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Obiettivi del corso di aggiornamento

* Mostrare con esempi concreti in che modo si
procede nella progettazione strutturale

+ Capire che cosa cambia veramente con le attuali
norme (rispetto a quelle degli anni '90) e cosa invece
& solo un aggiustamento formale

Esaminare le possibili evoluzioni future (testo
approvato nel novembre 2014) citata come NTC15

+ Riagganciare il "nuovo" modo di procedere con
quanto si faceva in passato, mostrando che non ci
sono poi tante differenze

* Rassicurare i progettisti strutturali: chi sapeva
operare prima & in grado di farlo anche ora

Perché parlare di progettazione?

+ Oggi il calcolo delle strutture & fatto mediante
appositi programmi

+ Chiunque (apparentemente) & in grado di fornire i
dati al programma e quindi di “fare il calcolo”

+ Ma“fare il calcolo” & diverso da “progettare”

+ Per progettare bene occorre comprendere a fondo
il comportamento sismico delle strutture e
concepire una struttura in grado di comportarsi
nel migliore dei modi

- Oggi pili che nel passato una buona progettazione
puo portare anche a vantaggi economici

Progettazione e normativa

+ Le norme attuali forniscono indicazioni dettagliate
da seguire nella progettazione

Ma questo basta?

+ I troppi dettagli della hormativa rischiano di

far perdere il senso globale della progettazione

+ La normativa noh puo essere applicata alla lettera
ma deve essere interpretata

+ Per svolgere una buona progettazione occorre
conoscenza dei problemi ed esperienza

Progettazione e validazione del progetto

+ La normativa espressamente richiede la "validazione
del progetto”

“Le norme di cui al cap. 10, disciplinando la redazione
dei progetti esecutivi delle strutture, contengono
anche criteri guida per il loro esame ed approvazione
da parte degli uffici preposti nonché per la loro
verifica e validazione"

Circolare 2/2/2009, punto C10




Validazione del progetto strutturale

- Cosa significa?

Fare la “validazione" di un progetto strutturale
vuol dire esprimere un giudizio col quale si afferma
la validita (cioé la correttezza) del progetto

Richiede quindi che venga espresso un
giudizio motivato di accettazione del progetto

Spettaal progettista il compito di sottoporre i risultati delle elaborazioni
a controlli che ne comprovino l'attendibilita. Tale valutazione consistera
nel confronto con i risultati di semplici calcoli, anche di larga massima,
eseguiti con riferimento a schemi o soluzioni noti e adottati, ad esempio,
in fase di primo proporzionamento della struttura. Inoltre, sulla base di
considerazioni riguardanti gli stati tensionali e deformativi determinati,
valutera la consistenza delle scelte operate in sede di schematizzazione e
di modellazione della struttura e delle azioni.

NTC15, punto 10.2.1 (molto simile a NTC08)

Validazione del progetto strutturale

+ Perché & necessaria?

+ Oggi il calcolo delle strutture & fatto mediante
appositi programmi

* Chiunque (apparentemente) & in grado di fornire
i dati al programma e quindi di “fare il calcolo”

- Inrealtd l'oggetto reale (ad esempio I' edificio)
ed il modello di calcolo (la schematizzazione di
struttura e carichi, i dati forniti) sono due cose
ben diverse

- Non c'é alcuna garanzia che il modello di calcolo
sia veramente correlato all'oggetto reale

Validazione del progetto strutturale

Oggetto — Modello di
reale calcolo

Giudizio di
validazione

Validazione:

* Il modello rappresenta bene l'oggetto reale

« I risultati ottenuti sono plausibili

Ma anche:

« I risultati ottenuti mostrano un buon
comportamento dell'oggetto reale

Obiettivi fondamentali
della validazione e della relativa relazione

+ Comprendere il comportamento della struttura

- controllare che sia corrispondente a quello che si
aspetta

- cercare di migliorarlo per quanto possibile

+ Spiegare qual & il comportamento della struttura

- preparare una relazione semplice e sintetica che
spieghi in che modo & arrivato a questa convinzione

+ Consentire controlli specifici di dettaglio

- organizzare il materiale che si fornisce in modo che
possa essere effettivamente usato

Come si esprime il giudizio?

Il controllo non & un fatto formale

Esprimere un giudizio richiede il raggiungimento di
una convinzione profonda

Non ha assolutamente senso:

- che un programma giudichi se stesso (preparando
automaticamente una relazione)

- usare un altro programma per esprimere
automaticamente un giudizio di validazione di un
progetto

I programmi possono essere utili per mettere in evidenza
problemi (“programmi esperti") ma le loro indicazioni possono
essere solo strumenti per raggiungere una convinzione

Norme di riferimento
indicazioni generali

+ Norme Tecniche per le Costruzioni 2008 (NTCO8)
D.M. 14/1/08
Circolare 2/2/09
Bozza NTC 2013
- Capitolo 1: Oggetto
- Capitolo 2: Sicurezza e prestazioni attese
- Capitolo 3: Azioni sulle costruzioni

+ EN1990: Criteri generali di progettazione
strutturale

+ EN 1991 (Eurocodice 1): Azioni sulle strutture




Norme di riferimento
cemento armato

+ Norme Tecniche per le Costruzioni 2008 (NTCO08)
D.M. 14/1/08
Circolare 2/2/09
Bozza NTC 2013
- Capitolo 4, par. 1: Costruzioni di calcestruzzo
- Capitolo 11: Materiali e prodotti per uso strutturale

+ EN 1992 (Eurocodice 2), parte 1-1: Progettazione
delle strutture di calcestruzzo. Regole generali e
regole per gli edifici

Norme di riferimento
sismica

+ Norme Tecniche per le Costruzioni 2008 (NTC08)
D.M. 14/1/08
Circolare 2/2/09
Bozza NTC 2013
- Capitolo 3, par. 2: Azionhe sismica
- Capitolo 7: Progettazione per azioni sismiche

- Capitolo 10: Redazione dei progetti strutturali
esecutivi e delle relazioni di calcolo

- O.P.C.M. 3431, Allegato 2: Edifici

+ EN 1998 (Eurocodice 8), parte 1: Regole generali,
azione sismica e regole per edifici

Normativa e progettazione
Spunti di riflessione (1)

Teri: Norme molto carenti,
non sufficientemente sicure

Oggi: Norme molto pitl dettagliate  Luogo comune
e precise

Teri: Alle norme si affiancavano Realtd
principi di buona progettazione
che le rendevano pitl efficaci

Oggi: La complessita delle norme puo
portare a errori che annullano
la loro maggior precisione

Normativa e progettazione
Spunti di riflessione (2)

Teri: DM 9/1/96 e DM 16/1/96,
poche decine di pagine

Oggi: centinaia, anzi migliaia di Si, ma ...
pagine
Principi ... occorre
- obiettivi da raggiungere, distinguere
obbligatori

Regole applicative

- come farlo, consigli
autorevoli ma non obbligatori

Principi e regole applicative
Un cambio radicale di mentalita

Teri: normativa cogente, prescrizionale
- tfutte regole da applicare

Oggi: impostazione prestazionale
- & obbligatorio raggiungere gli obiettivi, cioé
seguire i principi
- per farlo, si possono seguire regole applicative
diverse da quelle indicate nella normativa
(ma nella relazione bisogna spiegarlo)

Principi e regole applicative
Come distinguerli?

1. Fare riferimento agli Eurocodici
(Ii la distinzione & chiara)

2. Confrontare le diverse versioni delle norme,
dal 2003 a oggi
(quello che di volta in volta & cambiato &
sicuramente una regola applicativa)

3. Fare riferimento a indicazioni autorevoli
(libri, articoli scientifici)

4. Affidarsial proprio buon senso




Principi e regole applicative
La normativa & perfetta?

Normativa e progettazione
Spunti di riflessione (3)

- se necessario, ripetere il calcolo senza questi
elementi; confrontare i risultati
(gli elementi sono secondari se sostanzialmente
non cambia niente)

Applicare con rigore i criteri antisismici (gerarchia
delle resistenze, minimi di armature, ecc.) solo agli
elementi principali

- per quelli secondari, applicarli in maniera blanda

Nel testo della normativa ci sono alcuni errori Teri: metodo delle tensioni
facilmente individuabili (ad esempio riferimenti ammissibili (TA)
incrociati chiaramente sbagliati) Oggi: metodo degli stati limite Apparenza
Nel testo della normativa ci sono punti ambigui che (5LV)
potrebbero portare ad interpretazioni sbagliate
Nel testo della normativa ci sono regole applicative l&‘.l ver'ilfic1<_1 ASLECI ¢ pid facile  Sostanza
discutibili (e mancano richiami bibliografici per | quella 1A e Tornisce
chiarirle) risultati non molto diversi
. o La vera differenza ¢ nel
Ma tutto questo riguarda le regole applicative, diverso peso relativo di
non i principi generali carichi verticali ed azione
sismica
Normativa e progettazione Normativa e progettazione
Spunti di riflessione (4) Spunti di riflessione (5)
Teri: poche condizioni di carico Teri: indicazioni quasi nulle sui
qxF dettagli costruttivi
Oggi: numero enorme di condizioni Apparenza Oggi: indicazioni molto gravose Si,ma ...
di carico
Per una struttura ben Sostanza Elementi F.Jr't:ncipqli . a..oc.corre
concepita l'incremento di - essenziali per il sisma istinguere
sollecitazioni & modesto - per questi occorrono
accorgimenti particolari
L'esame dei risultati dei El . dari
singoli schemi base fornisce ementi secondari
indicazioni utili - irrilevanti per il sisma
- non occorrono accorgimenti
Elementi principali e secondari Normativa e progettazione
Pensiamo a cid che serve veramente Spunti di riflessione (6)
+ Individuare quali elementi sono principali, cioé Teri: calcolo abbastanza semplice,
servono realmente a portare I'azione sismica alla portata di tutti
Come dimostrare che alcuni elementi sono secondari? Oggi: calcolo troppo complesso, Slogan dei

impossibile senza un produttori di
programma di calcolo software

Il programma di calcolo e In realta
essenziale oggi come ieri

Tl capitolo 10 della norma
richiede espressamente
“semplici calcoli, anche di larga
massima ... adottati, ad esempio,
fase di primo proporzionamento”

n
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I terremoti

Cosa sono?

Quali effetti producono?

Qual ¢ l'obiettivo della
progettazione antisismica?

Zolle crostali, vulcani e terremoti

fyDosdi 1 Fondali oceanici
\ulzni === Fosss oceanichs |

Moti convettivi nel mantello
e movimento delle zolle

Litosfera

Trench

Tl meccanismo che scarena un Terremoto:
scorrimento lungo una faglia

Zolle in movinento,
Tuna verso l'altra:

le pit legoera atfonda
<correnda sovto faltm

Zolle

Zolle che seorrans
orizzontalmente, 'una
rispetto allaltra

Zelle in mavimento, l'ura
verse faltro:

se sone entrumbe melta
spesse, nessuna afonda

Onde sismiche

L'energia liberata dal sisma si propaga in onde

Esistono pill tipi di onda,
che si propagano con differente velocita
ed hanno un diverso contenuto energetico:

onde di volume, che si propagano per tutto il volume t
terrestre (pit veloci)

onde di superficie, che si propagano solo nello strato
superficiale (maggior contenuto energetico)




Registrazione di un evento sismico

Si fa riferimento all'accelerogramma, che diagramma
I'accelerazione in funzione del tempo

accelerazione di picco (PGA)

Accelerogramma

Primo parametro di interesse: accelerazione massima

Ma sono importanti anche: durata, contenuto energetico

4Wm~ww ‘«A’H‘Mﬂ’mw—

E1 Centio 194D - SO0 N2 N6t Acceler\ogr\ammi
relativi a sismi di forte
intensitd in America

Notare:

valori del PGA (Peak
Ground Acceleration =
accelerazione massima)
molto alti, da0.3a0.7 g

forti differenze nel
contenuto in frequenza
e nella durata

AR AN NAAAPAA A A

Mexico Ciy, 1565 - SCT SI0E

» 0 2 w0 a0 30 ©

Misura dell'intensita sismica
Magnitudo (Richter, 1935)

E il logaritmo dell'ampiezza massima di oscillazione (in
micron), misurata a 100 km dall'epicentro

Energia rilasciata da un sisma:
¢ legata alla magnitudo dalla relazione

logE=4.4+15M (E in joule)

Frequenza annua N di terremoti con intensita > M:

logN=a-bM (a=5.5, b = 1.1 nel Mediterraneo)

I terremoti

Cosa sono?

H H b) Particolare
QUGII e 'el ti P OdUCOHO. - t i

Qual & l'obiettivo della
progettazione antisismica?

