizioni al contorno

L’applicazione di condizioni al contorno fedeli alla realta € un aspetto importante, tuttavia la
grande variabilita dovuta al vasto numero di volte presenti nella caserma impone delle scelte.
Alcune volte sono sorrette da murature altre da colonne in altri casi le colonne sono collegate
alle imposte da catene metalliche. Si sceglie quindi di adottare vincoli ideali rappresentativi
delle condizioni medie osservate in sito. Questo consente di estrarre la volta dal contesto e
studiarla singolarmente. I risultati delle analisi vogliono fornire un set di informazioni generali

utili all’orientamento delle scelte di intervento.
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Si sono quindi scelte due condizioni al contorno, BC1 e BC2 che ripropongono rispettivamente
le condizioni delle volte centrali e di bordo.

In particolare per le volte centrali ogni arco di bordo é vincolato alla traslazione perpendicolare
al lato, invece per la seconda configurazione un arco di bordo e due pulvini di imposta possono

traslare perpendicolarmente; Figura 14.

Carichi

N

E stata svolta una analisi ai carichi verticali considerando una densita di 18 kN/m?3 per la
muratura e per il riempimento, 3,4 kN/m?3 per il pavimento. Un carico di 0,4 kN/ma? e stato
applicato per considerare l'incidenza delle tramezze. Con I’analisi limite e stato determinato il

carico limite a collasso.

Risultati

Si analizzano e confrontano i risultati ottenuti con l’analisi semplificata, in entrambi gli
approcci, e con I'analisi limite 3D che considera il materiale omogeneizzato. Si osserva Figura
17 che I'arco perimetrale pit corto (A) e verificato nei confronti dei carichi accidentali definiti
dal normatore (NTC, GU n.29 04/02/2008), infatti la curva delle pressioni e tutta contenuta
nello spessore dell’arco. Anche per l'arco perimetrale B, di forma ellittica, la curva é tutta
contenuta nello spessore dell’arco tuttavia alle imposte si avvicina molto all’estradosso.

Per quest’'ultimo le analisi non lineari mostrano la formazione di una cerniera pur
confermando la stabilita dell’arco. Per gli archi interni Figura 18 si osserva in pit punti la
fuoriuscita della curva dallo spessore. I risultati ottenuti dal software implementato in
MatLAB (Chiozzi, et al., 2015) per le strutture 1D sono in accordo con i risultati ottenuti con il
software Ring (Gilbert, 2001) anche considerando gli effetti del riempimento.

Sono stati indagati anche gli archi diagonali, Figura 27, su di essi agiscono le forze concentrate
verticali e orizzontali riportate. La curva delle pressioni fuoriesce in diversi punti giustificando
la condizione esistente di danneggiamento sulle diagonali anche se non vi e la presenza di
archi ma soltanto di un giunto di malta. I risultati ottenuti con il secondo approccio
semplificato sono riportati in Figura 20. Si e adottato un legame costitutivo plastico
danneggiante presente nel software commerciale DIANA (DIANA, 2015) in quanto (Chiozzi,
etal., 2015) non consente lo studio di archi ad asse non rettilineo. In Figura 20-a e rappresentata
la deformata a collasso e la posizione delle cerniere per 1'arco 1 e I'arco 7. Per quest’ultimo il

carico limite non soddisfa le verifiche.
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E possibile osservare dalle deformate a collasso e dal percorso delle tensioni normali, Figura
21 e Figura 22, il distacco degli archi perimetrali inoltre per la condizione di vincolo BC2 si
osserva uno scorrimento a taglio dell’arco perimetrale con il conseguente possibile
ribaltamento fuori piano, Figura 24 e Figura 26. Grazie al ridotto onere computazionale
richiesto dalle analisi limite e dall’analisi non lineare incrementale, & stata svolta un’analisi
parametrica variando le proprieta meccaniche della muratura. Si sono indagati tre diversi
valori per la resistenza a trazione (0,05; 0,075 e 0,1 MPa) e due valori dell’angolo di attrito
interno (20° e 30°).

Il valore della coesione e stato assunto sempre pari a 1,2:f;, mentre la resistenza a
compressione € assunta costante e pari a 2,4 MPa. L'NTC 2008 (NTC, GU n.29 04/02/2008)
riporta, per muratura in mattoni pieni e malta di calce considerando un fattore di confidenza
paria a FC=1,35, un valore di coesione pari a 0,06 MPa e di resistenza a compressione pari a
2,4 MPa. I risultati delle analisi sono riportati in Figura 23 e Figura 25. Si osserva come il valore
di carico accidentale corrispondente all'uscita dal campo elastico, quindi alla formazione di
lesioni, e piuttosto basso. E interessante osservare in Figura 23 che sono state svolte due set di
analisi considerando nulla la resistenza a trazione lungo gli archi diagonali. Per brevita solo il
caso con angolo di attrito pari a 20° é riportato. Quest’ultima ipotesi e in accordanza alla
mancanza di archi diagonali nella volta e al cattivo ingranamento della muratura. Le curve
ottenute considerando resistenza nulla sulle diagonali sono di poco inferiori alla situazione a
resistenza finita. La differenza ¢ minima per resistenze basse e raggiunge il 5% per valori di
ft = 0.2 MPa. Risultati simili sono stati ottenuti per la condizione BC2 ma vengono omessi per
brevita.

I risultati delle simulazioni consentono di affermare che:

- La configurazione BC2 e meno sicura di quella BC1;

- Gli effetti stabilizzanti del riempimento considerati come pressione orizzontale
aumentano il carico di collasso di circa 70 kg/m?2 per bassi valori di resistenza a trazione
della muratura, e di 30-40 kg/m? per resistenze elevate;

- 1l carico di esercizio indicato dalle normative e corrispondente a 3kN/m? genera una
condizione prossima al collasso per le volte.

E quindi indispensabile progettare un intervento di rinforzo.
Sono state svolte delle analisi 3D anche con la presenza del riempimento modellato con six-

node wedge. Per il riempimento si € assunto un legame Mohr Coulomb con un angolo di attrito
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interno di 37°. I risultati nella condizione BC1 sono riportati in Figura 27 e per la condizione
BC2 in Figura 28.

Si sono svolte delle analisi considerando la presenza di rinforzi in FRP, in Figura 29 é riportato
il confronto con e senza rinforzi. Si osserva un incremento quasi lineare delle capacita portante
della struttura, 'aumento in presenza di rinforzo ¢ di circa il 15% per alti valori di resistenza
a trazione e del 30% per bassi valori. Il modo di rottura rimane sostanzialmente invariato
rispetto al caso non rinforzato, tuttavia le fratture diagonali sopravvengono solo con il
sopravvenire della delaminazione.

Lo studio mostra che l'approccio semplificato non sempre consente di interpretare
correttamente il quadro di danneggiamento quindi il carico limite corretto. Trova invece buone

conferme 1'utilizzo delle fasce di FRP estradossali come tecnica di riabilitazione strutturale.

LE CARATTERISTICHE DELLE MURATURE NELLA PIANURA
EMILIANA

La vulnerabilita delle strutture in muratura non puo essere stimata senza un adeguata analisi
delle caratteristiche meccaniche della muratura nella zona del sisma.

Da qui l'esigenza di caratterizzare le murature dei centri urbani e delle zone rurali. Le
murature delle zone rurali sono state oggetto di una campagna sperimentale sviluppata nelle
tre macro aree del cratere (ferrarese, est modenese e ovest modenese/reggiano).

I risultati sintetici qui presentati fanno riferimento alle prove commissionate dalla Regione
emilia romagna - Direzione Ambiente e Difesa del Suolo e della Costa - Servizio Geologico,
Sismico e dei Suoli al CIRI - Edilizia e Costruzioni dell'Universita di Bologna relative alla
“Realizzazione di indagini sperimentali in situ su pareti di edifici in muratura nei comuni
dell’Emilia colpiti dal Sisma del 2012”.

La disponibilita di edifici danneggiati dal terremoto e destinati alla demolizione ha reso
possibile I'esecuzione di prove di tipo distruttivo e non distruttivo. Il confronto dei risultati
delle diverse tipologie di prova e di grande utilita per la verifica dell’affidabilita dei metodi di
indagine non distruttivi.

Sono state definite nuove tipologie murarie, ad integrazione della Tabella C8A.2.1 (Circolare
617, 2009), pit1 rappresentative della realta emiliana. E stato quindi definito un protocollo di
indagine delle murature che consente di stimare le caratteristica meccaniche senza svolgere

estese indagini ma selezionando caso per caso quelle possibili e meno invasive.
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La logica seguita per le zone rurali e chiaramente non percorribile nei centri urbani dove

tipologie, epoche e conservazione rendono il costruito molto eterogeneo.

Ediliza rurale

L’edilizia rurale é caratterizzata da pianta semplice con geometria rettangolare o, in alcuni
casi, quadrata. I solai sono realizzai con travi in legno a singola o doppia orditura o con voltine
in laterizio. Le criticita e le modalita di collasso consistono in principi di ribaltamento delle
pareti, assenza di adeguati ammorsamenti fra pareti ortogonali e collegamenti con i solai,
quadri fessurativi dovuti a meccanismi di danno a taglio nel piano e collasso della copertura.
La muratura investigata & costituita da mattoni pieni e malta di calce e spesso & caratterizzata

da un elevato degrado superficiale soprattutto nelle pareti esterne esposte a Nord.

La campagna sperimentale si € incentrata sull’esecuzione di indagini non distruttive, semi-
distruttive e distruttive in situ per la caratterizzazione della muratura. Sono stati investigati
otto edifici rurali in muratura portante nel territorio della campagna emiliana. Tutti gli edifici
avevano uno stato di danneggiamento avanzato ed erano considerati inagibili in attesa di

demolizioni.

Prove meccaniche semi-distruttive

Le prove meccaniche semi-distruttive svolte sono:

- Indagini visive e/ o saggi demolitivi sulla muratura per valutarne I'effettiva tessitura e
I’'ammorsamento tra pareti ortogonali;

- Prove soniche per la valutazione dell’'omogeneita e della qualita della muratura;

- Prove di scorrimento su giunto di malta secondo la ASTM C1531-09;

- Prelievo di campioni di malta e mattoni da pareti portanti, finalizzato alla valutazione
delle loro proprieta meccaniche;

- Prelievo di carote di muratura per la valutazione della resistenza a compressione e
taglio;

- Prelievo di un blocco di muratura per la valutazione della resistenza a compressione;

- Martinetto piatto singolo per la valutazione dello stato di compressione presente nella
muratura secondo la ASTM C1196-09;

- Martinetto piatto doppio per la valutazione della resistenza a compressione e del

modulo elastico della muratura secondo la ASTM C1197-09;
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Prove distruttive

- Prova di compressione diagonale (CD) per la valutazione della resistenza a taglio in
assenza di sforzo normale;
- Prova di taglio-compressione per la valutazione del comportamento a taglio del pannello

murario.

a) & ®)

Figura 30: Prelievo di carote Figura 31: Prove di compressione dei laterizi

o (o) . __I)

Figura 33: Prova di compressione diametrale su carote con giunto orizzontale

Figura 34: Prova di compressione diametrale su carote con giunto inclinato
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Figura 35: Prova di compressione diagonale in situ

Conclusioni sulla resistenza al taglio

Analizzate le distribuzioni statistiche del valore medio di fymo ottenute dalle prove meccaniche
semidistruttive e dalle prove distruttive, Tabella 1, si pud osservare come queste ultime
forniscano un valore medio ridotto di circa il 18% rispetto a quanto ottenuto dalle prove semi-

distruttive. Il rapporto tra i due valori risulta infatti pari a fumop / fvmosp = 0.827.

Intervalli di Confidenza - fiy [MPa]

Limite Inferiore Valor Medio Limite Superiore
PROVE SEMI-DISTRUTTIVE 0.086 0.155 0.196
PROVE DISTRUTTIVE 0.058 0.127 0.142

Tabella 1: Confronto tra gli intervalli di confidenza al 95% sul valore medio di f, .

Il risultato presentato conferma il fatto che la resistenza al taglio dei provini in vera grandezza
sia in media minore rispetto a quella ottenuta dalle prove semi-distruttive molto pit
localizzate ed eseguite su campioni di dimensioni ridotte. Questo & attribuibile all’influenza
della tessitura muraria, alla presenza di connessioni trasversali tra i paramenti oltre che alla
piu probabile presenza di difetti nella porzione di parete indagata.

