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Verifica allo S.L.U. di sezione
rettangolare

Quando il legame tensioni-deformazioni nhon é
lineare non & piu possibile applicare le formule della
Scienza delle costruzioni ma occorre rifarsi
direttamente alle condizioni di equilibrio tra
tensioni e deformazioni

N=cdd M,=[czdd M. =-[cydd

=
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Verifica allo S.L.U. di sezione
rettangolare

Quando il legame tensioni-deformazioni non &
lineare non & piu possibile applicare le formule della
Scienza delle costruzioni ma occorre rifarsi
direttamente alle condizioni di equilibrio tra
tensioni e deformazioni

Flessione
semplice retta




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Equilibrio

Dati noti: Incognite
* Geometria della sezione  + Diagramma di deformazione
* Armature * Momento resistente

Equilibrio alla traslazione ([N +N +N, =0

As=uAs €, o

c N
x”c‘i = & K
oo Do
B S R
z
Wold
N
1+t =~ Yo— —
—F

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Equilibrio

Alle Tensioni Ammissibili?




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Equilibrio

Dati Incognite
* Geometria della sezione  * Diagramma di tensione
« Armature « Controllo tensioni o M, .,

Equilibrio alla traslazione ([N +N +N, =0

A o, max
[T e &
S T - o N.
h|d / #
1+t = s LV B
As

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Contributo Cls

1) Contributo del calcestruzzo compresso

la parte compressa ha un'area b x e la risultante
delle tensioni di compressione vale

N.=—a f,bxp

As=u As € o 5
. *¥Ci - cs,s c =_ﬁs IKx
X 7 N.
R e B A o
z
h |d
1 - 2 N
1 Tt 2 Yam—
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Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Contributo Cls

1) Contributo del calcestruzzo compresso

Il coefficiente di riempimento [ dipende dal
diagramma di deformazione.

Se la deformazione massima nel cls é inferiore a €

1 e
B M max [1 nmax Minax = €
In particolare per g M>=¢ . el

=1.00 -+

r]mGX
B=0.666 I
1

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Contributo Cls

1) Contributo del calcestruzzo compresso

Il coefficiente di riempimento B dipende dal
diagramma di deformazione.

Se la deformazione massima nel cls & superiore a €4

1 max

86

B = 1 - MNmax = c
In particolare per g, mx=¢_, 3 M imax el
Nmax=1.75 | Eomax
p=0.810 X2 €at

X1




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Contributo As

2) Contributo dell'armatura tesa

In caso di flessione I'armatura tesa & generalmente
snervata (s=1)

K K fvd
As:uA.s € (e)
T ”ci = Cas - ::N’S IKx
X Ne
e I B AR an
4
hl |d
N,
-— € e
1 Tt A [
4—%8

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Contributo A's

3) Contributo dell'armatura compressa

In caso di flessione I'armatura compressa & spesso
snervata (s'=1); dipende soprattutto da ¢/d

’

) -0,
N =c Al =—s"u A [ §'=—
fyd
A’s :uAs € o
T xci — c&s - :ZN’S IK:}C
X N
e -
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Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Deformazioni

Le fensioni o, e o, devono essere ricavate dalle
deformazioni ¢, ed ¢, tenendo conto della legge
costitutiva elastica-perfettamente plastica dell'acciaio.

g, =y X g, =y (x-¢) g,=y (x-d)

As=uAs €, o, N
ﬁ¥,,ci = & s K
oo Do
B S R
4
hold
N,
1+t =~ (/% —
—F

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Deformazioni

Per un'assegnata posizione dell'asse neutro, il
diagramma limite comporterad il raggiungimento della
deformazione ¢, al bordo compresso oppure di g in
corrispondenza dell'armatura tesa.

Nel primo caso si ha:

8 4+ 4
— &
L= ot L 7 S
Sv:x_d gcu:_l_égcu !
X & h |d
' _.X—C _E:_’Y €
&y = X € = E‘, € 4 ”Ci;- $ E:X/d




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Deformazioni

Per un'assegnata posizione dell'asse neutro, il
diagramma limite comportera il raggiungimento della
deformazione €., al bordo compresso oppure di €, in
corrispondenza dell'armatura tesa.

Nel secondo caso si ha:

8 O o c
— su ci Eus
e A
8; = - su :_ﬂ Ssu "
x—d 1-¢ hl |d
X . __ & e
8(? - x— d 8.\'14 - Q 8.\'1( L *ci su E:X/d

In entrambi i casi le deformazioni €. g €', sono funzioni di x

Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Procedura

In generale, quindi, si

potrebbe procedere per
tentativi:

- assegnando una posizione x per |'asse neutro,

- individuando il corrispondente diagramma limite
- individuando il relativo stato tensionale

- calcolando le tre forze N, N, N',.

Se la somma algebrica di queste e nulla la posizione
dell'asse neutro & esatta > Equilibrio alla traslazione




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Momento resistente

Determinata la posizione dell'asse neutro si puo
calcolare il momento resistente:

M, =N,z
As=u As € g

T Tet = Cas - :g’s IKx

I BEnanan SRR CEEEEEES -

z
h d
N
-— € e

1 Tt A [
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Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Momento resistente

Il valore del coefficiente k dipende dal diagramma
limite di deformazione.

Se la deformazione massima nel cls e inferiore a €

1 1 _ /4 < max
K == nmax nmax = 2
31-Mpu /3 €1
In particolare per g.mx =¢
r]max:l.oo o £Cmax o, max

k=0.375 / N. IK x
-
x
A o
Y




Verifica a flessione di sezione
rettangolare - Momento resistente

Il valore del coefficiente k& dipende dal diagramma

limite di deformazione.
Se la deformazione massima nel cls & superiore a €

2 1
- 3 + 6 2 8 max
K = l nmax nmax ’]’]max = £
2 1 1 801
In particolare per g mx=¢_, 3 M max
r] maX=1.75 o gcmax G max

k=0.416 X2 el

X1

ESEMPIO N°1
Verifica a flessione semplice di una
sezione rettangolare
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Dati noti: Incognite
* Geometria: 30x50 cx=?
« Armature: A=4¢920 A= 4¢l4 “My=?
(FeB44k)
N i As=uAs % 5 N I
Fe = LC &, - K x
Ho|d ‘
e N;
1 Tef = A [
—p—+

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro: 1° tentativo

Anziché proceder a caso, ¢ utile individuare una prima
posizione di tentativo dell'asse neutro con qualche
ragionamento.

