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Introduzione

L6l talia ~  unto gaauve deaitorio armai tintareenté defindo cone

sismico anche se con diversi livelli di pericolosita. Inoltre la gran parte del costruito
presente sul territorio € costituito da edifici in muratura progettati secondo normative
obsolete, o addirittura in assenza di normative, e senza alcuna patiattenzione

rivolta alle prestazioni in presenza di sisma. Tutto cid mette in evidenza quanto sia
importante salvaguardare il costruito edilizio attraverso strategie di prevenzione e
riduzione del rischio sismico, disponendo innanzitutto di metodilgpstima di tale

rischio, ! presente | avoro tratta il probl ema
di edifici in muratura tipici nel tessuto urbano dei centri storici italiani, e la validita di

un intervento di adeguamento realizzato con un raof@nnovativo mediante materiali

compositi.

Nel Capitolo 1 sono riportati diversi metodi che possono essere utilizzati per svolgere
undanal i si del ri schio sismico degl:. edi fi
in particolare su metodi sempdiiti (schede di valutazione o analisi semplificate) che
consentono di determinare e identificare la vulnerabilita sismica di un edificio mediante

dei parametri sintetici. Poi sono stati analizzati metodi piu elaborati quali analisi non

lineari e curve dfragilita con cui si puo valutare in modo piu affidabile la capacita di un

edificio esistente a fronte di un evento sismico e la sua propensione a raggiungere
determinate condizioni di danno.

Nel Capitolo 2 viene descritto il caso studio, Palazzo Bosco Lucarelli, un edificio in
muratura sito nel cuore del centro storico della citta di Benevento, e attualmente sede
del l a Facolt™ di I ngegneria del |l @dtativbver si t”
di una classe di edifici in muratura presenti nel centro storico di Benevento, pertanto i
risultat:i che si conseguono in questo casc¢
sismico di piu ampio respiro. Per il caso studio viene implementatanadellazione

non lineare mediante la quale esaminare le prestazioni sismiche e sviluppare le curve di
fragilit™, considerando | a variazione di a
scelti 3 tipi di muratura e 2 tipi di solai, ottenendo 6 eibdli edificio differenti che

potessero tenere conto degli edifici esistenti nel centro storico della citta. Su questi 6

casi sono state svolte le analisi non lineari per ricavare le curve di capacita e sono state
realizzate le curve di fragilita per gotconfrontare le performance degli edifici tra di

loro.



Nel Capitolo 3, previa una breve introduzione sui benefici apportati dai rinforzi

I nnovativi rispetto ai met odi di rinforzo
articoli di letteratura dativi al comportamento di pannelli rinforzati con materiali
compositi. Alla fine del capitol o,  6anal i ¢
che evidenziano i miglioramenti percentuali in termini di resistenza e di spostamento

ultimo (cioé diduttilitd) dei pannelli rinforzati oggetto degli articoli esaminati.

Nel Capitolo 4, infine, sono illustrati i risultati delle analisi non lineari e delle curve di
fragilit”™ dell 6edificio analizzato al Capi't
in composito nel caso della muratura piu scadente. La simulazione é stata eseguita
incrementando la resistenza della muratura e la capacita di spostamento dei pannelli
murari in virtd di quanto emerso dallo studio degli articoli di letteratura svolto al

Capitolo 3. In particolare si € notato come un incremento della resistenza della muratura

non risulti essere un intervento di adeguamento efficace se non supportato da un
contestuale incremento della capacita di spostamento. Il composito, infatti, potrebbe
costituire u n adegsaménto zsismiao edeglp edifici gdroprio perché,
nonostante abbia un comportamento eladiiare, conferisce un comportamento

duttile all el emento rinforzato.



1. METODI DI VALUTAZIONE DEL RISCHIO SISMICO DI
EDIFICI IN MURATURA

Negl i ul ti mi anni | 6attenzione dell 6i ngegn:
costruito edilizio, ponendioneesulnaiduzione ol ar e
del rischio sismicoll rischio sismica stato definito, dalla maggior parte dei propositi
governativi, come le conseguenze di un potenziale danno economico, sociale ed
ambientale derivante deventi sismicipericolosi che possa occorrere su un certo

territorio in un dato periodo di tempb.proposito della valutazione e dello studio del

rischio sismico, viene perseguito attraverso lo studio del comportamama dtruttura

in risposta ad un evento sismico, che sia e
questo tipo di studio si rivolge soprattutto ad edifici progettati senza particolari
attenzioni alla questione sismica, con normative obsoletadaite. In questa categoria

possono sicuramente ricadere gli edifici in muratura che costituiscono gran parte del
tessuto urbanistico dei centro storici di svariate citta Italiane. In particolare si deve

cercare di determinare il danno che un determitiptodi edificio possa manifestare e

la sua vulnerabilita a fronte di un evento sismico rilevante. E possibile valutare la
vulnerabilita sismica di un singolo edificio o di un gruppo di edifici, con risultati di

diverso dettaglio. Ovviamente la scelta tilgb di analisi dipendera dagli obiettivi che si
stanno perseguendo. Léanal i si di un i nsi eme
meno dettagliati rispetto all danali si del
presente lavoro di tesi sifdca z z e rzionelswua sirtg@onedificio imuratura, che

presenta pero le caratteristiche adatte per identificare una classe di edifici in muratura,

per poi studiarne la vulnerabilita. La valutazione della vulnerabilita sismica di un

edificio pud esser svolta con diverse metodologie che possono essere pil 0 meno

dettagliate nei risultat:i o nell danal i si a
conto dell a quantit? di dat i a disposi zi
computazionalic he s i vogliono affrontare, in relaz

si vorra ottenere. In particolare si possono distinguere vari metodi che possono essere
analitici o semplificati. Nel presente lavoro saranno trattati tre tipi di valutazione del

rischio sismico:

9 Analisi non lineare
1 Metodi semplificati (schede GNDT, DPCM 2008)
1 Curve di fragilita


http://it.wikipedia.org/wiki/Terremoto

1.1. Analisi staticanon lineare

Léanal i si s tcaotniscias tneo nn ellilnbeaaprpel i car e all a st
e, perladi rezi one considerata dell 6azione si sn
incrementate in maniera statica e monotoad ogni livello della costruzione,

proporzional ment e al domeridultamteuretaglioGliamasd,z i a ed

Tali forze sono scalate in modo da far crescere monotonamente, sia in direzione positiva
chenegativa e fino al raggiungimento delle condizioni di collasso locale o globale, lo

spostamentorizzontaled,, di un punto di controll@oincidente con il centro di massa

del | 6ul t i mapstruzione ésbnb esclusieevemntuali torrifliyisultato di questo
tipo di analisi sara sintetizzato attraverso una curva, che é detta curva pushover, in cui
sono riportate sulle ascisse i valdello spostamento del punto di controllo considerato
e sulle ordinate i valori della tagliante orizzontale che carica la struttura. Sono analisi
Astatiched poich® | a forzante esterna  a
l i near i 0 adello eompodamentle assunto per gli elementi resistenti della
struttura. Tale metodo viene utilizzato nella fattispecie per valutare la capacita di edifici
esistenti e per determinare parametri qu%ﬂi (rapporto di sovra resistenzag

1
| 6effettivo valore del termine gq (fattore
risposta inelastica della struttura.
Tale metodo di analisi € utilizzabile solo per costruzioni il cui comportamento, sotto la
componente del terremoto considerat@ governato da un modo di vibrare naturale
principale caratterizzato da una significativa partecipazione di massa.
Loanal i si richiede che al Ssistema struttur e

equivalente ad un grado di liberta (Figurd)1.



D2,

Figura 11

La forza F* e lo spostamentod* del sistema equivalente sono legati alle

corrispondenti grandezze del sistema reale dalle relazioni:

roho
G
ol
G

Dove:

/ =modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato portmdoi a 1;

M =matrice di massa del sistema reale;
t =vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata.

Alla curva di capacita del sistema equivalente va sostituita una curva bilineare costituita

da un primo tratto elastice da un secondo tratto perfettamente plastico. Il tratto elastico

[P * F
si individua imponendo il passaggio della bilineare per il pwar,, (F,, = é”,

con F,, pari alla resistenza massima del sistema staléweale) della curva di capacita

del sistema equivalente. Successivamente si individua la forza di plasticizz&zipne
5



i mponendo | uguaglianza dell e aree sottese

per lo spostamento mas® d;, corrispondente ad una riduzione di resistenza minore o
uguale di0.15G,, .

Una volta determinata la domanda di spostameinio per lo stato limite in esame, si
verifica che siad,_ ¢d,, e si procede alla verifica della compatibilita degli

spostamenti per gli elementi/meccanismi duttili, e delle resistenze per gli
elementi/meccanismi fragili.
L6éazione sismica deve essere applicata, pe

versij, e si devono considerare gli effetti piu sfavorevoli derivanti dalle due analisi.

Nel |l avoro di tesi,  anal i si statica non
sof tware 3Muri. La modell azione ebdssdanal i s
sulle indicazioni della normativa che suggeriscono la corretta scelta della distribuzione

di masse e rigidezze (anche eventualmente di elementi non strutturali) al fine di ottenere

un modell o strutturale adeguadfioinmWatiurapost a U
esistenti che spesso sono stati interessati da fasi costruttive successive e variazioni della
destinazioni ddéuso. Ci |, B i mportante poi C
conoscere oltre ai materiali, anche gli elementi strutturdlildéd e di f i ci o. (!
utilizza il modello del telaio equivalente tridimensionale, in cui le pareti sono
interconnesse da diaframmi orizzontali di piano (solai). Quindi negli edifici in muratura

la parete potra essere schematizzata come telaio in qgovemssemblati gli elementi

resistenti (maschi e fasce) ed i nodi rigidi. Le travi di accoppiamento in muratura
ordinaria (o fasce), potranno essere modellate solo se adeguatamente ammorsate alle
pareti, sorrette da architravi strutturalmente efficaci odo sse sia possibile un
meccanismo resistente a puntone.

Alla base dell 6anali si svolta dal softwar
problema della valutazione della massi ma r
di un input sismico, vienaaondotto allo studio di un sistema non lineare ad un unico

grado di liberta, equivalente al modello dotato di n gradi di liberta, che rappresenta la
struttura reale. Queste procedure caratterizzano il sistema sismico resistente tramite
curve di capacitaLe cur ve di capacit?” rappresentano
prodotti durante la simulazione del sisma e possono essere considerate come un

indicatore del comportamento pasastico della struttura. A differenza dei metodi di
6



analisi elastici in cuil comportamento non lineare degli € tenuto in conto attraverso

| 6i ntroduzione del fattore di struttura,
della risposta strutturale man mano che i singoli elementi evolvono in campo non
lineare, fornendanformazioni sulla distribuzione della domanda di anelasticita. I
risultato dell danali si, ossia | a curva di
i vel | i di spostament o, e quindi a deter mi
funzionalita atteso e il livello di danno corrispondente.

Ottenuta la capacita di una struttura, questa deve poi essere confrontata con la
Adomandao richiesta dalla forzante esterna,
Il valore massimo dello spostamefito r ni t o dal | Gnearisfondenzaodi v al u
un valore del taglio che ha subito un decadiment@®@es dal valore dipicco. In base

alla curva di capacita del sistema reale cosi definita, si deve passatgladéea

associata al sistema equivate, nota la quale, si identifica il periodo del sisteadaun

grado di liberta, il cui comportamento permette di individuare la richiesta in

spostamento del sisma.

1.2. Metodi semplificati

Nel lavoro di tesi sono stati adoperati due metodi semplifpmtila valutazione della

vulnerabilita sismica di edifici in muratura:

1 Scheda GNDT (Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti) di Il livello

9 Valutazione della sicurezza sismica secondo DPCM 2008

Questi possono essere definiti dei metodi semplificaitth® permettono di definire e
ricavare un indice di vulnerabilita o di sicurezza a partire da dati sintetici, senza la

necessit?’ di ricorrere ad anal i si dal |l 6el ev

1.2.1. Scheda GNDT di Il livello

Le schede realizzate dal GNDTngono utilizzate per determinare la vulnerabilita di
una classe di edifici. Infatti, il loro proposito € quello di definire la vulnerabilita di un
i nsi eme di edifici, anche se pu, risultare

edi f i c lisbomedianté questo tipo di schede consiste nel raccogliere una serie di

7



dati essenzialmente visivi e una serie di grandezze elementari che ci consentano in via
del tutto semplificata di valutare la capacita di un edificio di fronteggiare un evento
sismi@ . Perci, mediante una serie di giudi zi
di un certo numero di parametri ritenuti significativi per valutare la resistenza di un
edificio nei confronti di un evento sismico di qualsiasi entita, si perviene adlio® idi
vulnerabilita. | giudizi e le valutazioni riguardano sia parametri relativi a singoli
elementi (strutturali e non) e sia parametri relativi al comportamento di insieme della
struttura. | parametri da considerare sono undici e la valutazione viédlarabilita
segue, per ognuno, tre passi fondamentali:

1 Attribuzione ad una classe tra le quattro disponibili;

1 Definizione di un |ivello di conoscenza

1 Assegnazione di un peso nella valutazione complessiva (al fine di ridavare

valore dell 6indice di wvulnerabilit”™ V)

Per ogni parametro il manuale della scheda definisce le caratteristiche delle quattro
classi di assegnazione (A,B,C,D).
Per quanto riguarda | a qualit”™ dell éinform
compscenza che sono:
Livello A: informazione assente;

)

71 Livello B: qualita bassa;
1 Livello M: qualita media;
)l

Livello E: qualita elevata.

| parametri da valutare nella scheda GNDT di Il livello per edifici in muratura Ebeo
comprendono:

Tipo edorganizzazione del sistema resistente

Qualita del sistema resistente

Resistenza convenzionale

Posizione edificio e fondazioni

Orizzontamenti

Configurazione planimetrica

Configurazione in elevazione

Distanza massima tra le murature

© © N o g b~ wWwDdPRE

Copertura



10. Elementi non sutturali
11. Stato di fatto

Con | a voce fAtipo ed organizzazione del S |
grado di organizzazione degli elementi verticali, prescindendo dal materiale e dalle
caratteristiche delle singole murature. Il requisito fonelatale e la presenza e

| 6efficacia dei coll egament.i tra pareti 0

comportamento scatolare della struttura.

Norme nuove costruzioni (Clas. A) 33
TIPO ED Norme riparazioni (Clas. A)
1 ORDGEQNSI'ZSZ.?EZ“IA(i\NE "I [I—I | | cordoli e catene tuttiilivelli  (Clas. B)
RESISTENTE (S.R.) Buoni ammorsam. framuri  (Clas. C)
Senza cordoli cattiviammors. (Clas. D)
Figura 1.2
1 termine figualit”™ del Ssistema resdi stent ec
muratura piu frequentemente utilizzati, differenziandone in modo qualitativo le
caratteristiche di resistenza, al fine d
| 6attribuzione dell 6edificio ad una dell e
dall a forma degl.] el ement i costituent.i Il e 1
pezzatura per tutta | 0estensione della pare

2 QUALITADEL S.R. |12

(vedi manuale) ||

23|

Figura 1.3

1 parametro Aresi st e nfgua 1&)esprieenazpercentaale e 6 ( f i
delle forze statequivalenti che la struttura € in grado di sopportare. In tal caso a seguito
di cal col i semplici, |l a classe sar? def i ni
mediante un termine C che rappresenta il rapporto tra il taglio ultimo a livello dei piani

di verifica e il peso della parte di edificio al di sopra del piano di verifica.



L)

G 1

Numero di piani N

Area totale coperta A¢ (mq)3

Area Ay (mq) i ol AN
Area A, (mq) | [ [
RESISTENZA ; d e
3| convenzioNALE | | |*|_I| | (tma) 14 [ N
Alt. media interpiano  h (m) = |
Peso specifico pareti pm (t/mc) 52|_._|_|
Carico permanente solai ps (Ymq) o |_l_|
Figura 1.4
Parametro 3. Resistenza convenzionale
Tipologia strutture verticali T« (Ymq)
Minimo tra Aced Ay A (mq)
Massimo tra Aced Ay A (mq)
Coeff. ag=A/ At Coeff. y = B/A
q=(Ax+ Ay) h pm/ At + ps
= a,7, .c s gN _
gN\ 15q 7 A+7)
o=C/04
Figura 1.5
Con il termine fAposizione edif
medi ant e undi ndagi ne a Vi
comportamento sismico della struttura.
Pendenza percentuale del terreno  *° |_|_|
POSIZIONE Roccia Fondazioni:  Si No
EDIFICIO
4 E 14|_] 25|_| Terr. sciolto non sping Fond. Si No
FONDAZIONE Terr. sciolto spingente Fond. Si No@
Differen. max di quota Ah (m) 5g|_|_[_.|

Figural.6

ci
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Nel | a sezi

one rel at i

vV a

agl i

Aor i

zzont ament

orizzontamenti, che ha un peso notevole nel garantire un buon funzionategfito

elementi resistenti verticali. Infatti non e raro che si possa verificare il collasso dei soli

orizzontamenti con conseguenze notevoli in termini di danni e di vittime.

5 ORIZZONTAMENTI 15|

Piani sfalsati

26|

% Orizzontam. rigidi e ben collegati

Si m No
83
||

Orizzontamenti rigidi e ben collegati
Orizzontam. deformabili e ben collegati
Orizzontam. rigidi e mal collegati

Orizzontam. deformabili e mal collegati

64 |_

La

Aconfigurazione

Figura 1.7

p figara il.8) eeimportange opoichéf ii gur a !

comportamento sismico di un edificio dipende al pari di altri fattori, anche dalla

configurazione 1in

piant a

del

0edi

ficio. I n

differenza di lunghezza dei due lati e, in caso di presenzaedolarita nella forma,

queste devono essere prese in conto. Si considera la condizione piu sfavorevole tra i

piani di verifica.

6 CONFIGURAZIONE |6|
PLANIMETRICA

27|

Rapporto percentuale p4= all

Rapporto percentuale B,= b/l

GGI

70I

L a voce

Figura 1.8

Parametro 6. Configurazione planimetrica

= [ k=T

Bi=all B,=bll

Figura 1.9

Aconfigurazi one - figanra lelll)e prendei in n e 0

( f

considerazione ilfatto che spesso gli edifici in muratura sono caratterizzati da

11



irregolarita in altezza causate dalla presenza di porticati, loggiati, altane e torri o torrette
di massa o0 altezza significativa rispetto a

% aumento (+) o
= o5 5 74
diminuzione(-) di massa | | I |

CONFIGURAZIONE : 77
IN 'I7| |28| I Rapporto percentuale T/H |_|_.|

7
ELEVAZIONE Percentuale superficie porticata 79[_|_.|

Piano terra porticato Si No

Figura 1.10
Parametro 7. Configurazione in elevazione
-
H T H
o b
Figura 1.11
Nell a scheda si considera anche |l a Adistan

poiché la presenza di muri maestri intersecati da pareti poste ad elevate distanza tra loro
pu, creare dei probl emi a | Irabnetd si Considerail Al fi

rapporto lunghezza/spessore.