Maremoti, tsunami

Dove l'acqua & profonda le onde viaggiano a velocita
elevatissime (es. oltre 800 km/ora)

Al ridursi della profondita la velocita si riduce ma
aumenta enormemente l'altezza dell'onda

Tsunami




Tsunami

Commenti:
+ E impossibile garantire la sicurezza delle
costruzioni e la salvaguardia della vita
+ E indispensabile la prevenzione, ovvero:
- Evitare costruzioni in zone litoranee a rischio di
maremoto
- Creare sistemi di allarme e piani di evacuazione che
consentano di mettere in salvo le persone

Scorrimenti della faglia

Commenti:

+ Non si devono realizzare costruzioni in zone poste
in prossimita di faglie

+ Rimane comunque il problema per le opere di
comunicazione (strade, ferrovie) che sono costrette
ad attraversare zone di faglia

Movimenti della faglia,
smottamenti del terreno,
frane

1999 - Turchia

Cedimenti del terreno

1997 - Umbria

Smottamenti del terreno, frane

Commenti:

+ Occorre conoscere bene il rischio di frane nel
territorio in cui si costruisce

+ Dovrebbero essere gli enti pubblici (comuni, ecc.)
ad individuare nel piano regolatore le zone a rischio
di frana e considerarle non edificabili

+ Inogni caso, il progettista deve curare
particolarmente le fondazioni, per evitare la
possibilita di movimenti relativi tra i punti alla base
dell'edificio




Liquefazione
di strati
sotterranei

LIVELLO DELLALTA MARER
|

1964 - Alaska

1999 - Turchia

Liquefazione del
terreno

1999 — Turchia

1999 — Turchia

Liquefazione del terreno

Commenti:

+ Occorre evitare di costruire in zone in cui si pué
avere liquefazione di strati sotterranei, perché
questo pud provocare spostamenti nel terreno non
sostenibili

+ Inpresenza di strati superficiali suscettibili di
liquefazione e necessario realizzare fondazioni
profonde, che si ancorino in un suolo che non da
questi problemi

I terremoti

Cosa sono?

Accelerazione

sismica
Quali effetti producono? =) medio-bassa

Basso periodo
di ritorno

Qual & l'obiettivo della
progettazione antisismica?




Ribaltamento di mobili

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata

Danni ai tramezzi

Napoli,
Facolta di
Ingegneria

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata

Danni ai tramezzi

Napoli,
Facolta di
Ingegneria

oppure distacco
dei tramezzi dagli
elementi strutturali

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata

Espulsione delle pareti di tamponamento

1999 - Turchia

Espulsione delle pareti di famponamento

1994 - Northridge

Altre conseguenze dei terremoti

Incendi

Rottura delle
condotte idriche

1906 - San Francisco




Terremoti di intensita medio-bassa
con basso periodo di ritorno

Commenti:

+ I danni a tramezzature e tamponature, anche se
facilmente riparabili, hanno un costo notevole e
possono causare lunghi periodi di inutilizzabilita di
un edificio

+ Il crollo di framezzature e tamponature o di mobili
pué causare perdite di vite umane

+ La rottura di impianti pud causare grossi danhi

g

Occorre tener conto di questo nella progettazione

I terremoti

Cosa sono?

Accelerazione

- - sismica
Quali effetti producono? =) elevata

Alto periodo
di ritorno

Qual ¢ l'obiettivo della
progettazione antisismica?

Danno agli elementi strutturali

Danni e difetti costruttivi

Mancanza di
staffe in testa
al pilastro e
nel nodo

2002 — Santa Venerina foto G. Gaeta

Danni e difetti costruttivi

2002 — Santa Venerina foto G. Gaeta

Danni e difetti costruttivi

Mancanza di
staffe in testa
al pilastro

v
La barra
compressa si
instabilizza

2002 — Santa Venerina foto G. Gaeta




Danni e difetti costruttivi ...

foto A. Ghersi

S. Angelo dei Lombardi,

edificio in costruzione

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata

.. possono portare a meccanismi di piano

1999 - Turchia

Meccanismi di piano - senza crollo

1999 — Turchia

Meccanismi di piano - senza crollo

1999 — Turchia

Fino al crollo totale ...
Cosi, possono essere gli edifici
a investire le au‘romobili

1994 — Northridge

Meccanismi di piano - crollo totale,
con traslazione degli impalcati

S. Angelo dei Lombardi,
edificio 1

foto A. Ghersi

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata




Crollo totale,
con traslazione degli impalcati

_

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata

S. Angelo def*
Edificic

S. Angelo dei Lombardi
edificio 2

foto A. Ghersi

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata

S. Angelo dei Lombardi
edificio 2

foto A. Ghersi

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata

Tl meccanismo di piano & facilitato
da difetti locali ...

% foto A. Ghersi

S. Angelo dei Lombardi
Edificio 3

foto A. Ghersi

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata




S. Angelo dei Lombardi
edificio 3 _

S. Angelo dei Lombardi - edificio 3

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata foto A. Ghersi

Crollo totale - tipico (pilastri scadenti)

1999 — Turchia

Crollo totale - pilastri di ottima fattura

r AE T

1994 — Northridge

Crollo totale

1994 — Northridge

Espulsione di blocchi di
calcestruzzo

Scorrimento
lungo la lesione

2002 — Santa Venerina foto G. Gaeta




1999 - Turchia foto A. Ghersi

Perdita del
piano inferiore

Lioni,
edificio del Banco di Napoli

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata foto A. Ghersi

OGP s s,

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata foto A. Ghersi

Lioni,
edificio del Banco di Napoli

23/11/1980 — Irpinia e Basilicata

Lioni, edificio del Banco di Napoli

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata foto A. Ghersi

Perdita del piano inferiore

1995 — Kobe




Perditadi un piano intermedio

L |
I

N— profilato in
acciaio

1995 — Kobe

Perdita di un piano intermedio

possibili effetti torsionali
in pianta

edificio
adiacente

995 —Kobe

Terremoti di intensita elevata
con alto periodo di ritorno

Commenti:

+ Evitare danni alle strutture sarebbe troppo
costoso e quindi non conviene economicamente

Bisogna perd evitare il crollo e la perdita di vite
umane

g

Occorre tener conto di questo nella progettazione
e nella realizzazione dell'opera

I terremoti

Cosa sono?

Quali effetti producono?

Qual & l'obiettivo della
progettazione antisismica?

Problematiche:
per terremoti con basso periodo di ritorno

Poiché questi avvengono con frequenza, °
¢ importante evitare danni eccessivi
ed interruzioni troppo lunghe dell'uso

Problematiche:
per terremoti con alto periodo di ritorno

Non & economico progettare la struttura in modo 0
da evitare danni - I'importante & che non crolli

Bisogna tener conto del differente comportamento
delle strutture oltre il limite elastico (con @
“coefficienti di struttura")

Bisognha garantire maggior sicurezza a strutture @
“importanti” (per la protezione civile, ecc.)




Problematiche: °

per ferremoti con basso periodo di ritorno

Problematiche: e

per terremoti con alto periodo di ritorno

Piti in generale

Bisogna imporre alla struttura prestazioni diverse
in funzione del periodo di ritorno del ferremoto c
e dell'importanza dell'edificio

Eventi sismici, classificazione sismica
e indicazioni della normativa

La normativa sismica si & evoluta nel tempo, quasi
sempre con nuove norme emesse subito dopo un
forte evento sismico

Evento sismico
¥

Nuova classificazione delle zone sismiche

A 4

Nuova norme sismiche

Prime norme sismiche in Italia

Fine ‘700 ed '800:

Norme che fornivano prescrizioni costruttive e
limitazioni all'altezza degli edifici —

Problematica

Per terremoti con alto periodo di ritorno:
non & economico progettare la struttura in modo da
evitare danni - l'importante & che non crolli

Classificazione sismica e hormativa
1909

Terremoto:  Messina (1908)
80000 morti e 600 miliardi di lire (di allora) di danni

R.D. 18 aprile 1909, n.193
Impone di tener conto, nei
calcoli di resistenza delle
costruzioni, di “azioni
dinamiche dovute al moto
sismico ondulatorio,
rappresentandole con
accelerazioni applicate alle
masse del fabbricato”

Classificazione sismica e hormativa
1916-1927

Terremoti: Alto Adriatico, Riminese (1916), Val Tiberina (1917)
Appennino Romagnolo (1918), Mugello, Toscana
meridionale (1919), Garfagnana (1920)

Decreto Legge n. 1526/1916
Regio Decreto n. 2089/1924
Regio Decreto n. 431/1927

W \

Viene introdotta la zona
sismica di seconda categoria

Classificazione sismica e hormativa
1930-1935

Terremoti: Irpinia, Marche settentrionali (1930), Monte Baldo
(1932), Maiella (1933)

i R.D. 25 marzo 1935, n. 640
W Impone azioni di entitd analoga a
- quelle utilizzate fino a fine XX

secolo (ma con accelerazione
uguale a futti i piani)

" 4 Impone l'uso di cordoli in c.a. per
edifici in muratura




Classificazione sismica e hormativa
1962-1975

Terremoti: Monti Nebrodi (1967), Valle del Belice (1968),
Tuscania (1971)

Legge n. 64/1974

D.M. 3 marzo 1975
Le forze corrispondono ad una
accelerazione crescente col piano

Sy Introduce un “coefficiente
- di struttura”
Consente I'analisi dinamica
(modale)
L ot J’

Classificazione sismica e hormativa
1962-1975

Terremoti: Monti Nebrodi (1967), Valle del Belice (1968),
Tuscania (1971)

Legge n. 64/1974

D.M. 3 marzo 1975
Le forze corrispondono ad una
accelerazione crescente col piano

-.‘.e Introduce un “coefficiente
- di struttura” R —
Consente I'analisi dinamica
(modale)
L Ty 4}’

Bisogna tener conto del differente
comportamento delle strutture @
oltre il limite elastico

Classificazione sismica e hormativa
1976-1996

Terremoti: Friuli (1976), Calabria meridionale, golfo di Patti
(1978), Valnerina (1979), Irpinia-Basilicata (1980)

O p— D.M. 3 giugno 1981 n. 515
s Viene introdotta la zona sismica
di terza categoria

D.M. 2 luglio 1981, n. 593
4 Fornisce indicazioni per
riparazione e rafforzamento
di edifici danneggiati dal sisma
" 4 del 1980
Introduce il calcolo anche per
gli edifici in muratura

Evoluzione della classificazione sismica
anni finali del '900

Dopo il terremoto
del Friuli (1976)

par"re il Pr'ogeﬁo Fase 1 - Zone Fase 2 - Ricorrenza
Finalizzato Sie
Geodinamica (CNR) n
B
Partendo dallo studio [Ty

geologico, dall'individuazione
delle faglie, dalla ricorrenza
degli eventi sismici e dalla
attenuazione delle onde
sismiche con la distanza si

valuta la probabilita di avere Dtz Aucekrazicne
assegnate accelerazioni in Fase 3 - Aftenuazione Fase 4 - Probabilita
ciascun sito (di ran speramento nz nrerialo )

Evoluzione della classificazione sismica
anni finali del '900

Valutazione probabilistica dell'intensita dei terremoti

Probabilita di superamento P, = probabilita che si
verifichi un evento sismico di intensitd maggiore di
quella assegnata in un periodo di riferimento

Esempio: probabilita di superamento del 10%
in 50 anni

oppure

Periodo di ritorno T, = tempo medio che intercorre
tra due eventi sismici di assegnata intensitd
Esempio: periodo di ritorno di 475 anni

Relazione tra periodo di ritorno T,
e probabilita di superamento P,

E fornita dalla relazione:

Ve Ve

T = =

r In(1-Rg) Re
Esempio:
probabilita di superamento del 10% in 50 anni

Il periodo di ritorno é:
50 .
T =—————<=4746=4
"= in(—od0) /A6 =470 am




Carte di pericolosita sismica
per diverse probabilita di superamento in 50 anni

| N - SN Y

Analisi di
pericolosita

Classificazione
del territorio
in base alla
probabilita di
superamento
di PGA del 10%
in 50 anni

(T. =475 anni)

PGA[p(D 10,50)]

T 7 (N O O S W |

Influenza del terreno e microzonazione

1= VIIMCS Accelerometric

station

Recent san\l-clay deposits

Minor damages
SOFT SO
0-10 m: V{=80 + 100 m/s
10 m - valley floor: Vs = 200 + 400 m/s CESIBASSA

I=IX MCS

Severe damages 3
Acceleromitric Collapses
station
— N

S
) SHAAN
o T © M Bedrock
6 o o o © o ° 2 >

o o d § Vs=1000:2000mss Y
9 'L° o of-3R o o o SN
0® ool o ° o o@Z

0 ° i o SO

%:%\‘*7 ZS

I ~350m |

Anni finali del '900, Italia

D.M. 24 gennaio 1986
Introduce un “coefficiente di importanza" ——» @

Problematica
Bisogna garantire maggior sicurezza a strutture “importanti”
(per la protezione civile, ecc.)