Una sezione correttamente progettata per la flessione
avra un diagramma limite quasi sicuramente ricadente
nei campi 2 o 3, per i quali 'armatura tesa € snervata

N, =f, A, =373.9x12.56x107" =469.6 kN
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro:1° tentativo

Per quanto riguarda I'armatura compressa, non si puo
dire con altrettanta sicurezza che anch'essa sia
snervata. Se fosse cosi, si avrebbe

Nl =—f,, A, ==373.9x6.16x10"' =-230.3kN

Infine, se la deformazione del calcestruzzo
raggiungesse il valore limite €, il coefficiente di
riempimento B varrebbe 0.810 e la forza N, sarebbe
proporzionale ad x

N,/x=-a f,, bBp=-11.02x30x0.810x10~" =-26.78 kN/cm

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro: 1° tentativo

In questo caso si potrebbe ricavare immediatamente la
posizione dell'asse neutro che garantisce I'equilibrio

alla traslazione ,
N.+N,+N, =0

N, :
- x—==N_+N,
X
CNJ+N,  -230.3+469.6

x= = =8.94 cm
-N,/x 26.78

Si assegna come primo tentativo x=8.94 cm.
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro: 1° tentativo

Il corrispondente diagramma limite di deformazioni deve
annullarsi in corrispondenza dell'asse neutro e raggiungere
il valore limite:

- al bordo superiore (€ = €, = - 0.0035)
- o nell'armatura inferiore (e=¢,,= 0.010).

Nel primo caso si avrebbe:
X = €,,/x=-0.0035/0.0894 = -0.0392 m!
£,7-0.0392%(0.0894-0.46)=0.0145 (valore non accettabile)

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell’'asse neutro: 1° tentativo

La risultante delle tensioni di compressione vale
N, =-11.02x30x8.94x 0.723x107" =-213.7kN

Inoltre I'armatura compressa hon é snervata e si ha
o' =¢' E, =-0.001333x 206000 =—274.6 MPa
N! =-274.6%x6.16x10"" =-169.1kN

La condizione di equilibrio alla traslazione non ¢ rispettata
N.+N' +N, =-213.7-169.1+469.6 =86.8 kN
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro: 2° tentativo

La risultante delle tensioni hormali & positiva, cioe di
trazione. Occorre quindi aumentare il valore di x in modo
da aumentare il contributo delle tensioni di compressione.

Supponendo che non varino né N's né B, si potrebbe
assumere come nuovo valore di x

N+ N —1609. .
. s s _ 1691+4696=12.57cm

C-N,/x 213.7/8.94

prec

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell’'asse neutro: 2° tentativo

Con questa posizione dell'asse neutro il diagramma limite di
deformazione non puc corrispondere al raggiungimento
della deformazione limite in corrispondenza dell'armatura
inferiore, perché si avrebbe

X=¢,,/(x-d)=-0.0299 m!

€.=—0.0299%0.1257=-0.00376 (valore non accettabile)

Il diagramma limite e caratterizzato da € = €, (=0.810) ed
entrambe le armature (tesa e compressa) sono snervate:
N, =-336.6kN N! =-2303kN N, =469.6 kN
N, +N' +N, =-336.6—2303+469.6=-97.3kN
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione dell'asse neutro: soluzione

In questo caso la risultante delle tensioni normali &
negativa, cioe di compressione, ed occorre ridurre il
valore di x. Procedendo con ulteriori tentativi si trova:

x=10.09 cm X=-0.0278 m™

€, =-0.00281 B=0.763 N, =-254.5kN
g’ =-0.00170 0’ =-349.4 MPa N, =-2152kN
€, = 0.010 0, =373.9MPa N, =469.6 kN

s

N, * N, + N, ==254.5-215.2+469.6 =—0.1kN U0

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione del momento resistente

La posizione della risultante delle tensioni di compressione nel
calcestruzzo si trova ad una distanza Ax dal bordo superiore:

B _Z000281 e
e, —0.002
1173 g "6 1 2
K =— Ninax Ninax =0.400
2 | 1

M

Si trova k=0.400, cioe k x =4.04 cm (dal bordo compresso).
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare

Determinazione del momento resistente

La risultante delle tensioni di compressione di trova:
N, -kx+N_ c
N_+N,

cioe a 4.02 cm (dal bordo compresso)

Il braccio della coppia interna & z=d-4.02= 41,98 cm ed il
momento limite della sezione e

Mg, =N, z=469.6x0.4198 =197.1 kNm

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare in assenza di ¢

Dati noti: Incognite
* Geometria: 30x50 e x=?
- Armature: Az=4¢20 A= 4914 “My=?
(FeB44k)
N i As=uAs €, o, N
c = L ;;;;;;; 78 ;;;;; 7 =24 Tk
B o|d z
Lt L= % e
As
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare in assenza di €,

Determinazione dell'asse neutro: 1° tentativo
Si procede come nel precedente esempio
N, =f,4 A, =373.9x12.56x10"" =469.6 kN
N, =—f,, A, ==373.9x6.16x10"' =-230.3kN

N,/x=-a f, bB=-11.02x30x0.810x10"" =-26.78 kN/cm

CNI+N,  —2303+469.6

x= = =8.94 cm
-N,/x 26.78

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare in assenza di ¢

Per le ipotesi fatte il diagramma limite di deformazioni
deve raggiungere il valore limite al bordo superiore:

€. = £, = -0.0035,
X= €, / X =-0.0392 mt

Le conseguenti deformazioni nelle armature sono
g, =—0.0392x(0.0894-0.46) =0.01451

gl =—0.0392x(0.0894 -0.04) =—-0.00193
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Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare in assenza di €,

Entrambe le armature (tesa e compressa) sono quindi
snervate

Ns= 496.6 kN

N's =-230.3 kN

La risultante delle tensioni sul calcestruzzo ¢
Nc =-239.4 kN

N.+N +N, =—0.1kN=0

Esempio -Verifica a flessione di sezione
rettangolare in assenza di ¢

La posizione dellasse neutro ipotizzata & quella
effettivamente necessaria per I'equilibrio.
2 1

+

1

Scu 3nmax 6nmax2 20388

~1.75>1 k=L 1
8cl 2 1—3
nmax

nmax =

Il braccio della coppia interna é:
z=42.04 cm

Il momento limite della sezione &
My, =N, z=469.6x0.4204 =197.4 kNm

18



Verifica a flessione di sezioni generiche

Sezioni
“rettangolari”

Sezioni quasi
“rettangolari”

Sezioni non
rettangolari

Equilibrio alla traslazione N +N_+N. =0

Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

19



Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

Si assegni un qualsiasi diagramma limite di deformazioni,
individuato dalla distanza x dell'asse neutro dal bordo

superiore.
Sc GC .
T - KX
X Ne
n
hiq z
NT
l++ L = 3 —
C
b

Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

La forza di compressione vale
N(,‘ :_af('d bx ﬂ
ed e applicata ad una distanza k x dal bordo compresso

€ o)

c 4 .

i AV 20

d
N T
T = Ja— - "
b4
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Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

La condizione di equilibrio alla rotazione rispetto

all'armatura tesa si scrive
M =-N.(d-xx)=bd’pE(1-k&)a f,, &

x
d

€.

c GC
T 7T - |Kx
X Ne
n
z
d
Ny
R £, —=+
c
b A

Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

d M
2 =r.—
Ponendo: r= 1 siha:  j,_ bd Vb
Bé(l-x¢&)af, e A
(4
d
€, o,
T T - Ikx
.l W
n
d z
Ny |
T [TE
b
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Progetto di sezione rettangolare alle
T.A. per flessione semplice

Si assegna un digramma di tensione che attinge i valori
ammissibili nel calcestruzzo compresso e nell'acciaio teso.