Confrontando l'intervallo di confidenza sul valor medio della resistenza a taglio in assenza di
sforzo normale con il range proposto dalla normativa per edifici esistenti (0,06-0,09 MPa -
Tabella C8A.2.1 (Circolare 617, 2009), si nota come i valori ottenuti dalla presente campagna

sperimentale risultino superiori.
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Conclusioni sulla resistenza a compressione
Nella campagna sperimentale sono state condotte un numero limitato di prove di
compressione su elementi in vera grandezza (prove con martinetti piatti) mentre sono state
condotte prevalentemente prelievi e test sui componenti la muratura (malta e mattoni). La
resistenza & stata quindi stimata indirettamente attraverso la relazione presente nell’EC6 del
2002 (EC6)

fr=k 'fbollv,M 'fdli;,M

Da cui si ottiene:

PROVE MECCANICHE SEMI-DISTRUTTIVE
Intervallo di Confidenza - f [MPa]

Limite Inferiore Valor Medio Limite Superiore

4.50 5.15 5.71

Tabella 2: Resistenza a compressione: intervallo di confidenza al 95% sul valor medio

Confrontando I'intervallo di confidenza sul valor medio della resistenza a compressione con
il range proposto dalla normativa per edifici esistenti (2,4 - 4,00 MPa Tabella C8A.2.1
(Circolare 617, 2009)), si nota come i valori ottenuti dalla presente campagna sperimentale
risultino superiori. Tale risultato & da considerare con grande cautela. Si & osservato, infatti,
negli edifici in cui sono state eseguite anche prove con martinetti piatti doppi, che la formula
dell’EC6 (EC6) utilizzata per il calcolo di fx, come descritto al paragrafo 5.2, sovrastima
significativamente la resistenza media della muratura come ottenuta dalle prove distruttive.
L’approccio indiretto attribuisce alla resistenza del laterizio un peso maggiore rispetto alla
resistenza della malta, che per la muratura considerata sembra esagerato e fuorviante. La
malta, infatti, rappresenta la componente “debole” della muratura emiliana ed e quella che

nella maggior parte dei casi conduce alla crisi.
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CAPITOLO 2
TORRE FORNASINI

INTRODUZIONE

Localizzazione dell’edificio

La torre oggetto di studio, (M. Simoni, S. Marzocchi, A. Colombi, A. Tralli, 2014) e
ubicata in pieno centro storico a Poggio Renatico, precisamente in via Marconi 10, il
quale é stato fortemente danneggiato dal sisma del 20 Maggio 2012. L’edificio & soggetto
a vincolo conservativo della Sovraintendenza ai beni Architettonici e Paesaggistici ed e
sottoposto a tutela ai sensi degli artt. 10, 12 e 13 del D. Lgs. 42/2004.

Viene riportata in Figura 36 l'estratto di mappa e in Figura 37 'immagine da satellite

dell’edificio.

&

Figura 37: Inquadramento fotografico da satellite

Figura 36: Estratto di Mappa, Comune di
Poggio Renatico (FE), Scala 1:2000, Foglio
52-Mappale 157

Descrizione dell’edificio

La torre oggetto di studio presenta una base rettangolare di 10,48 m x 7,14 m e si sviluppa
in altezza sino alla quota di colmo di 16,2 m. Internamente e suddivisa in tre livelli da
solai di piano.

La destinazione a piano terra é riservata ad uso pubblico, per servizi di formazione

sviluppati dall’assessorato alla cultura del Comune di Poggio Renatico, mentre i piani
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primo e secondo sono destinati ad uffici e sala riunioni utilizzati dalla Fondazione
Fornasini, proprietaria della torre.

Le murature portanti sono in mattoni pieni e malta di calce, hanno uno spessore di circa
70 cm al piano terra che cala ai livelli superiori. Nei quattro angoli le murature hanno un
buon ammorsamento ed uno spessore che si mantiene costante lungo 1'altezza. Le
murature comprese fra le angolate non hanno con esse un buon ammorsamento. I tre
piani sono collegati tra di loro da un vano scala. Il collegamento fra il piano terra ed il
primo e costituito da scala in muratura con pedate in cotto Figura 38, una scala in legno

collega il piano primo con il secondo Figura 39.

Figura 38: Scala di collegamento piano terra e primo

Figura 39: Scala di collegamento piano
primo e secondo

Tutti i prospetti esterni sono finiti con muratura a faccia vista, mentre le pareti interne

sono finite con intonaco di tipo civile. Il primo orizzontamento € composto da due volte

a crociera, il secondo da un solaio in legno a doppia orditura ed infine il terzo da una

copertura in latero-cemento. Si riportano di seguito le piante dei solai, Figura 40 - Figura

43.
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Figura 45: Sezione B-B

Figura 44: Sezione A-A
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Stato di danneggiamento

La Torre a seguito degli eventi sismici del Maggio 2012 ha riportato gravi lesioni. I danni
piu severi riguardano le murature perimetrali e I'angolo sommitale ovest. Questo
presentava una dislocazione generata dalla rotazione rigida del solaio di copertura. Le
volte del primo livello presentavano lesioni intradossali diffuse, che a seguito del suo
svuotamento, sono risultate passanti I'elemento strutturale. In Figura 47-Figura 50 si
riporta il quadro fessurativo delle murature perimetrali. In Figura 51 il quadro

fessurativo estradossale delle volte a crociera.

C-3

o
25

Figura 47: Quadro fessurativo parete SUD

R-L

R-L

e

2
e

Figura 48: Quadro fessurativo parete NORD
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Figura 49: Quadro fessurativo parete EST

Figura 50: Quadro fessurativo parete OVEST
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Figura 51: Quadro fessurativo dell’estradosso delle volte

RISPOSTA SISMICA LOCALE

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possono essere verificati mediante 'uso di
accelerogrammi, o artificiali o simulati o naturali. Ciascun accelerogramma descrive una
componente, orizzontale o verticale, dell’azione sismica; I'insieme delle tre componenti
(due orizzontali, tra loro ortogonali ed una verticale) costituisce un gruppo di
accelerogrammi.

La durata degli accelerogrammi artificiali deve essere stabilita sulla base della
magnitudo e degli altri parametri fisici che determinano la scelta del valore di ag e di Ss.
In assenza di studi specifici la durata della parte pseudo-stazionaria degli
accelerogrammi deve essere almeno pari a 10 s; la parte pseudo-stazionaria deve essere
preceduta e seguita da tratti di ampiezza crescente da zero e decrescente a zero, di modo
che la durata complessiva dell’accelerogramma sia non inferiore a 25 s.

Gli accelerogrammi artificiali devono avere uno spettro di risposta elastico coerente con
lo spettro di risposta adottato nella progettazione. La coerenza con lo spettro elastico e
da verificare in base alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi
accelerogrammi, per un coefficiente di smorzamento viscoso equivalente § del 5%.
L'ordinata spettrale media non deve presentare uno scarto in difetto superiore al 10%,
rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico, in alcun punto del

maggiore tra gli intervalli 0,15s + 2,0s e 0,15s + 2T, in cui T ¢ il periodo fondamentale di
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vibrazione della struttura in campo elastico, per le verifiche agli stati limite ultimi, e 0,15

s +1,5T, per le verifiche agli stati limite di esercizio.

Indagini geotecniche eseguite sul sito

Nel sito & stata svolta una analisi SCPTU della quale viene riportato in Tabella 3 la

classificazione litostratigrafica e i parametri meccanici degli strati indagati.

Tabella 3: Litostratigrafia e parametri meccanici degli strati di terreno indagati

Dati di disaggregazione

N. Profondita R e disicurezza | y = 1,82 ton/m’
. e R Parametri
strati tetto letto Descrizione Parametri medi tteristici quefazione Dr = 66,36 %
{mt) {mt) caratteristici ©- 001"
Rp = 16,62 kg/cm?* E'25 = 284,97 kg/em®
Rl =0,91 kg/em? Rp = 14,04 kg/em®
i - : RI=0,73 kg/em®
1 0.00 180 sopbietn e i | Le T e @y = 35,05 Prevalentemente limi 73 kefer
mediamente addensati | Dr=44,03 % argillosi, presenza di y=1,95 ton/m
©=41,24° 8 11,60 18,98 arg_“"e medic Cu=0,54 kg/em® Cuy = 0,45 kg/fem®
£'25 = 41,62 kg/em® y OCR=3,18
consistenti N
Alternanza di sabbie Rp= 7,24 kefom? Mo = 59,75 kgfem’ N
argillose, limi argillosi Rr:u ’21 k;/ml Eu25=37,34 kg/:;n
ed argille :1 ;59 ton/m? Rp = 66,81 kg/:;n
2 1,80 5,24 moderatamente \én:—‘n 46 kg/em® Cuy=0,28 kg/em® Ri=040 kg/m;
. . consistenti, presenza di o e 9 1796 | 19,90 Sabbie medie ¥=190ton/m = 3061°
materiale granularein | Ok - > 72 ' " mediamente addensate | Dr = 45,81 % d
N N Mo = 29,78 kg/cm® ®=34,56°
matrice coesiva N 2 =34,
prevalente Eu25 = 18,61 kg/em £'25 = 167,80 kg/gmz
Limi e sabbie fini ap= 15,98 kgfem? Rp = 15,39 kg/em’
sciolte, sottili inclusioni | <P~ " i Al 0,59 kg/em’
centimetriche di Rl =0,32 ka/em’ Prevalenza diargile | y=1,296 ton/m
= . _ 2 _ 2
3 5,24 5,56 materiale coesivo ¥ =176 ton/m ©,=29,23° 10 19,90 21,72 | medie con presenza di | Cu = 0,37 kg/cm’ Cui = 0,45 kg/em’
Dr=21,48% limi argillosi consistenti | OCR = 2,54
©=3271° s Mo = 66,87 kg/em®
£25 = 40,44 kg/em Eu25 = 41,80 kg/cm?
3
inizialmente limi | °P = 991 ke/em” Ap = 43,21 kg/em
argiliosi poiargille | ™ = 0,18 ke/om® iy =1D‘9?[kg';w;
=1 on/m’
v =1,69 ton/m* 11 21,72 | 22,72 Sabbie sciolte ¥ O =27,40°
moderatamente N R Dr=31,77%
4 5,56 5,91 . ) . Cu=0,35 kg/em’ Cuy =0,17 kgfem’ ’
consistenti e medie con | oo 0 @ =30,86"
inclusioni granulari o 5% = z
Eu25 = 15,66 kg/em® R‘P = 157;/3/5?
- RI=0,59 kg/em
Sabbie fini mediamente -
sddensate, limi Rp = 34,44 kg/cm® prevalenza diargille | y=1,98 ton/m’
D8 mt 6,75 a fine strato | B = %29 kefem”® 12 22,72 | 23,94 | medie con presenzadi | Cu=0,76 kg/em® Cue=0,55 kg/em?
PR e ] y= 1,76 ton/m? limi argillosi consistenti | OCR =2,10
5 5,91 8,72 | fenomenidi potenziale =32,67°
’ ’ \”\ nefa;: MItEZ\'EsHer‘:ﬂ Dr=39,40% Dy =32 Mo = 66,00 kg/cm?
“a idibassa | 02305 Eu25 =40,62 kg/em®
. R E'25 = 86,26 kg/em™ Rp = 22,39 kg/em®
coefficiente di sicurezza i
5 _ Al= 1,24 kg/em
Rp = 76,50 kg/em’ Argille molte y=2,05 ton/m®
= o istenti =2
X . Rl =0.20 kg/cm_ 13 | 23,94 | 32,30 |  comsmienticon Cu=0,76 kg/cm® Cup=0,75 kg/em®
Sabbie medie ¥=176 ton/m . inclusioni centimetriche
6 8,72 10,38 N @, = 38,06 N OCR=2,74
mediamente addensate | Dr=59,49 % granulari a mt 31,00 2
©=-3937 Mo = 95,97 kg/cm
E‘Z; ’151 47 kefen? Eu25 = 59,98 kg/cm®
=191, ‘cm — - - .
pr— 2p < 107,63 kgfem? Wlindice p le di lig con Magnitudo 6,14: 1,36
abbie dense p = 107,64 kg/em _ , N s .
7 10,38 | 11,60 corsto 5 baseo 7l = 0,30 kfem® @y = 40,25 Il indice p di con Magi 5,9:1.01

L’estrazione degli accelerogrammi di input prevede la determinazione di altri parametri

sismologici, oltre al valore di a. Si determinano i dati di disaggregazione attraverso la

pagina dell'Istituto di Geofisica e Vulcanologia come riportato nelle figure sottostanti.