8 Drmax MURATURE IE’|_| 29|_| Rapporto massimo /s 82]_[_,|
Figura 1.12
Nella valutazione del p ar Bgma 1.14p si deconop e r t ur €

considerare essenzialmente il tipo e il peso della copertura. Queste due grandezze sono

importanti poichd endono ad influenzare il comport am

Copert. non sp. BA poco sp. sp.
Cordoli in copertura Si 85 No
Catene in copertura Si 86 No

Carico perman. coper. pc (mq) 87|_.I_l_|

©

COPERTURA ‘9| 3°|

Lungh. appoggio coper. ls (m) gol_l_[_.|

Perimetro copertura |(m) 93|_|_[_.|

Figura 1.13
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Parametro 9. Copertura

Coperture spingenti (tipologia M)

Ih<20

OTLIR

Coperture poco spingenti (tipologia N)

pdhN
E HE  E

Coperture non spingenti (tipologia O)

Figura 1.14

Nell a sezione dedicata agl. Ael ement i non
quegli elementi quali infissi, appendici e aggetti, che con unadeemtuale caduta

possono causare danno a persone o0 cose. Essendo elementi secondari e con poca
influenza sul comportamento sismico dell 6ed

che includa Classe A e Classe B.

10 | ELEM. NON STRUTT. 2°| 31|

(Vedi manuale)

Figura 1.15
Con | o s tfiguraol.1@) i cohsaderd eosdandlizza lo stato di conservazione
del | 6edi ficio. Perci, si considerano in par

evidenti nella muratura e il deterioramento dei materiali.

11 STATO DI FATTO 21|

32| (Vedi manuale)

Figura 1.16
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Definita la classed i ogni par ametr o, S i passa a def
innanzitutto attribuendo ad ognuno dei parametri analizzati un peso in base alla tabella

(Tabella 1.1) riportata di seguito:

PARAMETRO CLASSE G | PESO
A/B|C|D| p
1 | Tipo ed organizzaziondel sistema resisten 0| 5 |20/45| 1
2 Qualita del sistema resistente 0] 5|25|45| 0.25
3 Resistenza convenzionale 0| 5(25/45| 1.05
4 Posizione edificio e fondazioni 0| 5(15|45| 0.75
5 Orizzontamenti 0| 5 |25|45| Variab
6 Configurazione planimetrica 0| 5(25/45| 05
7 Configurazione in elevazione 0| 5[25|45|Variab
8 Distanza massima muratura 0| 5(25|45| 0.25
9 Coperture 0]15|25|45| Variab
10 Elementi non strutturali 0| 0 |25|45| 0.25
11 Stato di fatto 0| 5(25/45] 1
Tabella 1.1
Al fine di calcolare I 6indice di vulnerabil
L1 "
V=acC,®
i=1
Sulla base dell 6indice di vulnerabilit?@ roi
costruire una curva di fragilit”™ che possa
i danno previsto, tenendo condmlazionel | 61 nt

proposte da Petrini (1995) si possono calcolare le accelerazioni al suolo che producono

il primo danneggiament{Y,) e il collasso(Y,). Per determinare tali accelerazioni si

utilizzano le seguenti relaziani

Y, (V)=a, @ o2®%)

Y. (V)=

c

, 1 \
la.+ . - \.))

14



Dove:

a. =1.5371;
b, =0.000974;
g=1.8087;

a, =0.08;

b, =0.01304;
V, =-25;

V =indice di vulnerabilita.

Dal moment o che | 6indice di -25ell@0desprebsi | it~ )

in percentuale), la relazion¥ (V) , fornisce valori del | 6acc

compresi tra 0.13g e 0.659.

Si considerandde seguenti relazioni per la valutazione del danno correlato alle

accelerazioni precedentemente indicate:
D(V,y) =0 pery<y,

y- yi(V)

— - pery, ¢tyty,
Y. (V)- yi(V)

D(V.y) =

D(V,y)=1 pery>y,

Dunque si passa a determinare le accelerazioni attese al sito di interesse per gli SLV
(stato limite di salvaguardia della vita) e SLD (stato limite del danno). Al fine di
determinare questi valori si stabilisce la vita nominale della struttura g@alalasse

doéoutilizzo. Not i guest.i due termini S i ri ca

VR = VN Qu

15



Not o il periodo di riferimento si pu, rica

tramite la relazione:

V
T - "R
" log(L- Ry))
Dove:

R = probabilita di superamento.

Determinati i valori del periodo di ritorno, sulla normativa si possono ricavare i valori
delle accelerazioni attese per gli Stati Limite considerati. A questo punto si possono
costruire le curveli fragilita e determinare le percentuali di danno per gli Stati Limite di

interesse.

1.2.2 Valutazione della sicurezza sismica secondo DPCM 2008

I DPCM del 2008 fornisce delle linee guida sulla valutazione del rischio sismico del

patrimonio edilizio facendo riferimento alle NTC 2008. In particolare fornisce un

met odo semplificato per definire | 6accel
raggiungm@t o del |l o stato I imite wultimo (SLU) C
DPCM 2008 permette di calcol are attraverso
sopracitata e | 6accelerazione di picco cal
sismical g .
Léindice di sicurezza = dato dalla seguente
IzaSLU
S I
a, &
Per val or i del I i ndi ce di sicurezza super
sopportare | 6azi one Si smicianfgmrewirst aal | Bam

sicurezza del manufatto risultera essere inferiore a quella auspicabile.

Va specificato che tale approccio semplificato pud essere utilizzato considerando le

ipotesi di:

1 Rottura delle pareti nel proprio piano;
16



1 Meccanismo globale dehanufatto.

|1 valore dell 6accel erazione

dato dalla relazione:

a. = qFsy
e v @(T)

Dove:

g =fattore di struttura;

Fou=resistenza a tldagalsui ngal gidnit
e =frazione di massa partecipante;

M=massa Sismica totale dell

(@)

al suol o,

edi ficio va

edi ficio;

C(T) =spettro normalizzato (rapporto tra spettro di risposta elastico e accelerazione di

picco del tereno che tenga conto delle caratteristiche del sito);

La resistenza dFt)avigheivalutar edme quelld inferiore iraole

due direzioni ortogonali di applicazione dei carichi sismici considerati. Il suo valore, per

un generico piano i del manufatto, sara dato dalla relazione:

_m& A9,
b.

FS LU

Dove:

m un termine che considera

ed é dato da:

LN R A%
m=1- 0.2#%- 12 0.8

Con:

N, =numero di maschi murari nella direzione considerata,

A ; =area del generico maschio nella direzione considerata;

| omogenei t”

17
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A=area resistent e-eamotpiang.l i o dei muri del |l &i

X, € un coefficiente legatal tipo di rottura prevista nei maschi murari (pari a 1 nel caso

di collasso per taglio, pari a 0.8 nel caso di collasso per pflesstmone)

t, € il valore di calcolo della resistenza a taglio della muratura dei maschi del piano i,

calcolabile con la seguente espressione:

.. S .
t, =t .o/1++
di odi 1.500di

t,q = Vvalore della resistenza a taglio della muratura in assenza di compressione;

Con:

Ss=tensione verticale medio agentesmoul | a s

piano (considerando la risultante dei carichi verticali permanenti e accidentali agenti

a | -esimb piano)

b, e un coefficiente di irregolarita in pianta dato dalla relazione:

b =1+ 2("33— ¢1.25

Con:

e =eccentricita del centro delle rigidezze rispetto al baricentro delle masse;

d. =distanza del baricentielle rigidezze dalla parete piu esterna nella direzione in cui

sia considerato applicato il carico.

Una volta determinato il valore del termifg, ,, si calcola il terminee* ipotizzando a

priori un modo di collasso.

18



Noti tutti i termini dell a rella8ircawea, si p!

un indice di sicurezza per ogni piano, e per ogni piano si prendera in considerazione la

direzione di cari co c¢ hmorefawvantaggio di sicurézzan di ce di

1.3. Curve di fragilita

Oltre alle metodologie introdotte in precedenza il rischio sismico degli edifici puo
essere analizzato mediante la definizione delle curve di fragilita, che sono cosi definite

dalla letteratura tedca:

AUna curva di fragilit?’ rappresenta | a pr
determinata misura del danno per differenti valori di EDP (engineering demand

parameters)o

I n general e S i costruiscono del | e cur ve
danneggiabil ed che possa essere affetto da
di domanda (EDP) possono essere molteplici e, per esempio, come parametri di
domanda si possio considerare la PGA o uno spostamento interpiano. Per quanto
riguarda i gruppi danneggiabili, ossia i gruppi di elementi analizzati dalle curve, questi
possono essere di varia natura (Bohl 2009, ne indivith)o . Léanal i si pu,
focalizzata su gryp di edifici caratterizzati da caratteristiche strutturali simili (classe

di edifici), su elementi strutturali di un edificio, o su un singolo edificio.

In generale le curve di fragilita presentano un andamento di questo tipo (Figura 1.17):

P(DM | EDP))

Engineering demand parameter (EDP)) DM; DM, DM;

Figura 117
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Nella figura si pud notare come vi siano un numero di curve di fragilita pari al numero

di i vel |1 di d a n n o, OMg, DM3). Budlerascisse si npertahod a n al i s
valori del termine relativo alla domanda (EDP), e sulle ordinate si aiport valori

della probabilita di superamento di un determinato livello di danno (DM, identificato da

una dell e curve). Qui ndi , dato un valore d
(EDBR, con; che indica il gruppo danneggiabile che si sta analdap si potra

determinare per ogni livello di danno, intercettando le curve, la probabilita di

superamento dello stesso.

A scopo esplicativo si riporta una curva di fragilita da un lavoro bibliografico

riguardante la realizzazione di curve di fragilita pdifici in c.a. esistenti (Figura 1.18).

1.0
0.9
0.8
0.7
0.6
0.5
04 -
03
02
0.1
0.0
0.0 05 1.0 1.5 2.0 2.5
Iy [m]

P(d '(ISIIH)

Figura 118

In questo caso il gruppo di edifici analizzato (gruppo danneggiabile) e rappresentato da
edifici costruiti prima del 1971, a 2 piani e con telaio bare frame. Nella classe fanno
parte gli edifici pogettati per carichi verticali, con forma generalmente rettangolare e

con sol ai ordi ti in unbébunica direzione. N e
rappresentato dal termink, , intensita di Housner, e, le curve di fragilittono

identificate da 4 livelli di danno (Figura 1.19).
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Ldl Ld2 —Td3 —Ld4

Figura2.19

Dunque sull 6asse dellelaEDR)s,e meomtor & i pwlirlt &
ordinate si riporta la probabilidi superamentdi un determinato livello di danno dato
un val or el,)Bundue rellclso g§ppena esposto, le curve di fragilita sono

state applicate ad una classe di edifici.

A differenza del caso precedentemente esposto, nel presente lavoisiate realizzate

delle curve di fragilita che fossero relative ad un unico edificio.

La costruzione delle curve di fragilita si € basata sul calcolo delle curve di pushover
relative all odedificio in muratudelecumveal i zz a't
di pushover sono stati individuati diversi stati di danno in base agli spostamenti della
struttura. In particolare si € scelto di utilizzare la Scala Macrosismica Europea EMS 98,

che individua cinque livelli di danno:

D1: danno lieve
D2: dannamoderato
D3: danno da significativo a grave

D4: danno molto grave

=4 =2 =4 -4 -

D5: distruzione

Sul | e cur ve bilinear: | 6i denti ficazione de

delle relazioni dipendenti dd, (spostamento nella condizione dirpa plasticizzazione)
e d, (spostamento ultimo).

Si riportano le relazioni utilizzate:

DO: 0<d,,, <03,

D1: 03@l, <d,,, <07

y

D2: 0.7, <d,, <150,

21



D3: 15@, <d,,, <05dd, +d,)
D4: 0.5¢d, +d,)<d,. <d,

D5: d,., >d,

Determinate | e fasce di danno relative alla
considerat o, S i pu, ri cavare una curva che
PGA, e sull 6asse del | awnoodowt iumladied 3 @5) eer cent

considerato pari ad un danno del 100% (Figura 1.20). Per ogni periodo di ritorno del
terremoto considerat o, S i otterr?” un val o

richiesta di spostamento che determinera in che diaanno si trovera il manufatto.

Direzione del carico +X
120

100 —D1

/ —D2

80
=—D3
% danno 60 /
D4

40 s

/ ——D5
SLV
20 -
. = SLD
0 T T T T T T T T T T 1 SLO
0 0,050,10,150,2 0,25 0,3 0,35 0,4 0,45 0,5 0,55
PGA[g]
Figural.20
Al fine di valutare | a curva di fragilit"™,
coincide con | 0acag epoiené s eonsmeraeun eokfficieneedlirsitoc k

S pari a 1. Sebbene si faccia questa semplificazione, non si puo trascurare la limitazione
che la curva di fragilita realizzata sia sempre e comunque vincolata al sito e non possa

essere considerata in manieraversale. Cio avviene perché la richiesta di spostamento

22



di pende non sol a, naaahchedda elti éattoe cha deteommnano lo

spettro di risposta quaf, e T, ,che sono dipenai dal sito.
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2. 1L CASO STUDIO

Nell 6ambito del l avoro di tesi, S i ~ scelt

studi oo per |l a valutazione del ri schio sisn

Figura 2.1

Questo e uredificio in muratura sito nel centro storico della citta di Benevento. Tale

scelta é stata dettata dalla necessita di identificare un edificio che potesse rappresentare
una c¢cl asse di edi fici per poter svohegere poc
potesse riguardare parte del tessuto urbanistico del centro storico della citta. Tale scelta

pu, essere comprovata e giustificata anche
edifici che sorgono in prossimita di Palazzo Bosco Lucarelli che sssdiano essere

simili per materiali di costruzione, regolarita delle facciate, numero di piani e regolarita

in pianta degli edifici (Figura 2.2Figura 2.3).
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2. 1. Caratteristiche dell 6edi ficio

Palazzo Bosco Lucarelivincolab come oggetto doéinteresse st
agl i art. 1 e 3 dalla Legge 1 giugno 193¢
d'interesse artistico o storico0 successiyV
gennai o 2004 n.ni42cuilQoudriacle Akeaineabbeosptaa e s agagi
alcune attivita commerciali in corrispondenza del piano terra e gli uffici di presidenza

ed alcune aule della facolt?" di |l ngegner.
Léedi fi ci o n e garate eeluzioni chie bb hasino Ipai podato ad/ avere la
configurazione attuale di edificio a corte.

La struttura presenta una pianta quasiangolargcava ed € costituita da un piano

interrato non completamente accessibile, dal piano terrasiomo pang un secondo

pianqg un sottotetto ed una copertura a falde con struttura portante in acciaio. Le

di mensi oni doi ngombro massei2®®8 m,d O@azaad et a S
del | 6edi ficio ~ di 18.19 m.

Si ri portano di s e g Leli piamo terrae e deli pammotp@ano dhel | 6 e d i
possono essere considerate quelle rapprese

(Figura 2.4- Figura 2.5).
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]

Figura 2.4

Figura 2.5
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Sebbene | 6edi ficio Ssi a car at t enaterializda t o dal
costruzione, | 6ossatura portante  costitui
solai dello spessore di 36 cm, costituiti da putrelle in acciaio IPE 200, tavelle in laterizio

forato e uno strato di completamento fatto di caloegtv gettato in opera. Il tetto €

costituito da capriate metalliche che poggiano a loro volta su travi perimetrali in

calcestruzzo armato, che hanno la funzione di cordolo per le murature sottostanti.

2.2. Schematizzazione dell 6edi ficio
Sebbene | 6edificio si present.i da un puntc
senza evident. atipicit™, ri sulta necessar

una schematizzazione e regolarizzazione. Cio risulta fondamentale poichéabisog
cercare di ricondurre | 6edificio analizzat
riferimento anche per altri edifici presenti nel tessuto urbanistico del centro storico di

Benevento che presentano caratteristiche strutturali simili.

La schematizazi one del |l 6edi ficio ~ stata condott
pianta dell o stesso. I nfatti sebbene in pi.
rettangol ar e, |l o stesso mostrava alcune i r |

riportano le immagini (Figura 2.6Figura 2.7) relative al piano terra e al primo piano

nella configurazione regolarizzata.
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Come si evince dalle piante, la regolarizzazione ha interessato sia la direzionalita delle

pareti che svai at e caratteristiche geometriche.
dimensioni massime in pianta di 33 m e 26 m con una forma perfettamente regolare. Gl
spessori del |l e pareti, caratterizzat. da wur
stati ricondotti a quattro spessori di dimensioni paria 1.3 m, 1 m, 0.8 m e 0.6 m. Le
finestre, anchbdbesse spesso di di mensi oni |
schematizzate con valori di larghezza pari a 1.5 m 0 2 m e valori di altezza di 3 m con

un parapetto di 0.8 m ove presente. Le porte sono state considerate di dimensioni in
larghezza paria 1 m o 1.5 m e dimensioni in altezza di 2.20 m. Sono state considerate
altezze interpiano pari a 4.5 m per il piano terra e di 4 m per i piani superiori. Pe

| 6edi ficio schematizzat o, | e fondazioni Sor
pareti nel suolo costituite da calcestruzzo armato (C 20/25), dal momento che le
fondazioni del | 6edi ficio originale sono di
A di f f er efinicraalechelsil piegedta composto da uno svariato numero di

materiali in muratura, si € scelto, nella schematizzazione, di utilizzare sempre e solo un

uni co materiale, omogeneizzando | 6intera st
Definita la regolarizzazione della geometria, degpessori delle pareti e delle

dimensioni delle aperture della struttura si € deciso di procedere alla definiziéne di

model | i struttural. di ver si con | dobiettivec
edifici in muratura presenti nel centro rito.

In particolare sono stati consider&itipi di muratura differenti €2 tipi di solaio

differenti in modo da aver@modelli strutturali da poter analizzare.

| materiali considerati sono:

1 Pietrame;
7 Conci di pietra tenera,

M Muratura in mattoni.