O-C
I <[7:x 7 <—NC**X/3 NCZ—O'cbXﬂ
n X
E==
h z d
d 1
_ r=
_ o N, JBE(-x &) o
L+ 1
2
—b—4 M=-Nyd-5="
¢ 3 r?

Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

Per conferire alla sezione una buona duttilita puo
assumersi come diagramma di deformazioni di
riferimento  un  diagramma  caratterizzato
dall'attingimento di

8c=8cu
€., hel cls compresso } 7
n
€,=1% nell'acciaio teso. p
TA = [—]
A g =1%




Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice

Utilizzando tale diagramma (per brevita chiamato
"C"), per il quale & £=0.259, B=0.810, k=0.416, per un
calcestruzzo di classe R,, = 25 MPa si ha

T.A.
0.0282

11.02X10°

T.A. T.A. T.A.
0.500 0.333 8.50
1

ESEMPIO N°2
Progetto a flessione di una sezione
rettangolare a semplice armatura
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Esempio-Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Dati di partenza: Incognite
- momento flettente M,,=200 kNm - dimensioni della sezione b, h
- diagramma di deformazioni "C" - armatura As

€.

c GC .
i - KX
X N¢

Esempio-Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Utilizzando il diagramma C, per il quale é:
-£=0.259,
- 3=0.810,
- k=0.416

Per un calcestruzzo di classe R, = 25 MPa si ha

1
=
JBxEx(1-kxE)xa f,,
e 1
\/0.810><O.259><(1—0.416><0.259)><11.02><103

=0.0220

24



Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Si assume per |'elemento inflesso una larghezza
b=30cm

EEOO/I 5 =133 kNm

O

030m

0.0282 TA
059 m

Progetto di sezione rettangolare allo

S.L.U. per flessione semplice
Progetto dell'armatura

Per quanto riguarda il progetto delle armature,
I'equilibrio alla rotazione rispetto al punto di
applicazione di N, fornisce I'espressione

con

25



Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice
Progetto dell'armatura
Facendo riferimento al diagramma di deformazioni

C, si ha T = 0.892 e si puo quindi ancora usare
I'espressione approssimata

M

A =——"——""—
*09d fyd
Alle tensioni ammissibili la formula & analoga
M
As -
0.9do,

Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
Progetto dell'armatura
Siha:
c=1-0.416-0259=0.892  z=0.892-0.56m =0.50

f,u =373.9 MPa (FeB44k)
T.A.

" [200/15 =133 kNm

TA. T.A.

255 MPa 10.4 cm?
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Progetto di sezione rettangolare allo
S.L.U. per flessione semplice
Sezione a doppia armatura

In maniera analoga, per sezione a doppia armatura
si puo giungere alle formule

bd* ’
M = d=r' M b:r'(Mj

12

r b

r' dipende dal rapporto v tra armatura compressa
ed armatura tesa.
r'=kr 1 =1+ 1=y
l-s"u 1-x &

K

S.L.U. per flessione semplice

Il coefficiente ro r’

I valori dipendono sostanzialmente
- dal tipo di calcestruzzo
- dalla percentuale v di armatura compressa;

- dal rapporto y tra copriferro ed altezza utile (ha
influenza solo per sezioni molto basse)

Il tipo di acciaio non interviene direttamente,
perché il limite di deformazione €, & uguale per
tutti gli acciai, ma puo comportare solo modeste
variazioni sulla tensione dell'armatura compressa
(o',=50)).
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S.L.U. per flessione semplice

Confronto tra i coefficienti ro r* S.L.U.

Calcestruzzo
Acciaio
peru = 0
u= 0.25
u= 0.50

R.x=25 MPa o fea=11.02 MPa
FeB44k
fa=373.9 MPa
£€=0.2593
1-x £€=0.8921
y 5 0.05 0.10 0.15 0.20
s = 1.0000 1.0000 0.8126 0.4407

0.0220
0.0189 0.0190 0.0197 0.0209
0.0153 0.0155 0.0171 0.0197

NN
1l

~
Il

ESEMPIO N°3

Progetto a flessione di una sezione
rettangolare a doppia armatura
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Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Dati di partenza: Incognite
- momento flettente M =200 kNm - dimensioni della sezione b, h
- diagramma limite di deformazioni C - armatura As

T } 7 j e

hold z
L4+ L= —rt s
C
#‘ﬁs

Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
Utilizzando il diagramma C, per il quale e £=0.259,
B=0.810, k=0.416, per un calcestruzzo di classe R,

= 25 MPa si ha
1

]/':
\/ﬂxfx(l—xxg)xafcd

L 1
\/0.810><0.259><(1—0.416><0.259)><11.02><103

=0.0220

Siassume un'armatura in compressione del 25% :
k= 1-s'u=41-1.025=0.87
r'=kr=0.019
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Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
Utilizzando il diagramma C, per il quale e £=0.259,

B=0.810, k=0.416, per un calcestruzzo di classe R,
= 25 MPa si ha

Calcestruzzo R.,=25MPa o feq=11.02 MPa
Acciaio FeB44k
£,4=373.9 MPa
£=0.2593
1-x £=0.8921
y 5 0.05 0.10 0.15 0.20
s 51.0000 1.0000 0.8126 0.4407

peru = 0 0.0220
u= 025 r’50.0189 |0.0190]0.0197 0.0209
u= 0.50 0.0153 0.0155 0.0171 0.0197

~
1l

~
Il

Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Si assume per |'elemento inflesso una larghezza
b=30cm TA.

E1200/15 =133 kNm
o &R 6
Ocm

0.0269

T.A.
057 m
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Progetto di sezione rettangolare allo

S.L.U. per flessione semplice
Progetto dell'armatura

Per quanto riguarda il progetto delle armature,
I'equilibrio alla rotazione rispetto al punto di
applicazione di N fornisce l'espressione

vd
con
z=(Cd
L=1-x&+s u(k&—y)
Con buona approssimazione
M
*709d f

vd

Esempio - Progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

Siha:

¢=1-0.416-0.259 =0.892

z=0.892-0.46m =0.41
Sya =373.9 MPa (FeB44k)

T.A.
" [200/15 =133 kNm
A, = Ms'd — Wl -10 ]/nz
S zf 0.41mMPa
TA. 4 T.A.
255 MPa 12.8 cm?
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Riflessioni e confronti

Duttilita della sezione

Un parametro fondamentale nel valutare il modo in cui
la sezione giunge al collasso ¢ la duttilita, definita
come rapporto tra la rotazione ultima e la rotazione
corrispondente allo snervamento dell'armatura tesa

Una sezione che presenti una rottura duttile da chiari
segnali di preavviso (elevata fessurazione, notevole
incremento della deformazione) che possono mettere in
allarme e consentire interventi prima del crollo.