D.M. 16 gennaio 1996
Consente la verifica col metodo degli stati limite
Introduce limiti agli spostamenti di interpiano — G

Problematica
Per terremoti con basso periodo di ritorno:
poiché questi avvengono con frequenza, & importante evitare
danni eccessivi ed interruzioni troppo lunghe dell'uso o

Anni finali del '900, Stati Uniti

Norme americane FEMA
Introducono il concetto di “Performance based

design" "
e -©Q
cioe

prestazione richiesta per un assegnato terremoto

Problematica
Bisogna imporre alla struttura prestazioni diverse in funzione
del periodo di ritorno del terremoto e dell'importanza
dell'edificio 0

Classificazione sismica e hormativa
1997-2003

Terremoti: Umbro-Marchigiano 1997, zona etnea (Santa
Venerina) 2001, Molise (San Giuliano di Puglia) 2002

Dal 2003 partono una serie di norme,
che modificano radicalmente il
panorama hormativo




Inizio del XXI secolo, in Ttalia

Ordinanza 3274 del 20 marzo 2003

Ordinanza 3431 del 3 maggio 2005

Impone la verifica col metodo degli stati limite
Consente altre modalitda di analisi (statica nhon lineare,
dinamica hon lineare)

Chiarisce meglio tutte le problematiche di base
(SLU-SLD, fattore di struttura, ecc.)

Introduce il concetto di “regolarita strutturale”

D.M. 14 settembre 2005 (annullato dal D.M. 14/1/08)
Recepisce le Ordinanze

Oggi

Eurocodice 8
E la base da cui & stata tratta I'Ordinanza 3274-3431
Ad esso si allineano quasi perfettamente le NTC 08

D.M. 14 gennaio 2008 - Norme Tecniche per le Costruzioni
Sostanzialmente in linea con gli Eurocodici
Prime basi di "Performance based design” o

Bozza Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC15)
Piccoli aggiustamenti, senza variazioni rilevanti
Cambiano alcuni termini molto usati

Evoluzione del concetto di
protezione sismica

Prime normative:

‘ Unico obiettivo

Evitare perdi*re nel caso di terremoto
di vite umane con periodo di ritorno molto alto

Evoluzione del concetto di
protezione sismica

Normative attuali:

Doppio livello di protezione

Evitare perdiTe nel caso di terremoto
di vite umane con periodo di ritorno molto alto
Limitare i danni nel caso di terremoto

con periodo di ritorno pit basso

Normativa italiana, a partire dal 1996
Normativa europea (Eurocodice 8)

Evoluzione del concetto di
protezione sismica

Performance based design
Tendenza della normativa:
Piti livelli di prestazione
Evitare il crollo
Evitare perdite di vite umane

Consentire un rapido ripristino dell'operativita
Mantenere l'operativita

associati a diversi livelli di intensitd sismica

Normativa americana FEMA
Norme Tecniche per le Costruzioni 2008

Livelli di prestazione
Ovvero Stati Limite da rispettare

Stati Limite di Esercizio

Stato Limite di Operativitd - SLO

Danni ad elementi strutturali, non strutturali e impianti talmente
modesti da non creare interruzioni d'uso significative

Stato Limite di Danno - SLD

Danni ad elementi strutturali, non strutturali e impianti
modesti, tali da non compromettere significativamente
resistenza e rigidezza. L' opera dopo il sisma deve rimanere
utilizzabile, pur se con limitazione d'uso di attrezzature

NTCO8, punto 3.2.1 NTC15, punto 3.2.1




NTCO8, punto 3.2.1

Livelli di prestazione
Ovvero Stati Limite da rispettare

Stati Limite Ultimi

Stato Limite di salvaguardia della Vita - SLV

Rottura di elementi non strutturali e impianti, danni significativi
agli elementi strutturali con perdita significativa di rigidezza nei
confronti delle azioni orizzontali. Esiste ancora un margine di
sicurezza nei confronti del collasso.

Stato Limite di prevenzione del Collasso - SLC

Rottura di elementi non strutturali e impianti, danni molto
gravi agli elementi strutturali. Esiguo margine di sicurezza nei
confronti del collasso.

NTC15, punto 3.2.1

Livelli di intensita sismica

Sono legati alla “vita di riferimento” Vy
della struttura

Livello Probabilita di Periodo di
superamento ritorno *
Frequente 81% in Vi anni 30 anhi
Occasionale 63% in Vg anni 50 anni
Raro 10% in Vg anni 475 anni
Estremamente raro 5% in Vg anni 975 anni

* Per Vi = 50 anni

NTCO8, punto 3.2.1 NTC15, punto 3.2.1

Accelerazione di picco

L'intensita sismica & espressa come accelerazione di
picco (PGA, peak ground acceleration)

L'accelerazione di picco dipende da:
+ Sito (collocazione geografica, tipo di terreno, ecc.)
+ Periodo di ritorno dell'evento che interessa

Vita di riferimento Vj,

L'intensita sismica & definita in funzione del periodo
di ritorno T, del sisma, che & legato alla vita di
riferimento.

La vita di riferimento dipende da:
+ Vita nominale Vy,
+ Classe d'uso

NTCO8, punto 2.4.1

Vita nominale V)

- Vita nominale:
numero di anni hel quale la struttura, purché soggetta alla
manutenzione ordinaria, deve potere essere usata per lo
scopo al quale & destinata

TIPI DI COSTRUZIONE Vita nominale
N
1 Opere prowvisorie - Opere provvisionali - <10 anni
Strutture in fase costruttiva =
Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali e
2 | dighe di dimensioni contenute o di importanza =50 anni
normale
Grandi opere, ponti, opere infrastrutturali e > 100 anni
3 | dighe di grandi dimensioni o di importanza -
strategica

NTC15, punto 2.4.1

Classe d'uso

+ Classe d'uso:
¢ legata alle conseguenze di una interruzione di operativita
o di un eventuale collasso in presenza di aziohi sismiche

TIPI DI COSTRUZIONE Classe d'uso
Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, T
edifici agricoli

Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti,
senza contenuti pericolosi per 'ambiente e senza II
funzioni pubbliche e sociali essenziali

Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi IIT

Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche
importanti, anche con riferimento alla gestione della Iv
protezione civile in caso di calamita

NTCO8, punto 2.4.2 NTC15, punto 2.4.2




Vita di riferimento V,
Dipende da:

Vita nominale Vy
Classe d'uso

Ve=VyxCy =3banni

Il coefficiente d'uso C dipende dalla classe d'uso

Periodo di riferimento Vi
per l'azione sismica

Classe d'uso I II III v

Classe
Vita duso I @ IIT Iv
nominale
10 35 35\ 35 35
35— \ 75 100
/100 70 100 \ 150 200

¢ 07 10 15 20

f Esempio: edificio per abitazione dﬂnuova realizzazione
Normale affollamento

Opera ordinaria

Periodo di ritorno T,

Periodo di ritorno T, (in anni)
in funzione di Vy e Py

ﬁ;::: Pue | Vo35 anni | V=50 anni | Ve=75 anni | Vx=100 anni
sLo | 81% 21 30 45 60
SLb | 63% | 35 50 75 100
sLv | 10% | 332 475 712 950
slc | 5% | 682 975 1462 1950

NTCO8, punto 3.2.1 NTC15, punto 3.2.1

Relazione tra accelerazione di picco
e periodo di ritorno

+ Non esiste una relazione rigorosa

+ Approssimativamente si pué ritenere che
I'accelerazione di picco vari con la radice quadrata
del periodo di ritorno

Esempio:
per un periodo di ritorno T,=475 anni si ha a;=0.25 g
per un periodo di ritorno T,.=950 anni si ha

a,=0.25x [ 223 ~141x025-035¢

Considerazioni

A cosa servono le “classi d'uso” degli edifici?

- Forniscono il coefficiente d'uso C, che, moltiplicato
per la vita nominale Vy, dd la vita di riferimento V,

- Per classe d'uso IIsihaCy=1
quindi per verifica di resistenza di costruzioni usuali
Vi = 50 anni, periodo di ritorno T, = 475 anni
si ha, ad esempio, a,=025¢g

- Per classe d'uso III (edifici con affollamento) C, = 1.5
quindi per verifica di resistenza di costruzioni usuali
Vi = 50x1.5 anni, periodo di ritorno T, = 475x1.5 anni
siha a,=0.25x+15=122x0.25¢g

- Per classe d'uso IV (edifici strategici) C, = 2
quindi g, =0.25x+/2 =1.41x0.25 g

Considerazioni

+ Nel passato: coefficiente di importanza I

- Moltiplicatore delle forze di progetto
- Per costruzioni usuali IT=1
- Per edifici con affollamento I=12

- Per edifici strategici I =14




Considerazioni

A cosa servono le “classi d'uso” degli edifici?

- Forniscono il coefficiente d'uso C che, moltiplicato
per la vita nominale Vy, dd la vita di riferimento V,

- Per classe d'uso IT si ha Cy =1
quindi per verifica di resistenza di costruzioni usuali
Vi = 50 anni, periodo di ritorno T, = 475 anni
si ha, ad esempio, a; = 0.25g

- Per classe d'uso III (edifici con affollamento) C, = 1.5
quindi per verifica di resistenza di costruzioni usuali
Vi = 50x1.5 anni, periodg.di ritorno T, = 475x1.5 anni
siha g =0.25x% J15 0.25¢ nel passato 1.2

- Per classe d'uso IV (edificistrategici) C, = 2
quindi a, = 0.25x+/2 @ 0.25¢ nel passato 1.4

Normativa europea
considerazioni

L'Eurocodice 8 prevede solo due requisiti:
+ Requisito di non-collasso
- Equivale a SLV

- E riferito ad una probabilita di superamento del 10%
in 50 anni, ovvero a un periodo di ritorno di 475 anni

+ Requisito di limitazione del danno
- Equivale a SLD

- E riferito ad una probabilita di superamento del 10%
in 10 anni, ovvero a un periodo di ritorno di 95 anni

La differenziazione in base all'uso viene fatta mediante il
coefficiente di importanza y;

EC8, punto 2.1




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

3 - Risposta elastica e spettri di risposta elastica

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

In che modo valutiamo
I'effetto del sisma su una struttura?

Risposta sismica

Schemi a un grado di liberta
in campo elastico

Struttura a un grado di liberta

Serbatoio pensile

Foto Disegno Modello
schematico di calcolo

Struttura a un grado di liberta

Telaio monopiano

Disegno Modello di
schematico calcolo

Oscillazioni libere

Esempio: altalena

Spostando il sedile
dell'altalena e poi
lasciandolo libero,
esso oscilla con un
periodo T

ben preciso




Oscillazioni libere

Esempio: altalena

Spostando il sedile
dell'altalena e poi
lasciandolo libero,
esso oscilla con un
periodo T

ben preciso

Oscillazioni libere
pendolo (esempio: altalena)

A) Il peso & scomposto nelle forze

F, assorbita dall'asta del pendolo

F, che provoca un'accelerazione
che fa muovere il pendolo

peso
@
Oscillazioni libere Oscillazioni libere
pendolo (esempio: altalena) pendolo (esempio: altalena)
A) Il peso & scomposto nelle forze Il pendolo oscilla con
F, assorbita dall'asta del pendolo un periodo T
F, che provoca un'accelerazione / ben preciso, .
che fa muovere il pendolo legato alla geometria
/ o (in particolare, alla
B) In questa posizione la  lunghezza dell'asta)
velocitd & massima
- N
(quando inizia a
risalire rallenta) ma (¢
B l'accelerazione & nulla
F=0 . perché F, = 0
Fn
F,= peso peso
®

Oscillazioni libere
telaio monopiano

A) Per deformare il telaio in
questa posizione occorre
applicare una forza F,

-— A uguale ed opposta alla

forza elastica che tende a

riportare il telaio alla

posizione indeformata

(forza di richiamo

elastico).

Equilibrio statico
F=ku

Oscillazioni libere
telaio monopiano

-ku

Quando si lascia libero il telaio, agisce
solo la forza di richiamo elastico, che
provoca un'accelerazione.
Equilibrio dinamico

—ku=ma mi+ku=0




Oscillazioni libere
telaio monopiano

Equazione del moto:
mii+ku=0

equilibrio dinamico

L'equazione differenziale pué
essere risolta analiticamente.