Mappe

interattive di pericolosita sismica S &

Strumentt
Emmma alla mappa iniziale
) Ridisegna mappa

s @ ZoomIn

@, Zoom Out

4 Ricentra sul punto

& Grafico sul punto grigha

& Grafico di disaggregazions

.Podgio Renatico

Gti: 50.000 - 7.999.009)
50000

Coordinate del centro della
mappa

O Latitudine: 44765

0| Scala;

Longitudine: (11485

! Cambia scalaicentio

! Ricerca Comune

o
0-1.750

N 1 S — | 1 nome
Tstituto Kazionals di-Geofisica e Yulcanologla o 04001226 2k BBIL750-2.000) o Ty
a Seleziona mappa Ricerca
Parametro Periodo
Visualizza punts della grigia Probabilita
v grig o g 2 percenti 3
pom dallo 5 anes, Percentie:  spettrale
5 ento (sec):
o) Ridisegna mappa k=] 50l

Figura 52: Individuazione del sito
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Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia
Disaggregazione del valore di a{g) con probabilita” di eccedenza
del 10% in 50 anni
‘Coordinate del punto lat: 44.7686, lon: 14,5195, 10: 15623

Hagnitudo
3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0 7.5 8.0 8.5 9.0

[ 20 a0 &0 a0 100 120 140 160 180 200
distanza (kn}

0 12345 7 9 11 15 20 25 30 40 £5%

Contributo percentuale alla pericolosita’

Figura 53: Disaggregazione di ag
Estrazione degli accelerogrammi di input
Per I'estrazione degli accelerogrammi si utilizza il software Rexel 3.2 beta, messo a punto
dalla ReLUIS di Napoli (Iervolino, et al., 2009).
- i

File Database Output About References
REXEL v 3.5 (beta) [ etots—
Computer aided code-hased real record selection for seismic analysis of structures |
(c) lunio lervolino, Carmine Galasso and Eugenio Chioccarelli, 2008-2013
Dipartimento di Strutture per I'ingegneria e I"Archiettura, Universita degli Studi di Mapoli Federico 1, taly.
— 1. Target Spectrum — 3. Spectrum matching
" . | Acceleration elastic response spectrum
ltalian Building Code 2008 S 05 Lowver tolerance [%] 10
a 7 — i = 3 E=g
g (o] 0.1 horizontal component, T_ = 475 years, £ =5 % | Ugper tolerance [%] 20
Longitude [°] 11.485081 0.4}
T [s] 0.15
Latitucle [*] 44 TB48T8
= 2
+ E Plot spectral bound:
I Site class EC8 A * & 02 spectral bounds |
|| Topographic categary T v' 4 A IJ pt
| ( 1 01 Scaled records
Hoigallis 50 yea... i (P GAnomalized records' search)
Functional type I = ] 0 I'm feeling lucky |:|
= (Retums only the first combination found)
Limit state SLV (. ¥ Set size
Horizontal Vertical | Build code spectrum User-defined spectrum © Individual record
Disaggregation for  Conditional hazard for @ 7 records
(ftalian R 1 (ftalian 1 - - it I =
sitas Sa(ls)... x| sitash PGVIS.. x| [ Look at disaggregation ] [ Look at hazard] () 30 records
— 2. Preliminary datal search |
. l 1 component ]
Bazedon M R - | M minimum 4 M macimurm 3
. J records: 2% 40 2 "
R minimum [km] o R macimum [km] 10 components
events: 30
1 -3 3 3 components
Databaze  European Strong-motion Data... ~)
Steclass | Same as target spectrum ol [ chesk ] [ preliminarypiot | l NEW SEARCH l l EXIT l
|

Figura 54: Settaggio del software Rexel
La risposta sismica locale & stata studiata impiegando il codice numerico EERA (Bardet,
et al., 2000) evoluzione del ben noto codice SHAKE (Schnabel, et al., 1972). Consente di
effettuare analisi lineari e lineari equivalenti nel dominio delle frequenze per un
sottosuolo stratificato. Il comportamento visco-elastico di ciascun strato viene modellato
usando un modulo di rigidezza complesso (Idriss, et al., 1992). Il substrato di base
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(bedrock), cui e applicato il segnale sismico, € modellato come rigido. Le immagini che

seguono fanno riferimento all’accelerogramma 000382.

Example - 150-ft layer, input:Diam @ .1g

Fundamental period (s) = 0.96 Gpax (MPa) Shear wave velocity (m/s)
Average shear wave velocity (m/sec ) = 600.70
Total number of sublayers = 25 . . . . . . . 0 1000 2000 3000 0 500 1000 1500
Soil  Number of Thickness MMM lnitial * L7 Shear T Location T .o Depthat 0 0 4
Layer oo subla o shear  crtical o wae  andtypeof  CoON middleof ot
yers  of layer g of water effective
Nomber TS e T modlus - damping (i velosity earthauake  C LY ayer LS50
P V! Grrax (MPa) _ ratio (%) (misec) _input motion (m) 2 20
Surface 1 2 20 4430 74 7 0 1741
2 2 20 4430 1741 1 30 5223
3 2 20 4430 1741 1 50 67.05
4 2 20 4430 1741 1 70 1z1er 40 4 a0
5 2 20 4430 1741 1 9.0 156.69
6 1 20 67.66 19.50 1 110 193.60
7 1 20 67.66 1950 1 130 23260 £ 60 - £ 60 4
8 1 20 67.66 19.50 1 150 27160 h= =
9 1 20 67.66 19.50 1 170 31060 g i
10 2 20 10425 19.00 190 34910 2 80 & 80 4
1 2 20 104.25 19.00 20 3B710
[ 1 20 135.06 19.60 220 4670
i 2 20 9145 2015 11 260 46645 100 4 100 4
14 2 20 9145 2015 270 50578
18 2 20 9145 2015 200 54608
16 2 10.0 9145 2015 350  666.95
17 2 10.0 184.86 2015 45 868.450073 120 4 120 4
18 2 10.0 328,64 2015 56 1069.95007
19 2 10.0 51351 2015 65 127145007
20 2 100 739.45 2015 75 1472.95007 140 140
21 2 10.0 1006.47 2045 85 1674.45007
22 2 10.0 1314.58 2045 95 1875.95007
2 2 10.0 1663.76 2015 105 207744995 Unit weight (kN/m®)
24 2 10.0 2054.03 2045 115 2278.94995
Bedrock 25 0 302948 1 20.00 1219 Outerop 1200 2379.70 0 10 20 30
0 4
—
20
40 |
£ 60
£
=
& 80

Figura 55: Profilo stratigrafico

Loma Prieta Earthquake:Diamond Height
Time step AT (sec) = 0.01 0.15

Desired maximum acceleration (g) =

Maximum frequency cut-off (Hz) = 25 —_ 0.1

Use frequency cut-off in calculation ? Yes = 0.05

Number of points for FFT = 4096 S 0

Import input motion from external file ? No E
MName of input file = DIAM.ACC -0.05
Total number of values read = 2128 01
Peak Acceleration in input file (g) = -0.1561 )

Time of peak acceleration (sec) = 3.050 -0.15 o

Mean Square Frequency (Hz) = 4.901 02

Peak acceleration after filtering (g) = 0.156 ' ' '

g

Acceleratio

<3
=
(=]

Input Scaled Filtered 20 30 40
Time (sec) Acceleration Acceleration Acceleration Time (sec)
(g) (g) (g)

0.000 -7.52E-04 0.00 0.00 0.15 -

0010 2 03E-03 000 0.00 5 01 Scaled Acceleration

0.020 -3.02E-03 0.00 0.00 = 005

0.030 -2.69E-03 0.00 0.00 S 0

0.040  -1.57E-03 0.00 0.00 S 05

0.050  -1.06E-03 0.00 0.00 2

0.060 2.89E.03 0.00 0.00 g 01

0.070  -3.54E-03 0.00 0.00 < -0.15

0.080  1.64E-03 0.00 0.00 0.2 4 : . .

0.090  141E-02 0.01 0.01 0 10 20 30 40

0400  2.50E-02 0.03 0.02

0110  2.32E-02 0.02 0.02 Time (sec)

0420  6.57E-03 0.01 0.01

01430  -1.65E-02 -0.02 -0.02 0.15

0140  -3.69E-02 -0.04 -0.04 — 01 Filtered Acceleration

0450  4.95E-02 -0.05 -0.05 2 005

0160  -4.92E-02 0.05 -0.05 5 - 0

0470 -3.06E-02 0.03 0.03 =

0180  3.98E-03 0.00 0.00 g 0.05

0490  4.02E-02 0.04 0.04 2 01

0200  5.85E-02 0.06 0.06 £ 015

0210  476E-02 0.05 0.05 02 4 . ‘ .

0220  1.20E-02 0.01 0.01

0230 -2.91E-02 -0.03 -0.03 0 10 20 30 40

0240  -5.38E-02 -0.05 -0.05 Time (sec)

0250  -5.18E-02 -0.05 -0.05

0.260 -2.84E-02 0.03 -0.03

0270 2.71E-03 0.00 0.00

0280  2.93E-02 0.03 0.03

0290  4.20E-02 0.04 0.04

Figura 56: Accelerogramma 000382
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Number of sublayer = 1
Type of sublayer = Qutcrop

Ratio of critical Damping (%) = 5

Depth at top of sublayer (m]

Maximum Spectral Acceleration (g} 0785 12
Maxirn‘um Spectral Velocity (cm/s) = 48.5772
Peeudo psaudo ) Tlmg for TII'I1.E for Tlmg for @ 11
Period Relative Absolute Relative Absulutg Ra\atn..fe Maximum r.|ax|r|Tum r.|ax|r|Tum g
(sec) Velocity Acceleration Displacement  Acceleration  Velocity Absolute Relative  Relative % 08 4
e} () [cmy (g) (cmis) Acceleration  Velocity Displacem 5
(emiz) a (sec) (sec)  ent(sec) T 06 4
o 0
001 0.39 025 o.00 025 039 o.0o o.0o 0.00 2
0.02 077 0.2s 0.00 0.25 0.0e 3.44 3.40 3.44 w04
0.03 117 0.25 0.0 0.25 0.1e .44 3.40 J.44 4’5
0.04 1.60 0.26 0.01 0.26 0.34 344 3.40 3.44 g 02 4
0.0s zm 0.26 0.0z 026 0.62 3.44 3.40 3.44 w -
0.08 259 028 n.02z 028 0.8 3.44 3.40 3.44
0.07 348 0.32 0.04 0.32 1.50 344 315 3.44 0 T T
0.08 3.98 0.32 0.05 0.32 253 344 0.76 3.44 0.01 01 1 10
0.09 5.09 0.38 0.o7 0.37 4.09 1.96 o7e 1.96
0.10 6.13 0.3% 0.10 0.38 512 3.43 537 3.43 Period (sec)
o1 11.43 0.67 0.20 067 8.56 344 34 344
012 12.85 0.69 0.2s 089 9.82 348 349 3.48
0.13 12.08 0.50 0.2s 050 9.43 3.08 3.05 3.08 E 60
014 15.27 0.70 0.34 089 12.83 347 3.51 3.47 E
0.5 14.78 0.63 0.35 063 13.60 3.48 352 3.48 250
0.18 14.00 0.56 0.38 0.58 13.55 349 353 3.49 =
017 13.61 0.51 0.37 0.52 11.47 a1 3.26 31z g 40 1
018 1415 0.50 0.41 0.51 13.10 322 327 323 )
0.19 15.15 0.51 0.45 0.51 14.26 3.23 3.19 3.24 i 30 4
0.20 18.76 0.50 0.50 050 17.81 342 353 3.4 _é
021 18.99 0.58 0.63 0.58 18.61 348 354 3.60 = 20 4
0.2z 2574 0.75 0.50 0.7s 2489 3.48 354 3.49 &
023 31m 0.26 1.14 087 30.05 362 3.56 3.62 = 10 4
024 34.05 0.81 1.30 0.81 31.m 4.01 3.95 4.01 =]
025 3597 052 1.43 083 32.80 403 410 403 8 0 . —— . —— ——rr
028 36.06 0.8% 1.48 0.89 3374 4.04 411 4.05 % 0.01 0.1 1 10
027 3764 0.8% 162 0.50 3382 4863 413 4.64 - -
0.28 46.99 1.07 2.09 1.08 4439 4.81 4.88 4.81 Period (sec)
029 48.68 1.08 225 1.08 471 482 4.80 4.83
0.30 4511 1.05 234 1.05 47.60 424 491 4.84
0.31 50.06 1.03 247 1.04 48.58 485 483 4.85
032 4537 0.93 236 054 4505 486 454 487 — 8
033 40.85 079 215 0.20 30.88 487 495 4.87 g
034 3614 072 2.06 0yz 37.38 487 4.86 4.88 E 74
0.35 37.04 0.68 2.06 068 3720 488 481 489 @
0.38 35.89 0.64 208 064 36.90 4.89 4.81 4.89 g 6 -
037 3378 0.58 1.99 0.59 35.00 4.90 482 4.90 s 5
038 32.80 0.55 1.98 0.55 33.76 8.07 483 6.06 =
0.39 3283 0.54 204 0.54 34.45 6.09 .00 6.10 24
0.40 3169 0.51 2.02 0.51 33.45 582 5.02 593 o
041 3011 0.47 1.96 0.47 31.32 5.93 6.03 5.94 g 34
042 3279 0.50 218 0.50 32.04 7.50 782 7.51 I
043 3814 0.57 281 057 37.95 752 7564 7.53 @ 29
0.44 41.05 0.50 287 050 41.20 754 765 7.55 E
045 40.85 0.58 293 0.58 40.85 7.58 T87 7.56 g 14
0.48 38.64 0.54 283 0.54 38.13 757 T.47 758 8 0
naAT aE /2 n Ao T RT n 4o ac of 7 EQ T 4D 780 L3 T T T T T T rrrTTT

Figura 57: Spetro

Dati di OUTPUT

Dopo aver sovrapposto gli spettri normativi per diverse categorie di suolo e gli
accelerogrammi spettro compatibili ottenuti con il programma EERAM (Bardet, et al.,
2000), Figura 58, si & provveduto a determinare la media delle coordinate spettrali dei

diversi accelerogrammi sovrapposta con gli spettri di normativa per diverse categorie di

suolo Figura 58 - Figura 59.
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Figura 58: Spettri NTC e Accelerogrammi
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Figura 59: Spettri NTC e Spettro ottenuto dalla media delle coordinate spettrali degli accelerogrammi

ANALISI SISMICHE

Discretizzazione della torre e proprieta dei materiali
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Figura 60: Modello FE della torre

La simulazione e I'interpretazione del comportamento sismico della torre é stato svolto
con due modelli, Finite Element (FE) e Equivalent Frame (EF). In particolare si e svolta
una analisi statica non lineare e dinamica non lineare con il modello a minore
complessita, EF, utilizzando il pitt complesso modello FE per la calibrazione dei
parametri meccanici. Maggiore attendibilita dei risultati & stata quindi garantita dalla
comparazione di diverse tecniche di modellazione, (Cattari, et al., 2014).