In zona sismica la capacita di deformarsi plasticamente
permette di dissipare con cicli isteretici
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Esempio - Duttilita della sezione

Sezione 30x50 Cls R=25 MPa
M,= 300 kNm Acciaio FeB44k

Si sono presi in esame pit casi, corrispondenti al
raggiungimento dello stato limite in campi diversi,
ottenuti utilizzando quattro percentuali di
armatura compressa:

u=0.6

u=0.3

u=0.08

u=0

Esempio - Duttilita della sezione

CASO 1 (u=0.6)
£,=0.01 x=11.0cm x=-0.000286

M | r snervamento SLU ~\
300

A’=11.5cn’

200
sezione 30x50

1007 u=0.6
A=19.2 cn?®

0 20,0001 -0.0002 %

33



Esempio - Duttilita della sezione

CASO 2 (u=0.3)
£,=0.0045 x=20.2cm x=-0.000084

M snervamento
300 \ stU
A'=62cnl |
200 )
sezione 30%50 T
100’ u:O.3
A=206cnt | w—
: . : €~ 0.0045
0p -0.0001 -0.0002 X

Esempio - Duttilita della sezione

CASO 3 (u=0.08)
£.=0.0018 x=30.3 cm x=-0.000116

M SLU ~

3007 g~=-0.0035
A’= 1.9 cm? o

200

sezione 30x50 =303 em

1007 u=008 N T

A=235cm’ |  mm——too oo o
0 ; ; \ &=10.0018
0 -0.0001 -0.0002 X
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Esempio - Duttilita della sezione

CASO 4 (u=0)
£.=0.0009 x=36.3cm x=-0.000097

M SLU ~
3007]
A’=0
200 )
sezione 30x50

100 u=0 -

A=50.0 cm?

0 T ) &= 0.0009
0 -0.0001 -0.0002 X

Duttilita della sezione

E' la quantita di armatura tesa presente nella sezione a
determinare in quale campo si avra il collasso le sezioni
possono essere denominate

- sezioni ad alta duttilitd, o sezioni a debole armatura,
quando si raggiunge la deformazione limite €,

- sezioni a media duttilita, o sezioni a media armatura,
quando si raggiunge la deformazione €, 4 <€<g,

- sezioni a bassa duttilita, o sezioni a forte armatura,
quando si raggiunge la deformazione €< ¢4

In fase di progetto & sempre bene mirare ad
ottenere una buona duttilita (alte
deformazioni nell'acciaio teso)
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
Confronto tra i coefficienti: considerazioni

Il coefficiente rg e circa il 20% piu piccolo di rr, .

Il valore di calcolo del carico Fy (e quindi di M) e
maggiore di circa il 40-50% rispetto a F, (e quindi di
Msk)

Il prodotto 2 M,, = b d? assume in entrambi i casi
all'incirca lo stesso valore

-> laltezza d calcolata mediante la formula &
sostanzialmente la stessa in entrambi i casi.

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

ALLO S.L.U. ALLE T.A.

Per Msd=200kNm Msk = 200/1.5 = 133 kNm

- per una sezione a semplice - per una sezione a semplice
armatura armatura
r=0.022 r=0.0282
d=057 d=0.59
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
2 - Contributo dell'armatura compressa

Il contributo dell'armatura compressa nelle
verifiche di resistenza allo SL.U. ¢ diverso da
quello fornito nelle verifiche alle T.A.

Cio ¢ dovuto al fatto che nel caso di stato limite
ultimo l'armatura compressa lavora al massimo, o
quasi (s O 1) mentre nel metodo delle tensioni
ammissibili essa ha un tasso di lavoro molto pit
basso di quello ammissibile (s = 0.3+0.5).

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
2 - Contributo dell'armatura compressa: T.A.

UC
o Ko
n 7A’ C
h\ g4 :
/o,
F
b — A,

larmatura compressa ha un
tasso di lavoro molto pitt basso >  $'=03+05
di quello ammissibile




Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

2 - Contributo dell'armatura compressa: S.L.U.
sczacu

I €'yin genere > €,

I'armatura compressa
lavora al massimo (7,4)

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
2 - Contributo dell'armatura compressa: confronto

SLU T.A.
I'armatura compressa I'armatura compressa ha un
lavora al massimo tasso di lavoro molto pid

basso di quello ammissibile

(¢ 01) (5'= 0.3+0.5)

u=0.50 allo SLU O u=1.00 alle T.A.
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

ALLO S.L.U. ALLE T.A.

Per M.,=200kNm Mg, = 200/1.5 = 133 kNm

- per una sezione con il 25% - per una sezione con il 25%

di armatura compressa di armatura compressa
r'=0.019 r'=0.0269
d=0.49 d =057

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

3 - Margini progettuali

T valori proposti per il coefficiente r sono stati

calcolati con riferimento a ben precisi diagrammi
di tensione o deformazione.

Cosa cambia nei due metodi facendo variare il
tasso di lavoro dell'armatura?
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: T.A.

Alle T.A., si utilizzano i valori limite delle tensioni
c.e0,.

Se siusa o, <0,
- la parte compressa aumenta
- l'altezza necessaria diminuisce.

La riduzione di tensione rende necessaria una
quantita di armatura maggiore sproporzionata al
vantaggio che potrebbe comportare la riduzione di
sezione

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: T.A.

Ad esempio

Se 0,=05x0,
As =2 As

> d=0.85d

si puo ridurre l'altezza solo del 15%.
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: T.A.

In alternativa per ridurre d'si pué aumentare A's.

Anche questo non & troppo vantagqgioso:

per u=1-> d00.70 d ., (Riduzione del 30%)

Ay 03 A o (se si tiene conto anche dell'effetto
della riduzione dell'altezza)

I margini di manovra del progettista sono limitati.

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: S.L.U.

Nel caso dello stato limite ultimo, si & mirato a
raggiungere contemporaneamente:

€€y

€s=€qy

Se si riduce la deformazione nell'acciaio teso:
E< €y >  O5 1y (almeno fino a g 4)

Cresce, anche notevolmente, il contributo del
calcestruzzo compresso
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: S.L.U.
Se:
As =2 As
A parita di sezione si trova
Mrd 01.80 Mrd

> Si puo ridurre l'altezza di oltre il 30%.

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
3 - Margini progettuali: S.L.U.

In alternativa per ridurre d'si puo aumentare A's.

Questo ¢ abbastanza vantaggioso:

per t=050 > d00.70 d ., (Riduzione del 30%)

A5 A, o (se si tiene conto anche dell'effetto
della riduzione dell'altezza)

I margini di manovra del progettista sono ampi.
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice

4 - Consigli di buona progettazione allo S.L.U.