La soluzione & una funzione
trigonometrica (seno, coseno)

Oscillazioni libere
telaio monopiano

B) Tornato nella posizione
indeformata, la velocita &
massima e l'accelerazione
nulla (come la forza di
richiamo elastico).

spostamento

‘ ‘ ‘r (s)

u

[

tempo @)
Oscillazioni libere Oscillazioni libere con smorzamento
telaio monopiano telaio monopiano
Il telaio oscilla con un In realtd il moto non
periodo ben preciso, continua cosi, a causa
legato alla massa ed alla della dissipazione di
rigidezza del telaio energia (smorzamento)
T=2 7t\/E
k
spostamento
u I=1s
AL DAANPD DA ' AN AN
{\/ VAVAVAVEVAVAVAVAVOVAVI {V/XV%\V VRVAVRVAVAT
tempo @

Oscillazioni libere con smorzamento
telaio monopiano

Equazione del moto:

mii@+ku:0

Lo smorzamento &
legato alla variazione di
spostamento (velocitd)

u £=0.05
WA\
‘ \/ 5 10 t(s)

T;=1.0013 s

Oscillazioni libere con smorzamento
telaio monopiano

Equazione del moto:

mi+cu+ku=0

L'ampiezza del moto si
riduce tanto pit
rapidamente quanto
maggiore & lo smorzamento

u £=0.05

o

Ty=1.0013 s

‘ \/ \Vj 5 10 1 (s)




Oscillazioni libere con smorzamento
telaio monopiano

u £=0.05

JANVAN
\/ 5 10 t(s)

5 10 1 (s)

Si indica col termine “smorzamento critico” quel valore per il
quale il sistema raggiunge lo stato di quiete senza oscillare

Lo smorzamento viene di solito indicato come percentuale &

¢

dello smorzamento critico =

2 km

Smorzamento - negli edifici

Dipende da:
Elementi non strutturali (tramezzi, tompagni) molto

Non linearita del materiale poco

Edifici in cemento armato, con tramezzi in muratura:
Si pué assumere un valore di smorzamento percentuale & = 0.05

Edifici in acciaio, con tramezzatura leggera:

E consigliabile usare un valore minore di & = 0.05

Edifici isolati alla base, con isolatori in gomma:

Si pué usare un valore maggiore di & = 0.05

Oscillazioni forzate

Esempio: altalena

Dando (in maniera
periodica) una piccola
spinta al sedile
dell'altalena,

le oscillazioni si
amplificano

sempre di pill

Oscillazioni forzate
telaio monopiano

Equazione del moto:

mii+cu+ku:

Nell'equazione del moto
compare un huovo termine
(I'azione forzante)

p(1) m

Se la forzante & armonica (seno, coseno) & possibile risolvere
analiticamente l'equazione differenziale

Oscillazioni forzate
telaio monopiano, forzante armonica (periodica)

py "NANNANANNNANRD

VVVVVVVVVV e

Se il periodo della

. . u \/\
forzante coincide con i N ﬁ
quello del sistema, AN N /\\ | | )‘\ N
in assenza di T \/‘ 1] \‘H\‘r“\“ ‘
smorzamento VU o / \) \ /
il moto si amplifica £=0 vy L‘

sempre pill )
risonanza

) Forzante armonica
’ T,=0.75s

po

Risposta, senza smorzamento T, #T

u
T=10s

Uy

5 1 (s)
— moto totale

u

T=05s

o

1 t(s)




Forzante armonica

"NANANNANNNNANNNNN
VUV VVVYVVVVVVYV Ve

Risposta, con smorzamento £=5% T, %7

7,=075s

— moto fotale
— combponente stazionaria

Il moto & somma di una componente armonica che ha lo stesso periodo
della forzante ed ampiezza costante(componente stazionaria)

e di una componente che ha lo stesso periodo del sistema ma ampiezza
che si riduce man mano (componente transitoria)

Forzante armonica

"NAANAANANNNNAANNN
VVVVVVYVVVVVVYV Ve

T,=075s

Risposta, con smorzamento £=5% T, %T

— moto totale
u — componente stazionaria

» Forzante armonica

"’%/\/\/\/\/\A/\/\/\/\/\/\/\A/\
|V\/V\/\/\/\5/\/VVVV\/'°\/\/\/HS>

7,=075s

a) spostamento

Il moto viene
amplificato o ridotto,
in funzione

del periodo proprio

e dello smorzamento
del sistema s

0 7.=0755 1 2 () 3

=0 b) accelerazione

0 T.=075s 1 2 T(s) 3

Oscillazioni forzate
(moto del terreno)

Equazione del moto:

m . .
mi+cu+ku=

Cambia (formalmente)
i il fermine noto
) nell'equazione del moto

Il problema ¢é sostanzialmente
identico a quello del moto con
forzante applicata al traverso

Oscillazioni forzate
(moto del terreno)

Equazione del moto:

mi+cu+ku=-mi,

Se la forzante & armonica (seno, coseno) ¢ possibile risolvere
analiticamente I'equazione differenziale

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - armonico)

Forte
/ amplificazione

m 5
faa accelerazione
assoluta
— 3
i,
2
L . =0.1 iduzi
Si noti, in particolare, ¢ Riduzione
) 1 dell'accelerazione
I'andamento
dell'accelerazione 0
. ) . 0 T,=075s 1 2 T 3s
massima in funzione
del periodo proprio Stessa
accelerazione
del terreno




Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

m

400 2
i %64 = 351 cm s
‘ .
Vo 20 30 1)
400

— Tolmezzo, Friuli, 1976
i,

Input sismico: accelerogramma

Equazione del moto:

mii+cu+ku=—miig

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

m
iiy PGA = 351 cm s
! “.‘
— o Tolmezzo, Friuli, 1976
”&’
E possibile Noti i valori di u, 1, ii inun certo

istante t; ed il valore di i, fratie
t+At si possono ricavare i valori di
u, u, i nellistante t+At

determinare
numericamente
la risposta ad un

accelerogramma Lo .
Si oftiene la risposta nel tempo

(time history)

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

400 2
i %64= 351 cm s

0 10 20 30 1)
400

Tolmezzo, Friuli, 1976

E possibile vl 1139 cms?
determinare

numericamente
la risposta ad un N

accelerogramma o

T=025s

la risposta dipende

dal periodo T dell'oscillatore

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

400 :
i P6A=351cms
¢ T £ % ‘o
400

Tolmezzo, Friuli, 1976

Cambiando il periodo
dell'oscillatore,
cambia la risposta

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

400 )
i %64 = 351 cm s
"
0 Yo 20 30 1)
400

Tolmezzo, Friuli, 1976

Cambiando il periodo # fﬁj ™ 7=100s

dell'oscillatore,
cambia la risposta

400 -252 em s

[

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

Si pué diagrammare, s,

per punti, il valore 1200
dell'accelerazione oms”)
massima per schemi

con periodo diverso

0
0 1 2 T

In genere ci interessa la risposta massima,
non quello che succede istante per istante

3s




Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

Si puo diagrammare, s,

per punti, il valore 1200

. 2| -2
dell'accelerazione amstl, 11139cms
massima

400

1 2 T 3s

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

Si puo diagrammare, s,

per punti, il valore 1200
. -2 M -2
dell'accelerazione oms 139 cms

i

i

massima i
800 '

| > ¢727cms?

400

o
o
o
o
o
o
o
o
I

0025 05

Oscillazioni forzate
(moto del terreno - accelerogramma)

Si pud diagrammare, s,

per punti, il valore 1200
" . 2 -2
dell'accelerazione ans?| 11139 cms

800
727 cm s

V‘

massima
‘

‘

‘

|

i

4001

‘

‘

Oscillazioni forzate

Spettro di risposta

001
i+

TTPE~

o

ki % ) ) )
00 252 cm's?

Si pué diagrammare, s,
per punti, il valore 1200
dell'accelerazione oms”
massima

1139 ecm s

800

400

i
i

0 |

0 025 05 1 2 T 3s

Il diagramma ottenuto unendo i vari punti viene detto
“spettro di risposta” (in termini di accelerazione)

Oscillazioni forzate
Spettro di risposta (accelerazione)

L'andamento S / Er‘:\r;):i‘icazione
dell'accelerazione 1200
massima in funzione ~ cms”
del periodo proprio
ha un andamento
ben preciso

Riduzione
dell'accelerazione

— Stessa
accelerazione
del terreno

Oscillazioni forzate
Spettro di risposta (accelerazione)

Al variare dello S, L'accelerazione
smorzamento 1200 £=2% massima nel sistema
si ottengono oms’ & maggiore quando
diverse curve E=5% lo smorzamento &

minore




Oscillazioni forzate
Spettro di risposta (spostamento)

Allo stesso modo si Spe
pud diagrammare lo 75
spostamento relativo ~ em
massimo in funzione
del periodo

5.0

25

0
0 1 2 T 3s

Il diagramma cosi ottenuto viene detto “spettro di risposta”
(in termini di spostamento)

Oscillazioni forzate
Spettro di risposta (spostamento)

Si noti 'andamento Spe £

dello spostamento 75

relativo massima in em

funzione del periodo &= 5%

. 50
|
proprio Spostamento
relativo quasi
25 costante

Lo spostamento Spostamento relativo
. . ia vi scent
massimo nel sistema o via via crescente

N . 0 1 2 T 3s
& maggiore quando

lo smorzamento & Spostamento relativo nullo =
minore stesso spostamento del terreno

Oscillazioni forzate
Spettri di risposta (accelerazione-spostamento)

Nota:

+ Se lo smorzamento fosse nullo, accelerazione massima e
spostamento massimo si raggiungerebbero nello stesso
istante

+ Con i reali smorzamenti il valore massimo
dell'accelerazione assoluta & vicino ma hon identico al
valoree che si ha nell'istante in cui si ha lo spostamento
massimo (questo & detto pseudo-accelerazione massima)
La differenza & comunque trascurabile

+ I valori dello spettro in termini di spostamento e
pseudo-accelerazione sono legati analiticamente dalla

relazione | . 2 1)
‘M + ng‘ =|— u

Relazione tra i valori massimi
di spostamento relativo e accelerazione assoluta

Equazione del moto: Quando lo spostamento relativo u

& massimo la sua derivata & nulla

mii+cu+ku=-mii,
u=u, = u=0
Si ha allora:
mii+ ko, =-mii,
k sy =—m (i +ii,)
2
P k 2n P m
‘u+u,‘:7u S Bl I T perché T =2m, | —
¢ max max
m T k

Relazione tra i valori massimi
di spostamento relativo e accelerazione assoluta

u Essa coincide con l'accelerazione
assoluta quando lo smorzamento
& nullo

La quantita ‘ zy

viene detta pseudoaccelerazione

L'accelerazione assoluta massima e la pseudoaccelerazione massima
arigore sono diverse, ma in sostanza sono praticamente coincidenti

; L 2y
La relazione ‘u + ug‘ =22 4
T
consente di passare dai valori massimi dello spostamento a quelli

massimi dell'accelerazione assoluta, e viceversa

A cosa servono gli spettri?

m=4000t
Conoscendo
massa e rigidezza
possiamo
k= 630 kKN/mm determinare il
periodo proprio

Foto Modello

N 3
di calcolo —ox314x 4000 x 10 _
\ 630 x10°

=05s




A cosa servono gli spettri?

1200 Spettro
med0r di risposta

in termini di
b accelerazione

Foto Modello
di calcolo 400

T=05s

Noto il periodo proprio, possiamo leggere
dallo spettro I'accelerazione assoluta massima o, =727 ms? =074 ¢

A cosa servono gli spettri?

| 5 @y m=40000

Ma dall'accelerazione
possiamo ricavare anche la
massima forza d'inerzia

k=630 kN/mm

Foto Modello F
di calcolo max

=ma,, =4000x7.27 =29000 kN

T=05s e quindi le massime
sollecitazioni nella struttura,
i massimi spostamenti, ecc.

Idea base del calcolo sismico:
valutare il comportamento dinamico applicando forze statiche

A cosa servono gli spettri?