In Figura 60 si riportano alcune viste del modello 3D FE adottato per le analisi di push

over. Esistono diverse tecniche di modellazione per I’elemento muratura (Lourenco, et
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al., 2007), la scelta & influenzata dal tipo di analisi e dall’accuratezza che si vuole
raggiungere. I risultati qui presentati sono ottenuti con un macro-modelling (Lourenco,
et al., 1998).

Le analisi strutturali sono state svolte con il software DIANA (DIANA, 2015). I risultati
presentati considerano due diversi legami non lineari per la muratura; Multi Directional
Fixed Carck Model e Smeared Crack Total Strain. Per identificare i parametri meccanici
della muratura sono state svolte prove sperimentali sugli elementi che compongono la
muratura, mattone e malta.

Sono state svolte prove di compressione su provini cubici lato 50mm ottenuti da 6
mattoni prelevati da differenti parti della struttura. I risultati sono omogenei e denotano
una buona resistenza a compressione.

Per le malte si sono prelevati 6 campioni di cui 4 relativi a malte di calce e 2 relativi a
malte cementizie. Di ogni campione e stata determinata la composizione chimica e sono

state svolte analisi difratometriche XRD e EDXRF.

Analisi modale

E stata svolta un analisi dei modi propri di vibrare, in Figura 61 sono presentate le
deformate dei modi principali con indicazioni delle masse partecipanti.

Il primo modo in direzione y & puramente flessionale, tuttavia la deformabilita a taglio
e la presenza di aperture determina un periodo doppio rispetto alla torre considerata
come una mensola elastica di sezione costante, T=0,149 s. I modi due e quattro
presentano deformate torsionali generate dalla non simmetria delle aperture negli

elementi verticali, in particolare al piano terra.

41 000mee0m
" 45 375008001
a8 +8.750002-001
= a.125008.001
47 500008001
= TS0
- +#6.250008.001
4552500001

8 3000001
" 8 175008001
~7 e 001
+1.12500-001
42500008001

S0 001
Tt 1:250000-001
o ¥6 2500080012

000000200
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Periodo T=0,28 sec Periodo T=0,2 sec
Massa eccitata in direzione X 0% Massa eccitata in direzione X 65,3%
Massa eccitata in direzione Y 54,1%  Massa eccitata in direzione Y 0,001 %
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Figura 61: Modi principali di vibrare
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Analisi di Pushover

Le verifiche richieste consistono nel confronto tra la curva di capacita per le diverse
condizioni previste e la domanda di spostamento.

La curva di capacita ¢ individuata mediante il tradizionale diagramma spostamento-
taglio massimo alla base. Secondo le prescrizioni riportate al Paragrafo C8.7.1.4
(Circolare 617, 2009), le condizioni di carico che devono essere esaminate sono di due
tipi:

a) Distribuzione proporzionale alle forse statiche;

b) Distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione
uniforme di accelerazione lungo I'altezza della costruzione.

Lo spostamento preso in esame per il tracciamento della curva di capacita & quello di un
punto dell'edificio detto nodo di controllo.

La normativa richiede il tracciamento di una curva di capacita bi-lineare di un sistema
equivalente (SDOF). Il tracciamento di tale curva deve avvenire con una retta che,
passando per I'origine interseca la curva del sistema reale in corrispondenza del 60% del
valore di picco; la seconda retta risultera parallela all'asse degli spostamenti tale da
generare l'equivalenza delle aree tra i diagrammi del sistema reale e quello equivalente.
La determinazione della curva relativa al sistema equivalente, permette di determinare
il periodo con cui ricavare lo spostamento massimo richiesto dal sisma, secondo gli
spettri riportati sulla normativa. La normativa definisce una eccentricita accidentale del
centro delle masse pari al 5% della massima dimensione dell'edificio in direzione
perpendicolare al sisma. Secondo le indicazioni da normativa si devono eseguire le
seguenti verifiche:

Stato Limite ultimo di salvaguardia della Vita (SLV); occorre confrontare che la richiesta
di spostamento (o spostamento massimo) sia minore della capacita della struttura (o
spostamento ultimo):

dmax S du
ove:
dmax  La domanda in spostamento assunta uguale a quella di un sistema elastico di

pari periodo
du  Valore dello spostamento valutato in corrispondenza ad un valore del taglio alla

base pari allo 0,85 di quello massimo.

Inoltre bisogna verificare, Paragrafo 7.8.1.6 (NTC, GU n.29 04/02/2008), che il rapporto
tra il taglio totale agente sulla base del sistema equivalente ad un grado di liberta
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calcolato dallo spettro di risposta elastico e il taglio alla base resistente del sistema
equivalente ad un grado di liberta ottenuto dall’analisi non lineare non ecceda il valore
3.

Si applicano sul modello opportune distribuzioni verticali di forze, (NTC, GU n.29
04/02/2008), che vengono incrementate per portare il modello in campo non lineare. Si
considera:

- Gruppo 1: distribuzione proporzionale alle forze statiche, applicabile solo se il modo
di vibrare fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di massa
non inferiore al 75%; dove la forza é pari a:

(z; - Wy)

2z W)

Con distribuzione rappresentata nella figura (a), ove:

Fi:Fh'

Fy,: risultante della distribuzione di forze sismiche;
z;: quota dal piano di fondazione della massa i-esima;
W;: peso della massa i-esima.

- Gruppo 2: accelerazione uniforme di accelerazione lungo I'altezza;

Distribuzione Distribuzione
principale: secondaria:
proporzionale alle forze distribuzione uniforme
statiche [§ 7.3.4.1 di forze [§7.3.4.1
NTC2008] NTC2008]
18 4 18 -
16 | 16 -
14 14
12 1
E1o0 ——GROUP1 E10 ——GROUP 2
5 £
g s
6 6
4 4
21 2
0 ] ] o ‘
0 10 y 20 30 0 10 20 30
Force [kN] Force [kN]

Figura 62: Distribuzioni di forze lungo I'altezza
In Figura 62 si osserva l'effetto dell’ingente massa di copertura. Le analisi push over sono
state svolte nelle direzioni X e Y per entrambi i legami costitutivi e le distribuzioni di

carico.
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Le analisi che sono state eseguite hanno come scopo il confronto dei diversi fattori che
influenzano I'analisi stessa, essi possono essere rappresentati da:
- Il legame costitutivo assunto per la muratura (Multi-Directional Fixed Crack Model e
Total Strain Crack Model);

- Eccentricita.

Influenza del materiale utilizzato per la muratura

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90

+ 1800

+ 1600

+ 1400

+ 1200

+ 1000
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400 E_ Multi-Directional .E 400
1 Fixed Crack Model C

200 ] == Total Strain Crack £ 200
] Model r

04 . . . . . . . . Fo
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Spostamento (mm)

Figura 63: Confronto curve carico-spostamento in direzione X per i due modelli di materiale utilizzato
senza eccentricita.
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Figura 64: Confronto curve carico-spostamento in direzione Y per i due modelli di materiale utilizzato
senza eccentricita.

Come e possibile notare dai risultati in entrambe le direzioni i grafici hanno un
andamento pressoché simile; i risultati successivi verranno presentati con riferimento al

solo legame Total Strain Crack Model (TSCM).
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Influenza dell’eccentricita di applicazione delle forze sul modello
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Figura 65: Confronto curve carico-spostamento in direzione X con eccentricita
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Dall’analisi di Figura 65 si evince che I'effetto delle eccentricita non e particolarmente
rilevante nonostante l'irregolarita della sezione per la presenza di una parte debole al
piano terra in direzione X, mentre per la direzione Y I’eccentricita e pitt influente, Figura
66. Anche il verso di applicazione delle forze sismiche ha poca rilevanza in quanto il
taglio alla base secondo i due versi e circa uguale (con una lieve differenza per il modello
caricato in direzione Y), anche se la direzione positiva manifesta una maggiore capacita

di spostamento rispetto alla direzione negativa. Questa differenza di spostamento &

Figura 66: Confronto curve carico-spostamento in direzione Y con eccentricita

puramente numerica.

41




Capitolo 2 - TORRE FORNASINI

Influenza del tipo di distribuzione delle forze (1 gruppo o 2 gruppo)
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Figura 67: Confronto curve carico-spostamento in

direzione X

direzione Y

Figura 68:Confronto curve carico-spostamento in

Come si puo osservare la curva identificativa del percorso di carico, indotto dal caso di
distribuzione di forze di tipo secondario o costante (curva verde o viola), risulta avere un
andamento simile a quella del caso di distribuzione principale o lineare (curva rossa o
azzurra) mantenendosi pero a valori di forze maggiori con uno scarto del 40% circa.
Infatti, mentre la distribuzione costante si assesta ad un valore di forza massima attorno
a 2500 kN per la direzione X e 1700 kN per la direzione Y, nel caso di distribuzione
lineare la forza raggiunge valori di 1600-1700 kN per la direzione X e 900 -1000 kN per
la direzione Y.

In tutti i casi la curva associata alla distribuzione costante risulta sempre superiore a
quella di distribuzione lineare. Dal momento che la normativa impone di considerare gli
effetti pit1 sfavorevoli derivanti dalle due analisi, Paragrafo C7.3.4.1 (Circolare 617, 2009)
ci silimita allo studio del solo caso di distribuzione di forze lineare o principale (Gruppo

1).

Meccanismi di collasso significativi

L’analisi non lineare condotta con il programma DIANA (DIANA, 2015), legame
costitutivo Smeared Cracking, consente di visualizzare I'andamento del Carck Patern
per assegnati livelli di spostamento. E" possibile notare una buona accordanza con il

quadro fessurativo della torre.

42



Capitolo 2 - TORRE FORNASINI

Figura 69: Crack Pattern Direzione: -Y, Figura 70: Crack Pattern Direzione Y, Eccentricita e
Eccentricita: e >0, Materiale: Total Strain Crack >0, Materiale: Total Strain Crack Model, Taglio alla
Model, Taglio alla base: 827 kN; Spostamento: 10 base: 773 kN, Spostamentot: 8.9 mm
mm
ANALISI DELLE VOLTE

Analisi incrementale delle volte

Le analisi che verranno illustrate nel seguente capitolo hanno I'obiettivo di analizzare
nel dettaglio il comportamento delle due volte a crociera, le quali durante il terremoto
avvenuto il 20 maggio 2012 hanno riportato gravi danni all'intradosso e all’estradosso.
Vengono presentate analisi statiche delle volte assumendo leggi costitutive non lineari
per i materiali, in particolare per indagare il ruolo svolto dal riempimento sotto carichi
incrementali verticali.

Essendo I’analisi incrementale oggetto di studio un’analisi di dettaglio, perché interessa
solo le volte, si & deciso di utilizzare, diversamente da quanto eseguito per le analisi
globali dell'intera struttura, una mesh composta da elementi tetraedrici aventi una

dimensione di circa 30 cm la quale é rappresentata in Figura 71.

WAAANDG
AR

Figura 71: Discretizzazione mesh
, .. N , . .y .1
L’analisi eseguita & pertanto un’analisi incrementale, sotto carichi verticali delle volte,

fino al collasso. I carichi verticali agenti vengono riprodotti mediante una distribuzione
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uniforme di forze che agiscono sulle facce superiori degli elementi solidi che
costituiscono la mesh del riempimento. Nello specifico, per quanto riguarda il materiale
del riempimento vengono analizzati diversi angoli di dilatanza, cioe 0, 10°, 20° e 37°.
L’obiettivo principale di queste simulazioni ¢ quello di verificare se lo stato di degrado
delle volte & cosi diffuso da non garantire la stabilita nei riguardi dei carichi verticali

accidentali previsti dalla normativa.