Per il progetto della sezione assumere un valore

r' = 0.020 (cifra tonda) (corrisponde a u=25%)

Per travi molto basse (a spessore) assumere valori
un po' maggiori
r' = 0.021-0.022 (corrisponde a u=50%)

Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
4 - Consigli di buona progettazione allo S.L.U.

Per il progetto dell'armatura considerare un
braccio della coppia interna pari a 0.9 d.
4 - M
Y094 f,

In caso di sezioni a forte armatura puc essere
opportuno assumere il braccio z pari a 0.8 d.

- Ricorda la duttilita !
084S,
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Confronto sul progetto di una sezione
rettangolare a flessione semplice
4 - Consigli di buona progettazione allo S.L.U.
Per il progetto dell'armatura compressa assumere

un momento di progetto pari alla differenza tra
Msd e il valore resistente della sezione con u=0.

bd’ AM = A", ', (d - c)
M,=—; =A;o,d-C
r
AM
AM=M_—M, A = ,
| (d~c)o,
[ ] 3 3 3 3
L'edificio in esame
Tipologia: Struttura portante principale:
- edificio per civile abitazione - in cemento armato con struttura
- sei elevazioni intelaiata
170, 500 | 490 150, Materiali:
in w [N - calge;‘rr‘uzzo Rck 25 MPa
- acciaio FeB 44 k
|| — 540 Altezze d'interpiano:
- 4.00 m al primo ordine, 3.00 m agli
9 10 11 12 . ..
[ H T altri ordini
—| — +— 520 Solai:
5 Jﬁ JJ 48 L - con travetti in cemento armato
o gettati in opera e laterizi
} +80° Azioni che sollecitano la struttura:
2 '3 4

m\/ + - carichi verticali e vento




Carichi verticali unitari

Solaio: 9= B3kNm? g,zy, g,=14x53=75kNm?
9= 20kNm? g,=y ¢,=15x20=3.0kNm?
Balcone: 9= 39kNm?2 g,= 55kNm?3
g9,= 40kNm? g¢g,= 60kNm3
Tompagno: g,= 72kNm! g,= 10.1kNm!
Travi: 30x60 g,= 37kNm'! g,= 52kNmt
70x24 g,=  24kNm' g,z 34kNm!

Carichi verticali agenti sulle travi

Campata 3-7 a spessore
G S.L.U.

v R 1.20x5.90x7.5/2=26.6
solaioadx 0=1.20  /=590m @ KN m- 10.6 kN m-1
solaio asx a=1.00 /=490m 184 7.4
peso pr‘opr‘io 170, 500, 490 150 34

i w0
Totale 484 kN m! 18.0 kN m!

—||

5.40

5.

N

L L 64Qu = 664 kN m

—
- — IF 4.60
1 e \is 44 L

Vi
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Carichi verticali agenti sulle travi
Campata 3-7 a spessore
6y R 1 20x5.90%5.3/2518.7
solaioadx =120 /=590m (26.9KN m10.6 kN m
solaio asx a=1.00 /=490m 184 130 74
2.4

48.4)kN m 18.0 kN m!
TA.
18.7+13.0+2.4=34.1
66.4 kN m-

peso pr‘opr‘io 170, 500 490 js0,
13 14 Va7 n
Totale ]

|| —

5.40

9 0

- -— T 5.20
7 L8

RIS
;
|
- ‘ 4.60
1 2 : 3 4 |

| :

T.A.
34.1+12.0=46.1
((1/1.44)

Carichi verticali agenti sulle travi

Campata 7-11 emergente
Gy Qq
solaio adx 0=1.20 1=590m 26.6 kNm! 10.6 kN m-
solaio asin 0=1.00 1=490m 184 7.4
peso proprio 5.2
totale . "ATse 50,2 kN mt 18.0 kN m-!
LT e @ 68.2 kN m-1
B e e TA.
- — /_ 35.9+12.0=47.9
|| N (1/1.43)
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Carichi verticali agenti sulle travi

Campata 11-15 emergente
G4 Qq
solaio 0=1.00 =490 m 18.4 kN m! 7.4 kN m-!
sbalzo =150 m 8.3 9.0
tompagno 10.1
peso proprio A'QO%M . 5.2
totale - 540 N m? 16.4 kN m!
g0 e  58.4 kN m-t
| — /L » TA
B L 30.0+10.9=40.9
\/ ((1/1.43)

Dimensionamento delle travi per c.v.

Una buona stima delle massime sollecitazioni causate dai
carichi verticali si otftiene assimilando la generica
travata ad una trave continua:

gs7= 66.4 kKN/m gr11= 68.2 kN/m qii15= 58.4 kN/m
IN VAN VAN S
3 7 11 15
| 46m | 52 m | 54 m |
Campata a )
spegsore Campate emergenti
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Dimensionamento delle travi per c.v.

Campate emergenti

Il massimo momento nelle campate emergenti si
registrera nell'appoggio 11. Il suo valore pud essere
stimato come:

Qo g 12 Qs - 12
MSd:Mﬂ:z( 7 1j|27 11+ 11 158 11-15 Nm

TA.
128.6 ([1/1.43)

Campata a spessore

Assimilando la campata 3-7 ad una frave appoggiata ed
incastrata il massimo momento positivo vale:

415
Mgy =Ms;_; ~Ja1 o7 7143 ! = Nm
T.A

69 7 ([1/1.44)

Dimensionamento delle travi per c.v.

Limiti geometrici

1. La larghezza della trave b non deve essere minore di
20cm. Per le travi a spessore la larghezza deve
essere non maggiore della larghezza del pilastro
aumentata da ogni lato di meta dell'altezza della
sezione trasversale del pilastro stesso

2. Il rapporto b/h deve essere non minore di 0.25.

Vedi O.P.C.M. 3274 (5.5.2.1 Limiti geometrici)
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Scelta della sezione
della campata emergente

S.L.U.

Mgy = M, = 183.3 kNm
afy=11.0 N/mm?

f,q = 373.9 N/mm?

£ =0.259
B=0.810
k=0.416
ry = —0.0220
Y BEalyi-kg)
Mg,
dgy = ey T/
d,, = 0.022 % ~0.54m

T. A.

M;, =128.6 kNm

G, = 8.5 N/mm?

G, = 255.0 N/mm?
£=1/3
B=1/2
k=1/3

= N =0.0282

r
" Bes(-kg)
dra = Fra, %

oy =0.0282/ 1286 —g 581
0.3

Scelta della sezione
della campata emergente

S.L.U.

Mg, = M, = 183.3 kNm
afy=11.0 N/mm2

f,q = 373.9 N/mm?