Spe

7.5
cm

m= 40001

k=630 kN/mm

Spettro
di risposta
in termini di
spostamento

Foto Modello
di calcolo 25

T=05s

Lo spostamento relativo massimo pud essere calcolato risolvendo
lo schema strutturale con le forze orizzontali applicate

oppure dallo spettro di risposta in Uy = 4.58 cm
termini di spostamento )

Spettri di risposta

L'analisi di oscillatori
semplici puo essere
ripetuta per diversi
accelerogrammi

(con un assegnato
smorzamento)

Si pud quindi definire una curva che inviluppa tutti gli spettri
di risposta, o che viene superata solo occasionalmente

Spettri di risposta

In zone differenti
e su terreni
differenti

si otterranno
risultati diversi

Si pud quindi definire una curva che inviluppa tutti gli spettri
di risposta, o che viene superata solo occasionalmente

Spettri di risposta

In zone differenti La normativa fornisce quindi spettri di

e su terreni risposta differenziati in funzione delle
differenti caratteristiche del suolo e della zona in
si otterranno cui & ubicata la struttura

risultati diversi




Spettri di risposta elastica
NTC 08 (D.M. 14/1/2008)

Forma generale
degli spettri di risposta elastica

ci sarebbe un
piccolo tratto
iniziale, costante

Forma generale
degli spettri di risposta elastica

... main pratica
viene trascurato

0.0+— } t
0.0 1.0 15 25 T 30
Te Te T

Spefttri di risposta elastica di normativa
accelerazioni orizzontali

Primo tratto -
Se andamento lineare

T 1 T
s.=a s | L1 L
‘ Ty nF, Ty

0.0

.0—+
0.0 TR 05 1.0 15 20 25 T 3.0

.r: . Z |10 55

Amplificazione, legata =52 0.55

al tipo di terreno

Spettri di risposta elastica di normativa
accelerazioni orizzontali

Secondo tratto -
2 costante

S,=a, SNF,

Spettri di risposta elastica di normativa
accelerazioni orizzontali

Terzo tratto -
Se. decrescente (con 1/T)

T
Y




Spettri di risposta elastica di normativa
accelerazioni orizzontali

0 Quarto tratto -
S decrescente (con 1/72)

g (T T,
S, =a, SMF, [%]

Spettri di risposta elastica di normativa
accelerazioni orizzontali

Per definire uno spettro di risposta elastico
occorre indicare i parametri

- q accelerazione del terreno (su roccia)
-S amplificazione dovuta al tipo di terreno
- Tg T Ty periodi che separano i diversi tratti

- & smorzamento della struttura

S Ty T¢ Ty si ricavano a partire dai tre parametri
a; Fy T

(che sono legati al sito e al periodo di ritorno T,)

e dipendono anche dalle caratteristiche del terreno

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

NTCO8

Ai fini della definizione dell'azione sismica di progetto, si rende
necessario valutare I'effetto della risposta sismica locale mediante
specifiche analisi, come indicato nel § 7.11.3. In assenza di tali
analisi, per la definizione dell'azione sismica si pud fare riferimento a
un approccio semplificato, che si basa sull'individuazione di categorie
di sottosuolo di riferimento (Tab. 3.2.IT e 3.2.IIT)

Fatta salva la necessita della caratterizzazione geotecnica dei
terreni nel volume significativo, ai fini della identificazione della
categoria di sottosuolo, la classificazione si effettua in base ai valori
della velocita equivalente V; 30 di propagazione delle onde di taglio
(definita successivamente) entro i primi 30 m di profondita.

Nei casi in cui tale determinazione non sia disponibile, la classificazione pud
essere effettuata in base ai valori di Nepr 30 nei terreni prevalentemente a
grana grossa e di ¢, 3 hei terreni prevalentemente a grana fina.

NTCO8, punto 3.2.2

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

NTCO8

Ai fini della definizione dell'azione sismica di progetto, si rende
necessario valutare I'effetto della risposta sismica locale mediante
specifiche analisi, come indicato nel § 7.11.3. In assenza di tali
analisi, per la definizione dell'azione sismica si pud fare riferimento a
un approccio semplificato, che si basa sull'individuazione di categorie
di sottosuolo di riferimento (Tab. 3.2.IT e 3.2.IIT)

NTC15
Unico parametro da usare ¢ la velocita delle onde di taglio Vs ma tali
valori "sono ottenuti mediante specifiche prove ovvero, con

giustificata motivazione ..., sono valutati tframite relazioni empiriche
di comprovata affidabilita con i risultati di altre prove in sito, quali
ad esempio le prove penetrometriche dinamiche per i terreni a grana
grossa e le prove penetrometriche statiche”

NTCO8, punto 3.2.2 NTC15, punto 3.2.2

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

Confronto NTCO8 - NTC13

+ InNTC15 scompare il riferimento a Ngpr € C,

+ InNTC15 scompare la tabella 3.2.IIT che
descriveva le categorie aggiuntive S1 e S2

+ InNTC15 si parla di V,,, valutata nella profondita
H del substrato roccioso, ovvero con Vs > 800 m/s
(ma se H > 30 m si fa riferimento a 30 m)

Ve, H

V.
Velocitd media di propagazione delle onde di ' ;
taglio negli H m superiori del suolo Z

NTCO8, punto 3.2.2 NTC15, punto 3.2.2

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

Suolo A

Ammassi rocciosi affioranti o
terreni molto rigidi

Vs30> 800 m/s
eventualmente comprendenti in
superficie terreni di caratteristiche

meccaniche pil scadenti con
spessore massimo pari a 3 m

Valori orientativi per terremoti
con alto periodo di ritorno

s=1 Te=015s  T.=04s T,=25s




Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

Valori orientativi per terremoti
con alto periodo di ritorno

$:120 T,=015s T.=05s

Suolo B

Rocce tenere, depositi di
terreni a grana grossa molto
addensati o terreni a grana
fine molto consistenti, con
miglioramento delle proprietda
meccaniche con la profondita

360 m/s < Vg3 < 800 m/s

Per NTCO8 anche:

Resistenza penetrometrica
Nsgpr> 50

Coesione non drenata
¢, > 250 kPa

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

Valori orientativi per terremoti
con alto periodo di ritorno

$=130 T,=015s T,=05s

Suolo €

Depositi di terreni a grana
grossa mediamente addensati o
terreni a grana fine mediamente
consistenti, con miglioramento
delle proprieta meccaniche con
la profondita

180 m/s < V30 < 360 m/s

Per NTCO8 anche:

Resistenza penetrometrica
15 < Ngpr < 50

Coesione non drenata
70 < ¢, < 250 kPa

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

$:145 T,=0.25s T.=08s

Valori orientativi per terremoti
con alto periodo di ritorno

Suolo D

Depositi di terreni a grana
grossa scarsamente addensati o
terreni a grana fine scarsamente
consistenti, con miglioramento
delle proprieta meccaniche con
la profondita

Vs30< 180 m/s

Per NTCO8 anche:

Resistenza penetrometrica
Ngpr < 15

Coesione non drenata
¢, <70 kPa

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

$=130 T,=02s T,=06s

Valori orientativi per terremoti
con alto periodo di ritorno

Vs30

Velocita media di propagazione
delle onde di taglio nei 30 m
superiori del suolo

Suolo E

Terreni con caratteristiche e
valori di velocita equivalente
riconducibili a quelle definite per
le categorie C o D, con
profondita del substrato non
superiore a 20 m

NTC15
profondita del substrato non
superiore a 30 m

Classificazione dei suoli
e spettri di risposta

Suolo S1

Depositi con stratodi almeno
10 m di argille di bassa
consistenza ed elevato indi
di plasticita e contenuto di
acqua

Vs30 < 100 m/s

Coesione non drenat;
10< ¢, < 20 kPa

Per/j,,qci”eﬂs‘ri tipi di terreno occorrono studi speciali

Suolo S2

Depositi di terreni soggetti a
liguefazione

I suoli Sle S2
non esistono pit

nelle NTC15

Considerazione sugli spettri

+ Esaminare lo spettro di risposta nel sito, per il

terreno su cui & costruito I'edificio, & fondamentale
per capire quale sia l'intensita del sisma

8
7
0.50

0.25

0.00
0.0 0.5 1.0

20 25 Tl 30




Considerazione sugli spettri

+ Esaminare lo spettro di risposta nel sito, per il
terreno su cui e costruito I'edificio, & fondamentale
per capire quale sia l'intensita del sisma

s,
8
7!

o
o

0.50

0.25

0.00
0.0

Classificazione sismica oggi
(NTC 08)

La normativa fornisce a,, F,, T

A che servono?
- consentono di definire lo spettro di risposta

T valori sono forniti per oghi punto e per qualsiasi
periodo di ritorno

Serve veramente futta questa precisione?

Determinazione dei dati sismici
Periodo di riferimento Vi —\

) et a5 KBS

P

Determinazione dei dati sismici

Periodo di riferimento V,
i i riferi R —\ Ao

<2 | ] g Tvm o KiERUS-1S)

EdiLus-MS

Mappe Sismiche

Ed!Lus-MS

Mappe Sismiche

classe vm:
indirizzo o

classe ;
indirizzo ~ \DYNL\!I;AE \
\ \ \

thvilaas b paud sone b L b bkl ks

Eiluniig & sty 408 1
w5 sto che § nteesa e atiend

T4 paricokoa i

Parametei o paricdasith Sienica
wooag on,
el B H B
0 0on 2a22 ez
2 008 2ot 020
2z s 020

2 a3

St imis

.m...ﬂ;;m.
U ssheais poe lackon
Te : 0877440 504 - Faw: EUTHEL

A Emak Flodimea k

rhakiae b gk st it e bud ke

By ™15 ¥ | suftwae ACCA g2
i . Saig seniainn sul dto che U nteessa @ oltera

corrispondenti
""f o v “ctato Linite” 0
2422
2,418

Operativitd

Canno

Stato limite e
i per‘lodo di ritorno

Salaguardia Vta 475 ||0.252 2385
X |

Frevenzione Collasso 975 0,284 2,392

Spefttri di risposta NTCO8
S - amplificazione dovuta al terreno

+ Dipende da
S; - Categoria di sottosuolo S=S.x Sy
St - Categoria topografica
Categoria
sottosunlo Ss Intervengono
A Lo anche F, e g,
a
B 1.00< 1.4-04 F, -5 <120
&
a
C 1.00< L7-06F, £ <150
g
a,
D 090< 24-15F, -5 <180
g Vedere foglio
a Excel “Spettri”

per applicazioni

E 1.00< 2.0-1.1F,-£ <1.60
&

Spefttri di risposta NTCO8
S - amplificazione dovuta al terreno

+ Dipende da
S - Categoria di sottosuolo
Sy - Categoria topografica

S:SSXST

Caregoria Carateristiche della supeeficie topngrafiea
T1 Superficic piancggiante, pendii ¢ rilievi isolati con inclinazrione medin 1 =159
T2 Pendii con media i = 15°
T Rilievi con largherza in cresta molto minare che alla base e inclnaziene media 15 < i<30°
T Rillicvi con lasgherza in erestn malko minore che alla base ¢ inclnasione media = 30°
Cabegoria |y ozione dell'opera Sr
topografica
T1 1.0
79 In cﬂlTigp\nndenza della 12
sommita del pendia
In corrispandenza della
T3 e 1.2
cresta del rilieve
™ In corrispondenza della 1
cresta del rihevo




Spefttri di risposta NTCO8
Ta, Te, Tp - periodi

+ T, dipende dal suolo e da T,

_ *
Categoria C TC - CC x TC
ol
sottosuolo
A 1.00
B Lo
¢ Los(r: Y
D L5y
E Lasfe
e Vedere foglio

Excel “Spettri”
per applicazioni

Spettri di risposta NTCO8
Tg, T¢, T - periodi

* T, dipende dal suolo e da T,

*+ Tgdipende da T, Teg=T./3
© Tydipendedaa, 7, —40x% 116
8

Vedere foglio
Excel “Spettri”
per applicazioni

Spettri di risposta NTC 08

Esempio: Messina (sito di riferimento per 'esempio)

Per T,=475 anni a,=0.250 g F,=2.410 T/= 0.360s
Per T,=50 anni a,=0.082 g F,=2.316 T/= 0.292s

Valori che definiscono lo spettro di risposta elastico
Accelerazioni orizzontali, terremoto con T,=475 anni (SLV)

Categoria | PGAsu
suolo rocciag, s Sa Fo Ts Te To
A 1.000 0.250¢g 0.120s | 0.360s | 2.600 s
B 1159 02909 0.162s | 0486s | 2.600 s

4 0.250 g 1339 03359 2.410 0.177s | 0.530s | 2600 s

D 1.496 03749 0250s | 0.750s | 2600s

E 1337 | 03349 0208s | 0.623s | 2600s

Spettri di risposta NTC 08

Esempio: Messina (sito di riferimento per I'esempio)

Per T,=475 anni a,=0.250 g F,=2.410 T/= 0.360s
Per T.=50 anni 0,=0.082 g F,=2.316 T/= 0.292s

Valori che definiscono lo spettro di risposta elastico
Accelerazioni orizzontali, terremoto con T,=50 anni (SLD)

caeaie | et :g S Sa, Fo Ts Te T
A 1.000 | 0.082g 0097s | 02925 | 1.928's
B 1200 | 0.098 g 0137s | 0411s | 19285
c 0082g | 1500 | 01239 | 2316 | 0153s | 0.460s | 1.928 s
D 1.800 | 01484 0.225s | 06755 | 1.928's
E 1600 | 01314 0183s | 0549s | 1.928 s

Spefttri di risposta NTCO8

accelerazioni verticali

+ Lo spettro ha la stessa forma, cambiano i parametri

Categoria di
sottosuolo Ss Te Te T
A, B, CD,E 1.0 0.05 0.15 1.00

NTCO8, punto 3.2.3.2.2

Spettri di risposta NTCO8

Esempio: Messina (sito di riferimento per I'esempio)

1.00 ~
S Vedere foglio
e Excel “Spettri”
g per applicazioni
0.75 4 SLV
Suolo D
0.50 4 Suolo E
\Suo\o C
0.00 - T T T T T ]