Analisi dei risultati

I risultati delle analisi incrementali sotto carichi verticali, definiti in termini di carico
variabile verticale sono riportati in per angoli di dilatanza del riempimento pari a 0, 10°,
20° e 37°.

Nel dettaglio, le curve riportate nei grafici, Figura 74 - Figura 73, si riferiscono ai punti

P1 e P2 indicati nella pianta in basso a destra di ogni figura.
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Figura 74: Analisi incrementale ai carichi verticali. =~ Figura 75: Analisi incrementale ai carichi verticali.
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Figura 72: Analisi incrementale ai carichi verticali. = Figura 73: Analisi incrementale ai carichi verticali.
Angolo di dilatanza 20° Angolo di dilatanza 37°
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Figura 76: Analisi incrementale ai carichi verticali. Confronto tra i vari angoli di dilatanza indagati per il
punto di controllo P1.

Dai risultati € possibile notare come le curve sono sostanzialmente coincidenti fino ad
un carico variabile di 6 kN/m?, indicando percido che per valori tipici del carico di
servizio I'angolo di dilatanza é inefficace. Viceversa, I'effetto della dilatanza gioca un
ruolo importante nella determinazione del carico di collasso. Essendo difficile valutare
la corretta forma e ampiezza delle possibili imperfezioni geometriche delle volte,
inizialmente si considera una geometria senza imperfezioni e 1'alto valore del carico di
collasso viene considerato come limite superiore del carico massimo ammissibile. E" noto
che nel caso di volte relativamente snelle anche piccole imperfezioni possono portare al
collasso prematuro, ma in questo caso, data la buona conservazione della struttura prima
del sisma, si & deciso di analizzare una geometria perfetta.

Parte dei risultati riportati in questo capitolo sono stati pubblicati in (Simoni, et al., 2014).
Viene riportato in Figura 77 lo stato di fessurazione ottenuto dall’analisi sotto carichi
verticali, per un angolo di dilatanza pari a 0° del riempimento. E” possibile osservare
come la maggior parte delle lesioni sono concentrate nella parte centrale della volta ed

in corrispondenza dell’intersezione tra le volte e le pareti di sostegno.
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Figura 77: Stato di fessurazione ottenuto dall’analisi incrementale sotto carichi verticali per un angolo di
dilatanza pari a 0°.

GLI INTERVENTI
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A seguito delle analisi e delle verifiche di sicurezza sulla torre oggetto di studio viene
riportata una descrizione degli interventi proposti e realmente eseguiti per ridurre le
vulnerabilita individuate.
Le fasi di lavoro seguite durante il consolidamento dell’opera sono:

e Prima Fase: opere provvisionali di messa in sicurezza;

e Seconda Fase: interventi strutturali di ripristino e miglioramento strutturale;
Nell’ambito della convenzione lo scrivente ha svolto la direzione operativa delle fasi di

cantiere.

Opere provvisionali di messa in sicurezza

La necessita di porre in sicurezza l'edificio in struttura muraria, prossimo al collasso,
propone il tema strutturale di eseguire interventi urgenti, di semplice applicazione e di
ridotto e controllato rischio di esecuzione per gli operatori.

Si e realizzata una cerchiatura esterna a due diverse quote inoltre il ponteggio ¢ stato
progettato per offrire un ritegno sommitale al ribaltamento delle murature sommitale
nella condizione di assenza del solaio di copertura.

Nello specifico, I'opera provvisionale da installare e caratterizzata da mensole reticolari
che si sviluppano in altezza, collegate a tutti i livelli per assicurare la mutua
collaborazione con estensione sui quattro lati dell’edificio, Figura 78. Su alcune finestre

sono state poste sbadacchiature in legno.

Figura 78: Particolare ponteggi di cerchiatura dell’edificio
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Figura 79: Cerchiature prévvisionali esterne

Figura 80: Puntellatura di sostegno delle volte del
primo solaio

Primo solaio

Per garantire la forma delle volte a crociera del primo solaio in muratura e per
contrastare la spinta esercitata sulle murature d’ambito, si e provveduto, prima
dell’intervento di consolidamento, a porre in opera puntellature tramite apposite centine
in legno Figura 80.

Per eliminare le spinte sulle murature si e intervenuto riducendo i carichi all’estradosso,
costituito da un riempimento di materiale incoerente con un peso specifico di circa 1800
Kg/m3.

La scelta del sistema di consolidamento & basato sulla posa di fasce bi-direzionali in fibra
di vetro di circa 30 cm e di fibre di carbonio di circa 20 cm sull’estradosso delle volte, sul
perimetro ed in diagonale Figura 82. Le fibre sono state ancorate sui muri perimetrali
attraverso fiocchi di fibra inseriti a umido nella muratura per una profondita minima di
20cm. E’ stata inserita una cerchiatura del solaio mediante profili UPN80 collegati alle
murature esterne con bulloni M12 classe 6.8 ogni 25 cm, Figura 81. E stato quindi

ripristinato il riempimento originale al di sopra della volta.
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Figura 81: Particolare cerchiatura del primo solaio mediante UPN 80

Figura 83: Particolare posa in opera delle fibre
di carbonio

Figura 82: Consolidamento delle volte
mediante fibre di vetro e di carbonio
all’estradosso

Secondo solaio
Per il secondo solaio, realizzato con struttura in legno massello, si & provveduto alla
sostituzione di eventuali elementi lignei ammalorati ed alla posa in opera di un nuovo

tavolato sopra a quello esistente.

Anche per questo solaio é stata inserita una cerchiatura metallica composta da UPN 80

collegati alla muratura mediante bullonatura ogni 25 cm circa.
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Copertura

La pesante copertura in c.a. realizzata negli anni ‘60 era un elemento di grande
vulnerabilita a causa della sua ingente massa. Si & quindi disposta la sostituzione con
una nuovo solai ligneo.

Anche per quest’'ultimo solaio é stata effettuata una cordolatura perimetrale costituita
da due UPN 160 in acciaio accoppiati con bulloni M12 classe 6.8 ogni 30 cm. Si € quindi
realizzato un collegamento mutuo fra le strutture di copertura e il cordolo perimetrale

attraverso elementi di carpenteria metallica, Figura 86-Figura 88.
™ [ | | -
— _d e J 1

Figura 84: Copertura in latero cemento con travi Figura 85: Nuovo tetto ligneo
inc.a.

Figura 86: Cordolo legno acciaio

T T T TR

Figura 87: Collegamento cordolo trave cantonale

Figura 88: Collegamento capriata cordolo
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Pareti verticali perimetrali

Gli interventi sulle murature sono stati svolti con la tecnica dello scuci-cuci, nel caso di
gravi lesioni, e della ristilatura dei giunti, nelle situazioni di minor danno. Si e utilizzata
malta di calce M5 e mattoni provenienti dalla torre stessa.

Al primo e secondo livello sono state inserite nuove catene metalliche alla quota di
bancale delle aperture, Figura 89. Le aperture sono state cerchiate internamente con

profili metallici ad L calandrati ancorati alla muratura bulloni M12, classe 6.8 passo

Figura 89: Piatti metallici alla quota di bancale delle
aperture

Figura 90: Profilo metallico di cerchiatura

Figura 91: Cerchiatura delle aperture
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CarrToLO 3
LA PROSPETTIVA DI CORSO GIOVECCA

INTRODUZIONE

Cenni Storici

Come risulta dai documenti d’archivio, i lavori di costruzione della Prospettiva iniziarono il
22 ottobre 1703, ma subirono subito una breve interruzione a causa del ritrovamento dei resti
di poderose muraglie che insistevano in quella zona. Sfruttando in parte le antiche fondazioni
fu pero possibile realizzare quelle della Prospettiva, per la cui esecuzione, tuttavia, si dovettero
tagliare nelle vicinanze tantissimi pioppi (un centinaio), da cui si ricavarono 374 pali o
“agucchie” di varia lunghezza, indispensabili per rendere pit1 compatto il terreno e quindi pitt
solida la base della struttura architettonica; i lavori furono poi sospesi per I'inoltrarsi della
stagione fredda il 14 dicembre e ripresero il 12 febbraio 1704. Le opere terminarono il 27 giugno

dello stesso anno.

A

Figura 92: Foto archivio storico
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Figura 93: Foto archivio storico

Descrizione della struttura

La Prospettiva di corso della Giovecca, (A:Chiozzi, et al.,, 2015; B:Chiozzi, et al., 2015;
C:Chiozzi, et al., 2014) & una struttura in muratura portante in mattoni pieni, costituita da un
arco centrale di forma semicircolare di luce 5 m, da due archi laterali anch’essi circolari aventi
luce 2.64 m ed infine alle estremita da due architravi di luce 1.50 m. Tutti gli archi presentano
i blocchi disposti radialmente, mentre il concio di chiave risulta pitt sporgente e sagomato a
fini ornamentali. Anche la parte di struttura portata dall’arco e costituita da mattoni pieni,
cosicché questa non scarica solamente il proprio peso sull’arco stesso, ma collabora con questo
dal punto di vista strutturale.

Sia gli archi che gli architravi poggiano su sei pilastri in muratura, poggianti ciascuno su una
base rettangolare 3.05m X 1.46 m X 0.2 m, ed aventi la forma e le dimensioni riportate in
Figura 95.

Ad ornare la Prospettiva di Corso della Giovecca vi erano 11 Pinnacoli di marmo uguali fra
loro, disposti in due gruppi da 4 sulle appendici laterali, mentre i restanti 3 a coronamento del
frontone. Ciascun pinnacolo é alto 2.37 m, presenta una base circolare di diametro 60 cm, ha
un volume di 0.367 m® per un peso totale, poiché il marmo ha un peso specifico di
2700 kg/m3, di1 tonnellata. Il dettagli della geometria del pinnacolo sono riportati in Figura

94.
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PROSPETTO DELLA PROSPETTIVA VISTA DA P.LE MEDAGLIE D'ORO

scala 1:100

- i e == i Figura 94: Geometria del
SEZIONE A-A pinnacolo
T RI!
_ // N\ N7

brassd it —os— b 0 + m—-l'— ft—b1 3 -k1 5041454

Figura 95: Prospetto della porta monumentale

V ERIFICHE STRUTTURALI

Nell’ambito di una convenzione fra il Comune di Ferrara e il Consorzio Futura Ricerca si e
affrontato lo studio del comportamento sismico della porta al fine di progettare un sistema di
isolamento sismico per i pinnacoli ornamentali. Lo studio del comportamento strutturale verra
suddiviso in quattro parti:

1. Verifica ai carichi verticali: si effettua la verifica per i soli carichi verticali, che nel caso in
esame coincidono unicamente con il peso proprio. La verifica viene accompagnata da
un’analisi di sensitivita dei parametri adottati per descrivere il legame costitutivo della
muratura:

2. Ribaltamenti locali e globali della struttura come corpo rigido: viene svolta un’analisi dei
possibili meccanismi di ribaltamento della struttura come corpo rigido, sia nel piano che
fuori piano, tramite I'analisi limite dell’equilibrio secondo l'approccio cinematico. Si
determinano cosi in prima approssimazione la forza e lo spostamento massimo che la
struttura é in grado di sopportare;

3. Analisi in frequenza: sono stati valutati i modi principali di vibrare, considerando un

legame elastico lineare, e la percentuale di massa attivata per ciascuna delle direzioni di
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applicazione della forzante sismica (si considera come direzione x quella coincidente con
il piano della struttura e come direzione y quella fuori dal piano).

4. Analisi statica non lineare: é stata infine effettuata I’analisi statica non lineare, sia nel piano
che fuori dal piano, per stimare il comportamento della struttura non solo in condizioni
di collasso, ma valutando l'evoluzione dello stato fessurativo e del decadimento di
rigidezza e resistenza all’aumentare progressivo del carico. Anche in questo caso e stata
svolta un’analisi di sensitivita sui parametri che caratterizzano il legame costitutivo del
materiale, per valutare la loro incidenza sul comportamento strutturale globale.

Proprieta” dei materiali e modello FEM

Il percorso conoscitivo svolto ha riguardato il rilievo e le indagini visive della muratura.

L’arco e costituito da mattoni pieni e malta di calce, la tessitura muraria presenta connessione
trasversale e gode di un discreto stato di conservazione, Figura 100 e Figura 101. Un fattore di
degrado é rappresentato dall’intenso traffico viario che scorre sotto il monumento. Nelle

Figura 96-Figura 99 sono raffigurate le parti ammalorate del monumento.