£=0.259
B=0.810
k =0.416
oy 20.0220
dslu = Islu Vw
d rg, (Mg, b

slu

T.A.
M;, = 128.6 kNm
G, = 8.5 N/mm?
G, = 255.0 N/mm?
£-1/3
B=1/2
k=1/3
1

frpg = —————=0.0282
" Beo,(1-kg)

dra =rTA\IfV"77r

0.0220 ~1.5=0.96

dn ra\ b My, 0.0282
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Scelta della sezione
della campata in spessore

S.L.U. T. A.
Mg, = M, = 100.4 kNm M, =69.7 kNm
o f = 11.0 N/mm?2 G, =8.5N/mm?
f g = 373.9 N/mm? G, =255.0 N/mm?
£=0.259 £=1/3
p=0.810 p=1/2
k =0.416 k=1/3
1 1
_ _ Fep = ——-——=0.0282
o \/B faf,0-K9 0.0220 TA BEo,(1—k E;)
rszlu b _i/\/]
bs/u = ?Ms/u AT g2 A
0.0220? _0.0282° _
by == pgr <1004 =1.21m by == T - X697 =1.38m
Scelta della sezione
della campata in spessore
S.L.U. T. A.
Mg, = M, = 100.4 kNm My, = 69.7 kNm
af,=11.0 N/mm? G, = 8.5 N/mm?
f 4 = 373.9 N/mm2 G, = 255.0 N/mm?
£=0.259 £=1/3
=0.810 %_1/2
1 N AA2 1. 4/ 1
4 Frp=———"7———=0.0282
ooy . 00220 | BEo(1-k¢)
2 2
bsiu = ngMs/u brA = TﬂérMTA
by, _ rszu Mg, _ 0.02202 1.5 =0.87
ba 1% My, 0.0282
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Copriferro (EC2, punto 4.1.3.3)

P(1) Il copriferro & la distanza tra la superficie esterna della armatura
(inclusi collegamenti e staffe) e la superficie di calcestruzzo piu
vicina.

c’é chi usa la parola copriferro anche per indicare la distanza tra
il bordo della sezione e I'asse delle armature. Per evitare la
possibilita di fare di confusione chiameremo

ricoprimento: la distanza tra la superficie esterna della armatura (inclusi
collegamenti e staffe) e la superficie di calcestruzzo piu vicina;

copriferro: la distanza tra il bordo della sezione e I'asse delle armature

LT

copriferro ricoprimento

Copriferro (EC2, punto 4.1.3.3)

(6) Il ricoprimento minimo di tutte le armature, compresi i
collegamenti e le staffe, deve di regola essere non minore del
valore prescelto fra quelli del prospetto 4.2, in funzione delle
classi di esposizione pertinenti quali definite nel prospetto 4.1.

Prospetto 4.2 (come modificato dal D.M.9 / 1/ 1996)
Classe di esposizione definita nel prospetto 4.1

1 | 2a| 2b 3 4a 4b | Ba| Bb | 5c

ricoprimento g‘r‘:n”:nf; 15| 20| 25| 35 | 35| 35 | 25| 30| 40
minimo —

(mm) gcc'°'° 20| 30| 35| 40| 40| 40 | 35| 35| 45
a prec.

Nel nostro caso (edificio per civile abitazione)

€= 2.0+ Quaa + Pongiucinae/ 2= 1.5+ 1.0 +2.0/2=4.0 cm
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Copriferro (EC2, punto 4.1.3.3)

Prospetto 4.1

Classi di esposizione Esempi di condizioni ambientali
1 interno di edifici per abitazioni normali o uffici ”
ambien te secco
2 a a) interno di edifici in cui vi ¢ elevata umidita (per
senza esempio lava rldCl'lC)
gelo b) componenti esterni
ambiente ¢) componenti in terreni ¢/o0 acque non aggresivi
umido b d) component i esterni esposti al gelo
con e) componenti in terreni e/o acque non aggressivi ed
gelo esposti al gelo
f) componenti interni con alta umidita ed esposti al
gelo
3 g) componenti interni ed esterni esposti al gelo e agl i
ambiente umido con effetti dei sali di disgelo
gelo e impiego di sali
di disgelo
4 a h) componenti totalmente o parzialmente immersi in
senza acqua marina o soggetti a spruzzi
bient gelo i) componenti esposti ad atmosfera satura di sale (one
am 41en € costi ere)
marino N N N N N N N
b j) componenti parzialmente immersi in acqua marina o
con soggetti a spruzzi ed esposti al gelo
gelo k) componenti esposti ad atmosfera satura di sale ed
esposti al gelo
Le classi che seguono si riscontrano sole o combinate con le classi di cui sopra

Copriferro (EC2, punto 4.1.3.3)

Prospetto 4.1

5 a * ambiente chimi co debolmente aggressivo (gas, liqu idi o
. solidi)
an?bléme * atmosfera industriale a ggressiva
chimico b o - P - —
. 2 .

aggressivo ) ambiente chimico moderatamente aggressivo (gas, liquidi o

solidi)
c * ambiente chimico fortemente aggressivo (gas, liquidi o

solidi)

a) Questa classe di esposizione ¢ da prendere in considerazione solo se, in fase di
costruzione, la struttura o alcuni suoi componenti non sono esposti a cond izioni
ambientali piu severe per lunghi peri odi.

b) Gli ambienti chimicamente aggressivi sono classificati nella ISO/DP 9690. Si
possono ritenere equivalenti le seguenti condizioni di espos izione:

Classe di esposizione 5 a: classificazione ISO A1G, A1L, A1S
Classe di esposizione 5 b: classificazione ISO A2G, A2L, A2S
Classe di esposizione 5 c: classificazione ISO A3G, A3L, A3S
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Combinazioni di carico in presenza di

azione del vento

Tensioni Stato limite ultimo
ammissibili
Solo carichi G, + Q 146, +15Q,
verticali
146, +15Q +
Carichi Gk + Qk + +0.7 (15 Fven'ro,k)
verticali + vento k
vento 14 Gk +07 (1.5 Qk) +
+ 15 FvenTo,k
Azione del vento
Pressione del vento P =0 Co Cp Cy

g.r& la pressione cinetica di riferimento (funzione

dell'altezza della costruzione della rugosita e
topografia del suolo e dell'esposizione del sito);

é il coefficiente di esposizione (funzione della
tipologia e della geometria della costruzione e del
suo orientamento rispetto alla direzione del vento):

e il coefficiente di forma (funzione della tipologia e
della geometria della costruzione e del suo
orientamento rispetto alla direzione del vento);

e il coefficiente dinamico (tiene conto degli effetti
riduttivi associati alla non contemporaneita delle
massime pressioni locali e degli effetti amplificativi
dovuti a vibrazioni strutturali).
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Azione del vento

Pressione cinetica di riferimento:
2

_ Vref
qref 1.6
Vref :Vref,O pel" as S ao

Vier =Viero + ka(as - aO) per C(s > 00

Il Comune di Misterbianco (a;, = 390 m s.l.m.)
ricade nella zona di riferimento 4 a cui
corrispondono i valori:

Veero = 28 m/s, a,= 500 m e k,= 0.030

9 =07 =25 = 490 N/m? = 0.490 kN/m?