Si riporta una tabella contenente le caratteristiche meccaniche dei materiali scelti.
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Muratura fr [N/em?] | to [N/em?] | E [N/mnf] | G [N/mnf] | W [KN/m?]
Pietrame 116,67 2,17 870 290 19
Conci di pietra tenenn 158,33 2,92 1080 360 16
Muratura in mattoni| 266,67 6,33 1500 500 18
Tabella2.1

Con:

f,, =resistenza a compressione media;
t, =resistenza a taglio puro;

E =Modulo di elasticita normale;

G =Modulo di elasticita tangenziale;

W =peso specifico.

Per quanto riguarda i solai sono stati considerati:

1 Solaiin putrelle e tavelloni;

i Solai laterecementizi con cordoli in c.a.

Entrambi i solai sono stati modellati come entranti per 25 cm nella muratura.

In entrambiia s i , per tenere in considerazione | a
R e . - KN . s
tetto dell 6edificio, si 1. &g gsulla sammitaun car
m
del | 6edi ficio.

Solai in putrelle e tavelloni

Per quanto riguarda il solaio jputrelle e tavelloni (Figura 2.8) si & considerata la soletta

in c.a. ammorsata nella muratura perimetrale.
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Figura2.8

Il solaio in putrelle e tavelloni ha presentato le seguenti caratteristiche:

Spessore 10.0 [cm]

G 8,333.33 [N/mm2]

Ex 20,000.00 [N/mm2]

Ey 20,000.00 [N/mm2]

% 0.20
Figura3.9

Per il solaio in ptrelle e tavelloni sono stati presi in considerazione carichi permanenti

) kN ) o . ) ) . ) . .

pari a5.4—, mentre per i carichi accidentali sono stati presi in considerazione quelli
m

forniti dall a norma rel ati vi alla destinazi

Solai laterecementizi con cordoli in c.a.

Per quanto riguarda il solaio latecementizio (Figura 2.10) si € considerata la presenza

di una soletta continua.

.4

- §
o0l .o }

| I |
}

Figura2.10

Il solaio ha presentato le seguenti caratteristiche:
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Parametri
b

10.0
h solaio I 27.0 [cm]
S 3.0 [cm]
i 0.0 [cm]

E calcestruzzo 20,000.00 [N/mm2]

[cm]

Figura2.11
Spessore 50 [cm]
G 833333 (Nmm2)
Ex 37.600.00 [N/mm2)
Ey 20,000.00 [N/mm2]
v 0.20
Figura2.12
Léanalisi dei carichi ha fornito per quanto
KN
Gl = 375—2
m
KN
G, =222—
2 mz

Con i carichi accidentali pari a quelli consigliati dalla normativa in relazione alla

destinazioneomésaseo del |l 6edi fi ci

Per quanto riguarda il solaio relativo al

seguenti valori dei carichi:

G, =375
m

G, =202
m

Per quanto riguarda i cordoli (Figura 2.13) , questi sono stati considedathe@hsioni
in larghezza pari agli spessori delle pareti e di dimensioni in altezza pari alle dimensioni

in altezza dei solai.
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— Barre longitudinali

Af totale intr. [ 6.03 [cm2] N intradosso '_3
Aftotaleestr. | 603 [cm2] N. estradosso I'_S
Copiiforro 3.0 [eml & Aderenza migliorata
[~ Ancoraggio insoddisfacente " Lisce
— Staffe
Diametro I 8 [mm] Passo medio 20 [cm]
N. braccia ,_2 Passo estremita 10 [cm]
[~ Dettagli di tipo antisismico
‘Materiale
CcLS IC25/30 L‘ =)
Acciaio [B4s0 ~| Be
Figura 213
Si ri porta di seguito undi mmagi ne campi on

del | 6edi fi ci o |softvaade BMud (Riguea2.04¢.di ant e i

Figura 214
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2.3. Analisi non lineare

Sono state svolte le analisi non lineari pérdasi di studio presi in considerazione che

sono:

Muratura in mattoni solaio in putrelle e tavelloni
Muratura in mattoni solaiolaterccementizio e cordoli
Muratura in pietramesolaio in putrelle e tavelloni
Muratura in pietrame solaio laterecementizio e cordoli

Muratura in conci di pietra tener&olaio in putrelle e tavelloni

= -4 4 -4 -—a -2

Muratura in conci di pietra tenefaolaio laero-cementizio e cordoli

Per ognuno deb casi in esame, sono state ricavate le curve di pushover prendendo in
consideraziond direzioni di carico differenti (+xx, +y.-y).
Si riportano i grafici (Figura 2.3230) contenenti le suddette curve di caggcdove

sull dasse dell e ascisse si ri portano gli sp
piano dell dedificio, e sulle ordinate il va
Muratura in mattoni
20000
18000 /
16000 [/
14000 -
12000 - //
V [kN] 10000 - //
8000 -
6000 -
4000 -
2000 -
O T T T T T T T T 1
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4
d [cm]
+X -X +y -y
Figura 215
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Muratura in mattoni (con cordoli)
24000

22000
20000

18000

16000 /-
/

14000
/

V [kN] 12000 1/

10000
8000 1/

6000 /4
4000 -
2000 -
0 T T T T T T
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
d [cm]
+X -X +y -y
Figura 216
Muratura in pietrame
14000
12000
/
10000 /’ /
8000
V [kN] /
6000
4000 -
2000 -
0 T T T T T T T 1
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4
d [cm]
+X X +y -y
Figura 217
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Muratura in pietrame (con cordoli)

14000

12000 -

10000 -

8000
V [kN] /

6000

4000 -

2000 -

0 0,5 1 15 2 2,5
d [cm]

+X -X +y -y

Figura 218

Muratura in conci di pietra tenera

14000

12000 £

10000

/]
8000 / /

V [kN]

6000 -

4000 -

2000 -

0 T T T T T T T T
0 0,5 1 15 2 2,5 3 3,5

d [cm]

X —X by -y

4,5

Figura 219
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Muratura in conci di pietra tenera (con cordoli)
16000
14000 7
12000 I/
10000 -
V [kN] 8000 -
6000
4000 -
2000 -
0 ; ; ; ; ; .
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
d [cm]
+X X +y -y
Figura 220
Osservando | e curve di pushover emerge com

manifesti un comportamento che é funzione della direzione di applicazione del carico.

I n general e si pu, di r aziomelsismich id dirézioheixdili o s ot

l ato lungo dell 6edi ficio) present.i sempre
sia sollecitato in direzione y. Un altro aspetto che emerge dalle curve, e che il cordolo in

c.a. incrementa la resistenza ma teadeirrigidire la struttura, andando a ridurre gli

spostamenti.

Si procede a sintetizzare |l a variazione de
materiale considerato e in base alla presenza o meno del cordolo in c.a.. Nella tabella
(Tabella 2.2) sno riportati i valori del tagliante massimo per la condizione di
sollecitazione piu gravosa tra le 4 considerate-k+»y, -y); oltre ai valori assoluti dei

taglianti e riportato anche il suo incremento per effetto del cordolo.

Senza cordol Concordoli
Muratura fn[N/em? | Vmax[kN] | Vmax [kN] |pV ma x
Muratura in mattoni 267 13830 17404 26
Conci di pietra tenery 158 9531 11279 18
Pietrame 117 8591 9978 16
Tabella 22
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| risultati riportati in tabella mostrano come la muratura in mattompedse il materiale

pi % resistente tra quell.]| presi I n consi de
valore di resistenza a livello strutturale. Si pud notare inoltre, come il cordolo conferisca

un incremento di resistenza alla struttura, ime@eto che varia a seconda della qualita

del materiale dell dedi ficio. I nfatti | 6edi
materiale migliore tra i tre, riceve un incremento di resistenza del 26%, mentre per |l
pietrame, che e il materiale piu deate, garantisce un incremento della resistenza a

livello strutturale solamente del 16%.

Vol endo analizzare quanto vada ad incidere
utilizzato, si riporta nella tabella successiva (Tabella 2.3) un confrontbrtrateriale

migliore e il peggiore con le relative differenze di resistenza in percentuale.

Senza cordol Con cordoli

Muratura f [N/cm?] | Vmax [kN] | Vmax [kN]
Muratura in matton 267 13830 17404
Pietrame 117 8591 9978
P [ %] 129 61 74
Tabellal.3

La muratura in mattoni presenta una resistenza media a compressione del 129%
maggiore rispetto a quella della muratura in pietrame. Questo gap pero si riduce a
l' ivell o strutturale dove ihmattonieispettedgrelled a del |
costituito da muratura in pietrame si mantiene sempre maggiore, ma con valor del 60
70% in pi %. Dunque | 6incremento di resiste

struttura si € dimezzato.

Per quanto riguarda gli spostanti, e quindi la duttilita, dalle curve emerge come vi sia

unbdel evata variabilit? in merito al compor
carico y risulta essere quella che manifesta la maggiore duttilita (Figur2.2a)3 a

volte é la direzioa x a presentare un comportamento piu duttile (Figura211%). Nel

caso di muratura in mattoni (Figura 2.15) e muratura in pietrame (Figura 2.17), nelle

due direzioni si hanno gli stessi spostamenti e quindi la stessa duttilita. Oltre a queste
incerteze, si aggiungono delle perplessita in merito alle differenze di spostamento
nell ambito della stessa direzione. Mentre
strutturale in direzione y tendono pressoché a sovrapporsi, le pushover relative alla

direziore x tendono a mostrare evidenti differenze in termini soprattutto di spostamento.
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In direzione-x gli spostamenti sono sempre inferiori, con differenze negli spostamenti,

nel caso piu eclatante, quello del modello in muratura in mattoni con cordoli in c.a.

(Figura 2.16), anche del 50%. Con ogni probabilita queste differenze che sono presenti

in tutti e 6 i casi analizzati, e che sono accentuate in presenza del cordolo in c.a. per i

suoi effetti irrigidenti, sono causate da alcune caratteristiche geometrsthié nella

pianta del modello. Sicuramente la maggiore densita di pareti con spessore rilevante

(1m), in direzione ortogonale al carico e, in prossimita delle pareti perimetrali (Figura

2.21), rese piu solidali e unite dai cordoli, pué andare adeinflare il comportamento

strutturale riducendone gli spostamenti.

2.4. Valutazione del rischio sismico

= 1,5 1.5 1.5 1,5 1,5 1.5 1.5 :
_] — — —_— s — — '— ’
I [ I [ | [ L3 1
1
- — 0.8 —
1-15_ < 1,Ys /L 1T5 < N g
_— L i _—
|_| 1.5 ]:
i M [T _P
=" 33 ‘j i !
115_ -
_— i 0.8 N
! — 1
T I—J"‘ = 1,5
| ] [T TT1L & o M
= ~L ] 05 a5 38, [ L
0.8
2
| - | 1
' 1 1 rr=m' 1 1A=
w1y o1, o1, il
0.8 1
L FTﬂj; 1 j7l [ TE: e —
| . ‘ L |
1,
L | o6 | [os | [os Y
I 1 1
5, 5,
33
Figura4.21

()

Si e svolta una valutazione del rischio sismico mediante due metodi semplificati che

SonNo:

I Scheda GNDT Il livello
1 DPCM 2008
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Si é deciso in particolare di utilizzare questi due metodi per confrontare i risultati con

anal i si di guesto tipo gi " precedentemente
vol uto veri ficare c he | a e @dntmodificasse lesvol t a
caratteristiche di vul nerabilits@ del | 6edi f i

Per questo motivo, nei paragrafi successivi si riportera il confronto tra analisi svolta
sull 6edi ficio model |l at o ed anal i si svol te

corrisporlenza o meno dei risultati.

2.4.1 Scheda GNDT Il livello

La scheda del GNDT (Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti), di secondo
livello, e relativa agli edifici in muratura, e stata descritta al paragrafo 1.2.1.. Come era

stato possiike vedere, & scheda presenta $&zioni da compilare, che sono:

12.Tipo ed organizzazione del sistema resistente
13. Qualita del sistema resistente
14.Resistenza convenzionale

15. Posizione edificio e fondazioni

16. Orizzontamenti
17.Configurazione planimetrica

18. Configurazione irelevazione
19.Distanza massima tra le murature
20.Copertura

21.Elementi non strutturali

22. Stato di fatto

Dal momento che |l a rettifica dell 6edificio
solamente sulla voce AResi stenadcanemervenzi o
tale parametro, mentr e, dei restanti, si roi
svolta precedentemente sull éedificio reale,
Per | 6anali si di qguesto punto della scheda

A =Area coperta media al di sopra del piano di verifica;

A ; A, =Area totale degli elementi resistenti nelle due direzioni ortogonali.
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Nella valutazione della Aresistenza <conven
relatvoadun 6al tezza i nterpiano media dell 6edi fi
Si ri porta una tabella (Tabella 2. 4) riass

originale e a quello regolarizzato.

Ax [m?] | Ay [m?] | h [m] | At [M’]
Palazzo Bosco Lucarelli 88 80 3 832
Palazzo Boscbucarelli regolarizzat{ 133.4 | 1025 | 3.6 858

Tabella2.4
Per verificare che non vi siano discrepan
originario e quello regolarizzato si deve -

deve verificare che esso ricada in un intervallo tale da far si che per leingtaedifici,
guell o reale e quello regolarizzato, per |

stessa classe.

Il termine U ~ dato da:
C
a=—
04
Dove:
Cza"..@k C"i/1+ - qCN
g | 156G, @, di+g)
Con:
8=
Ay
A=min(A; A );
B=max{A;A );
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t, =resistenza tangenziale della muratura;

N =numero di piani;

g=B
A

q= (A+B)h

> +P;
Aot

h = altezza interpiano media,

P. =peso specificanedio della muratura;
P, =peso medio per unita di superficie del solaio.

Si riporta una tabella (Tabella 2.5) contenente i valori dei parametri sopraelencati.

P [KN/mM?] | Ps [KN/M¥] | q [KN/m?] | C [-] | &[] | t [KN/m?] [N |2 []
Edificio originale 18 5 15.90 |0.278/0.096 80 3/1.10
Edificio regolarizzat( 18 5 23.19 ]0.242/0.119 80 311.30

Tabella2.5
Dai calcoli risultera:
U
Palazzo Bosco Lucarelli 0.695
Palazzo Bosco Lucarelli regolarizzg 0.605

Tabella2.6

Dunque entrambi gliedifici ricadono, per quanto riguarda il termine relativo alla

fResi stenza Convenzional eo, nell a Classe B

Classe B: Edificicon06¢a ¢1
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Ci mo st

5

ra come | a retti

fic

a geometrica del

siano state delle operazioni corrette che non sono andata a modificare la vulnerabilita

del | 6edi

ficio, al meno pe

r quanto riguarda ¢

Di seguito si riporta la tabella (Tabella 2.7) contenente le voci della scheda, harelati

classe di appartenenza e il peso corrispondente. Si ricorda che per i parametri 5,7 e 9 il

peso risulta essere variabile tra 0.5 e 1 in funzidinalcuni elementi caratteristici:

percentuale degli orizzontamenti rigidi e ben collegati, presenza digméticati, peso

della copertura.

n. Parametro Classg Pesg
1 | Organizzazione del sistema B|5|15
2 | Qualita del sistema resistente B|5|0.25
3 | Resistenza convenzionale B|5]|1.05
4 | Posizione dell'edificio e tipo di fondazio| A | 0| 0.75
5 | Orizzontamenti B|5|1.25
6 | Configurazione planimetrica B|5|05
7 | Configurazione in elevazione AlO| 1
8 | Distanza massima tra le murature A |0/|0.25
9 | Copertura A|0] 1
10| Elementi non strutturali B|5|0.25
11| Stato di fatto B|5| 1
Tabella2.7
Noti tali valori sipuopr oceder e all a valutazione dell 6i
relazione:
1 .
vV=ac, =29
i=1
Si ricorda che | 6indice di vul nerab#l i t”™ pr
382. 5. Dato tale valoreavdél lutni ndalcer edidevd

vulnerabilita normalizzato rispetto a cento pari a 7.58%.
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Determinato tal e val or e del Il 6i ndi ce di

costruzione della curva di fragilita.

La curva di fragi | iunérabilitdsecondo la schede ddl &NOTH6 an al i

ri porta sulle ascisse i val or i del | 6accel

ordinate i valori del danno espressi in percentuale. Al fine di costruire la curva si é
deciso di utilizzare le relazionidePt r i n i (1995) che pongono

del | 6accel erazione che sono:

Y. (V) =accelerazione che provoca il primo danno nella struttura;

y. (V) =accelerazione che determina il collasso della struttura.
Le espressioni per il calcolo delle stesse sono:

Yi (V) =a, @ hb-v)

W= )
Dove:
a. =1.5371;
b. =0.000974,
g=1.8087;
a, =0.08;
b, =0.01304;
V, =-25;

V =indice di vulnerabilitd normalizzato.

Svolgendo i calcoli si otterranno valori pari a:
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y,(v)=0.052g
y.(V)=0483
Noti tali valori si puo procedere al calcolo del danno attraverssldeioni:

D{V.y)=0 pery<y,

y- yi(V)

DV,y)=— - pery ¢yty,
yc(\/)_yi(v)
D(V,y)=1 pery>y,
A questo punto si potr "~ costruire |l a cury

(Figura 2.22).

Curva di fragilita (GNDT)

1,2

1
D [%] 0,6 /
N

0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7

y [d]
Figura 222
A questo punto nota |l a classe doéuso e | a vi

il periodo di ritorno del sisma e la relativa accelerazione attesa al sito, potendo cosi
valutare la percentuale di danno in duid edi f i ci o s trova in ¢c

particolare stato limite.
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2.4.2. DPCM 2008

Di seguito si riporta | a valutazione del
secondo il metodo del DPCM 2008. | risultati del calcolo vengono poi confraotati

qguel | i relati vi all é6edi ficio reale per veri

Per l a valutazione della vulnerabilit? si s

muratura costantemente costituita da muratura in mattoni.