Figura 96: Stato di fatto degh appoggl dei pinnacoli Flgura 97: Stato di fatto degh appoggl dei pinnacoli

)
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Figura 98: Particolare dell’arco mostrante lo stato di
degrado

Figura 99: Degrado degli archi laterali
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Figura 100: Malta bastarda con un alto tenore Figura 101: Giunti sottili < Iecm
cementizio, buone caratteristiche

I parametri di resistenza della muratura, non essendo stato possibile effettuare prelievi di
campioni e quindi prove di laboratorio, sono stati determinati a seguito delle indagini visive
adottando le caratteristiche meccaniche, definite nelle Tabelle C8A.2.1 e C8A.2.2 (Circolare
617, 2009) per muratura realizzata con mattoni pieni di malta calce. Tali valori sono
incrementati in virtt della presenza di malta di buone qualita e di giunti sottili. I parametri

adottati sono riportati in Tabella 4.

- T E G w
[N/cm?] [N/cm?] [N/mm?] [N/mm?] [kN/m3]
400 10 3375 1125 18
Tabella 4: Parametri meccanici della muratura
fm f &y E v w I
[N/em?]  [N/cm?] (] [N/mm?] (-] [kN /m?] (]

400 27 0.001 3375 0.2 18 0,05

Tabella 5: Parametri legame costitutivo Total Strain Crack Model

In Figura 102 e riportato il modello FEM e la discretizzazione utilizzata nelle analisi svolte
impiegando il programma DIANA (DIANA, 2015).

Il modello FEM e stato realizzato con elementi tetraedrici a 4 nodi di dimensione massima 60
cm. In totale sono stati generati 29140 elementi, per un totale di 7040 nodi. Ai nodi alla base e
assegnato il vincolo di incastro perfetto: tale scelta e giustificata dal particolare tipo di

fondazione su pali in legno presente. Il legame costitutivo adottato ¢ il Total Strain Crack Model.
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Figura 102: Modello FEM

ANALISI DEI MECCANISMI LOCALI

Nelle strutture esistenti in muratura, Paragrafo 8.7.1 (NTC, GU n.29 04/02/2008), I'azione
sismica pud generare meccanismi locali oltre ai meccanismi globali. Per l’analisi dei
meccanismi locali si pu0 far ricorso ai metodi dell’analisi limite dell’equilibrio delle strutture
murarie, tenendo conto anche della resistenza a compressione. Con tali metodi & possibile
valutare la capacita sismica in termini di resistenza (applicando un opportuno fattore di
struttura q) o di spostamento (determinando l'andamento dell’azione orizzontale che la
struttura & progressivamente in grado di sopportare all’evolversi del meccanismo).
L’Appendice C.8.A (Circolare 617, 2009) riporta in dettaglio i metodi da applicarsi per la
verifica dei meccanismi locali al punto C.8.A 4.

Per ogni possibile meccanismo locale ritenuto significativo il metodo si articola nei seguenti
passi:

1_ Trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile, attraverso
I'individuazione di corpi rigidi, definiti da piani di frattura ipotizzabili per la scarsa resistenza
a trazione della muratura, in grado di ruotare o scorrere tra loro (meccanismo di danno e
collasso);

2_Valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi a, che comporta l'attivazione del
meccanismo;

3_ Analisi cinematica lineare: verifica di sicurezza attraverso la valutazione del rapporto tra
accelerazione richiesta da normativa e accelerazione di attivazione del meccanismo;

4  Analisi cinematica non lineare: valutazione della capacita di spostamento (duttilita

geometrica) del pannello.
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Analisi cinematica lineare

L’analisi cinematica lineare permette di ottenere il moltiplicatore orizzontale dei carichi che
porta all’attivazione del meccanismo locale di danno. Le ipotesi assunte sul comportamento

della muratura sono:

- Resistenza nulla a trazione della muratura;

- Resistenza a compressione finita della muratura;

Nello studio dei cinematismi si considera la presenza dell’azione sismica come forza statica
equivalente data dal prodotto della massa della parete per I’accelerazione sismica, ipotizzata
costante lungo 'altezza della parete. A contrastare tale azione instabilizzante si considera un
momento di segno opposto generato dalla forza peso della parete e dei carichi verticali che su
di essa gravano. Si determina quindi il coefficiente moltiplicativo dei pesi per cui si ha
'attivazione del meccanismo, ovvero il coefficiente 4y, attraverso l'imposizione delle
condizioni di equilibrio del corpo alla rotazione.

Come riportato nella al Paragrafo C8A.4.2.2, (Circolare 617, 2009), la massa partecipante al
cinematismo M* puo essere valutata considerando gli spostamenti virtuali dei punti di
applicazione dei diversi pesi, associati al cinematismo:

(TP 8i)” _ (V0w + G- 85)’
Zn+mp 52 g- (V ] 53"/ +G- 5)%,6)

M*

la frazione di massa partecipante e paria a:
g-M
Zn+m P

*

e

'accelerazione sismica spettrale a* si ottiene moltiplicando per 1'accelerazione di gravita il
moltiplicatore A e dividendolo per la frazione di massa partecipante al cinematismo.
L’accelerazione spettrale di attivazione del meccanismo vale quindi:

/10 Zn+m P
-FC

Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della costruzione

ay =

comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza e soddisfatta se
'accelerazione spettrale ag che attiva il meccanismo, confrontata con I'accelerazione al suolo,
ovvero lo spettro elastico valutato per T = 0, soddisfa le seguenti disuguaglianze, Paragrafo
C8A.4.2.3 (Circolare 617, 2009) :

ag(PVR) S
q

ak
0
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Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una certa
quota, si deve tener conto del fatto che I'accelerazione assoluta della quota della porzione di
edificio interessata dal cinematismo e in genere amplificata rispetto a quello del suolo. Un

approssimazione accettabile consiste nel verificare anche:

‘> Se(T1) 'ql/J(Z) 24

Dove:

Se(Ty) e lo spettro elastico definito al Paragrafo 3.2.3.2.1, (NTC, GU n.29
04/02/2008), calcolato per il periodo Ty;

T, = 0.05 - H% e il primo periodo di vibrazione dell'intera struttura nella direzione
considerata;

Y(2) ¢ il primo modo di vibrazione nella direzione considerata, normalizzato ad
uno in sommita all’edificio; in assenza di valutazioni piti accurate puod
essere assunto Y(Z) = Z/H, dove H e 'altezza totale dell’edificio rispetto
alla fondazione;

Z e l'altezza, rispetto alla fondazione dell’edificio, del baricentro delle linee di
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura:
nel caso in esame all’altezza della quota di imposta del meccanismo (altezza,
rispetto alla fondazione, della cerniera A)

Y e il corrispondente coefficiente di partecipazione modale (in assenza di
valutazioni pitt accurate puo essere assunto y =3N/(2-N+1) con N
numero dei piani dell’edificio)

q per le verifiche locali si assume q = 2

Analisi cinematica non lineare

Si osserva che man mano che si sviluppa il cinematismo di collasso, si modifica gradualmente
la geometria della struttura muraria e la forza spingente, in equilibrio con le azioni resistenti,
deve gradualmente ridursi attraversando la sequenza delle configurazioni deformate.
L’ampiezza dell'intervallo di rotazione nel quale il pannello conserva praticamente costante la
sua resistenza al ribaltamento, ovvero presenta una riduzione contenuta di resistenza,
determina la duttilita geometrica del pannello.

Lo spostamento spettrale d* dell'oscillatore equivalente pud essere ottenuto come
spostamento medio dei diversi punti nei quali sono applicati i pesi P;. In via approssimata,
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noto lo spostamento del punto di controllo d; e possibile definire lo spostamento spettrale
equivalente con riferimento agli spostamenti virtuali valutati nella configurazione iniziale:
2
21 Pt 6y

. \n+m .
k Zi=1 Pi 6x,i

d'=dy
X

Essendo d, ) lo spostamento virtuale orizzontale del punto assunto come riferimento per la
determinazione di d, e quindi, nel caso in analisi, del baricentro delle forze verticali.
Secondo la normativa il valore dello spostamento spettrale ultimo d;, corrisponde nei casi in
esame al 40% dello spostamento per cui si annulla I’accelerazione spettrale a*, valutata su una
curva in cui si considerino solamente le azioni di cui e verificata la presenza fino al collasso.
La domanda di spostamento Ay, viene calcolata tenendo conto della posizione della
porzione di costruzione rispetto alla terra.

Elemento appoggiato a terra Elemento posto ad una certa quota
()
T,

( —5)2+o.02-%

dy = Spe(Ty) Y v

dyu = Spe(ry)

Ty
Verifiche
In Tabella 6 e Tabella 7 sono riportati rispettivamente i cinematismi nel piano e fuori dal piano
indagati.
ANALISI CINEMATICA ANALISI CINEMATICA
MOLTIPLICATORE DI LINEARE NON LINEARE
MECCANISMO
ATTIVAZIONE ag [m/s?]  agy [m/s?]  dy [m] Da(r) [m]
a 0,41 3,973 0,993 0,396 0,08
b 1,07 8,739 0,993 1,341 0,115
c 0,31 3,268 0,993 0,442 0,105
d 0,31 3,384 0,993 0,448 0,106
e 0,29 2,708 0,993 0,415 0,101
f 0,29 2,777 0,993 0477 0,111
Tabella 6: Meccanismi nel piano
ANALISI CINAMETICA ANALISI CINEMATICA
MECCANISMO ~ MOLTIPLICATORE LINEARE NON LINEARE
DI ATTIVAZIONE " B > "
ag [m/s%] asyy [m/s?] dy, [m] Ad(Ts) [m]
g/h 0,19 1,372 0,993 0,461 0,123
k 0,27 1,934 1,527 0,376 0,085
1 0,27 1,948 1,636 0,375 0,09
j 1,25 9,067 2,635 0,72 0,122

Tabella 7: Meccanismi fuori piano.
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“” _r

Si osservi come per l'analisi nel piano il meccanismo “e” sia quello che presenti la minore

accelerazione di collasso, oltre allo spostamento ultimo inferiore calcolato con 1'analisi
cinematica non lineare. Tuttavia i meccanismi “c, d e f “presentano valori non troppo diversi
sia in accelerazione che in spostamento, per cui stabilire a priori un cinematismo al collasso
esatto per meccanismi relativamente complessi, come quelli che si hanno nel piano, risulta
complicato. Si preferisce percio ritenere tutti questi meccanismi significativi, mentre maggiori
informazioni sul posizionamento effettivo delle cerniere all’atto del collasso (con il
conseguente meccanismo relativo che si puo formare) si avranno solamente andando a leggere
i crack pattern ricavati tramite 1’analisi statica non lineare.

Per quanto riguarda 1'analisi fuori piano, il cinematismo di ribaltamento dell’intera struttura
e quello che richiede la minore accelerazione per attivarsi. Il moltiplicatore trovato risultera

inoltre in buon accordo con quelli calcolati mediante le analisi statiche non lineari.
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Si anticipa qui che un ulteriore meccanismo, riguardante la stabilita dei soli pinnacoli nei
confronti del ribaltamento, sara affrontato nello specifico in un paragrafo ad essi dedicato.
Per i pinnacoli le verifiche non saranno soddisfatte, confermando cosi la necessita di un

intervento di messa in sicurezza.

ANALISI MODALE

Sono state valutate le frequenze proprie di vibrazione e le percentuali di massa attivata in
direzione x (nel piano della struttura) e in direzione y (fuori dal piano della struttura), riportate
in Tabella 8. Le forme dei modi di vibrare, con lo spostamento massimo, nella direzione che
caratterizza il modo, posto uguale ad 1, sono invece riportate rispettivamente in Figura 108 -
Figura 110.

MODO FREQUENZA = PERCENTUALE MASSA DIR. X PERCENTUALE MASSA DIR. Y

1 2.0131 HZ 0.00 % 54.54 %
2 6.0679 HZ 0.01 % 0.00 %
3 6.4394 HZ 87.96 % 0.00 %
4 7.5946 HZ 0.00 % 26.44 %

Tabella 8: frequenze proprie di vibrazione e percentuale di massa attivata - Modi 1, 2, 3, 4.

Figura 103: Primo modo 2.0131 HZ

Figura 104: Secondo modo 6.0679 HZ
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Figura 105: Terzo modo 6.4394 HZ

Figura 106: Quarto modo 7.5946 HZ

Dai risultati dell’analisi si nota come il comportamento dinamico della struttura nel piano sia
governato dal terzo modo di vibrare, che da solo attiva 87,96 %, mentre fuori dal piano sono
necessari due modi (il primo e il quarto) per raggiungere una percentuale di massa attivata
pari allo 80.98 %. Non e invece presente la componente torsionale, in quanto la struttura
risulta simmetrica nella distribuzione di masse e rigidezze.

Per i modi di vibrare in direzione y nei grafici di spostamento sono riportate tre curve: la curva
P1 per i pilastri pit esterni, la curva P3 per i pilastri centrali e la curva P2 per i pilastri intermedi

Figura 107.