Azione del vento

Coefficiente di esposizione:

Co(2)=k? ¢, In(z/2,) [T +c, In(z/ z,)) per zz z,,
Ce(z) = Ce(zmin) Per‘ Z < zmin
z e laltezza della costruzione;

k., z, e z,, sono assegnati nella tab 7.2 del D.M. in funzione della
categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione;

¢, e il coefficiente di topografia, che normalmente si pone uguale
all'unita.

Il luogo si realizza l'edificio & un'area suburbana, quindi si trova in una
classe di rugosita del terreno B (tab. 7.3 D.M.). Di conseguenza, poiché il
sito ricade nella zona 4 e in una fascia tra i 10 e i 30 km dalla costa, esso
appartiene alla categoria di esposizione III. I valori dei coefficienti
pertanto risultano:

k=020 2z=010m z,=5m

54



Azione del vento

Coefficiente di esposizione:

co.(z)=k?c,In(z/zy)[7T+c,In(z/ z,)]

Ce(z) =Ce (Zmin)

Valori di ¢, al variare di z:
z 5 7 10 13 16 19
ce(2) 1.708 | 1912 | 2.138 | 2.307 | 2.451 | 2.570

Azione del vento

Coefficiente di forma:

Per [ledificio in esame si & utilizzato pertanto
complessivamente (facciata esposta + facciata sottovento)
il valore:

c,=12

Coefficiente dinamico:

La circolare esplicativa della normativa prescrive che in
assenza di piu precise valutazioni per edifici a pianta
rettangolare in c.a. o anche in muratura é circa pari a 1.

c,=1.0.
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Azione del vento

Pressione del vento:

P =0 Co C, Cq =0.490xC, x1.2x1=0.59 ¢, kN/m?

—>
2.57x0.59 =|— 4| Feo
1.52 kN/m® = .
| Fs
—
Fa
) —
B ) e
e —
F2
—
1.71x0.59 = F1
1.09 kN/m® 1 1 1 1 1 1 1 1

Azione del vento

Forze orizzontali equivalenti al vento:

La risultante della pressione del vento puo essere calcolata, piano
per piano, moltiplicando la pressione del vento per la larghezza
della facciata (5.00+4.90+5.90=15.80 m) e per la dimensione di
interpiano.

Il telaio 3-7-11-15 assorbe il 30% della forze orizzontali agenti
ull'intero edificio.

Impalcato Forza totale Telaio Fj F,=15F,

[kN] [kN] [KN]
[§ 35.54 10.66 16.00
5 68.48 20.54 30.81
4 64.51 19.35 29.03
3 59.60 17.88 26.82
2 53.11 15.93 23.90
1 55.98 16.79 25.19
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Combinazioni di carico
1) Carico principale: orizzontale; forze orizzontali verso destra

Carico verticale 2.+ 0.7 qq
Campata 3-7 48.7+0.7x18.1 =614 kN
Campata 7-11 50.5+0.7x 18.1=632kN ~—*
Campata 11-15 420+0.7x164=535kKN —»
Forze orizzontali pari a Fy -
Impalcato 6 16.00 kN —
Impalcato 5 30.81 kN
Impalcato 4 29.03 kN —
Impalcato 3 26.82 kN s
Impalcato 2 23.90 kN
Impalcato 1 25.19 kN

Combinazioni di carico

2) Carico principale: orizzontale; forze orizzontali verso sinistra

I valori dei carichi verticali sono identici a quelli
della combinazione 1).

Le forze orizzontali sono uguali a quelle della
combinazione 1) ma cambiate di segno.
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Combinazioni di carico

3) Carico principale: verticale; forze orizzontali verso destra

Carico verticale gat qa
Campata 3-7 487+ 18.1 = 66.8 kN — e
Campata 7-11 50.5+18.1 =68.6 kN .
Campata 11-15 42.0+16.4 =584 kN

Forze orizzontali 0.7 F, -
Impalcato 6 0.7 x 16.00 = 10.20 kN —>
Impalcato 5 0.7 x30.81 =21.57 kN _
Impalcato 4 0.7 x29.03 =20.32 kN
Impalcato 3 0.7 x26.82=18.77 kN -
Impalcato 2 0.7 x23.90=16.73 kN
Impalcato 1 0.7 x25.19=17.63 kN

Combinazioni di carico
4) Carico principale: verticale; forze orizzontali verso sinistra

I valori dei carichi verticali sono identici a quelli
della combinazione 3).

Le forze orizzontali sono uguali a quelle della
combinazione 3) ma cambiate di segno.
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Risoluzione del telaio
Sollecitazioni nelle travi del I impalcato

Carichi verticali ed azione del vento

Sezione | Comb. n .1 Comb. n.2| Comb. n.3| Comb. n.4 Inviluppo
3 52.4 -103.8 67.3 -103.3 -103.8
3-7 59.7 54.0 63.2 59.2 63.2
7sx -1385 925 -1415 -109.4 -1415
7dx 54.2 -197.2 86.3 -186.4 -197.2
7-11 70.7 795 73.8 79.8 79.8
11sx 223.0 57.0 -210.3 94.2 223.(
11dx 68.9 2275 -106.1 -217.1 227.5
11-15 83.7 84.3 87.0 874 874
15 -158.9 -21.2 -146.7 50.3 -158.9

Progetto dell’'armatura tesa

Stato limite ultimo

Mg, = M, = 227.5 kNm
fq = 373.9 N/mm?
__227.5x10 —14.7 cm?

ss70.9.0.46-373.9

ﬂmﬁ_fvfm%fdffyd_

A . AA—~r N O A

Tensioni ammissibili
M, =M, /1.5 =157.7 kNm
o, = 255.0 N/mm?

M
A — TA

> 70.9.d 5,
A _ 157.7 x10

ss0.9.0.46-255.0

1.5.

T =1.02

NT7N N

=14.9 cm?
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Progetto dell'armatura compressa
(5.L.V.)

Acciaio FeB 44 k f ;= 3739 N/mm? ¢ ,=182°/

b=30cm h=50cm d=46cm c=4cm
A £=3.5%00 afed No
g8 - e
3 s d-c
Inpn
<3
- =100 _Ni
c=4cm

b=30cm

2 2
M, =L b= 94 030-1312kNm
rz "~ 0.0220

yd

AM =My, - M, =227.5-131.2 = 96.3 kNm

AM = A', o', (d — )

Progetto dell'armatura compressa
(5.L.V.)
Accigio FeB 44 k  f 4= 373.9 N/mm? g4 = 1.82 °/,,

b=30cm h=50cm d=46cm c=4cm
A’ e 3
£=3.5%00 afed No
g8, e
3 d-c
4
- =100 _Ni
c=4cm

b=30cm

Dalla linearita del diagramma delle deformazioni:

5= 5 Vo 22.32 % /oo 5 gyd =1.82 */o0 — o's = fyd — 373.9 N/mm”

yd

A’S—W 96.3 %10

T A=A AN

PR =6-1cm2z41%As
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Progetto dell'armatura compressa
(T.A))

Acciaio FeB 44 k o, = 85.0 N/mm?
h=50cm d=46cm c=4cm
A =

o, = 255.0 N/mm?

b=30cm
% N
A
©
g8 »
3 d-c
Il
=S
- L —5,/n N
c=4cm .
b=30cm

d? 0.462 _ = _ _
M, ==~b= %x0.30 =79.8 kKNm M =My, =M, =157.7 =79.8 =77.9 kNm
rZ~ 0.0282°

AM = A o' (d-c)

Progetto dell'armatura compressa
(T.A))

Acciaio FeB 44 k o, = 85.0 N/mm?
b=30cm h=50cm d=46cm c=4cm
A’

o, = 255.0 N/mm?