Spefttri di risposta NTCO8

Normativa europea

0.40 - Esempio: Messina (sito di riferimento per 'esempio) considerazioni
S, vedere foglio I valori di S, F,, T, T¢, T sono definiti indipendentemente dal
Excel “Spettri p
g per applicazioni sito. Per terremoti con magnitudo superiore a 5.5 si utilizza uno
] spettro Tipo 1, con parametri sotto indicati
0.30 SLD
Suolo D Valori che definiscono lo spettro di risposta elastico (Messina)
accelerazioni pari a Accelerazioni orizzontali, terremoto con T,=475 anni (SLV)
circa 1/2.5 rispetto ro—
020 1 Suolo E asLv il S :zg s Sa, F, T T T
Suolo B A 1.00 02509 015s 040s 200s
Suolo C
0.10 4 Suolo A B 120 03009 015s 050s 200s
¥\ C 02509 115 02889 25 020s 0.60s 2.00s
Vert
< D 135 03389 020s 0.80s 2.00s
0.00 T T T T T !
0.0 05 1.0 15 20 25 T 3.0 E 140 0350 g 015s 050s 2.00 s
EC8, punto 3.2.2.2
Spettri di risposta EC8 Normativa europea
1 00 . ESempio: Messina (sito di riferimento per 'esempio) 0.40 - considerazioni
e Sualo E Suolo B Ve?‘;;iffﬂ"é’cifce' S, SudoE  /~ Suolo B Per la verifica allo stato
~ Suolo C per applicazioni g : Suolo C limite di danno (SLD) si
0.75 - SLV 030 1 utilizza lo stesso spettro

0.25

Suolo D

Suolo A

della verifica SLV, ridotto
per 0.4

Suolo D

0.10




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

4 - Risposta elastica di schemi a piti gradi di liberta

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

Strutture a pit gradi di liberta

Le strutture reali hanno pit gradi di liberta (dinamici)

Per un telaio piano si possono assumere come
parametri gli spostamenti dei traversi

U3 |'equazione del moto
& in questo caso un
Uy sistema di equazioni
differenziali

moto libero non smorzato
mii+ku=0

moto forzato
mi+ca+ku=—mli,

Moto di oscillazione libera
(trattazione matematica)

L'equazione del moto, in termini matriciali, & analoga a
quella dell'oscillatore semplice

mi+ku=0
La soluzione, in caso di moto libero, & un insieme di

funzioni armoniche
u,.(t):tb,_j cos@; 1)

a condizione che sia det(k - ®} m)=0

Da questa si ricavano le frequenze angolari ®; e quindi

i periodi T; (autovalori) e le deformate ¢ (autovettori)

Modi di oscillazione libera
(significato fisico)

Modi di oscillazione libera della struttura

Se si assegna una deformata iniziale qualsiasi
e si lascia la struttura libera di oscillare ...

my
D
D

... la struttura si
muove in maniera
disordinata

Modi di oscillazione libera
(significato fisico)

Modi di oscillazione libera della struttura

Se si assegna una deformata iniziale qualsiasi
e si lascia la struttura libera di oscillare ...

... la struttura si
muove in mahiera
disordinata

altro esempio

Modi di oscillazione libera
(significato fisico)

‘Ques‘ro & un “modo di oscillazione libera”

Se si assegna una particolare deformata iniziale
e si lascia la struttura libera di oscillare ...

... la struttura si
muove mantenendo
la forma della
deformata ed oscilla
con un periodo ben
preciso

T = periodo di oscillazione libera




Modi di oscillazione libera
(significato fisico)

Questo & un “"modo di oscillazione libera”

+ Se si assegna una particolare deformata iniziale
e si lascia la struttura libera di oscillare ...

altro esempio
... la struttura si
muove mantenendo
la forma della
deformata ed oscilla
con un periodo ben
preciso

T = periodo di oscillazione libera

Modi di oscillazione libera

Telaio piano (con traversi inestensibili):

numero di modi di oscillazione libera = numero di piani

T, T, T3

Primo modo Secondo modo Terzo modo

Moto forzato
(trattazione matematica)

L'equazione del moto, in termini matriciali, & analoga a
quella dell'oscillatore semplice

mi+cu+ku=-mli,

Se la forzante non & armonica il sistema di equazioni
deve essere risolto per via numerica

Moto forzato
(trattazione matematica)
Risoluzione per via numerica
mi+cu+ku=-—mli,
L teAt
Noti i valori di u, u, i inun certo
istante t; ed il valore di ji trat;e

t+AAt si possono ricavare i valori di
u, u, ii nellistante t+At

Si ottiene la risposta nel tfempo,
istante dopo istante (time history)

Moto forzato
(trattazione matematica)

Questo tipo di analisi & consentito dalla normativa ed
¢ detto analisi dinamica (lineare), con valutazione
della storia della risposta

o teat

Noti i valori di u, 1, @i inun certo
istante 1, ed il valore di L'iy tra t; e
t+At si possono ricavare i valori di
u, u, il nellistante t;+At

Si ottiene la risposta nel tempo,
istante dopo istante (time history)

Possibili approcci
per valutare la risposta elastica

Analisi dinamica, con valutazione della storia della
risposta (istante per istante)

Analisi modale con spettro di risposta, per valutare la
massima risposta

Analisi statica, per valutare in maniera approssimata
la massima risposta

NTCO8, punto 7.3




Analisi dinamica,
con valutazione della storia della risposta

+ Se il sistema ha n gradi di liberta (dinamici) il suo
moto & descritto con n funzioni spostamento u
(quindi con un vettore di funzioni u)

+ L'equazione di equilibrio dinamico &
mi+cu+ku=-mlIq
che & formalmente simile a quella di un oscillatore

semplice (ma in realtd & un sistema di equazioni
differenziali)

+ Risolverla numericamente (cioé determinare la
risposta istante per istante) & possibile ma &
matematicamente oneroso

Risposta dinamica elastica

La struttura si deforma nel tempo
“‘*Wﬂ%‘”’"‘" La forma della deformata varia nel tempo

Analisi dinamica,
con valutazione della storia della risposta

Determinare la risposta istante per istante &
possibile ma & matematicamente oneroso

Ma ci serve veramente?

In realtd a noi interessano i massimi spostamenti e
le massime sollecitazioni

L1

Per ottenere questi si puo usare
un procedimento pit semplice:
I'analisi modale (con spettro di risposta)

Analisi modale
(con spettro di risposta)

La struttura si deforma nel tfempo
W%WM’*“ La forma della deformata varia nel tempo

L'analisi modale fornisce ['inviluppo degli

spostamenti, delle sollecitazioni, ecc.

Equazione del moto
(trattazione matematica)

Una qualsiasi deformata puo essere espressa come
combinazione delle deformate modali

) 62 03
= + +
x1.20 % 0.85 x—0.25
91 q2 q3

Deformata assegnata Primo modo Secondo modo Terzo modo

u=6q

Equazione del moto:
moto libero non smorzato
Con questa posizione, |'equazione del moto diventa
mi+ku=0 wu=¢q I:> Mg+Kq=0

Nelle matrici M e K solo i termini della diagonale
principale sono diversi da zero

Il sistema di equazioni & quindi costituito da equazioni
disaccoppiate, ciascuna contenente una sola incognita

Si pué valutare il contributo di ciascun modo
separatamente, come se fosse un oscillatore semplice




Equazione del moto:
moto libero con smorzamento

Con la stessa posizione, |'equazione del moto in
presenza di smorzamento diventa

mi+ci+ku=0 u=¢q [) M{G+Cq+Kgq=0

In molti casi anche la matrice C & diagonale e le
equazioni sono disaccoppiate
(sistemi classicamente smorzati)

Equazione del moto:
risposta ad un accelerogramma

L'equazione del moto mii+cu+ku=-mli,
diventa Mi+Cq+Kq=—¢"mlii,

Anche in questo caso se la struttura & classicamente
smorzata il sistema si scompone in tante equazioni

separate . . P .
p q,+2§,qu/+m;q/:@ug
Si noti che l'accelerazione del
Z,,,‘ 0, terreno & moltiplicata per I';

)= Coefficiente di partecipazione modale:
D m 67, indica se il contributo del modo al moto totale
= del sistema & pid, o meno, rilevante

Equazione del moto:
risposta ad un accelerogramma

Contributo di un singolo modo:

* La struttura che oscilla secondo uno dei suoi “modi”
si comporta come un oscillatore semplice
E possibile ricavare di conseguenza un insieme di
forze e calcolare le sollecitazioni prodotte

Il contributo di quel "modo” al moto complessivo
della struttura & scalato mediante un coefficiente
di partecipazione modale o - in maniera pit chiara -
in funzione della massa partecipante

Equazione del moto:
contributo di un modo

Per valutare la risposta della struttura vincolata a
deformarsi secondo uno dei suoi modi di oscillazione ...

Accelerazione
Se(Ty)

Forze

(massa x accelerazione)

$ sollecitazioni

spostamenti

Equazione del moto:
contributo di un modo

S.(T;) = ordinata spettrale corrispondente al periodo T;

Il taglio alla base corrispondente al modo j &
VbJ = MJ* SE(T])

M;* & detta massa partecipante

n 2

e e
Mj =;m' ¢r,j Fj =]72
= Zm' ¢|,j

i=1

Equazione del moto:
contributo di un modo

Si ritorna in sostanza all'idea di applicare alla
struttura un insieme di forze (statiche) orizzontali

my
D
D

T,
Forze
corrispondenti al

Primo modo primo modo




Equazione del moto:
contributo di un modo

Si ritorna in sostanza all'idea di applicare alla
struttura un insieme di forze (statiche) orizzontali

Forze
corrispondenti al
secondo modo

Secondo modo

Analisi modale
con spettro di risposta

Se si considerano pil modi, ciascuno con la sua
deformata reale, si ha I'analisi modale (con spettro
di risposta)

+ Il contributo di ciascun "modo” al moto complessivo

della struttura & scalato mediante un coefficiente
di partecipazione modale o - in maniera pil chiara -
in funzione della massa partecipante

+ La somma delle masse partecipanti di tutti i modi &

pari alla massa totale della struttura
(per questo motivo si parla in genere di masse partecipanti
come percentuale della massa totale)

Analisi modale
con spettro di risposta

Consiste nel valutare separatamente la risposta della
struttura vincolata a deformarsi secondo ciascuno dei
suoi modi di oscillazione . . .

. e poi combinare le massime sollecitazioni (o
spostamenti) trovati per i singoli modi con
criteri statistici
- SRSS = radice quadrata della somma dei quadrati
- CQC = combinazione quadratica completa

Analisi modale
con spettro di risposta

Combinazione dei risultati:
+ E opportuno usare sempre la CQC

E:(E,ZP: -E;-E; }”

E valore dell’sfietio relativ al modo

0j cosfficiente di correlazione tra il modoi ¢ il modo . calcolato con formule di comprovata validith quale:
. = % .= 32
850, (B 545) B
(e Y] . . N ) [7.354]
(137 Y a2, (143 ) 4 (E48)

o dei modi

che, nel caso di uguale sm

P e, M- F TR s

£ smorzamento viscoso dei modi © ej:
Pij & il rapperts traVinversodet perioctt di Cascuna coppia i+ di mod: (= Tj/Til.

NTC13, punto 7.3.3.1

Analisi modale
con spettro di risposta

Consiste nel valutare separatamente la risposta della
struttura vincolata a deformarsi secondo ciascuno dei
suoi modi di oscillazione . . .