L6i ndicerexza@ datoslalla seguente relazione:

|:aSL

> a,
Per val or i del | 6i ndi ce di sicurezza super
sopportare | 6azione sismica prevista. Per v

del manufattaisultera essere inferiore a quella auspicabile.
Il valore dell accel erazione al suol o, medi

dato dalla relazione:

a — q CFSLU
e GE(T)
Dove:

g =fattore di struttura;

Fou=resistenza a taglio dell dedificio valuta

e =frazione di massa partecipante;

M=massa SsSismica totale dell 6edi ficio;

C(T) =spettro normalizzato (rapporto tra spettro di rispoststietae accelerazione di

picco del terreno che tenga conto delle caratteristiche del sito);

La resistenza dFt)avipheivalutar edme quelld inferiore iraole

due direzioni ortogonali di applicazione dei carichi sismansiderati. Il suo valore, per

un generico piano i del manufatto, sara dato dalla relazione:
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_MmX A9,

Fo, =

SLU bi
Dove:
m un termine che considera | 6omogeneit?’
ed é dato da:

LN R A%
m=1- o.zq/#- 12 08
A%

Con:

N, =numero di maschi murari nella direzione considerata,;
A ; =area del generico maschio nella direzione considerata;
A=area resistent e-eamotpiang.l i o dei muri del l o

X, & un coefficiente legato al tipo di rottura prevista nei maschi murari, considerato pari

a 1 poich® si sta facendo | 6i potesi di co

t,; € il valore di calcolo della resistenza a taglio della muaatiei maschi del piano i,

calcolabile con la seguente espressione:

.. S .
t, =t .o/1++
di odi 1.500(“

t,q = Vvalore della resistenza a taglio della muratura in assenza di compressione;

Con:

S, =tensione verticale medio agente sdlaiper fi ci e resi-esin@nt e

piano (considerando la risultante dei carichi verticali permanenti e accidentali agenti

a | -esimob piano).

b, € un coefficiente di irregolarita in piandato dalla relazione:

b =1+ 2("3de'— ¢1.25
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Con:

e =eccentricita del centro delle rigidezze rispetto al baricentro delle masse;

d. =distanza del baricentro delle rigidezze dalla parete piu esterna nella direzione in cu

sia considerato applicato il carico.

Si riporta una tabella (Tabella 23§ contenente i parametri precedentemente esposti.

eil-]|a[]] Am] |G[MPa]| B[] | Nm | E {°A Qi [N/c’]
Terra (x| 081 1 121.21 | 0.115 | 1.063| 25 1130.56 6.33
Terra |y| 085 1 96.205 | 0.115 | 1.196| 24 591.60 6.33
| Piano | x| 0.85| 1 119.49 | 0.096 | 1.031| 27 832.87 6.33
| Piano |y| 0.87| 1 98.965 | 0.096 | 1.175| 28 493.97 6.33
Il Piano | x| 0.85| 1 119.49 | 0.072 | 1.030| 27 832.87 6.33
Il Piano |y | 0.87| 1 98.965 | 0.072 | 1.175| 28 493.97 6.33
Tabella2.8
toi [MPa] e [m] d [m] Fsiu [KN]
Terra X 0.217 0.54 17.23 10574.87
Terra y 0.217 1.23 12.53 7884.661
| Piano X 0.121 0.28 17.68 9388.431
| Piano y 0.121 1.13 12.89 7010.201
Il Piano X 0.026 0.26 17.68 7046.862
Il Piano y 0.026 1.13 12.89 5254.204
Tabella2.9

Una volta determinato il valore del terming; , , si calcola il terminee* ,

determinando cosi il modo di collasso. Quando ci sono incertezze in merito, si decide di
considerare per ipiano terra un collasso uniforme e per i piani superiori la massa

partecipante per collasso per piano debole. Nel primo caso la relazione da utilizzare sara:
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g =0,75+0,25N %"°
Nel secondo caso la relazione da utilizzare sara:

CN+1-K
N

e

Dove:
N =numero di piani;
k =piano considerato.

Si riporta la tabella (Tabella 2.10) contenente tali valori e i restanti termini necessari al

calcolo diag, .

e*[-] ql-] M[kN] | C(M)[]
Terra X 0.86 3.38 69195.3 2.3
Terra y 0.86 4.19 69195.3 2.3
| Piano X 0.67 3.38 69195.3 2.3
| Piano y 0.67 4.19 69195.3 2.3
Il Piano X 0.33 3.38 69195.3 2.3
Il Piano y 0.33 4.19 69195.3 2.3
Tabella2.10

Determinati tali parametri si puo procedere al calcolagj (Tabella 2.11).

USL L
Terra X 0.261
Terra y 0.241
| Piano X 0.299
| Piano y 0.277
Il Piano X 0.449
Il Piano y 0.415
Tabella2.11
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Determinato tale valore si proceder” al c
calcolare | o stesso, e per poter confronta
real e, S i ~ scelto di considerarieedunna <cl as
terreno con un coefficiente di sito (S) pari a 1.2.

Si ri porta wuna tabella (Tabella 2.12) i n
sicurezza calcolato.

USL U S ag [g] Is
Terra X 0.261 1.2 0.259 0.84
Terra y 0.241 1.2 0.259 0.78
| Piano X 0.299 1.2 0.259 0.96
| Piano y 0.277 1.2 0.259 0.89
Il Piano X 0.449 1.2 0.259 1.44
Il Piano y 0.415 1.2 0.259 1.34
Tabella2.12

Si riporta quindi il confronto (Tabella 2.13) tra gli indici di sicurezza calcolati

sull 6edi ficigmeddegolrediazd atio ad | 6edi ficio re:
Palazzo Bosc| Palazzo bosco regolarizzg
Is[-] Is[-]
Terra 0.65 0.78
| Piano 0.77 0.89
Il Piano 1.13 1.34
Tabella2.13

Dalla tabella si evince come i valori siano pressoché simili, e comegddarizzazione

svolta non vada a influenzare significativa

Ricavati i valori del termineng,,, si € pensato di realizzare una curva di fragilita

(Figura 2.23) che cor mel aasls es uiol walaogr[ig]d eclol

sicurezza.
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Curva fragilita semplificata
1,2

1 \

\\
Is[] 0.6 \
0,4

~——

0,2
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0 o1 02 03 04 05 06 07
PGA [g]
Figura 223
2.5. Curve di fragilita
Sono state realizzate dell e curve di fragi

sito (PGA) con | a percent ual e sdggettaaatalen o
accelerazione. Al fine di realizzare tali curve e risultato necessario determinare per ogni
periodo di ritorno del sisma considerato, la richiesta di spostamento.

Si ricorda che il periodo di ritorno di un sisma € dato dalla relazione:

Dove:

V, =periodo di riferimento dato dal prodott, (2, ;
V, =vita nominale;
c,=cl asse dobébuso,;

R =probabilita di superamento (funzione dello statote considerato).
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I metodo attualmente contemplato dalla normativa italiana (NT@@8Yeterminare la

richiesta di spostamente,la trasposizione del metodo N2 di Fajfar. Tale metodo ricava
la domanda di spostamentdel sistema strutturale realpar t e nd o dal |
del | 6oscill atore semplice equivalente.

vibrazione del sistema equivalente come:

*
T* :2@7 o I;”I*

Con m* e K* che rappresentano rispettivamente la massa partecipante e la rigelezza d

ramo elastico della curva pushover bilinearizzata. Tale periodo va confrontato con |l

parametro spettrale cT Se risultaT* >T. la domanda di spostamento del sistema

anelastico e assunta pari a quella di un sistema elastico di padgeviero:

. AT* & o o o n
i =358 6. @, O,

€,max

Nel caso in cui risultiT* <T., la domanda di spostamento del sistema anelastico,

maggiore di quella del sistema elastico di pari periodo, si ottiene dalla seguente

espressione:

*

. dg e € T
Qe =5 +(q*-1)Qr%§

Nella quale il termined; . rappresenta la domanda di spostamento del sistema elastico

(oscillatore semplice equivalente di periodo T*) esprimibile in funzione dello spettro
elastico in termini di spostamento.

Il termine g* e il fattoredi riduzione il quale, esprime il rapporto tra la forza di risposta

el astica e |l a forza di snervamento del |
o = POAG &, On
Fy
Fy* rappresenta | a forza di snervament o
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La precedem ha validita generale e puo essere applicata per qualunque valore di T*.

Nel caso di sistemi aventi T* > Tc, tale pe
valori delle domande di spostamento cosi ricavate non sono quelle delle strutture reali

ma s ri feriscono alla risposta dell dosci l
spostamento reale, il valore cosi calcolato va moltiplicato per il coefficiente di
partecipaziones.

Va specificato che la richiesta di spostamento € sempre dipendente dal sito a cui Ci

stiamo riferendo poiché e funzione di parametri quglie T;, oltre ovviamente ad, ,

che non consentiranno etessivamente di svincolare le curve di fragilita dal sito di
riferimento.

Nella fattispecie la richiesta di spostamento € stata ricavata mediante il software 3Muri

a seguito dell o svolgimento dell danali si n o
Una volta determinata la richiestagtiostamento, va stabilito, a fronte di tale richiesta,

a che livello di danno  sottoposto | 6edi f
danno si € scelto di considerare la Scala Macrosismica Europea EMS 98, che individua

cinque livelli di danno:

D1: danno lieve
D2: danno moderato
D3: danno da significativo a grave

D4: danno molto grave

A =/ =4 4 -

D5: distruzione

Sulle curve bilinear: | 6i denti ficazione de!

delle relazioni dipendenti dd, (spostarento nella condizione di prima plasticizzazione)

e d, (spostamento ultimo) che sono i parametri caratteristici della curva di pushover

bilinearizzata.
Si riportano le relazioni utilizzate:

DO: 0<d,,, <03,
D1: 0.3@, <d,,, <07,

D2: 0.7, <d,, <150,

54



D3: 15@, <d,,, <05dd, +d,)
D4: 0.5¢d, +d,)<d,. <d,

D5: d_ >d

max u

Tutte le curve di fragilita sviluppate sono riportatee | pp&ndide al capitol®,

insieme a delle tabelle in cui sono riportati i valori numerici delle accelerazioni e delle
percentuali di danno. A scopo didattico si descrivera una curva di fragilita tra quelle
elaborate e si metteranno in evidenza alcuni risultati derivanti dal otmfdd alcuni

grafici significativi.

Si riporta a scopo esplicativo la curva di fragilita per il modello di edificio in muratura

in mattoni, con solai in putrelle e tavelloni e caricato nella direzipiiEigura 2.24). La
curva di fragilita, come si puoont ar e nel | 6i mmagi ne, ri porta
PGA (Peak Ground Acceleration), e sull 6ass
del | 6edi ficio. Dunque, dat a una PGA, S i
del | 6edi ficio i nt feagiltae t andamdd @ deteaminaceucost d&a  d |
corrispondente percentuale di danno sull 6a
sono riportate 5 rette orizzontali che delimitano i 5 livelli di danno precedentemente

esposti, e che consentono cosi di potexrt er mi nare quale sia | 6ac
suolo che porti la struttura ad uno dei livelli di danno considerati. Sulla curva di fragilita

i noltre sono present.i tre cerchi colorat.i
corrispondenza di tretati limite: SLO, SLD e SLV. Ogni stato limite & identificato da

un periodo di ritorno (nella fattispecie 45

per lo SLV) determinato mediante la vita nominalg, & 50anni) e |l a classe

(pari a lll, visto che si tratta di un edificio utilizzato anche a scopo universitario)

del |l 6edi ficio analizzato. Dal moment o che
e potuto determinare il livello di danno per ogni stato limite considerato. La curva di
fragilit”™ ~— stata realizzata anche medi ant
sull 6asse delle ascisse  stato riportato

dello stesso sul livello di danno della struttura.
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Muratura in mattont Direzione di caricey

Descritta una delle curve di fragilita sviluppate, si riportano delle osservazioni sintetiche

svolte esaminando gli andamenti delle curve sviluppate. In primo luogo si pud porre

| 6atten

in mattoni) e quella del materiale meno resistente (muratura in pietrame). A parita di

zione sul confr ont o iutresistente @nuratwar v a

120
100 /
/ —b1
80 D2
o —os3
% danno 60 / - D4
40 / D5
~0—SLV
20 » !/ —0-SLD
0 T T T T T T T T T T 1 SLO
0 005 01 0,15 0,2 0,25 0,3 0,35 0,4 0,45 0,5 0,55
PGA[g]
Figura 2.24
Muratura in mattont Direzione caricey
120
100
80
/ -
% danno 60 D2
/ —D3
40 / ——D4
20 // ——D5
[
0 T T T T 1
0 500 1000 1500 2000 2500
Tr [anni]
Figura 2.25
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direz

per val

i one di carico si pu, notare come

A

or i del | 6accel etazideend 6edf Ercopi

mattoni (Figura 2.27).

Muratura in pietrame Direzione carico +x

180
160
140 s/ —D1
120 // ——D2
% danno 100 / oS

80 D4

60 / D5

40 _z =0=-SLV
20 = - = ~0-SLD
0 — T T T T T T 17— SLO

0 005 01 015 0,2 0,25 0,3 0,35 0,4 045 05 0,55
PGA[g]
Figura 226
Muratura in mattont Direzione carico +Xx
180
160
140 —D1
120 —D2
% danno 100 / Ei

60 / D5

40 / ~0—SLV
20 = = ~0-SLD
0 — T T T 71— T T 17— SLO

0 005 01 015 0,2 0,25 0,3 0,35 0,4 045 05 0,55
PGA[g]
Figura 227
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La curva di fragilita relativa alla muratura in mattoni (Figura 2.27) puo essere messa a
sua volta a confronto con | a cstessodpodiel at i v:

muratura, ma arricchito dalla presenza del cordolo in c.a. (Figura 2.28).

Muratura in mattoni + cordoliDirezione carico +X

180
160
140 —D1
120 e D2
100 - D3
% danno
° 80 - D4

60 / D5
40 ~ SLV
20 et SLD

. —
0 T T T T T T T T T T 1 SLO
0 00 01 0,15 0,2 0,25 0,3 0,35 04 0,45 0,5 0,55
PGA[g]
Figura 228

Per bassi livelli della PGA, il cordolo non ha nessuna influenza sul comportamento
strutturale, tanto che la sua presenza puo considerarsi ininfliRartevalori piu altri

dell a PGA, | o6edificio dotato del cordol o he
del | 6edi ficio senza cordol o per raggiungere
Si deve evidenziare come la direzione di caricqFigura 2.29), sa@ttutto per gli

edifici con cordolo, mostri un andamento anomalo anche per quanto riguarda le curve di
fragilit™, mettendo in evidenza come | e i

mettere in discussione | 6efolbmtd o benefico d
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Muratura in mattoni + cordotiDirezione caricex
180
160 /
140 / —D1
120 // ——D2
100 D3
% danno J 4
D4
/
60 ——D5
40 / SAY
20 — SLD
0 T T T T T T T T T T 1 SLO
0 005 01 015 0,2 0,25 0,3 0,35 0,4 045 05 0,55
PGA[g]
Figura 229
Mentre per i pri mi 3 livelli di danno il
influenzato dal cordol o, [ restant.i 2 sono
molto inferiori rispetto al caso di edificio senza corddbe r esempio | 0edi i
muratura in mattoni senza cordoli raggiunge un livello di danno D4 per valori
del | 6accel erazione di picco pari a 0.35¢g, r
|l o stesso |livello di danno per wundacceleraz

Analizzate queste differenze evidenti, si € deciso di sintetizzare le differenze nel

comportamento della struttura in base al materiale utilizzato attraverso due tabelle

riepilogative, relative al caso di edifici senza cordolo (Tabella 2.14) e al casdidii edi

con il cordolo in c.a. (Tabella 2.15). Nelle tabelle sono riportati i valori delle resistenze

medie a compressione dei materiali utilizzati per realizzare i modelli e i valori della

PGA, relativi alla condizione piu gravosa, espressi in g, che parogdei 6 casi

analizzati, determinano il raggiungimento dei 5 livelli di danno.

Solai putrelle e tavelloni

Muratura f. [N/cm?] | agD1 [g] | agD2 [g] | agD3 [g] | agD4 [g] | agD5 [g]
Muratura in mattonif 267 - 0.08 0.16 0.27 0.39
Conci di pietra tenery 158 - 0.06 0.12 0.23 0.36
Pietrame 117 - 0.06 0.11 0.21 0.33
Tabella 214
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Cordoliin c.a.e solai laterocementizi

Muratura f. [N/cm?] | agD1 [g] | agD2 [g] | agD3 [g] | agD4 [g] | agD5 [g]
Muratura in mattoni 267 - 0.09 0.17 0.25 0.33
Conci di pietra tener] 158 - 0.07 0.12 0.19 0.28
Pietrame 117 - 0.06 0.11 0.17 0.25
Tabella 215

| risultati si dimostrano coerenti rispetto alle caratteristiche di resistenza dei materiali. |

modelli costituiti dal materiale migliore (muratura in mattoni) richiedancelerazioni

attese al suolo piu alte rispetto ai materiali peggiori (conci di pietra tenera e pietrame)

per raggiungere degli stessi livelli di danno. Cio risulta evidente soprattutto andando a

confrontare i valori di @ del materiale migliore e di quelpeggiore dei tre. Questo vale

sia nel caso di edifici senza cordolo che nel caso di edifici con cordolo. Dal momento

che nelle tabelle vengono riportati i valori relativi alla condizione di carico piu gravosa,

nella tabella relativa agli edifici dotati cordolo si puo notare come il fenomeno

precedent ement e

di

SCuUsSO

presentxevadgaando

penalizzare gli edifici dotati di cordolo nei livelli di danno D3, D4 e D5 rispetto agli

edifici non dotati di cordolo. Di certoelle differenze di comportamento tra edifici con

cor dol

(0] e

senza

massa dei due tipi di solai considerati.

cordol o

Ci

sar’”
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3. MATERIALI COMPOSITI PER IL RINFORZO DI EDIFICI IN
MURATURA

Gli edifici in muratura, molti dei quali possono essere considerati storici e importanti da

un punto di vista architetturale, costituiscono una significativa porzione del costruito di

tutto il mondo. La maggior parte di questi hafedb le conseguenze di tecniche di

costruzione e materiali inadeguati, carichi sismici e dovuti al vento, cedimenti delle
fondazioni, deterioramento per effetti ambientali, e mancanze strutturali in virtu

del |l utilizzo attual estlnaaiggnendadyso) € at
normative sismiche sempre piu severe, ne hanno reso necessario un miglioramento della
resistenza.