3

p1 P2 P3

Figura 107: P1, P2, P3

Si evidenzia cosi, come gia era possibile vedere in Figura 106, la presenza di spostamenti
differenziali significativi tra le diverse coppie di pilastri. Di cid si dovra tenere conto
nell’analisi pushover, sia nella realizzazione della mesh che nella distribuzione di

accelerazioni proporzionale al modo.
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PRIMO MODO -Y
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Figura 108: Spostamenti lungo gli allineamenti P1 - P2 - P3 primo modo Y
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Figura 109: spostamenti terzo modo X
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Figura 110: Spostamenti quarto modo Y

ANALISI PUSH OVER NEL PIANO

Le verifiche sono svolte sia allo SLV che allo SLC, quest’'ultima richiesta per la presenza di

isolatori sismici. Le analisi sono state svolte con il Software DIANA (DIANA, 2015)
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Le analisi saranno svolte considerando le prime due distribuzioni del gruppo 1 e la
distribuzione a) del gruppo 2, secondo quanto riportato al Paragrafo 7.3.4.1 delle (NTC, GU
n.29 04/02/2008).

Per gli edifici in muratura, inoltre, al Paragrafo 7.8.1.5.4 (NTC, GU n.29 04/02/2008) si
specifica anche che I’analisi statica non lineare e applicabile agli edifici in muratura anche nei casi in
cui la massa partecipante del primo modo di vibrare sia inferiore al 75% della massa totale ma comunque
superiore al 60%.

Il modello FEM realizzato prevede una discretizzazione in fasce orizzontali di 60 cm al fine di

applicare le distribuzioni di carico lungo lo sviluppo verticale.

Verifiche Stato Limite della Vita

Il modo proprio di vibrare che deforma la porta monumentale nel piano attiva una massa
partecipante superiore al 60% & quindi lecito e appropriato I'impiego di un analisi statica non
lineare.

Il collasso del pilastro esterno porta inevitabilmente al collasso dell’intera struttura nel proprio
piano. E quindi ragionevole assumere, seguendo le indicazione presenti al Paragrafo C8A.4.2.3
(Circolare 617, 2009), che lo spostamento massimo del pilastro sia paria 0.4 X 0.4 X | = 0.16 X
1.43 = 25 c¢m, dove [ e la profondita del pilastro nel piano della struttura pari a 1.43 m.

Le verifiche sono svolte secondo C.7.3.4.1. Si richiede che al sistema strutturale reale venga

associato un sistema strutturale equivalente ad un grado di liberta.

m y &

080w 5 :
E 29 >0.85F',,

i

® 1

P 1
<+ ! L
_ d d i

Yy u

Figura 111: Sistema e diagramma bilineare equivalente

Il fattore di partecipazione modale dipende dal punto di controllo scelto. Si prendono in
considerazioni due diverse posizioni del punto di controllo:
Punto di controllo estremita pilastro T = 0,660

Punto di controllo sommita ' =1,290
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Confronto cuve di capacita sistema MDOF
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Figura 112: Confronto curve di capacita sistema MDOF

Confronto cuve di capacita sistema SDOF
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Figura 113: Confronto curve di capacita sistema SDOF

Alla curva di capacita del sistema equivalente si sostituisce una curva bilineare avente un

primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico.

Curve di capacita sistema SDOF - dc sommita
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Figura 0-114: Bilineare sistema SDOF - punto di controllo in sommita
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Curve di capacita sistema SDOF - dc pilastro
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Figura 115: Bilineare sistema SDOF - punto di controllo all’estremita del pilastro

Il periodo elastico del sistema bilineare & dato dall’espressione:

T =2
T %

dove m* = 9" Mt e k* & la rigidezza del tratto elastico bilineare. m* assume un valore diverso
a seconda del punto di controllo considerato, poiché & diverso il vettore ¢Tche & scalato
secondo la scelta di d.. In particolare per d. assunto in sommita della struttura si ha m* =
620084 kg, mentre per d. preso all’estremita superiore del pilastro si ha m* = 1212460 kg.

Nel caso in cui il periodo elastico della costruzione T* risulti T* > T, la domanda in
spostamento per il sistema anelastico e assunta uguale a quella di un sistema elastico di pari

periodo:
d:nax = d:,max = SDe(T*)

Nel caso in cui T* < T, la domanda in spostamento per il sistema anelastico ¢ maggiore di

quella di un sistema elastico di pari periodo e si ottiene da quest’ultima mediante I'espressione:

de

* —
dmax -

) Tc )
,c;r:ax [1 + (q - 1)F = de,max (0-1)

dove q* = S.(T*) m*/F; rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di
snervamento del sistema equivalente.

Se risulta g* < 1 allora si ha dy,0x = dg max-

Una volta trovata la domanda in spostamento d;, 4, per lo stato limite in esame si verifica che

sia dpgy < dy.-
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Figura 116: Spostamento di riferimento per T>T_C e per T<T_C

Il procedimento appena descritto consiste, graficamente, nel confrontare la curva di capacita
bilineare del sistema ad un grado di liberta (dove i valori di F* vengono divisi per m*
ottenendo 'accelerazione spettrale) con lo spettro di risposta in termini di accelerazioni e

spostamento spettrali (ADRS).

Verifica allo SLV - d_ in sommita
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Figura 117: Verifica allo SLV - Punto di controllo in sommita

N

Prendendo d, in sommita, la verifica per via grafica e riportata in Figura 117. Si nota
immediatamente che T* < T, mentre la struttura rimane in campo elastico, quindi q* = 1. La
domanda in spostamento per la struttura ad un grado di liberta e dy;4, = 0.006 m = 0.6 cm,
nettamente inferiore alla capacita. Per trovare lo spostamento massimo richiesto al punto di

controllo della struttura reale (d,,q,) € sufficiente moltiplicare dj,,, per il coefficiente di

partecipazione I':
dmax =T dmax 2)

Si trova quindi d,q, = 0.008 m = 0.8 cm. La localizzazione di questo punto sulla curva
pushover é riportata in Figura 118. Se si prende come riferimento il punto di controllo
all’estremita superiore del pilastro, la verifica allo SLV é riassunta in Figura 119. E immediato
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notare come i risultati trovati variando il punto di controllo siano i medesimi, come deve
essere. La struttura rimane quindi in campo elastico, mentre lo spostamento massimo richiesto
alla struttura SDOF é d;,4, = 0.010 m = 1 cm, corrispondente ad uno spostamento del punto
di controllo per la struttura reale dq = 0.007m = 0.7 cm. La verifica risulta quindi

ampiamente soddisfatta.

Punto di funzionamento SLV - dc in sommita

7000
6000 Curva di
5000 e capacita
i 4000
2 3000 ——Punto di
2000 funziona
1000 mento
0 T T T T | SLV
0,0 10,0 20,0 30,0 40,0 50,0
dc [cm]
Figura 118: Punto di funzionamento SLV - d. in sommita
Verifica allo SLV - dc all'estremita superiore del pilastro
0,80
— 0,60 | K = = Spettro
o0
9 0,40 \
0,20 > ~ Curva di
’ S~ capacita
0,00 ; ° ; ; ; ‘
0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50

Spe [m]
Figura 119: Verifica allo SLV - punto di controllo all’estremita superiore del pilastro
Si riporta infine il crack pattern in corrispondenza del punto di funzionamento allo SLV,

Figura 120.

Figura 120: Crack pattern allo SLV
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Verifiche allo Stato Limite di Collasso

La verifica allo Stato Limite di Collasso (SLC) differisce dalla verifica allo SLV solamente per
lo spettro di risposta. La verifica é riportata in Figura 121 e si riferisce solamente a d, preso in

sommita alla struttura.

Verifica allo SLC

0,80

0,70 —

0,60 \
= 0,50
> 040 S
0,30 >

0,20 -~

0,10 |

0,00 ‘ ‘ ‘

0,00 0,10 0,20 0,30
Spe [m]

Curva di capacita A— spost. elastico W spost. anelastico

= = Spettro

Figura 121: Verifica allo SLC

Allo SLC la struttura entra in campo plastico ed essendo T* < T, avra uno spostamento
maggiore dell’oscillatore elastico equivalente. In particolare si ottiene dy,q, = 1.1 cm e dpygy =
1.4 cm. 11 fattore di struttura risulta di poco superiore all’unita, pari a g* = 1.05. La

localizzazione di d;,,q, sulla curva pushover e riportata in Figura 122.

Punto di funzionamento SLC

/ ——
5000

0 T T T
0,0 10,0 20,0 30,0 40,0
dc [cm]

= Curva di capacita ——Punto di funzionamento SLC

Figura 122: Punto di funzionamento SLC

Anche per lo SLC si riporta il crack pattern in corrispondenza del punto di funzionamento,

Figura 123.
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&5 B

Figura 123: Crack pattern allo SLC

ANALISI PUSH OVER FUORI DAL PIANO - MODAL PUSH OVER
L’analisi statica non lineare e applicabile qualora la massa attivata dal modo di vibrare
dominante sia superiore al 60%, Paragrafo 7.8.1.5.4 (NTC, GU n.29 04/02/2008). Per studiare
il comportamento sismico della struttura fuori dal piano risulta allora necessario prendere in
considerazione pitt modi di vibrare; si € quindi svolta una Modal Pushover Analysis (MPA).

La MPA é stata introdotta da (Chopra, et al., 2002) con lo scopo di indagare I'influenza dei
modi superiori sulla risposta sismica di edifici intelaiati alti con comportamento debolmente
non lineare. Essa si basa sulla sovrapposizione degli effetti (ad esempio con tecnica SRSS)
valutati attraverso l'esecuzione di n analisi pushover, ciascuna con profili di forze

mutuamente invarianti durante 1’analisi e proporzionali a:
* —
s = me; G)

con m matrice delle masse e ¢; i-esimo autovettore dell’analisi modale. Il numero n di
autovettori considerati dipende dalla percentuale di massa che si intende attivare rispetto alla

massa totale. Nel caso oggetto di studio si sono presi in considerazione il primo ed il quarto

modo che insieme attivano 1'80,98 % della massa nella direzione fuori piano.

Malgrado la sovrapposizione degli effetti non abbia alcuna base fisica in questo contesto,
(Chopra, et al., 2002) hanno mostrato che, almeno nel caso degli edifici, 'approssimazione
introdotta conduce a risultati pitt prossimi a quelli di una analisi dinamica non lineare di
quanto non sia possibile ottenere dalle tecniche di analisi pushover tradizionali.

In questo lavoro la MPA e stata utilizzata non con 1'obiettivo di valutare la richiesta di
spostamento, quanto per fornire una stima del fattore di struttura, per quantificare la capacita
di smorzamento della struttura stessa, e per valutare il danneggiamento raggiunto al termine
dell’analisi.
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Per prima cosa e stata seguita la procedura indicata dalla normativa al Paragrafo C.7.3.4.1
(Circolare 617, 2009) che conduce, per ogni modo di vibrare considerato, alla determinazione
dello spostamento d;,,, causato dall’azione sismica per lo stato limite in esame sull’oscillatore
ad un grado di liberta. Quindi tramite I'equazione 2 si & calcolato lo spostamento massimo
richiesto al punto di controllo d, (assunto in sommita della struttura) della struttura reale.

Infine, si combineranno tra loro i risultati delle due analisi svolte separatamente.

Primo Modo

L’analisi pushover fuori dal piano e stata condotta, come per 1’analisi nel piano, sollecitando
la struttura con una distribuzione di forze d’inerzia corrispondente ad una distribuzione di
accelerazioni proporzionale alla forma del modo di vibrare, Figura 110.

Osservando la propagazione del danno al collasso riportata dal crack pattern in Figura 124, &
possibile notare come il meccanismo di collasso corrisponda alla formazione di sei cerniere
alla base dei sei pilastri in muratura. Inoltre & evidenziata la presenza di zone danneggiate nel
collegamento tra il corpo centrale in sommita e gli archi laterali, che per la drastica

diminuzione dello spessore risultano zone deboli.

Figura 124: Crack pattern al collasso - primo modo

Verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita

La verifica allo SLV e stata condotta nello stesso modo dell’analisi statica non lineare effettuata
nel piano della struttura, seguendo quanto riportato al Paragrafo C7.3.4.1 (Circolare 617, 2009).
I primo passo é stata la trasformazione della curva di capacita per il sistema strutturale nella
curva di capacita del sistema ad un grado di liberta equivalente. Quindi, secondo il principio
di equivalenza energetica indicato dalla normativa, & stata ricavata la curva bilineare del

sistema SDOF, riportata in Figura 125.
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Figura 125: Bilineare sistema SDOF - primo modo di vibrare

La curva bilineare appena calcolata, divisa per la massa partecipante m* = 265939 kg, e stata

confrontata con lo spettro di risposta in termini di accelerazione e spostamento spettrali, come

riportato in Figura 126.
Verifica allo SLV - Primo modo
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0,60 ===
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Figura 126: Verifica allo SLV - Primo modo

La verifica cosi effettuata ha poco valore ai fini della verifica secondo normativa, ma e

necessaria per lo sviluppo della Modal Pushover, che richiede come input il punto di

funzionamento di ogni modo considerato.