Nc

= x G’s _—
Nc

50 cm
=46 cm

h
d
<

c=4cm
b=30cm
Dalla linearita del diagramma delle tensioni:

—AM— TTO%10
X ~19.7cm” ~132% As

'
A's = =
.o 2 AL A A A~ AR




Massima e minima percentuale di
armatura (EC2 punto 5.4.2.1.1)

(1) L'area effettiva della sezione trasversale delle armature di
trazione deve essere non minore di quella richiesta per il
controllo della fessurazione (stato limite di fessurazione),

ed inoltre:
A, »067bx0 6 159 p, xd
yk
f,« valore caratteristico della tensione di snervamento in MPa;
b, larghezza media della zona tesa;
d altezza utile della sezione.

FeB 38 K: f,=375Nmm2 A, >2Cp a=2%p q-016%b4d
f 375
FeB 44 K: fy =430 N/mm? Asz%btxdzo.m%btd A, >0.15% bd

Massima e minima percentuale di
armatura (EC2 punto 5.4.2.1.1)

(2)Le aree delle armature tese e delle armature compresse
non devono essere singolarmente maggiori di 0.03 A, con
esclusione delle zone di sovrapposizione.

A, <3%bxh A (<3%bxh
Ad esempio per una trave 30x60 (R, 25MPa - FeB44k):

Ag min = 0.0015 x 30 x 60 = 2.7 cm?
As max = 0.030 x 30 x 60 = 54.0 cm?
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Armature longitudinali delle travi

Sezioni d’estremita delle travi

Sezione | Asreq (cn?) | Agmin (c) barre A (em?) | A max ()
3 16.2 28 2014 +5@0 18.8 57.6
7sx 21.9 2.8 2014 +7¢0 25.0) 57.6
7dx 12.8 2.1 1914 +4 @0 14.1 50.0
11sx 14.4 2.1 5@0 15.7 50.0
11dx 14.7 2.1 S5@0 15.7, 50.0
15 10.3 2.1 4@0 12.6 50.0
Sezioni in campata

Sezione | Asreq (en?) | Agmin (cn) barre A, (enf)| As max (cnt)
3-7 9.4 28 1014+3@ 10.9 57.6
7-11 5.0 20 20l4+1@ 6.2 50.0
11-15 5.5 20 20l4+1@@ 6.2 50.0

Verifica di una sezione inflessa

Bisogna valutare la posizione dell'asse neutro § = x/de
quindi il momento ultimo M,

La posizione dell'asse neutro si determina risolvendo per

tentativi 'equazione di equilibrio alla traslazione:
A f

+N.+N'.= 0 - (s-s'u)= S¢<
Ns +Ng +N's=0 £ bdafw(s su)=0  0<&<1

Imponendo l'equilibrio alla rotazione si determina M, :

Mu = As(1-k g\(s+s'ukz_;ﬂfyd

A 1. <
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Verifica trave a spessore (1)

As fyd
-—— (s-s'u)=0 0<g<
By gy 5 6
Mg, = 141.5 kNm b =120 cm h=24cm
Calcestruzzo R, 25 d=20cm c=4cm
of , = 11.0 N/mm? A,=219cm? A =16.7 cm?
Acciaio FeB 44 k A+ A, =38.6cm?
f 4 = 373.9 N/mm? =2 187 476
e =1820f A 21.9
yd . 00 o As g _ 21.9x373.9 ~0.31
bdafy, 120x20x11.0
1S & & §} c’s s’ o(l-c’u)-&p
1.000 -0.0035  0.0000 0.000 0.0 0.0000 -0.73560
0.500 -0.0035  0.0035 0.810 3739  1.0000 -0.33060
0.250 -0.0033  0.0100 0.798 1372 0.3700 0.02000
0.375 -0.0035  0.0058 0.810 3365 0.8998 -0.20576
0.259 -0.0035  0.0100 0.810 1642 0.4393 -0.00001

Verifica trave a spessore (1)

EB—, , . (S-S'uy=0 O0<e<1

Mgy = 141.5 kNm b =120 cm h=24cm
Calcestruzzo R, 25 d=20cm c=4cm
af , = 11.0 N/mm? A, =219cm? A =16.7 cm?
Acciaio FeB 44 k A+ A, =38.6 cm?
fyd = 373.9 N/mm?2 AT AT
syd=1.82°/oo T T
A T219% 3739
O=, v v Zamm L. =031

My = 141.6 KNm > Mgq Ok!

o’s = 164.2 acciaio compresso in campo elastico

& = 3.5 0/00

gs =10 %00 siamo al limite del campo 2 (sezioni ad

alta duttilita)

La richiesta di armatura compressa & notevole soprattutto perché
I’acciaio compresso non € snervato.
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Verifica trave a spessore (2)

As fyd
- (s-s'u)=0 0<g<t
&p bdafw(s s'u) g
M, = 141.5 kNm b=120cm  h=24cm
Calcestruzzo R, 25 d=20cm c=4cm
of , = 11.0 N/mm? A, =227cm? A =0.0cm?
Acciaio FeB 44 k A+ A, =227 cm?
f 4= 373.9 N/mm? u="e 209 00
1820 A 227
€g= 1. 00 oo Afu _ 227x3739 o)
bdofy 120x20x11.0
g €c €s p o—-Ep
1.000  -0.0035 0.0000  0.810 -0.49000
0.500  -0.0035 0.0035  0.810 -0.08500
0250  -0.0033 0.0100  0.798 0.12050
0.375  -0.0035 0.0058  0.810 0.01625
0.395  -0.0035 0.0053  0.810 -0.00001

Verifica trave a spessore (2)

EB—, , . (S-S'uy=0 O0<e<1

M, = 141.5 kNm b=120cm  h=24cm
Calcestruzzo R, 25 d=20cm c=4cm

af , = 11.0 N/mm?2 A, =227cm? A =0.0cm?
Acciaio FeB 44 k A +A =227 cm?

f . =373.9 N/mm?2

vd u AT_00 400

£,q= 1.82°, -

o= NPT P2TEIY o3
M, = 141.7 kKNm > Mggq Ok!
Sc = 35 0/00
gs = 5.3 oo siamo al limite del campo 3 (sezioni a

media duttilita)




Faraglioni
(ACITREZZA)
Foto © Amastrav

66