Per far fronte a tale necessita negli anni sono stati sviluppati, e sono stati applicati, vari

metodi di rinforzo strutttale che possono essere cosi sintetizzati:

1 Riempimento di fratture e vuoti mediante stuccatura,
Cucitura di fratture piu ampie con elementi metallici, in muratura o in cls;
Applicazione di uno stucco rinforzato per migliorare la coesione e la resistenza a
trazione della muratura;

1T Applicazione di una precompressione i nte
mantenere gli elementi strutturali uniti in un sistema tridimensionale integrato;

1 Rinforzo a cappotto con uno o due strati di intonaco rinforzato coaia.

Il rinforzo a cappotto con intonaco o cls rinforzato, é il tipo di intervento non sismico
piu comune sugli edifici in muratura, e mostra efficacia nel miglioramento della
resistenza, della rigidezza e della duttilita. Tuttavia questa tecnica mastgaienti

svantaggi:

T L6incremento di peso modi fica | a ris
incrementando i carichi sismici;

T L66incremento dell o spessore delle paret
edificio storico oppure ridurre lo spazio libetella struttura;

T Occupazione degli spazi adi acent. all a

del rinforzo.

Gli svantaggi elencati e quelli relativi alle altre tecnologie di rinforzo hanno indirizzato

i ricercatori allo sviluppo di metodologie dirinfrz basate sull 6utilizzo
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polimeri fibrorinforzati (FRP). | materiali compositi sono costituiti da matrici
polimeriche e da fibre lunghe continue di carbonio, vetro o arammide, e sono
comunemente denominati FRP (Fyber Reinforced Polymersh @ateriali eterogenei

e anisotropi e presentano un comportamento elastico lineare fino a rottura. | vantaggi
degli FRP sono molteplici: leggerezza, elevate proprieta meccaniche e caratteristiche
anticorrosive. | compositi sono disponibili in varie getmee lamine pultruse,

caratterizzate da una disposizione unidirezionale per superfici regolari, e tessuti

bidirezional.] adattabili alla forma dell 6el
competi tivi nel caso | n atouwestetice sulla simudutae s s ar i
originari a, guando sia necessari o garantir

spazio a disposizione sia cosi limitato da rendere difficile il ricorso alle tecniche di
rinforzo tradizionali.

Tuttavia questo tipo dinforzo presenta svariati problemi, dovuti soprattutto alla resina
epossidica che svolge un ruol o determinant
muratura.

| problemi che si sono palesati sono:

1 Sensibilita alle alte temperature;
1 Impermeabilitaispetto al vapore;

M Infiammabilita.

Per questo motivo si sono andati sviluppando via via altre tecnologie di rinforzo come
quelle che vedono la resina epossidica sostituita da una malta cementizia. Questo
diverso tipo di rinforzo detto CMG (Cement Matrix ri@ ha mostrato un
miglioramento di resistenza e dulttilita nella struttura.

Il CMG presenta le seguenti peculiarita:

Particolare compatibilita con i substrati in tufo in termini di adesione;
Permeabilit”™ alloumidit™;
Caratteristiche termiche che permatiali evitare criticita;

Protezione delle fibre dalla diretta esposizione alle fiamme;

= =2 4 A4 -

Risoluzione di problemi di instabilita presenti negli FRP dovuti ad uno spessore
maggiore del rinforzo in CMG;

M Facilita di installazione;
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T

Non € necessaria una specificareparazione del substrato prima

del | 6applicazione del rinforzo.

3.1 Analisi articoli

Al

fine di determinare | 6i mpatto del

dut i

analizzat. alcuni test.i pr es &acia del rinfarzol et t er &

| testi di letteratura analizzati hanno presentato una vasta variabilita per quanto riguarda:

materiale della muratura, tipo di rinforzo impiegato e tipo di prova sperimentale svolta.

In particolare i materiali considerati sono stati:

= =4 4 4 -4 -4 -2

Blocchi di tufo;

Blocchi in cls;

Mattoni in argilla pieni;
Mattoni forati in argilla;
Adobe brick;

Solid brick;

Dry brick.

| materiali di rinforzo impiegati sono stati invece:

=4 =2 4 A4 A

Fibra di vetro;

Fibra di carbonio;

PVA (Polyvinyl alcohol)
Geonetspoliproprilene (PP);
Geonets poliestere (PET);

Cavi déacciaio (Wire ropes).

Le prove sperimentali svolte, sono state:

T
T
T
T

Prova di compressione diagonale;

Prova di carico laterale ciclico con sforzo di compressione costante;
Prova di flessione su tre punti;

Prova di flessione su quattro punti (nel piano e fuori dal piano).
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Di seguito si riportano le sintesi dei testi analizzati categorizzate per materiale murario e

corredate da tabelle riassuntive.

3.1.1 Muratura in tufo

3.1.1.1 Analisi non lineare su muratura in tufo rinforzata con compositi in matrice

cementizia(Lignola-Prota-Manfredi, 2009

I n questo articolo si discute | 0influenza d
azione tagliante sullo stesso, sia da un punto di vista sperimeffitaldaaun punto di

vista numerico.
Programma Sperimentale

Si é svolta una sperimentazione effettuando prove di compressione diagoride su

pannelli in tufo, di cué senza rinforzo, & testati utilizzando differenti configurazioni

di CMG. 1 sistema di CMG consiste nell dut
matrice cementizia alkatesistente. Tutti i pannelli sono stati realizzati con lo stesso

tipo di malta e mattoni. | blhi di tufo (di dimensioni 120x250x370 niyrsono stati
bagnat. prima dell applicazione del rinfor
| 6acqua della matrice cementizia e avesse
di tufo e malta hanno foito le caratteristiche meccaniche riportate nella tabella

successivaliabella 3.1)

Tensile Compressive Young's Tensile Compressive
strength strength modulus energy energy
Material f, [IN/mm?] f. [N/mm?] E [kN/mm?] Gy, [Nmm/mm?] Gy, [Nmm/mm?]
Tuff 0.21 2 2 0.0025 12
Mortar 1.31 5 1.8 0.012 19
CMG system matrix 458 24.1 3 0.061 45
CMG system grid 1276 s 72 Brittle ==
Tabella 3.1

Poiché si sta trattando il tufo giallo, si e risalito alla resistenza a trazione tramite la
resistenza a compressione mediante la relazione proposta d§1B&3¢ che viene di

seguito riportata:
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Dove:

P, = Pressione atmosferica;

T=0.190 (parametro relativo alla muratura in tufo);
t = 0.805 (parametro relativo alla muratura in tufo).

La resisenza in trazione risulta essere circa un decimo di quella a compressione. Lo
strato di malta & spesso 15 mm e profondo circa 250 mm. Le dimensioni dei pannelli
studiati sono di 1030 mm in altezza, 1030 mm in lunghezza e 250 mm di profondita
(Figura 3.1).

11

11

11

1

103

11

11

1

11

1.5 &

40

Figura 3.1

Si é utilizzato la fibra di vetro SRG 45 realizzata da S@imbain Technical Fabrics,
distribuita ugualmente nelle due direzioni ortogonali. Questa presenta una resistenza a
trazione di 1276 MPa, un modulo di Young (E) pari a 72 GPa, e efantazione
ultima pari al 1.78%. Ogni fibra presenta una sezione di 0.896emmo spazio libero
tra le fibre di 25.4 mm. La matrice cementizia, modificata con polimeri, & costituita da
10 kg di matrice cementizia, 0l7di mistura polimerica e 3 dli acqua. La matrice
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presenta una resistenza a compressione di 24.1 MPa e una resistenza a trazione di 4.6
MPa (con una resistenza flessionale di 5.5 MPa).

Il rinforzo e disposto a strati, e, una o due griglie, sono imbevute nella matrice
cementizia (conspessori di 8 mm nel primo caso e 12 mm nel secondo),
simmetricamente su entrambe le facce della muratura con le fibre parallele ai giunti di
malta. Qualora piu stratiidCMG vengano applicati, questi vengono disposti ad una
distanza di 12.7 mm, per garamatuna migliore distribuzione delle tensioni. | test sono
effettuati su4 pannelli non rinforzati (utilizzati come riferimentd rinforzati con uno
strato di CMG su ambo le facciate, e due rinforzati 2astrati di CMG su ambo le
facciate. Sebbene nam sia stato applicato alcun tipo di sistema di ancoraggio, nei test
non si € mai verificato il distacco del rinforzo, e cio ha sottolineato la particolare

sintonia tra il rinforzo in CMG e la muratura in tufo.

Analisi numerica noilineare

Sono stateondotte simulazioni numeriche per uno stato di tensione piana. Si e preferito
utilizzare un modell o bidi mensional e, i nve
computazional e, special mente nella discret.|
statasvolta mediante il software DIANA v 9.1. | pannelli sono stati motdetian

elementi quadrilateri a Bodi isoparametrici caricati nel piano. Ai midreelli, blocchi

e mal ta sono model | at i ndi pendent ement e,
tengonale biassiale & stato simulato attraverso il metodo di Rankine, per quanto
riguarda la trazione, e quello di Von Mises per quanto riguarda la compressione. |l
rinforzo & stato modellato come materiale addizionale aderente al pannello murario. La
matricecementizia & stata modellata come la malta del pannello, mentre la griglia di

fibra di vetro e stata modellata come materiale elastico/lineare fino al collasso (fragile)

in trazione e senza resistenza a compressione (spessore grigliarBh.25

La capacid di deformazione si € analizzata considerando un fattore di duttili@me

9

max

rapporto di

, con g,deformazione a taglio quando la tensione a taglio € il 90% di

t e la ensione di taglio corrispondente g, .

max ’ gmax

Confronto numerico/sperimentale
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9 analisi parametriche FEM, sono state contate con le prove sperimentali

comportamento dei pannelli viene analizzato con curve tensione/deformazione, con la

tensione a taglia , ricavabile tramite la relazione:

t= v @®.707

Dove:

V = carico diagonale;

A = area netta della sezione non fratturata del pannello (0.26€It fattispecie)

La deformazione a taglio puo essere ricavata in accordo con le ASTM 1981, come:
g=¢€ t6,

Ad ogni modo la capacita deformativa la si valuta attraversornlinere, anche se la

correlazione con la duttilita globale della struttura risulta comunque complessa.

Pannelli non rinforzati

Shear stress T [MPa]

Average diagonal strain
£

T T A T

23 %4 92 0.1 0 0.1 0.2 g,

Figura 3.2
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Shear strain 7y [%]
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04 0.6

Figura 3.3

Le 2 figure (Figura 3.2- Figura 3.3) mostrano i risultati teorici e sperimentali su

pannelli non rinforzati (le curve sperimentali sono quelle tratteggiate). Difetti di
manifattura sono stati presi in considerazione nella simulazione considerando valori

ridott i dell o spessore della malta, consi der al
comunque non uniformemente riempito. Il n ge
che gli errori di manifattura, simulati con diversi spessori di malta, influenzano in

maniga evidente il comportamento dei pannelli non rinforzati, mentre influenzano

meno sensibilmente le performance dei pannelli rinforzati.

Le analisi forniscono per i pannelli esaminati una tensione di picco appartenente al

range 0.240.35 MPa, corrispondeniad una deformazione di picco nel range 0-093

0.198 %. Un comportamento lineare nelle curve lo si e avuto fino ad una tensione di

circa 0.15 MPa, quando la propagazione di fratture nella malta ha causato un
comportamento non lineare. Fino ad un 50% defesibne di picco si € notata una

relazione relativamente lineare tra tensione di compressione e deformazioni orizzontali

e verticali, infatti fino a questo livello di tensione potrebbe essere appropriato un
approccio di tipo elastico/lineare. Le compressidiagonali hanno causato un degrado

i n pendenza e rigidezza. L6inizio di not
raggiungimento della forza di picco, raggiunta la quale, il degrado prende piede. Nel

ramo posfpicco vi € una diminuzione della tensionepn un aumento della
deformazione, dimostrando cosi il tipico comportamento di rammollimento dei

materiali quasiragili.
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| ri sultat:. del Il 6anal i si FEM si di mostrano

restituendo gli stessi wval or ie¢dscrcaail 5% . Léana

Pannelli rinforzati

0.7 q

064 = PS#3
% S
g

054 &
g

044 @

Shear strain y[%]

T T T

0 0.2 04 0.6

Figura 3.4
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Shear strain 7y [%]
T

0 0.2 0.4 0.6

Figura 3.5

Come per i pannelli morinforzati, si riscontra un comportamento elastico/lineare per

bassi livelli tensionali anche nei pannelli rinforzati (Figura-3Hgura 3.5). | pannelli
rinforzat.i hanno presentato un prolungament
tensiond. Cio si e verificato per la collaborazione tra pannello murario e strato di CMG.

La resistenza del pannello rinforzato si dimostra essere proporzionale alla quantita di
rinforzo, mentre non sembra risentire della variabilita degli spessori deglidstnadilta

tra i bl occhi di t wstfatodi rinforaonsu enfraandig latiaet a d i
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pannelli si & ottenuto un incremento di resistenza massima pari al 90%, nel caso di un
solo strato, e del 143%, nel caso di due strati.

Si deve mettere in euithza come, nel caso di pannelli rinforzati con due strati di CMG,

i n ambito speri ment al sigstatb bmitatocdale mogunat dei d i re
provini nei punti di caricamento. Percio il valore di resistenza massimo calcolato
sperimentalmente isulta essere il limite inferiore di quello ricavato numericamente.
Rispetto ai pannelli non rinforzati, i pannelli dotati di rinforzo presentano un ramo post
picco in grado di portare grandi carichi per elevate deformazioni lasciando pero di fatto
invariato il fattoree.

Loanal i si FEM forni sceaelel308a sottosti ma del

Di seguito si riporta una tabella (Tabella 3.2) con i risultati delle analisi svolte.

Shear peak stress Ductility factor

Experimental Numerical FEM Experimental Numerical FEM
Experimental T Average T, Range 7, Average Range
panel code [MPa] [MPa] [MPa] p -] p[-] p -]
P#1 [as-built] 0.22 2.0
P#2 [as-built] 0.35 0.24 0.21-0.35 1.6 2.0 15-19
P#3 [as-built] 0.21 (W1) (W3) 2.1 (W1) (W2)
P#4 [as-built] 0.19 5
PS#3 [1 ply X 2 sides] 0.57 049 0.40-0.56 8 1.6 1.2-14
PS#4 [1 ply X 2 sides] 0.42 (WI1PI) (W3PI) 14 (W3PI) (W1PI)
PS#1 [2 plies X 2 sides] 0.54 0.59 0.51-0.69 22 2.0 1.3-1.6

(W1P2) (W3P2) (W1P2) (W3P2)

PS#2 [2 plies X 2 sides] 0.64 1.8

Note: Data in italic referred to the average values for each of the three sets: [as-built], [1 ply X2 sides], and [2 pilesX2 sides].

Tabella 3.2

Fratture

I pannelli non rinforzati hanno presentato uno sviluppo repewliricatture diagonali

passanti per i giunti di malta a partire dal centro della diagonale. Le fratture tendono a
diffondere nelle zone di minima resistenza, piu che nelle zone piu sollecitate. Si e potuto
notare come nei pannelli non rinforzati, quelli catnati di malta piu piccoli, hanno

presentato la frattura nella malta, mentre quelli con strati di malta maggiori hanno
presentato la rottura contestuale di malta e blocchi.

Il rinforzo invece, provoca una ridistribuzione delle tensioni nel pannello e una
diffusione delle fratture che non sono piu concentrate in determinate zone del pannello,
consentendo il raggiungimento di stati tensionali e deformazioni piu elevate. E

i mportante dire che | 6aumento degl:i strat

resistenzgroporzionale, ma un incremento comunque inferiore.
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Analisi dei risultati numerici
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Figura 3.6

Nelle figure (Figura 3.6) sono riportati due grafici adimensionali. Sugli assi verticali

sono riportate lef . e il modulo elastico G (ravato dalla pendenza defafico

tensione/deformazionejormalizzati rispetto ai valori ricavati numericamente per |l

pannello W3 (cioé quello con lo spessore piangle di malta),.sl | 6 asse del |l e ¢
invece, e riportata la percentuale di riempimentd glunti di malta, rapportata alla

massima relativa alla parete W3.

Da questi due diagr ammi S i pu, evincere |
pannel | i dovuto all dinserimento del rinfor:
(calcolato al 30%della tensione di picco), dato il trascurabile spessore del rinforzo

rispetto al pannello murario.

Tabelle riepilogative

Tipo di prove
Compressione diagonale (1030x1030x25Grermodellazione numeric
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Materiali e dimensioni

Caratteristichenateriali

Gft ch
fi [MPa] | f. [MPa] | E [GPa] [Nmm/mn?] | [Nmm/mn]
Tufo 120x250x370mm 0.21 2 2 0.0025 12
Malta 1.31 5 1.8 0.012 19
Griglia: rete in fribra di vetro
SaintGobain Technical Fabrics| 1276 - 72 fragile -
SRG 45
Matrice cementizia 4.58 24.1 3 0.061 45
Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali
Nomel Caratteristiche Area rinforzo nellssezione Umax Omax |, [%6] | 280% [%6]
[mm?] MPa] | [%] |~ ’
P#1 URM - 0.22 0.14 | 0.49 -
P#2 URM - 0.35 0.11 | 0.174 -
P#3 URM - 0.21 0.08 | 0.46
P#4 URM - 0.19 0.15 | 0.535 -
PS#3| 1 strato per laty 72.61 0.57 0.185 | 0.392 -
PS#4| 1 strato per laty 72.61 0.42 0.243 | 0.392 -
PS#1| 2 strati per latq 145.23 0.54 0.15 | 0.399 -
PS#2| 2 strati per latd 145.23 0.64 0.209 | 0.39 | 0.35

3.1.1.2 Comportamento sperimentale di muratura di tufo rinforzata con FRG a

base di eco pozzolanéBalsamaProta-lovinella-Morandini )

Léutilizzo di materi al i composi ti i n cui I
pozzolane ecocompati bil ipodihrdorzpancherelscaso | 6i my
di edi fici sottopost.i a vincol o. Léoefficaci
da una campagna sperimentale su una serie di pannelli costituiti da mattoni in tufo

giallo napoletano, rinforzati € non, sottopostuad 6 azi one di compressi o
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Il programma sperimentale prevedeva la prova di compressione su quattro pannelli di
dimensioni 1000x1000x250 ningFigura 3.7) realizzati in tufo e malta pozzolanica.
Ogni pannello & stato realizzato cdrocchidi tufo di dimensione 360x250x115 mim

disposti su otto file, con giunti di malta di dimensioni variabili trai 10 e i 15 mm.

1000 250

” " oo

Figura3.7

Le prove sono state eseguite su due pannelli non rinforzati, da usare come riferimento, e
su due pannelli rinforzattion matrice in ecopozzolana e rete in fibra di vetro di maglia
quadrata di dimensione 25x25 mm.