. e poi combinare le massime sollecitazioni (o
spostamenti) trovati per i singoli modi con
criteri statistici

- SRSS = radice quadrata della somma dei quadrati
- CQC = combinazione quadratica completa

+ Attenzione: nel fare la combinazione si perde il
segho (che pud essere utile);
ma se c'é un modo prevalente si pud assegnare a ciascun valore
il segho che esso ha nel modo prevalente

Contributo dei singoli modi

Il primo modo & nettamente predominante per entitd
di massa partecipante. Le forze sono tutte dello
stesso verso

Gli altri modi hanno masse partecipanti via via minori.
Essi danno forze discordi, che producono un effetto
minore rispetto alla base

In generale, & opportuno considerare tanti modi da:

- raggiungere una massa partecipante dell'85%

- non trascurare modi con massa partecipante
superiore al 5%




Contributo dei singoli modi

Il primo modo & nettamente predominante per entita
di massa partecipante. Le forze sono tutte dello

stesso v

Il primo modo & nettamente
Gli altri f predominan']’e I minori.
Essi dant effetto
minore r -

Possiamo fare ulteriori
Ingener{ semplificazioni pdi da:
- raggiun o

- non frascurare modi con massa partecipante
superiore al 5%

Analisi statica

Se si considera solo un modo (il primo), assumendo
per esso una deformata lineare, si ha la cosiddetta
analisi statica

Forze
corrispondenti alla
forma lineare

Analisi statica

Consiste nel considerare un unico insieme di forze,
che rappresentano (in modo semplificato) I'effetto
del primo modo

Zm‘- m; <%
Ro=m, Zkﬁi(ﬂ) F, —>

2 m z >
Il periodo proprio pud essere T, =C H

valutato con formule semplificate

Le forze possono essere ridotte con A=0.85 se
I'edificio ha almeno 3 piani e periodo non troppo alto

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

+ L'analisi statica ha un significato fisico facilmente
comprensibile (applicare alla struttura un insieme di
forze orizzontali)

+ In molti casi I'analisi statica fornisce risultati quasi
uguali o leggermente cautelativi rispetto all'analisi
modale

- L'analisi statica pud perd presentare seri problemi:
* per strutture non regolari
+ per strutture molto deformabili

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

L'analisi statica fornisce risultati attendibili purché:
- la struttura abbia comportamento piano (basse
rotazioni planimetriche)

Analisi statica L - Per edifici con

I non va bene

modo 1

Analisi modale } modo 2

inviluppo

forti rotazioni,

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

L'analisi statica & cautelativa purché:
- la struttura abbia comportamento piano (basse
rotazioni planimetriche)

- la struttura abbia periodo hon eccessivamente alto

SeZ

accelerazione
molto bassa,
noh cautelativa

el




Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

L'analisi statica & cautelativa purché:
- la struttura abbia comportamento piano (basse
rotazioni planimetriche)
- la struttura abbia periodo non eccessivamente alto
- la stima del periodo proprio sia affidabile
(0, meglio, corretta con la formula di Rayleigh)

La norma prevede un coefficiente riduttivo A

che rende i risultati dell'analisi statica non
particolarmente gravosi rispetto a quelli dell'analisi
modale

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

La NTCO8 vieta l'uso dell'analisi statica se:

- il periodo proprio supera 2.5 T,

- la struttura & irregolare in altezza

Nota: il riferimento all'irregolaritd in altezza non & coerente con

gli studi teorici, che evidenziano I'importanza della regolarita in
pianta

Questo & un primo esempio di come
la normativa tratti in maniera poco
corretta gli aspetti connessi alla
regolarita (o mancanza di regolarita)

NTCO8, punto 7.3.3.2

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

La NTCO8 vieta I'uso dell'analisi statica se:
- il periodo proprio supera 2.5 T,
- la struttura & irregolare in altezza

Nota: il riferimento all'irregolarita in altezza non & coerente con
gli studi teorici, che evidenziano l'importanza della regolarita in
pianta

La NTC15, piti correttamente, consente I'analisi
statica “per le sole costruzioni la cui risposta sismica,
in ogni direzione principale, non dipenda
significativamente dai modi di vibrare superiori"

NTCO8, punto 7.3.3.2 NTC15, punto 7.3.2

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

Oggi I'analisi modale & sicuramente il metodo
principale di riferimento per I'analisi strutturale,
perché & affidabile e ormai alla portata di tutti
(grazie ai programmi per computer)

L'analisi statica & perd uno strumento fondamentale
per capire il comportamento fisico della struttura e
per valutarne a priori la risposta (e quindi anche per
controllare a posteriori i risultati dell'analisi modale)

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

- Oggi l'analisi modale & sicuramente il metodo
principale di riferimento per l'analisi strutturale,
perché & affidabile e ormai alla portata di tutti
(grazie ai programmi per computer)

+ Esaminare i modi di oscillazione libera e le masse
partecipanti pud fornire al progettista esperto
importanti informazioni sul comportamento della
struttura

Modi di oscillazione libera

Telaio spaziale (con impalcati indeformabili nel piano):
numero di modi di oscillazione libera = 3 x numero di
piani

Se la pianta ha due assi di simmetria, i modi

di oscillazione libera sono disaccoppiati:
- n modi di traslazione in una direzione

Vista dell’edificio,
dall'alto




Modi di oscillazione libera

Telaio spaziale (con impalcati indeformabili nel piano):

numero di modi di oscillazione libera = 3 x numero di
piani
Se la pianta ha due assi di simmetria, i modi
di oscillazione libera sono disaccoppiati:
- n modi di traslazione in una direzione
- n modi di traslazione nell'altra direzione

dall’alto

Vista dell’edificio,

Modi di oscillazione libera

Telaio spaziale (con impalcati indeformabili nel piano):

numero di modi di oscillazione libera = 3 x numero di
piani
Se la pianta ha due assi di simmetria, i modi
di oscillazione libera sono disaccoppiati:
- n modi di traslazione in una direzione
- n modi di traslazione nell'altra direzione
- n modi di rotazione

Vista dell’edificio,
dall'alto

Modi di oscillazione libera

Telaio spaziale (con impalcati indeformabili nel piano):

numero di modi di oscillazione libera = 3 x numero di
piani
Se la pianta non ha assi di simmetria, i modi
di oscillazione libera sono accoppiati

Modi di oscillazione libera

Telaio spaziale

senza impalcati indeformabili nel piano

Il numero di modi di oscillazione libera &
molto maggiore

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

- Oggi l'analisi modale & sicuramente il metodo
principale di riferimento per l'analisi strutturale,
perché & affidabile e ormai alla portata di tutti
(grazie ai programmi per computer)

+ Esaminare i modi di oscillazione libera e le masse
partecipanti pud fornire al progettista esperto
importanti informazioni sul comportamento della
struttura

* Ma l'analisi modale pué essere difficile da
interpretare

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

Negli schemi spaziali & pit difficile valutare
I'importanza dei modi:

- se il comportamento & disaccoppiato, sono eccitati
solo quei modi che danno spostamento nella
direzione di azione del sisma

- in caso contrario tutti i modi possono dare
contributo

- senon vi & un impalcato indeformabile nel suo piano
il numero di modi cresce enormemente ed & pit
difficile cogliere la risposta totale della struttura




Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

+ Oggi I'analisi modale & sicuramente il metodo
principale di riferimento per I'analisi strutturale,
perché é affidabile e ormai alla portata di tutti
(grazie ai programmi per computer)

+ Esaminare i modi di oscillazione libera e le masse
partecipanti pué fornire al progettista esperto
importanti informazioni sul comportamento della
struttura

* Ma l'analisi modale pué essere difficile da
interpretare

+ Con l'analisi modale si perde il segno dei risultati

Considerazioni:
analisi statica o analisi modale?

Oggi I'analisi modale & sicuramente il metodo
principale di riferimento per I'analisi strutturale,
perché é affidabile e ormai alla portata di tutti
(grazie ai programmi per computer)

L'analisi statica & perd uno strumento fondamentale
per capire il comportamento fisico della struttura e
per valutarne a priori la risposta (e quindi anche per
controllare a posteriori i risultati dell'analisi modale)

Esempio

Confronto analisi statica - modale

Confronto analisi statica - modale
Edificio con travi emergenti

trave emergente 30 x 50

m=60t
pilastri 30 x 30 Zona 3
X
= a,=0.15¢g
m 30 x 30
m 30 x40 Suolo B
m 30 x 50
m 30 x 60 CIGSSC d\'
duttilita B
m 30 x 70
m 30 x 80
3.SOI 30 x 90

5.00 5.00 5.00

Periodi, accelerazioni spettrali,
masse partecipanti
Edificio con travi emergenti

Modo 1 Modo 2 Modo 3

T 1183 s 0.461s 0.259 s

Se 0.0484 g 0.1145¢g 0.1145¢
M*/M 701 % 13.7 % 51%

Forze statiche - modali [kN]
Edificio con travi emergenti

modale analisi

piano modo 1 | modo2 | modo 3 | statica
8 40.0 -39.1 195 50.6
7 35.8 -14.4 -149 443
6 28.1 18.6 -22.8 38.0
5 217 313 -4.0 316
4 16.0 32.1 125 25.3
3 10.6 25.4 18.2 19.0
2 5.7 15.1 137 127
1 1.8 5.0 5.1 6.3




Tagli statici - modali [kN]
Edificio con travi emergenti

piano analisi analisi differenza
modale statica %

8 59.2 50.6 -145
7 929 94.9 2.2

6 1111 1329 19.6
5 127.6 164.5 28.9
4 1448 189.9 311

3 161.7 208.8 29.2
2 1737 2215 275
1 178.1 227.8 27.9

Confronto analisi statica - modale
Edificio con travi a spessore

trave a spessore 80 x 24

S.SOI

5.00 5.00 5.00

pilastri

30 x 30
30 x 30
30 x 40
30 x 50
30 x 60
30 x 70
30 x 80
30 x 90

Periodi, accelerazioni spettrali,
masse partecipanti
Edificio con travi emergenti

Modo 1 Modo 2 Modo 3

T 1738 s 0.604 s 0.328s

Se 0.0329 g 0.0947 g 0.1145¢g
M*/M 709 % 118 % 5.4 %

Forze statiche - modali [kN]
Edificio con travi a spessore

modale analisi

piano modo 1 | modo2 | modo 3 | statica
8 26.3 -30.3 20.4 345
7 241 -12.2 -125 30.1
6 20.1 116 -24.2 25.8
5 15.9 23.6 -6.2 215
4 115 25.4 129 17.2
3 7.3 19.9 19.6 12.9
2 36 112 14.4 8.6
1 10 34 5.0 43

Tagli statici - modali [kN]
Edificio con travi a spessore

piano analisi analisi differenza
modale statica %
8 45.0 345 -23.4
7 66.4 64.6 -2.7
6 78.7 90.4 15.0
5 89.6 112.0 25.0
4 100.0 129.2 29.2
3 112.3 1421 26.5
2 121.9 150.7 23.6
1 125.3 155.0 237
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E possibile progettare le strutture
in modo che rimangano in campo elastico?

L'accelerazione massima del suolo, per terremoti
con elevato periodo di ritorno, & molto forte (0.35 g
in zone ad alta sismicitd)

Per strutture con periodo medio-bassi si ha una
notevole amplificazione dell'accelerazione, rispetto
a quella del suolo (circa 2.5 volte)

Le azioni inerziali (forze orizzontali indotte dal
sisma) possono essere comparabili con le azioni
verticali

E possibile progettare le strutture
in modo che rimangano in campo elastico?

Azioni orizzontali comparabili
con le azioni verticali ]

Le sollecitazioni provocate
dalle azioni orizzontali sono
molto forti

Non & economicamente conveniente progettare la
struttura in modo che rimanga in campo elastico

Comportamento oltre il limite elastico

Modello per i materiali

~-

Legame momento-curvatura
(M-x) per la sezione

mediante modello a fibre

Modello per i materiali
calcestruzzo

Problemi:
Distinzione tra ricoprimento e nucleo confinato
+ Efficacia del confinamento

b(,\
-0

hy

Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una sezione circolare

Quando il calcestruzzo compresso
si dilata le staffe danno una
compressione trasversale

Gc,rrasv = 05 (’“)st fc

2A, f, La compressione
con = trasversale migliora il
sty [ comportamento del

calcestruzzo




Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una sezione circolare
Efficacia del confinamento

Allontanandosi dalla staffa, la zona
confinata si riduce

Si considera un coefficiente di
efficacia pari al rapporto tra
volume effettivamente confinato e
volume idealmente racchiuso dalle
staffe [

2
)
=[1-—— [ _
% 3d0j quindi O, =050, 0, f,

Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una sezione rettangolare

by
0
Quando il calcestruzzo compresso !
si dilata le staffe danno una - |
compressione trasversale 0
|
C..uw =050, f.
c,trasy st f; T
_ ZASI l.r/ f\
con (Dst = 7[] -
0 hU s f('

Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una sezione rettangolare
Efficacia del confinamento ho

Staffe e tirantini sono meno
efficaci quando ci si allontana dai
punti ben bloccati

Si considera un coefficiente di
efficacia b2

oc,,=1—26b;

n

Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una sezione rettangolare
Efficacia del confinamento

Anche in senso longitudinale c'e
una riduzione dell'efficacia del
confinamento

sl
3bl] 3hl]

qUindi 61'.!1'{15‘\' = 05 o (D\'t ﬁ

con aA=0, &

s n

Calcestruzzo
confinamento dovuto alle staffe

Staffe in una trave a sezione rettangolare
Efficacia del confinamento

Nel valutare I'efficacia del confinamento bisogha
tener conto di qual € la parte compressa e come viene
confinata

e

Modello per i materiali
calcestruzzo

Modelli:

- Esistono numerose proposte, molto diverse

Sargin . Eurocodice 2
s Go,=010 G253

0.000 0.005 0010 & 0015 0.000 0.005 000 ¢ 0015

Kent-Park

0 c2530 40

Mander

c25/30

o4 |
0000 0005 0010 & 0015 0,000 0.005 0010 ¢ 0015




Modello per i materiali
acciaio

Modelli:
Esistono alcune proposte, leggermente diverse

Legame momento-curvatura
mediante modello a fibre

=
=

diagrammae  diagrammac  diagramma ¢
- ricoprimento cls confinato cls non confinato
espulso

} ONM

Legame momento-curvatura
mediante modello a fibre

500 - snervamento espulsione
armatura /_ ricoprimento

M
[kNm]
200 - rottura
Trave (N=0)
100 -
Xy
0 . . ! :
0.00 0.04 008 xMm'l o12

Legame momento-curvatura
mediante modello a fibre

E facile schematizzarlo come

300 - elastico-perfettamente plastico
M
| ———
[kNm]
200
Trave (N=0)
100 -
Xy
0 | | ! !
0.00 0.04 008 xIm' o012

Cerniera plastica
concio di trave

W e o

Cerniera
300 plastica
My C—
[kNm]
200
100 Trave (N=0)
Xu
ol h
0.00 0.04 008 xm'] 0.12

X ¥ Ao

Legame momento-curvatura
mediante modello a fibre

Per valori alti di N non & facile

800 7 N alto schematizzarlo come elastico-
700 - perfettamente plastico
600
500 7 N basso
400 -
300 1
2 - .