Dalla Figura 126 ¢ immediato notare come la struttura esca dal campo elastico per 1'azione

sismica di progetto. Inoltre T > T, ovvero si & nel campo in cui lo spostamento anelastico della

struttura coincide con lo spostamento elastico (zona dello spettro di uguale spostamento). Il

fattore di struttura risulta pari a ¢* = 2.10 mentre lo spostamento richiesto al sistema SDOF &

dimax = 0.033 m = 3.3 cm. Ritornando al sistema reale, si ha che lo spostamento nel punto di

72



Capitolo 3 - LA PROSPETTIVA DI CORSO DELLA GIOVECCA

controllo in sommita alla struttura e pari a d,;4, = 6.16 cm, molto inferiore rispetto al limite

ricavato dalla curva di pushover come riportato in Figura 127. Le verifiche risultano cosi

pienamente soddisfatte.

1400
1200
1000
800
600
400
200
0

Fb [KN]

= Curva di capacita

Punto di funzionamento SLV

A
/4

/
/
/

5,0 10,0 15,0 20,0 25,0 30,0
dc [em]
—&—Punto di funzionamento

0,0

Figura 127: Punto di funzionamento SLV

La propagazione del danno ottenuta con il primo modo, per uno spostamento prossimo a

quello richiesto dall’azione sismica di progetto, e riportata in Figura 128. Si nota come la

struttura sia uscita dal campo elastico con una diffusione delle fratture soprattutto alla base

dei pilastri.

Figura 128: Crack pattern allo SLV

Verifica allo Stato Limite di Collasso

Le verifiche sono state svolte, con la medesima procedura, anche allo Stato Limite di Collasso.

I risultati sono riportati in Figura 129-Figura 130. Lo spostamento del punto di controllo posto

in sommita della struttura é 7.70 cm mentre il fattore di struttura risulta g* = 2.65.
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Verifica allo SLC - Primo modo
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Figura 129: Verifica allo SLC - Primo modo
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Figura 130: Punto di funzionamento allo SLC

Il crack pattern risulta simile a quello gia presentato per lo SLV, con una maggiore diffusione

delle fessure dovuta all’aumento dell’intensita dell’azione sismica considerata.

Figura 131: Crack pattern allo SLC

Quarto Modo
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L’analisi Pushover fuori dal piano secondo il quarto modo di vibrare é stata condotta con il
profilo di accelerazioni riportato in Figura 110. In questo caso non ¢ stata svolta un’analisi di
sensitivita, ma sono stati adottati per la muratura gli stessi parametri utilizzati nelle verifiche

del primo modo; la curva di capacita ottenuta dalle analisi e riportata in Figura 133.

Curva di capacita - quarto modo

>

2500 ~

0 T T T T 1
0,0 5,0 10,0 15,0 20,0 25,0
dc [cm]

Figura 133: Curva di capacita - quarto modo

La propagazione del danno a collasso secondo il quarto modo é riportata in Figura 132. Si
osservi come il meccanismo di collasso non interessi i pilastri centrali ma le zone fessurate si

sviluppino in quelli laterali e nelle due zone di collegamento con il corpo centrale.

Verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita

La verifica allo stato limite di salvaguardia della vita & stata condotta allo stesso modo di
quanto fatto per la distribuzione di forze d’inerzia proporzionale al primo modo di vibrare.
Innanzitutto, tramite il fattore di partecipazione modale (I' = 1.014), si e calcolata la curva di
capacita del sistema equivalente ad un grado di liberta, posto il punto di controllo in sommita.
Quindi, mediante il principio di equivalenza energetica, e stata calcolata la curva bilineare

Figura 134.

75



Capitolo 3 - LA PROSPETTIVA DI CORSO DELLA GIOVECCA
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Figura 134: Bilineare sistema SDOF - quarto modo di vibrare

Infine si & confrontata la curva di capacita con lo spettro di risposta elastico in termini ADRS

Figura 135.

Verifica allo SLV - Quarto modo
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Figura 135: Verifica allo SLV - Quarto modo
La verifica risulta pienamente soddisfatta, inoltre la struttura rimane in campo elastico (q* =
1). Lo spostamento massimo richiesto all’oscillatore ad un grado di liberta e d, 5, = 0.006 m =
0.6 cm, che e uguale allo spostamento massimo richiesto al punto di controllo in sommita

dmax = 0.6 cm. La sua localizzazione sulla curva di pushover é riportata in Figura 136.
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Punto di funzionamento allo SLV

0,0 10,0 20,0 30,0 40,0 50,0 60,0
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Figura 136: Punto di funzionamento quarto modo
La propagazione del danno ottenuta con la distribuzione di forze d’inerzia proporzionale al
quarto modo per uno spostamento prossimo a quello richiesto dall’azione sismica di progetto
e riportata in Figura 137. Si nota come sia confermato il fatto che la struttura si mantenga in

campo elastico.

Figura 137: Crack pattern allo SLV - Quarto modo Figura 138: Crack pattern allo SLC - Quarto modo

Verifica allo Stato Limite di Collasso
Le verifiche allo SLC non presentano dei risultati molto diversi da quelle allo SLV. La struttura

rimane sempre in campo elastico, con uno spostamento massimo in sommita d,,, = 1 cm. 1

risultati sono riassunti in Figura 139-102.
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Verifica allo SLC - Quarto modo
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Figura 139: Verifica allo SLC - Quarto modo
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Figura 140: Punto di funzionamento allo SLC

Combinazione dei risultati

Dopo aver trattato separatamente le analisi pushover, condotte secondo il primo e il quarto
modo di vibrare, e trovati, introdotto lo spettro di risposta da normativa, i rispettivi punti di
funzionamento per il punto di controllo posto in sommita alla struttura, si combinano ora i
risultati.

Innanzitutto si vuole ricavare il profilo di spostamenti derivato dalla combinazione dei due

modi analizzati. Si decide di utilizzare la combinazione SRSS:

1/2

N
_ E 2
dO - < le) (4)

i=1
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dove d;, e il vettore del profilo di spostamenti dell'i-esimo modo, N e il numero di modi
considerati. Si sono considerati tre diversi profili coincidenti rispettivamente con i pilastri pitt
esterni (P1), i pilastri intermedi (P2) ed i pilastri centrali insieme al frontone (P3)

Figura 107. I profili di spostamento per ciascun modo sono ricavati dai risultati delle analisi
pushover in corrispondenza dei valori raggiunti dal punto di controllo per 1'azione sismica
applicata. La combinazione di questi profili e riportata in Figura 141. Si noti come questi siano

molto simili alla forma del primo modo di vibrare.

Profili di spostamento
20

E 10 / «eeee Pilastrol
N

o3 = == Pjlastro?2

5 . = Pilastro 3

0 T T T T T T 1
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0
d [cm]

Figura 141: Profili di spostamento - SLV

I profilo di spostamenti ricavato con il modal pushover e coincidente con quello di primo
modo, mentre gli spostamenti del quarto modo risultano avere un contributo trascurabile.

Diversa ¢ la situazione per le accelerazioni. Si vuole ad esempio valutare ’accelerazione agente
in sommita della struttura, alla base del pinnacolo centrale. Come per gli spostamenti, tale
accelerazione si calcola tramite combinazione quadratica di quelle relative al primo ed al
quarto modo. L’accelerazione in sommita, relativa all’i-esimo modo di vibrare, sara data
dall’accelerazione ricavata dallo spettro anelastico a;q,, moltiplicata per il fattore di
partecipazione modale I}, e per lo spostamento normalizzato del corrispondente modo di
vibrare ¢, (pari ad 1 poiché il calcolo e stato svolto normalizzando rispetto al punto in

sommita):

Amax = a:nax ‘T dn )

Il valore di a;,q, € il valore corrispondente al punto di funzionamento riportato in Figura 126.
Per il primo modo e in Figura 135 per il quarto modo. Si ha quindi, per lo SLV:
Amax,r° modo = 2481871 = 4.64 m/s?
Amax.1v°e modo = 5.81-1.01-1 = 5.89 m/s?
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Infine:
Amax = \/4.64% + 5.892 = 7.50 m/s?
Nella determinazione delle accelerazioni il quarto modo ha dunque un peso considerevole, e
non considerarlo comporta ad un errore non trascurabile.
Si e calcolato infine il valore medio del fattore di struttura come media pesata dei fattori di

struttura dei due modi, utilizzando come pesi le masse attivate dai modi stessi:

_qumi +qum;  2.10-265939 + 1.00 - 228242

T ="t m;, 265939 + 228242
qumi+qum;  2.65- 265939 + 1.00 228242
TGre = "ym;, 265939 + 228242

Al Paragrafo C8.7.1.2 (Circolare 617, 2009) indicano di utilizzare un fattore di struttura pari a
2.25 per il caso in esame. Le analisi non lineari effettuate dimostrano invece che il fattore di
struttura risulta nettamente pit1 basso e di conseguenza la struttura ha una minore capacita di

dissipare energia rispetto a quanto indicato dalla normativa.

IL PINNACOLO

I pinnacoli presenti sulla porta monumentale hanno funzione ornamentale, tuttavia la loro
snellezza assieme alla massa non trascurabile li rendono vulnerabili nei confronti dell’azione
sismica.

La determinazione dell’azione di verifica passa attraverso lo studio dinamico della porta
monumentale, infatti I'amplificazione del monumento si dimostrera non trascurabile.

Da un punto di vista meccanico gli oggetti non strutturali sono monolitici; percio, essi possono
essere visti come corpi rigidi e la loro risposta al carico sismico puo essere analizzata attraverso
i metodi della meccanica classica e, nello specifico, nel campo della dinamica non lineare dei
corpi rigidi. Il principale fenomeno che un corpo rigido subisce quando € soggetto alla forzante
sismica & un moto oscillatorio attorno diversi centri di rotazione istantanei, appartenenti alla
sua base, conosciuto come rocking, che puo portare al collasso per rovesciamento del corpo
stesso.

Il rocking puro é stato inizialmente studiato da diversi autori adottando un semplice modello
bidimensionale, che fu per primo proposto da Kimura e lida (Kimura, et al., 1934), piu tardi
derivato in modo indipendente da Housner (Housner , 1963) e rivisitato da Yim et al. (Yim, et
al., 1980). Tale modello trascura il rimbalzo del corpo rigido quando impatta sulla base ed

assume la presenza di un attrito sufficiente a prevenire lo scorrimento. Nonostante il modello
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rappresenti in modo adeguato il rocking puro, rimane inadeguato per I'analisi del
comportamento generale che include anche lo scivolamento e il “free flight”; un pitt generale
modello bidimensionale, applicabile allo studio della risposta ad un carico generico, e stato
proposto da Ishiyama (1982) e successivamente da Shenton e Jones (Shenton, et al., 1991) che,
in aggiunta, per la prima volta studiano il caso del rocking di un oggetto rigido con un isolatore
alla base. Altri modelli piti completi per il rocking di corpi rigidi sono stati proposti da Spanos
e Koh (Spanos,, et al., 1984), Makris e Roussos (Makris, et al., 2000), Makris e Zhang (Makis, et
al., 2001).

Nei prossimi paragrafi verra valutato il livello di sicurezza dei pinnacoli sottoposti all’azione
sismica in assenza di isolamento, mostrando come questi possono essere soggetti ad un

pericoloso moto di rocking che puo causarne il ribaltamento.

Analisi cinematica

Una prima analisi della stabilita dei pinnacoli sotto I'azione sismica e stata eseguita tramite
analisi cinematica lineare e non lineare come prescritto al Paragrafo C.8.1 (Circolare 617, 2009).
In particolare tali analisi sono state utilizzate per valutare il livello di sicurezza della struttura
in muratura portante della Prospettiva, sottoposta all’azione sismica prescritta dalla
normativa; questo per escludere la possibilita di collasso per la formazione di cerniere interne,
definite da specifici piani di frattura (che possono essere assunti come conseguenza della
trascurabile resistenza a trazione della muratura), che portano alla formazione di meccanismi
che rendono la struttura globalmente o localmente labile. Si ricorda inoltre che, per ogni
meccanismo significativo studiato, le verifiche sono state soddisfatte.

L’analisi cinematica (lineare e non lineare) puo essere applicata anche allo studio del
meccanismo di ribaltamento del pinnacolo. In particolare e stata valutata la stabilita del
pinnacolo centrale Figura 142 e di uno dei pinnacoli laterali Figura 142.

I risultati ottenuti mostrano come il pinnacolo centrale non soddisfi i requisiti di sicurezza
imposti dalla no