Si riportano delle immagini (Figura 3.8) che rappresentano la posa in opera del rinforzo.

La rete in fibradi vetro viene disposta tras®rati di 6 mm di maltéibrorinforzata.

Figura 3.8

Una serie di prove a flessione e a compressione su provini di tufo ha restituito una
resistenza a flessione di 3.45 MPa e una resistenza a compressione di 4.0 MPa. La malta,
realizzata in accordo con le caratteristiclta@a st r ui t o st ampana,da del |
presentato una resistenza a compressione di 3.72 MPa e una resistenza a flessione di 1.3
MPa. La stessa campagna di prove € stata eseguita sulla malta (Planitop HDM Restauro
di Mapei S.p.A.) costituente la matrice deiforzo, che ha presentato una resistenza a

compressione pari a 16 MPa, una resistenza a flessione pari 8 MPa e un valore del
73

o



modulo elastico di 8 GPa. Per il rinforzo si e utilizzata una rete in fibra di vetro-alcali
resistente (Mapegrid G220 di Maggp.A.) del peso di 220 gr/ine con una resistenza

a trazione di 45 kN/m.

Si riporta un dettaglio della fibra di vetro posta in opera (Figura 3.9):

Figura 3.9

Prova sperimentale

La prova di compressione diagonale (Figura 3.10) viene svolta applicacaiac al

pannello attraverso due scarpe metalliche posizionate in corrispondenza dei due spigoli
opposti del pannello. Tra le piastre metalliche e la superficie libera del pannello viene

posto un letto di malta a presa rapida antiritiro per scongiurdneredragili della

muratura. Per ottenere la verticalita del carico, ruotato il pannello, tra la piastra di carico

del | 6attuatore e | a scarpa superiore del p
Léoattuatore idraul i c&Hz presantasirea cdpacimgamnalez a ( me
in trazione di 2500 kN e 3000 kN in compressione. La strumentazione utilizzata ha
consentito la misurazione del carico applicato, degli spostamenti lungo le quattro

diagonali e il controllo della deformazione fuoripaadei pannelli.
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Figura 3.10

Nel caso di pannelli non rinforzati (caso a) si € avuta rottura per scorrimento dei letti di

malta rispetto alle pietre di tufo e non si & avuta rottura locale per schiacciamento degli

spigoli in cui veniva applicato il cac Nei pannelli rinforzati (caso b) su entrambi i lati

si sono presentate fessure lungo le isostatiche di compressione che hanno interessato sia

malta che tufo (Figura 3.11).

Figura 3.11
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Si riporta una tabella contenente i risultati delle sperimentazio

Camp. FRP
Tipo rete Vmax  AVmax Tmax  Ev.max Eh.max  Tmax Tu "/ max Yu G K
[kN] [%] [MPa]  [%] %] [MPa] [MPa] [%] [%] [%] (%]
P1 - 50 i 014 0.05 -0.05 0.14 0.11 0.10 0.53 258 55
P2 - 60 017 013 -014 0.17 0.14 0.27 0.46 296 17

PR.G1  Vetro 157 186 044 013 -011 044 036 023 1.12 654 48
PR G2 Vetro 188 241 053 029 -023 053 042 053 1.91 799 3.6

Tabella 3.3

Dove:

Vv

t € stata ricavata a partire dalla relaziene0.7070—;

max ?

A = area della sezione trasversale pari a 0.250 m

Vv = sforzo applicato al muretto;

e, e e, = deformazioni orizzontali e verticali ricavati attraverso i sensori (LVDTS);

g = deformazione a taglio ricavata corge- ¢, + &, ;

9

m= fattore di dulttilita calcolato come=—=", cong, pari al valore chey assume
max

all 680% del <carico massi mo;
t(30%v_, )

G = modulo di rigidezza calcolato con@= ————™*<.
o(Bowv, )

Per i mnnelli rinforzati si pud notare un incremento della resistenza che raggiunge

anche il 230% e un notevole incremento della capacita deformativa nei confronti delle

sollecitazioni taglianti.

Si riportano di seguito una tabella (Tabella 3.4) e due immalgigua 3.12- Figura

3.13), relative alla categorizzazione dei pannelli analizzati, e agli andamenti tensione

deformazione in cui si possono notare i miglioramenti sopracitati.
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CAMPIONE RETE
P1

P2 .

PR_G1 VETRO

PR_G2 VETRO

Tabella 3.3
0.60
T [MPa]
PR_G2
0.50
0.40
PR_G1
0.30
0.20 M,
0.10 M, /Pﬁ%
Evert [%] Eherir [%]
OOO T T T T
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Figura 3.12
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Figura 3.13
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Un altro miglioramento significativo lo si pud notare confrontando le aree sottese ai
diagrammizr - g dei pannel | | i ndicati dalle sigle P
del | 6area sottesa deter mi na eaunaongedquéategr ande
miglioramento a fronte di un evento sismico, palesati da un quadro fessurativo che
interessa oltre alla malta anche le pietre in tufo che dispongono di una resistenza a

compressione piu grande.

0.60

t [MPa]

0.50 f7is:
0.40 {{::
0.30 4}

0.20 F::

Figura 3.14

In conclusione, il rinforz@on matrice in eco pozzolana e rete in fibra di vetro comporta
un notevole incremento della resistenza, anche e soprattutto nella fagecposiel
diagramma tensiordeformazione, e un incremento della tensione al limite
del | 6el ast i ci tntestuatimente npnagi negiflcd una vafaaione della
rigidezza a taglio e quindi non varia lo schema statico, dunque rimane costante la

distribuzione dei carichi.

Tabelle riepilogative

Tipo di prove
Compressione diagonale (1000x1000x25G
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Caratteristiche materiali
Materiali e dimensioni Res flex [Mpa] | fc [Mpa] | E [Gpa]| Ft [KN/m]
Tufo giallo napoletano 360x250x115mMm 3.4 4.0 - -
Malta 1.3 3.7 - -
Rete in fibra di vetro a maglia quadrata 25*25mm - - - 45
Matrice in ecopozzolana 8.0 16.0 8 -

Provini testati e . . . .
o Risultati sperimentali
caratteristiche
Caratteristichl U m % 0 Ovma| Uhma| Ohult
Nome e [MPa] Imax(-] [ 2 (80%) F] [%] [%] [%]
0.7
P1 URM 0.14 0.1 7 0.53 0.05 0.05 0.7
P2 URM 0.17 0.27 05'8 0.46 0.13 0.14 0.5
PR_G1 1 strato 0.44 0.23 15'1 1.12 0.13 0.11 0.95
PR_G2 1 strato 0.53 0.53 27'7 1.91 0.29 0.23 2.18

3.1.1.3 Capacita a tagliodi muratura rinforzata esternamente con un materiale
composito a base cementiziauna campagna sperimentale(Faella-Martinelli -
Nigro-Paciello, 2010

Il presente articolo tratta i risultati ottenuti da una campagna sperimentale della
Universita di Salerno su pannelli murari in tufo giallo, un tipo di materiale molto
comune nel Sud |t al ilapadicolare sohoGstatr setpodad i t er r
undazione di compressione diagonale tre par
esternamente su entrambe le facce con uno strato di FRCM (&radmmiReinforced
Cement Matrix), per determinarne la regig@ a taglio. Nel presente lavoro é stato
effettuato un confronto tra I risultat:i d
dal | utilizzo di alcune formule present. i
nel tenere conto di rotture prematuled sistema murario dovute al distacco del rinforzo
dal substrato.
Sono stati analizzati nove pannelli in tufo giallo di dimensioni 120x120x40, dm
accordo con le normative ASTM (Figura 3.15)
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Figura 3.15

Il materiale composito utilizzato & costitmida una rete in fibrdi carbonio posizionata

tra 2strati di malta (Figura 3.16).

a) application of the fiber net; b) final appearance of the walls

Figura 3.16

Sono stati svolti dei test per ricavare le resistenze a compressione e a trazione dei
bl occhi i n t uf oessiorle @ statadsaoffa so d&@mpani autweindp tufo

di lato pari a 100 mm. Si é ottenuta una resistenza a compressione media di 4.06 MPa,
con un coefficiente di variazione pari a 0.10 (Tabella 3.5). Mediante una prova a
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flessione invece, su sei provini, si € ricavata una resistenzaant@ati 0.84 MPa, con

un coefficiente di variazione pari a 0.10 (Tabella 3.6).

Results of compression tests on brick elements.

Specimen (#) Prax (N) fv (MPa)
01 33,800 3419
02 45,780 4643
03 37,200 3.737
04 38,560 3.899
05 45320 4566
06 45,160 4573
07 37,820 3.820
08 41,280 4.195
09 37,240 3.786
10 38,980 3941
Tabella 3.5
Results of three-point-bending tests on brick elements.
Specimen(#) b(mm) h(mm) L(mm)  Fux(N)  for(MPa)
TUO1 36 41 162 436 0811
TUO2 39 36 165 454 1.011
TUO3 37 38 163 369 0.778
TUO4 36 42 166 495 0877
TUO05 40 40 162 456 0.801
TU06 36 40 163 390 0.761
Tabella 3.6

Si é scelto di utilizzare una malta che riproducesse le caratteristiche delle strutture in

mur atur a

ottenuta una malta di categoria M4, la piu debole, e corrispondente alla malta M1
del | 6 Eur oc o thipazeolantca e dorapostaad 1 parte di limo gagi di
pozzohna. Sono stati realizzati pfovini di malta, di forma prismatica, sottoposti a
prove di flessione per ricavare la resistenza a trazione. Per ricavare la resistenza a

compressione si e utilizzato il materiale di risulto (quattordici provini) delle prove a

flessione.

Si é ottenuta una resistenza a wag di 0.372 MPa con coefficiente di variazione di
0.194 e una resistenza a compressione di 1.027 MPa con coefficiente di variazione di

present.i

0.179 (Tabella 3.7 Tabella 3.8).

nel

nermalive dtatiane carteistaali si @ n
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Results of three-point-bending tests on mortar specimens.

Specimen (#) b (mm) h (mm) L (mm) Fimax (N) fme (MPa)

MA 01 39 39 159 270 0513
MA 02 48 40 160 242 0.355
MA 03 51 38 162 250 0.382
MA 04 50 40 165 238 0334
MA 05 43 41 162 222 0345
MA 06 48 40 159 192 0.281
MA 07 47 39 158 254 0399
Tabella 3.7
Results of compression tests on mortar elements.
Specimen (#) frne (MPa) Specimen (#) fine (MPa)
MO1-A 0.879 MO1-B 0.846
MO02-A 0.709 MO02-B 0.834
MO03-A 1.210 MO03-B 1117
M04-A 1.295 MO04-B 1.115
MO05-A 1.086 MO05-B 0914
MO06-A 1.296 MO06-B -
MO07-A 1.073 MO07-B 0.983
Tabella 3.8

Sono state svolte delle prove su campioni del pannali@rio in compressione (Figura
3.17) per ottenere le principali caratteristiche meccaniche della muratura non rinforzata
e per confrontarle con le resistenze dei materiali che lo compongono. Sono state svolte
prove su provini cubici di altezza pari a 4@,cche hanno restituito una resistenza a

compressione di 1.31 MPa.

0.00 0.02 0.04 0.06 0.08

Figura 3.17

82



Lébeurocodice 6 fornisce una formula che | eg
murario con quelle dei suoi componenti con una buona approssimazione.

Nel caso in esame si avra:

foen = KO &5 0% = 0.45(4.06)"" 1.027)*° =1.210MPa

Il rinforzo utilizzato € costituito da fibra di carbonio immersa in una matrice di cemento
fibro-rinforzata (FRCM). Di seguito si riporta una tabella (Tabella 3.9) contenente le
caratteristiche meccanichee | rinforzo e unodéi mmagine (Figu

carbonio e alla disposizione sul pannello murario.

Mesh Mineral mortar
Mesh weight (g/m?) 168 Compression strength 38
(MPa)
Nominal thickness (mm) 0.047 Bending strength (MPa) 7.5
Strength (for a widthof 1 cm)(N/ 1600 Young modulus (GPa) 15.0
cm)
Tensile strength (MPa) 4800
Young modulus (GPa) 240
Fiber density (g/cm?) 1.78
Ultimate strain (%) 18
Tabella 3.9

10 0T
100 1 T
M T T
11 N

1 N

ga

Figura 3.18

Sono state svolte le prove di compressione diagonal® gannelli murari, le cui

caratteristiche sono riportate nella tabella (Tabella 3.10) sottostante:
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B (mm) L (mm) t (mm) Reinforcement type

1 1207 1148 388 Unreinforced
2 1197 1153 388 Unreinforced
3 1201 1145 390 Unreinforced
4 1220 1140 400 Double side reinforced
5 1200 1200 400 Double side reinforced
6 1207 1148 388 Double side reinforced
7 1210 1153 405 Double side reinforced
8 1206 1155 393 Double side reinforced
9 1197 1153 388 Double side reinforced
Tabella3.20

Lo sforzo di compressione viene trasmesso attraverso un martinetto, mentre gli

spostamenti sono misurati con sensigposti sulle facce dei pannelli.
Risultati sperimentali

Le prove svolte sui pannelli non rinforzati hanno presentato il collasso per livelli di
carico molto bassi, in un intervallo di -8® kN, con lo sviluppo di una frattura
di agonal e albcthBmaltat S riportaoci igrafici belativi ai pannelli non

rinforzati (Figura 19):

50 50
Specimen #1 - UR E Specimen #2 - UR
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S
-

S i T N

40 40

Load [kN]

30 30 T e ———
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0 05 1 15 2 25 3 0 05 1 15 2 25 3
a) specimen #1: b) specimen #2:
50
g Specimen #3 - UR Repaired
40 %
-
30 /—N

20

Diagonal displacement [mm]

a 05 1 15 2 25 3

¢) specimen #3;

Figura3.59
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Le stesse prove, svolte sui pannelli rinforzati, mostrano un incremento del carico ultimo

pari 46 volte il carico ultimo depannelli non rinforzati, come si puo notare dai grafici

rpo

rtati (Figura 3.20):
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Figura 3.20

| diagrammi riportati mostrano un cambio di pendenza nel tratto iniziale, a volte brusco

e a volte progressivo, per valori del carico prossimi a quelli direotlei pannelli non
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rinforzati, a causa della formazione di fessure che perdo non hanno modo di espandersi
attraverso la muratura per la presenza del rinforzo.

Nel caso di pareti con rinforzo si sono manifestate due modalita di rottura. La piu
significativadelle due e stata il distacco del rinforzo dal pannello a causa delle scarse
qualita meccanica della muratura in tufo. Un altro tipo di collasso € stato dato dalla
rottura che stavolta ha interessato sia malta che blocchi, probabilmente dovuta piu che al

materiale in se, alla Atextureo dei pannel |

Figura 3.21

Analisi teorica

Per ricavare la resistenza a taglio dei pannelli analizzati nella campagna sperimentale, si
puo utilizzare la relazione fornita dalle norme ASTM:

. O.7O7C'Pu
’ A,
Dove:

P, = carico ultimo di compressione diagonale;

A, = Area trasversale netta del pannello fornita dalla relazione (ASTMOB)t9
AB+ L0 -

A, =%2—8®O1
(;; -
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Si riporta una tabella (Tabella 3.11) dove sono ripof&atesistenze a taglio ricavate
attraverso queste relazioni per i pannelli analizzati nella campagna sperimentale. Si é

utilizzato il simbolo f , per i pannelli non rinforzati &, per i pannelli rinforzati.

Experimental values of panel shear strength.

Specimen (#) Load (kN) fio (MPa) fvom (MPa) Type of failure

(a) Unreinforced panels

1 45.56 0.069 0.055 Sliding fracture at the mortar-to-brick interface
2 31.94 0.049

3 31.69 0.047

Spedmen (#0) Load (kN) f, (MPa) fum (MPa) Sullom Type of failure

(b) Reinforced panels

4 22894 0.337 0300 6.144 Brick and mortar failure

L 22494 0.331 6.037 Loss of adhesion of composite layer
6 219.06 0315 5735 Loss of adhesion of composite layer
7 200.63 0.291 5296 Brick and mortar failure

8 161.06 0.231 4217 Brick and mortar failure

9 200.75 0.289 5256 Loss of adhesion of composite layer

Tabella3.11

In letteratura si possono trovare una serie di relazioni che permettono di valutare la
resistenza a taglio in termini di tensioni o forza, di pannelli rinforzati. Si riporta un
grafico (Figura 3.21) in cui si confrontano i risultati della campageairapntale, e i

valori delle resistenze a taglio forniti dalle relazioni presenti in letteratura.
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Come si puo notare, le varie formule presenti in letteratura sovrastimano o sottostimano
in maniera pil 0 meno evidente la resistenzagiio rispetto a quella ricavata dalle
indagini sperimentali. La formula che piu restituisce un risultato simile a quelli ottenuti

sperimentalmente é quella di Triantafilou e Antonopoulos.

Conclusioni

In conclusione il lavoro ha dimostrato che mai svéta rottura del rinforzo, ma sempre

rottura per il distacco dello stesso dal paramento murario. Quindi futuri studi potrebbero
riguardare | 6utilizzo razionale da un punt ¢
rinforzo, e la calibrazione di modelé formule che permettano di quantificare piu

precisamente le caratteristiche meccaniche dei pannelli rinforzati.

Tabelle riepilogative

Tipo di prove
Compressione diagonale (1200x1150x39Gnm

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali

f, [MPa] | f. [MPa] | Res flex [MPa] spessore [mm U, [%] | E [GPa]

Tufo 100x100x10n? | 0.84 4.06 - - - -

Malta M1 (EC6) 0.372 1.02 - - - -

Provini di muratura

400x400x400mrh - 131 - - - -
Griglia in fibra di
carbonio 10x10mé | 800 - - 0.047 1.8 | 240
Maltaminerale - 38 7.5 - - 15
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Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali
Nome| Caratteristiche Arseszggnri:gr[znir%ella (EEHTO [LI\J/IPar]n a Urnax [Mm] | Uy [mm]
1 URM - 45.56 0.069 2.58 3
2 URM - 31.94 0.049 0.77 3
3 URM - 31.69 0.047 1.21 3
4 |1 strato per laty 22.56 228.94 0.337 1.25 1.35
5 |1 strato per lat 22.56 224.94 0.331 1.47 2
6 |1 strato per lati 22.56 219.06 0.315 0.5 0.9
7 | 1 strato per lat 22.56 200.63 0.291 0.75 0.8
8 |1 strato per laty 22.56 161.06 0.231 0.3 0.3
9 |1 strato per lat 22.56 200.75 0.289 1.2 1.8

3.1.1.4 Prove di compressione diagonale su pannelli in muratura di tufo rinforzati
con CMF (2005)

Sono stati confezionati 6 pannelli murari costituiti da blocchi di tufo giallo napoletano e
malta pozzolanica. | blocchi in tufo presentavano delle dimensioni finali pari a
370x250x110 mrh I pannel | i realizzati hanno pres:eé
l unghezza di 1030 mm e uno spessore di 250
0.257 nf. Lo essore dei giunti di malta & variato dai 15 mm ai 20 mm per far fronte

alle irregolarita delle pietre in tufo.

L Y
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W00 7
L 7
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Figura 3.22

Su provini cubici di lato pari a 100 mm in tufo allo stato asciutto, si sono svolte prove di

compressione, che hanno fornito uresistenza media di 2.00 MPa. Su provini di
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dimensioni di 370x60x90 minsi & ricavato invece il valore del modulo elastico,
considerando la pendenza media della fase iniziale della curva tedsioneazione, e

si & ottenuto un valore di circa 1.9 GFPeer i giunti tra i blocchi, si é utilizzata una
malta composta da: Legante Mafstique LC, sabbia vagliata (3/4 mm) e acqua. Dopo

28 giorni di stagionatura si & misurata, attraverso una serie di prove svolte secondo le
normative vigenti, una resistenzadreea flessione pari a 1.57 MPa.

Successivamente si sono svolte prove di compressione sui pannelli murari per valutarne
le caratteristiche meccaniche (Figura 3-E3gura 3.24 Tabella 3.12).

o, [MPa]

0.015
&y

Figura6.24
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f.[MPa] E [MPa] v

23 680 0,15
Tabella3.12
(! rinforzo delle pareti consiste nell outil

vetro di tipo Alcali Resistant apprettata (Mapegrid G220) e da una matrice di tipo
cementizia a reattivita pozzolanicadmmponente ad elevata diit#, rinforzata con

l Gutilizzo di fibre di vetro (Pl anitop HDNM
viene indicato con la sigla CMF e le caratteristiche meccaniche dei suoi componenti

sono riportate nelle tabelle seguenti (Tabella 3 T&bella 3.14

I\-Iod_nlo Resistenza  Resistenzaa  Resistenza Def D:;:t;adl Dm:iexlllswne
Materiale . atrazione compressione a flessione s elia
elasticita | KN/m] [MPa] [MPa] ultima Qnammafura) mg]{a
[GPa] ; ' /] [mm?]
Rete
preapprettata 72 45 - - =3% 225 25x25
GFRP

) Resistenza valutata secondo la normativa ASTM D 6637-01

Tabella 3.13
1;‘10;11110 Resistenzaa  Resistenzaa  Adesione  Adesione al supporto in muratura
Materiale coe asre::i:ne compressione  flessione @ ‘ ‘al cls (Planitop HDM+Mapegrid G220)
Oppa MR BMPal  Pa) ® (MPa]
Malta
cementizia a
reattivita
pozzolanica 11.000 =30 =9 =25 >2
bicomponente
ad elevata
duttilita

® Proprieta meccaniche valutate a 28gg. di stagionatura

Tabella 3.14

Il rinforzo ha interessato entrambi i paramenti dei pannelli e in particolare sui pannelli
PS#7 e PS#8 si e utilizzato un solo strato di rinforzo mentre sui pannelli PS#5 e PS#6

sono stati utili zzat. due str aarzo,ilifoe ri nf or :
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stato | avato accuratamente e saturato per
contenuta nella malta del rinforzo, pregiudicandone cosi le funzionalita.
Successivamente a seguito dell applaicazion
immersa la rete (GFRP 900x900 mm) e disposto un altro strato di malta e qualora
previsto unobaltra griglia di GFRP (Figur a

mm per il singolo strato e 10 mm per il doppio strato.

 J— ) -
. 1 pgan
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Figura 3.25

Il carico éstato trasmesso ai pannelli attraverso due scarpe metalliche posizionate sui
due spigoli opposti del pannello. Tra le scarpe metalliche e il pannello é stato
posizionato un letto di malta a presa rapida antiritiro per evitare che si potessero
verificare rdture fragili locali della muratura. La prova é stata eseguita esercitando sul
pannello una forza di compressione monotona, attraverso una cerniera sferica, contenuta
nel piano medio e diretta lungo una delle due diagonali. Lo & stato trasmesso da un
attuaore idraulico a bassa frequenza (1 Hz), di capacita nominale in trazione di 2500
kKN e in compressione di 3000 kN. Una cella di carico ha consentito di monitorare il
carico applicato contestualmente a trasduttori di spostamento che hanno permesso di
valutae le deformazioni. Tutte le prove sono state arrestate in corrispondenza di un
val ore della resistenza par.i al 50% del va

alla prova effettuata (Figura 3.26):
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Figura7.26

Risultatisperimentali

Pannelli non rinforzati

N
g .&“ il ;*

3 _4"#\ * v 4 X ,4

Figura 3.27

| pannelli non rinforzati (Figura 3.27) hanno dimostrato prevalentemente una rottura per
scorrimento dei blocchi rispetto ai giunti di malta e una rottura per scorrimento
associata ad una rottura dei ldbrdi tufo per trazione. | due pannelli hanno raggiunto
sostanzialmente la medesima resistenza a trazione che pud essere sintetizzata con |l
valore medio di 0.38 MPa.

Si riporta una tabella riassuntiva (Tabella 3.15) sui pannelli non rinforzati:

93



Prax

Specimen z T Failure
Tyee L [MPa] mechanism
P#5 As - built 135.42 0.37 S
P#6 As - built 141.74 0.39 S-T

© s=sliding along mortar joint

Tabelh 3.15

Pannelli rinforzati con due strati di CMF su entrambi i paramenti (PSB5#6)

Figura 3.28

| pannelli rinforzati con due strati di CMF (Figura 3.28), hanno mostrato una

di stribuzione delle frattur ecommessiopermea CONnCe:
che ha interessato sia i giunti di malta che i blocchi di tufo. Quasi mai si € avuto il

di stacco del rinforzo (cosa che dimostra | ¢
verificato sostanzialmente solamente in alcuni casi al @ed#lla diagonale di
compressione dove gli sforzi erano piu elevati. La resistenza misurata e di fatto un

limite inferiore della resistenza a taglio dei pannelli, poiché la prova si &€ sempre fermata

a causa della rottura del pannello in corrispondenza dplgolo dove lo stesso veniva

caricato. | due pannelli raggiungono resistenze a taglio di@7@ MPa, quindi con

una resistenza che rispetto al caso di pannelli non rinforzati aumenta dal 97% al 108%

(Tabella 3.16).
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Specimen Type [Rk"ﬁ ;i Failure

[MPa] mechanism
PS#5 2 plies—2sides  289.12 0.79 SPL
PS#6 2 plies—2sides  272.44 0.75 SPL
Tabella 3.16

Pannelli rinforzat con uno strato di CMF su entrambi i paramenti (PS#5#8)

Figura 3.28

Le modalita di rottura hanno interessato di nuovo sia i giunti di malta che i blocchi di
tufo con una distribuzione piu omogenea delle lesioni. Le resistenze a taglio raggiunte
sno state rispettivamente di 0.66 e 0.60 MPa con un aumento delle resistenze anche del

74% rispetto ai pannelli non rinforzati (Tabella 3.17).
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Pmax

Specimen o : Tmax Failure
Ty ] [MPa] mechanism
PS#7 1ply—2sides 23940 0.66 SPL
PS#8 1 ply — 2 sides 218.52 0.60 SPL
Tabella 3.17
Confronto tra i pannelli analizzati
Come gi ~ evidenziato I n p roensce due ewvdante | G ut i

incremento della resistenza a taglio, sempre almeno pari al 50%. Si evidenzia anche una
capacita portante in condizione ultima (cioé pari al 60% del valore di picco) sempre e
comunque superiore alla capacita portante dei pannelli ndorzati. Anche le
deformazioni aumentano grazie al rinforzo, mentre il modulo elastico aumenta
moderatamente solo nel caso di rinforzo con due strati.

Si riportano una tabella (Tabella 3.18) contenente le resistenze a taglio massime e i

valori della duttiita € n(:M), e un grafico (Figura 3.29) in cui sono sovrapposti gli

max

andamentidellecurvdo per i tre casi i n esame.

Type of strengthening Tmax [MPa] Ductility factor (at 80% of max load)
Unreinforced (2 walls) 0.38 N.A. (brittle failure) [1.92]
2 plies, 2 sides (2 walls with Mapei System) 0.77 5.08
1 ply, 2 sides (2 walls with Mapei System) 0.63 5.63

Tabella 3.18
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Figura 3.29

Come si puo notare, il rinforzo permette di avere un notevole aumento della duttilita,

che risulta sempre almeno superiore a circa 2.6 volte quella corrispondente ai pannelli

non rinforzati. Il miglioramento di questa duttilita € molto importante perché il poter

allungare il tratto plastico risulterebbe fondamentale qualora un unico partiell

undi ntera parete

dovesse

Tabelle riepilogative

mostrare dell e

Tipo di prove

Compressione diagonale (1030x1030x250%pietre tufo (370x250x110 min

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali
R[e'\jsg]mp E [GPa]| Restraz[MPa]| 3 Ou
tufo 100x100x100 mrh 2 1.82 - - -
Malta a 28 giorni (120 mm) - - 1.57 - -
provino muratura 2.3 0.68 - 0.15 -
griglia in fibra di vetro AR 25x25 mfr(225 g/nf) - 75 45 - | <3%
Malta cementizia a reattivif@ozzolanica >30 11 res flex > 9MPa| - -
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Provini testati e caratteristicl Risultati sperimentali

Pmax [kN] L”Jnax [MPa] QJ [MPa] Omax['] o ['] o (80%) [']
P#5 non riforzato 135.42 0.37
P#6 non rinforzato 141.74 0.39
PS#5 2 strati per lato 289.12 0.79
PS#6 2 strati per lato 272.44 0.75
PS#7 1 strato per lato 239.4 0.66
PS#8 1 strato per lato | 218.52 0.6

0.35 | 0.106| 0.143 -

0.463 | 0.137|1.4187, 0.711

0.411 | 0.15 |1.2062 0.8687

3.1.1.5.Prove di compressione diagonale su pannelli imuratura di tufo rinforzati

con CMF su un solo lato del paramento (2006)

La sperimentazione svolta in questo lavoro é stata la medesima svolta al lavoro descritto
nel paragrafo 3.1.1.4, con la sostanziale differenza che il rinforzo & stato posto su un
solo lato dei pannelli murari denominati nella fattispecie PT#7 e PT#8 (con un solo

strato di rinforzo), e PT#5 e PT#6 (con due strati di rinforzo).
Risultati sperimentali

Pannelli rinforzati con due strati di CMF su un paramento (PT#3#6)

Figura 3.30
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Durante le sperimentazioni si € sempre verificata la rottura di uno dei due spigoli
caricati. Sul lato rinforzato vi € stata una fessurazione distribuita, mentre su lato non
rinforzato si e aperta una lesione lungo la diagonale caricata che ha inteieessalta

e qualche blocco. Tuttavia il pannello € rimasto unito grazie al rinforzo applicato su un

lato (Figura 3.31 Figura 3.32 -Figura 3.33).

Q1
Figura 3.31

Figura 3.32
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Figura 3.33

I due pannelli hanno raggiunto delle resistenze a taglio6&®@69 MPa, quindi con
una resistenza che rispetto al caso di pannelli non rinforzati & aumentata dal 67% al 77%.
Si puo notare che i due pannelli hanno raggiunto praticamente la stessa resistenza a

taglio (Tabella 3.19).

Specimen P T Failure
fae L] [MPa] mechanism
PT#5 2 plies — 1 side 24942 0.69 SPL
PT#6 2 plies — 1 side 234.88 0.65 SPL
Tabella 3.19
ConSPLsiinde | a rottura dell 6intero complesso b
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Pannelli rinforzati con uno strato di CMF su un paramento (PTRT#8)

S

Figura 3.34

Nel caso del pannello PT#7 (Figura 3.34) si e aperta una grossa fessura sul lato non
rinforcatoc he ha seguito | 6andamento dei gi untii
terminali dove ha interessato le pietre in tufo. Sul lato rinforzato sono state rinvenute

delle lesioni lungo la diagonale compressa che hanno portato alla luce il rinforzo
evidentementdeso a dimostrare il grosso lavoro svolto dallo stesso (Figura-3.35

Figura 3.36 Figura 3.37).

Figura 3.35
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Figura 3.36

Figura 3.37
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Il provino PT#8 ha presentato invece significativi spostamenti fuori piano con un
imbarcamento finale del prow (Figura 3.38 Figura 3.39 Figura 3.40):

Figura 3.38

Figura 3.39
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Figura 3.40

Le resistenze a taglio raggiunte sono rispettivamente di 0.55 e 0.57 MPa con un

aumento delle resistenze anche del 46% rispetto ai pannelli non rinforzati (Bad@)la

Pmax

Specimen - Failure
Type LE] [MPa] mechanism
PT#7 Iply—1side  206.28 0.57 SPL
PT#8 1 ply — 1 sides 198.92 0.55 SPL
Tabella 3.20
SPL indica |l a rottura per trazione dell 6int
Confronto tra i pannelli analizzati
Come gi~ evidenziato in precedenza,  Gut i

incremento della resistea a taglio, di circa 1.45 volte per i pannelli rinforzati con un
solo strato e di circa 1.7 volte per i provini rinforzati con due strati. Si evidenzia anche
una capacita portante in condizione ultima (cioé pari al 60% del valore di picco) sempre
e comunge superiore alla capacita portante dei pannelli non rinforzati. Anche le
deformazioni aumentano grazie al rinforzo, mentre il modulo elastico aumenta ma

moderatamente solo nel caso di rinforzo con due strati.
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Si riportano una tabella (Tabella 3.21) comtete le resistenze a taglio massime e i

valori della duttilitae = 2222,

max

Type of strengthening Tuax [MPa] Ductility factor (at 80% of max load)
Unreinforced (2 walls) 0.38 N.A. (brittle failure) [1.92]
2 plies, 1 side (2 walls with Mapei System) 0.67 4.68
1 ply, 1 side (2 walls with Mapei System) 0.56 442

Tabella 3.21

Come si puo notare, il rinforzo permette di avere un notevole aumento della duttilita,

che risulta sempre almeno superiore a circa 2.25 volte quoztiapondente ai pannelli
non rinforzati.

Tabelle riepilogative

Tipo di prove
Compressione diagonale (1030x1030x250%pietre tufo (370x250x110 nith

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali
Rﬁagg]mp E [GPa]| Restraz[MPa]| 3 Ou
Tufo 100x100x100 mh 2 1.82 - - -
Malta a 28 giorni (120 mm) - - 1.57 - -
provino muratura 2.3 0.68 - 0.15 -
griglia in fibra di vetro AR 25x25 mm(225 g/nf) - 75 45 - | <3%
Malta cementizia a reattivita pozzolanica >30 11 res flex > 9MPa| - -
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Provini testati e caratteristicl Risultati sperimental
Sigla Prmax [KN] | Ghax [MPa]
P#5 non riforzato 135.42 0.37
P#6 non rinforzato 141.74 0.39
PT#5| 2 stratisuunlato | 249.42 0.69
PT#6 | 2 stratisuunlato | 234.88 0.65
PT#7 | 1 stratosuunlato| 206.28 0.57
PT#8| 1 stratosuunlato| 198.92 0.55

3.1.2 Muratura in cls

3.1.2.1 Sistemi di rinforzo a base cementiziaper il recupero della muratura
(Aldea-Mobasher-Jain, 2007

I CMG e un materiale utilizzato come rinforzmstituito da una sequenza di strati di
matrice a base cementizia, e una griglia in fibra di vetro alkaistente immersa in

essa. Sono state svolte prove a trazione e a flessione sul composito maturato e non, per
stabilire gli effetti di lungo terminequivalenti in via approssimativa a 129 anni di
servizio.

Il sistema di rinforzo utilizzato, consiste in una sequenza di strati di matrice a base
cementizia con una griglia di rinforzo prodotta da S&nobain Technical Fabrics. La

fibra consiste in unaete bidirezionale con le fibre connesse a circa 24.5 mm (Figura
3.41).

Figura 3.41
106



La resistenza a trazione della fibra, misurata dai realizzatori in accordo con le ASTM,

risulta essere di 45 kKN/m. La matrice e costituita da cemento Portland arricahito

polimeri e fibre di vetro tritate. La caratteristiche meccaniche della matrice, misurate in
accordo con le ASTM dopo 28 giorni di stagionatura, mostrano una resistenza a
compressione di 24.1 MPa e una resistenza a flessione di 5.5 MPa.

| test sono stai svol ti nel Di parti mento di I
del | 6Ari zi ona. I materi al i composi ti con d
testati in trazione e flessione, stagionati e non, utilizzando procedure che velocizzassero

la maturaione.

Sono stati studi at i gl i effetti del Il 6ori en
spessore attraverso degli stampi (spessi 3.2 mm e progettati d&8haibh Technical

Fabrics) con cui venivano controllati lo spessore dello strato di naldisposizione

dell a tessitura e | 6allineamento dei fili
La procedura di messa in opera del rinforzo era la seguente:

1 Posa di uno strato di matrice di 3.2 mm;
Uno strato di griglia pressato a mano nella matrice;
Un altro strato di griglia applicatolalstesso modo ma disposto a 90° rispetto al
precedente;

T Un ultimo strato di matrice spesso 3.2 1

superficie liscia.

Sono stati ri cavat. provi ni sia in Amachi
pannelli dopo 28iorni, di dimensioni 60x200x10 minper le prove di trazione. La
maturazione accelerata € stata simulata bagnando i provini in acqua saturata con
idrossido di calcio a 80°C, in accordo con le ASTM. Un giorno di stagionatura
accelerata, corrispondeva apgsimativamente a 4.6 anni di maturazione in un clima di

tipo continentale. Sono stati testati un total8@provini: 5 provini per ogni tipo di test,

di direzione (MD e CD) e maturazione (0, 14 e 28 giorni di bagnatura).

Si riportano delle immagini reii@e alle prove di trazione effettuate (Figura 342

Figura 3.43):
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Figura 3.42

Figura 3.43

Nelle figura successiva (Figura 3.44) si riporta il diagramma tensieftgmazione per
le tre maturazioni differenti (0, 14 e 28 giorni). Si possono notarefigtti della
maturazione specialmente nei primi 14 giorni.
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Figura 3.44
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Nelle successive immagini (Figura 3.45) si riportano invece le variazioni di resistenza a

trazione con il variare dei giorni di maturazione e le variazioni di deformamitine

con il variare dei giorni di maturazione.
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Figura 3.45
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Come si puo notare le riduzione delle deformazioni ultime sono piu marcate rispetto a

quelle delle resistenze. In ogni caso la riduzione di caratteristica meccanica & piu

marcata nei primi 14jiorni, successivamente le caratteristiche meccaniche rimangono

confrontabili rispetto a tale livello di maturazione.

Test strutturali

Per S i

mur ar i

mu |
di

ar e

di

| 6azi

one

S i

sSmi ca

sono

state

m e .N"Sseno etati etilizzati blocchit standarcih aldoestruzzo

di dimensioni 20x20x40 chrcon una malta di tipo N con una resistenza a compressione

di 13 MPa.

Durante il test & stata applicata una forza assiale verticale costante di 240.19 kN, e un

carico ciclio orizzontale, applicato mediante un attuatore. Gli spostamenti sono stati

monitorati con due LVDTSs e otto sensori.

Il sistema CMG e stato utilizzato solo su un lato del pannello. Tre pannelli sono stati

testati variando il tipo di rinforzo per vedere egffetti del numero di strati e del tipo di

orientamento della rete in fibra di vetro.
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1 Parete 1 2 strati: prima griglia disposta verticalmente, seconda griglia disposta
a 90° rispetto alla prima;

1 Parete 2 - 2 strati: prima griglia disposta verticalmene seconda griglia
disposta a +/45° per ottenere un rinforzo mulssiale;

1 Parete 3 - 3 strati; prima griglia disposta verticalmente, seconda griglia
disposta a +45° rispetto alla prima e terza griglia dispos#&barispetto alla

prima fornendo o rinforzo multiassiale e bilanciato.

Le pareti sono state testate ciclicamente aumentando gli spostamenti laterali in accordo

con le norme FEMA 273.
Nella figura successiva (Figura 3.46) sono state riportate le modalita di collasso che si

sono verificatger questi tipi di pannelli:

Figura 3.46

Léaderenza tra rinforzo e substrato ha gio
resistenza adeguata ai pannelli rinforzati. Sono state osservate fratture multiple sulle

facce delle pareti rinforzate in CM@utto cid ha mostrato la distribuzione delle tensioni

dell a faccia rinforzata e | 6assorbimento d
collasso e sempre stato dovuto alla rottura dei blocchi a taglio e mai per il distacco del
rinforzo. Si puo osseare che mentre sul lato rinforzato i materiali giungevano insieme

a rottura, nella parte posteriore il materiale veniva espulso via. Questi test hanno
dimostrato che il CMG pud essere utilizzato per prevenire il collasso in caso di
terremoto.

Sono stateealizzate delle curve per determinare i benefici forniti dal CMG (Figura 3.47

- Figura 3.48 Figura 3.49)

110



Displacement, mm

-10 0 10 20 30
I v | , . I
o |2 Plies, 090° ) <200
3 3
3 204 =-1100
| | -
= 8
g ol— 0 §
x
S I~ B
= -
S ) 1102
"_S:. - Load-Disp Loops T 5-
O 40 (+) Positive Backbone o0
B (-) Negative Backbone
_60 I L 1 I i1 l L k.
-0.4 0 0.4 0.8 1.2
Displacement, in
Figura 3.47
Displacement, mm
-10 0 10 20
60 T T T T
I 200
40
A r i
52 20 - = 100 E,
5 i o
B oo 0o 5
gt £
5 .
N 20k .
g | A——d—a (+) Backbone -1 w:g
T ®—@—@ (+) Control Backbone+
-40+~ —7—% (-) Backbone
B Semsém (=) Control Backbone | -200
_60 1 | 1 ]
-0.4 0 0.4 0.8

1- Control

2-1 Ply Full

3-1 Ply Reinf P-Frame
4-1 Ply X-Frame
5-2 Plies Full
6-1Ply H

7-1 Ply P-Frame
8-2 Plies X-Frame
9-1 Ply X-Frame
10-2 Plies P-Frame
11-Wall 1

12-Wall 2

13-Wall 3

Displacement, in

Figura 3.48

0_
80
40
e : i
12345678910111213
Wall Number
Figura 3.49

Displ. improv., AS, in

Ap, kN

111



La parete 1 ha mostrato un incremento di resistenza del 57%, seguito dalla parete 3 che
a mostrato un incremento del 42%, mentre la parete 2 ha mostrato un incremento del
38%. Il sistema CMG ha aggiunto una resistenza orizzontale eB@@MPa.In ogni

caso la metodologia di rinforzo della parete 1 si € dimostrata la piu performante non
solo tra quelle delle CMG riportate, ma anche tra gli altri sistemi di FRP studiati, ma
non riportati nell darticol o.

Il sistema CMG ha mostrato un aumento dello spostamétino di 14.7331 mm o

del 29- 44 % per le pareti sperimentate.

Tabelle riepilogative

Tipo di prove
Simulazione di azione sismica su muri in blocchi d

Materiali e dimensioni Caratteristiche materiali

Res. flex [MPa] f. [MPa]| E [GPa]| F [KN/m]

Blocchi in cls (200x200x400mih - - - -

Malta (matrice a base cementizia) - 13 - -
Griglia FRP Santin Gobein (24.5x24.59)r - - - 45
Matrice in malta 5.5 24.1 - -
Provini testati e caratteristiche Risultati sperimentali
Forza
Nome Caratteristiche azfjig?a F{L’Ii?]ax [rl:1mr:1x] [n?run] Fh[fll}]'ma [ﬁ?:fi
[kN]
URM - 240.19 140 45 | 4.5 140 -
Walll |2 griglie: orizz. e vertical{ 240.19 233 - 36.5 - -
Wall2 2 griglie: orizz. e a 45°| 240.19 195 - 195 - -
Wall3 |3 griglie: orizz.e a +£45°| 240.19 210 - 20.7 - -
Standard CMG 240.19 240 85 | 175 180 16

da isteres| 2 griglie: orizz. e vertical{ 240.19 240 9.2 |17.25] 180 15
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3.1.2.2 Capacita di carico di pareti in muratura in cls rinforzati con compositi in
GFRP (Al-SalloumAlmusallam, 2005

Questo lavoro studia il risultato di sperimentazioni volte ad investigare la capacita delle

fibre di vetro nel rinforzare panneltostituiti da blocchi di cement soggetti ad azioni

fuori dal piano o nel piano, verticalilaterali. Si vedra che i risultati sperimentali sono

in buon accordo con le formule analitiche per quanto riguarda il calcolo della resistenza

ultima.

Resistenza e duttilitd possono essere incrementate doé ut i | i zz o di rinfo
ogni modo,nasce la necessita di quantificare i benefici attraverso formulazioni che
possano essere utilizzate nella pratica ingegneristica. Sono riportate delle equazioni da
utilizzare in caso di progetto, ricavate dalla compatibilita della deformazione e

d al | ibrie delleifdrze per pareti rinforzate nei casi di:

1 Carico fuori dal pianp
1 Carico nel piano in direzione verticale

1 Carico nel piano in direzione orizzontale

Sono state considerati collassi flessionali, a taglio e locali.

Le equazioni sono di semplicenpiego e possono essere utilizzate per pannelli in
muratura di edifici esistenti.

Per calcolare la capacita flessionale ultima dei pannelli rinforzati sono state fatte le

seguenti ipotesi:

Conservazione delle sezioni piane;
Resistenza a trazione della mwra trascurata,
Compatibilita delle deformazioni del sistema pairétéorzo;

Resistenza a compressione del rinforzo trascurata;

A =2 =4 4 -

LOFRP si |eforeenddtr@zioheyptedemrti nella sezione.

Capacita flessionale fucpiano

Y

In genere, il collasso dmurature rinforzate con sistemi FRP, é dovuto alla

compressione della muratura, a meno che la frazione di area verticale della trama di
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FRP (r,) non sia molto piccola. In questo caso, avviene la rottura del rinforzo, e il

pannello prosgue con il comportament@igpannelli non rinforzati.
Percio si puo considerare un limite inferiore del termine che puo essere definito come

I, (di equilibrio) che dovra essere necessariamente inferiorg, dél panello per

scongiurare |l a rottura fAprematurao dell 6 FRF
Nella figura successiva (Figura 3.50) si riporta il pannello soggetto ad azioni fuori dal

piano:

Loading
direction

—>

Fiber direction FRP sheet

Figura 3.50

Dove:

h = altezza del pannello;

| =lunghezza dgbannello;

t =spessore del pannello.

Per equilibrio e congruenza delle deformazioni, si puo utilizzare la seguente relazione

per calcolare | 6asse neutro (Figura 3.51):

E ;
—=—" _=h oppurex, =t@
t eMu +efu pp Xb
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v » Tr
GFRP sheet En
Section Strain Stress
Figura 3.51

Dove:
éu, =deformazione ultima della muratura,;

e,, =deformazione ultima del laminato in FRP.

Nella figura successiva (Figura 3.52) viene mostrato il caso in cui si perviene alla
resistenza ultima della muraturarg, > r ;.

» 7

GFRP sheet §<§,
Section Strain Stress
Figura 3.52
Lavorando sull danal i si del | a sezione

pannello in termini di flessione o in termini di compressione della parete, le cui
relazioni finali sono riportate:

M, =T, G- 238

C 2 =
Mn:eMUC&-X)CEf@\”&' bIO(g
X C 2 =
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b, X
2

M =085, (b, xDBe-
G

|- OO

Capacita flessionale nel piano
Carico laterale nel piano

Il pannello caricato nel piano lateralmente, € riportato nella figura seguente (Figura
3.53):

In-plane
lateral loading

/
1
% Wi
/
/
/

FRP sheet

l

Figura 3.53

Si ri porta di (Fgea3b4)telativd aflai sezioree @ ai diajgrammi di

tensione e deformazione:

t 085y

Cu

~
N m m E m E N NN N NN EEEEENS
X

Figura 3.54
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Lavorando sull 6anali si dell a sezione, S i |
pannello in termini di flessione o in termini di compressione della pamteyil

relazioni finali sono riportate:

M _1 ..eMuCﬂ- X)C'Ef A, & I_xg&_ b & |- xg
% +C =

"2 I 2 3
M =0850K", b, xdGh- 2.1 %g
C 2 3 =
Carico verticale nel piano
Si riporta | 6i mmagine (Figura 3.55) relati-

verticale e la relativasezione comprendente i diagrammi di tensioni e deformazioni
(Figura 3.56).

I In-plane
vertical loading

——— FRP sheet

Figura 3.55
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GFRP
sheet

Figura 3.56

In maniera analoga ai casi precedenti si otterranno le seguenti relazioni:

4 b & h-xp

M. =T, Gb-
C 2 3 =
vo=lgm® g o & xa4 6 h-xg
2 h ¢ hsg 2 3 =
M, = 0.850F",, (b, Ox (G- blzo(- h'—3X8
g -—

Taglio

La capacita di resistenza a taglio di una parete rinforzata puo essere fornita dalla
seguente relazione:

V, =V, +V,

V.= |l a resistenza a taglio fornita dall 06FRF
V,, =é laresistenza a taglio fornialla muratura.
V,, puo essere scritta come:

Vv, =g& ., 0@ per azioni fuori dal piano;

vV, =g, O per azioni nel piano laterali;
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VvV, =g0_ @ per azioni verticali nel piano.
Dove:
f., =tensione a taglio nel piano della muratura;

g=fattore che modifica | darea sottoposta a

1.00 negli altri casi)

In accordo con il manuale delle ACI, il valore fjj, espress in MPa e dato da:

., =min{0.125¢)/ ", .83

Il valore diV , puo essere ricavato a partire dalla trattazione relativa al cls rinforzato

con FRP. Léequazione che fornisce | a resist
V; =, &, O,

La deformazione effévae,, | a massi ma deformazione ragg

governato dal modo di coll asso deddl 6FRP e

suggeriscono di calcolare questo termine con le relazioni:

e, =0.004¢ 0.75C¢,, (quando sono avvolti i 4 lati)

e. =k, &, ¢0.004 (quando sono avvolti 2 lati o-Wraps)

Dove:
k,=coefficiente di riduzione per | 6aderenza,
e,=deformazione ultima dell 6FRP.

Programma sperimentale

Si sono svolte umserie di prove sperimentali per studiare il comportamento di pannelli
rinforzat:i con fogl.i di GFRP. Léoaspetto ma
applicazione del carico. Sono stati analizzati tre gruppi di pannelli, ogni gruppo era
composto d& provini (un provino di controllo, e uno rinforzato con il composito in

GFRP). Il provino di controllo € stato realizzato per definire un controllo tra pannelli
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rinforzati e non. Tutti i pannelli presentavano le dimensioni di 1650x1450x200 mm

(altezzaJunghezza e spessore).

| provini del primo gruppo (Figura 3.57) rappresentano i pannelli soggetti ad azioni
fuori dal piano (OP), il provino di controllo viene definito @R mentre il pannello
rinforzato con uno strato di GFRP unidirezionale sulla faadieazione viene definito
OP-S. Nella figura successiva sono riportate le dimensioni dei pannelli del primo

gruppo e il tipo di test svolto:

Concrete
Load lines —\ 150 mm \tIJvI::I:k
\

-~ t 2
1
1
- y Find e
¢ .
.
1
&l NS '
§
3} .
" 1
1
.
I .
.
1
- . -l—
3§ .
.
| N
1
'
% '
N .
\
\I
\
\
\
\
\

Steel plates
GFRP
laminate \ ‘ l
M

|
»|

1450 mm

I
ad

1330 mm

1650 mm

Figura 3.57

Di seguito sono riportate le stesse immagini per i provini degli altri due gruppi (Figura

3.58- Figura 3.59):
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Figura 3.58
150 mm
| GFRP — |,
hAminate; | — Concrete
|| | block wall *
T I
R | GFRP —,
Y laminate i
E
£
3
3
2 3
E 2z
[ ] L 1
; 1330 mm )
L 5l
! 1650 mm '

Figura 3.59

| dettagli dei gruppi di pannelli sono riportati nella tabella (Tabella 3.22) successiva:
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Sample No. of

Group Test type desig. samples Strengthening procedure
OP Out-of-plane loading OP-C 1 Control (No strengthening)
OP-S 1 One layer of unidirectional GFRP laminate
on the tension side only
IPV In-plane vertical loading  IPV-C 1 Control (No strengthening)
IPV-S 1 Two layers of unidirectional GFRP laminate
(0/90°) on each side of the wall
IPL In-plane lateral loading IPL-C 1 Control (No strengthening)
IPL-S 1 Two layers of unidirectional GFRP laminate

(0/90°) on each side of the wall

Tabella 3.22

Per realizzare i pannelli sono stati utilizzati blocchi di cemento di dimensioni

400x200x200 mrf) che a seguito di prove di compressione hanno fornito una resistenza
a compressiond ', , pari a 5 MPa.

Il rinforzo in GFRP unidirezionale presenta uno spessore di progetto di 1.00 mm, una
resistenza a trazione di 540 MPa e un modulglatticita pari a 28000 MPa. | laminati

sono stati incollati al substrato utilizzando una matrice epossidica con resistenza a
trazione di 25 MPa e un modulo di elasticita pari a 8.5 MPa.

Tutte le prove sono state effettuate su pannelli posti su semddiu Per applicare

il carico si € utilizzato un martinetto idraulico con capacita di 30 tonnellate, attivato da

una pompa manual e. La forza ~ stata trasme
supportata da due cilindri, che applicavano il carimogb le due linee distanziate da

150 mm. Le linee di carico erano appoggiate per tutta la profondita del pannello. |

carichi nel piano venivano invece trasmessi come sforzi concentrati. Le forze applicate

sono state misurate con celle di carico, mentrestapeenti e deformazioni sono stati

mi sur at i con sensori e trasduttori (LVDTs
pannelli testati. Il carico e stato applicato in maniera incrementale e i risultati venivano
registrati con degli strumenti digitali.

Nella tabella successiva (Tabella 3.23) sono riportate: modalita di rottura, capacita di

carico e le corrispondenti inflessioni nella mezzeria dei pannelli.
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Sample P (max) Gain (%) Deflection

desig. kN in P (max) mm Type of failure

OP-C 17 - 0.40 Flexure tension failure started at the bottom suddenly
caused breakage of the specimen

OP-S 1715 900 8.60 Shear failure in blocks started underneath the loading
point extended to the bottom causing GFRP debonding

IPV-C 320 - 1.24 Shear/flexure failure type along the wall height

IPV-S 445 39 0.63 Local failure (punching) on the top concrete blocks under
the bearing plate

IPL-C 125 - 0.81 Flexural failure started at the bottom propagated along
the height of the wall

IPL-S 626 400 1.30 Local failure (punching) on the top concrete blocks under

the bearing plate

Tabella 3.23

Di seguito sono riportati i grafici (Figura 60Figura 61- Figura 62) che hanno come

ordinate i carichi applicati, e come ascisse le deformazioni misurate.

200
175 .- 1T15KN
150
125

100- I

75+

Applied load, kN

” 7 - - - = Strengthened specimen (OP-S)

Control specimen (OP-C)
25+

T T T T T

o 1 2 3 4 5 6 71 8
Central deflection, mm

©-

10

Figura3.60
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Figura 3.62

Nella figura successiva (Figura 3.63) viene riportato il diagramma in cui sono presenti
carico e deformazioni misurate (nei lati tesiaenpressi) per i pannelli caricati fuori dal
piano.
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Figura 3.63

Discussione dei risultati

Pannelli caricati fuori dal piano

Il grafico relativo ai pannelli caricati fuori dal piano presenta un comportamento tri

lineare, con la fine della prima e del&®conda parte terminanti quando il carico
applicato raggiunge rispettivamente il 40 O
Ad ogni modo, il pannello non dotato di rinforzo in GFRP ha mostrato un collasso

dovuto alle fratture flessionali a partiraldato teso e in mezzeria. Il pannello rinforzato

ha mostrato delle frattura che si sono presentate in blocco al di sotto del punto di carico

per poi propagar si a 45A fino alléaltro pa
per taglio.

Si riportano lemmagini (Figura 3.64) relative alle modalita di collasso:
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