0 Pilastro (con N)
100

0
0 0.0002 0.0004 0.0006 0.0008




Risposta sismica

Schemi a un grado di liberta
in campo plastico

Comportamento oltre il limite elastico

Legame elastico-perfettamente plastico

£l E caratterizzato da tre
parametri fondamentali:
- Rigidezza

- Resistenza

- Duttilita

u, Uy, u

Comportamento oltre il limite elastico

Legame elastico-perfettamente plastico

é caratterizzato da tre
parametri fondamentali:

- Rigidezza

- Resistenza
- Duttilita

u, u, u ()

Rigidezza = inclinazione del diagramma

Comportamento oltre il limite elastico

Legame elastico-perfettamente plastico

£l o E caratterizzato da tre
F, parametri fondamentali:
- Rigidezza
- Resistenza
u, w, u ()
- Duttilita

Resistenza = soglia di plasticizzazione

Comportamento oltre il limite elastico

Legame elastico-perfettamente plastico

é caratterizzato da tre

- Rigidezza

- Resistenza
- Duttilita

o iy w0

Duttilita = capacita di deformarsi plasticamente

parametri fondamentali:

Comportamento oltre il limite elastico

Per una valutazione della risposta sismica, occorre
anche tener conto del comportamento ciclico, con i
possibili degradi di rigidezza e resistenza

J




Risposta sismica
di un oscillatore semplice elasto-plastico

Legame costitutivo
della struttura

F
m
=
»
Legame
costitutivo

della sezione M
Foto Modello ?
di calcolo X

k

Risposta sismica
di un oscillatore semplice elasto-plastico

E possibile
determinare
numericamente
la risposta ad un
accelerogramma

a0 .
i p64 =351 cm s
‘o m
N (LT 20 ) e

Tolmezzo, Friuli, 1976

Noti i valori di u, i, ii inun certo
istante t; ed il valore di i, fratie
t+At si possono ricavare i valori di
u, u, i nellistante t+At

Si tiene conto della rigidezza in quel

At (pari a k oppure nulla)
Si ottiene la risposta nel fempo (time history)

Risposta sismica
di un oscillatore semplice elasto-plastico
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Risposta
elasto-plastica

Richiesta di duttilita

Il rapporto tra lo spostamento massimo upq,
ottenuto come risposta al sisma

e lo spostamento u, di plasticizzazione

¢ la duttilitd necessaria al sistema per non
collassare (richiesta di duttilitd)

Ingenere, 75

tanto minore & la s e !
resistenza . Upnax
tanto maggiore ¢ la AM

richiesta di duttilita
Risposta
elasto-plastica

Duttilita disponibile

Legame elastico-perfettamente plastico

La duttilita che una
sezione possiede pud
essere indicata come
duttilita disponibile

o iy w0

Duttilita = capacita di deformarsi plasticamente

Progettazione
di strutture elasto-plastiche

+ Una struttura dovrebbe essere progettata con
forze elevate se la si vuole mantenere in campo
elastico

+ Una struttura progettata con forze minori va in
campo plastico, ma pud superare il terremoto se la
duttilita disponibile delle singole sezioni & maggiore
della richiesta di duttilita

+ Per giudicare se la struttura, pur andando in campo
plastico, & in grado di superare il terremoto occorre
esprimere un giudizio sulla duttilita
e quindi su deformazioni, spostamenti

Displacement based design




Progettazione
di strutture elasto-plastiche

Una struttura dovrebbe essere progettata con
forze elevate se la si vuole mantenere in campo
elastico

Una struttura progettata con forze minori va in
campo plastico, ma pud superare il terremoto se la
duttilita disponibile delle singole sezioni & maggiore
della richiesta di duttilita

Idea base della progettazione sismica:

+ Progettare le strutture con forze pili basse,
facendo affidamento sulla duttilita

Force based design

Progettazione
a duttilita assegnata

+ Nota la duttilita,
si pud ricavare l'accelerazione (e quindi le forze)
di progetto dagli spettri di risposta a duttilita
assegnata.

* Risolvendo lo schema strutturale soggetto a queste
forze (con analisi lineare) si verificano le sezioni.

+ Se la struttura sopporta queste azioni ed ha la
duttilita prevista,
pud sopportare (in campo inelastico) il ferremoto.

Force based design

Progettazione
a duttilitd assegnata

E possibile progettare la Flon
struttura con una forza

ridotta, accettando la sua u
plasticizzazione, purchéla "=~
duttilita disponibile i 0@

T=100s F
p=2
‘max

sia maggiore di
quella richiesta

o = s 2 .
L’\ 5.83 cm_
Risposta i,
elasto-plastica swoen

Progettazione
a duttilita assegnata

La resistenza puo essere ridotta tanto da far
coincidere la duttilita disponibile con quella richiesta

5 Ricordando che F =mq,

si pu¢ diagrammare in
funzione del periodo
I'accelerazione da usare
nel progetto,

per assegnati valori
della duttilita p

1200
cms?

800 =1 (spettro elastico)

400

2 T 3s
Spettro di risposta a duttilita assegnata

Progettazione
a duttilitd assegnata

. Le analisi numeriche
mostrano che lo
spostamento di

e E schemi elastici ed
elasto-plastici & pit

Risposta elastica o0 meno lo stesso

T=100s F Faoxe
n=2

Risposta
elasto-plastica

u

Upmax,e = Umax,ep

Progettazione
a duttilita assegnata

Le analisi numeriche
Fy mostrano che lo
spostamento di

La forza di progetto
pud essere ottenuta

dividendo schemi elastici ed
la forza necessaria £ elasto-plastici & pil
per mantenere la maxe o meno lo stesso
struttura in campo r
elastico Frune
per la duttilita n

FlmX; e £

F,=F, = "

Umax.e = Umax,ep




Progettazione
a duttilita assegnata

Il principio di uguaglianza di spostamenti vale solo
per strutture con periodo medio-alto

Per strutture con periodo basso si pud pensare ad
una uguaglianza in termini energetici

elastico F elastico

Progettazione
a duttilita asseghata

Il principio di uguaglianza di spostamenti vale solo
per strutture con periodo medio-alto

Per strutture con periodo basso si pué pensare ad
una uguaglianza in termini energetici

Le attuali hormative indicano:

a) T elevato

b) T basso

‘T aree uguali F:j —
lasto-plastico
J

max.e

Jepu-1

F, = L’“‘W per T, > T,

1
F

max e

per Ty < T,

Nota:

queste espressioni
sono in genere
usate all'inverso,
per ricavare u

o/,

NTC15, punto 7.3.3.3

Progettazione
a duttilitd assegnata

La resistenza pud essere ridotta tanto da far
coincidere la duttilita disponibile con quella richiesta

5 Si nota che

effettivamente la

riduzione dell'ordinata
w=1 (spettro elastico) Speﬁr‘ale é, plﬁ 0 meno,
pari alla duttilita
disponibile

1200 1
oms?

800

400 1

0 1 2 T 3s
Spettro di risposta a duttilita assegnata

Spettri di progetto di normativa

Dagli spettri di risposta a duttilita assegnata

s.

1200
cms?

800 n=1 (spettro elastico)

3s

Spettri di progetto di normativa

Dagli spettri di risposta a duttilita assegnata

spettro di risposta
g elastico

spettro di
rogetto
20] [ root si passa a spettri di progetto

per SLU, forniti dalla normativa

NTCO8, punto 3.2.3.5

0.0
0.0 05 1.0 1.5 2.0 25 T 3.0

Spefttri di progetto per SLV
NTC 08 (D.M. 14/1/2008)




Spettri di progetto di normativa

Le ordinate dello spettro di
0 progetto sono ottenute dividendo
3 spetiocirisposta  quelle dello spettro di risposta

Ay lasti .
ol elastica per un fattore ¢

¢ = fattore di struttura
NTC15: “fattore di comportamento”

tiene conto della duttilita
delle sezioni ma anche del
comportamento globale

spettro di
progetto
2.0

Spettri di progetto di hormativa

Per periodi molto bassi la
40 riduzione & minore.
spettro di risposta

a elastico Al limi're, per T=0nonsi ha
alcuna riduzione

spettro di
progetto

20

00 ===
O(J 0.5 1.0 15 20 25 T 3.0

Spettri di progetto di normativa

spettro di risposta
ag elastico

Per periodi alti vi & un
limite al di sotto del
quale non scendere

spettro di
progetto
2.0

0.0
0.0 0.5 1.0 1.5 20 2.5 T 3.0

Spettri di progetto di normativa
acceleraziohi orizzontali

Il valore del fattore di comportamento q e definito
nel cap. 7 del D.M. 14/1/08
(differenziate per materiale e

341 spettro di risposta per tipologia strutturale)
e elastico

spettro di NTC15, punto 7.3.1
progetto

20

0.0 0.5 1.0 15 20 25 T 3.0

Spettri di progetto di normativa
accelerazioni verticali

4.0

5, Per le accelerazioni

verticali si assume
30 sempreq =15

2.0 25 T 3.0

Displacement based design
o Force based design?

+ Tradizionalmente si & scelto di puntare sulla

progettazione basata sulle forze, perché & pit
vicina al modo standard di procedere dei progettisti

+ Problema di fondo:

- quanto vale la duttilita disponibile?
- che valore assegnare al fattore di comportamento g?

+ La normativa fornisce valori di q e indicazioni per

ottenere una sufficiente duttilita

Ma sono veramente efficaci?




Displacement based design
o Force based design?

+ Le nuove tendenze vanno verso una progettazione
basata sugli spostamenti, per superare i dubbi
relativi alla duttilita

+ Questo vale soprattutto per I'analisi di strutture
esistenti, per le quali & molto difficile valutare
correttamente la duttilita disponibile

Risposta sismica

Schemi a pit gradi di liberta
in campo plastico

Analisi della risposta
dinamica non lineare

Occorre:
Definire un modello della struttura
Definire un modello non lineare per il materiale

Analisi della risposta
dinamica non lineare

Modello per i materiali

-

Legame momento-curvatura
(M-x) per la sezione

mediante modello a fibre

- -

Modello di telaio con Modello di telaio
cerniere plastiche a fibre

Alcuni problemi
relativi alla modellazione di struttura/materiale

Problemi (per i pilastri - telai piani)
Resistenza e duttilita variano con lo sforzo normale

Se lo sforzo normale ¢ alto:

- E difficile schematizzare il legame con un a bilatera
elastica-perfettamente plastica

- C'é un ramo decrescente molto accentuato, con forte
perdita di resistenza

- La duttilita si riduce fortemente

Alcuni problemi
relativi alla modellazione di struttura/materiale

Problemi (per i pilastri - telai spaziali)

Occorre tener conto della interazione tra
N, M, ed M,

- La modellazione & difficile ed i risultati potrebbero
non essere attendibili




Analisi della risposta
dinamica non lineare

Occorre:
+ Definire un modello della struttura
Definire un modello non lineare per il materiale

+ Assegnare un accelerogramma

Integrare (con un procedimento numerico) le
equazioni del moto

Si ottiene la risposta nel tempo,
istante dopo istante (time history)

e —

Analisi della risposta
dinamica non lineare

D,
0

Ovviamente fornisce
anche i massimi,
come l'inviluppo degli
spostamenti

La struttura si deforma nel tempo
La forma della deformata varia nel tempo
Compaiono e scompaiono cerniere

L'analisi dinamica non lineare fornisce
deformazioni, spostamenti, ecc. ad ogni istante

Analisi della risposta
dinamica non lineare

Il giudizio sulla capacita della struttura di superare
il terremoto si esprime esaminando:

- rotazione plastica delle singole sezioni
- rotazioni alla corda

- spostamenti relativi tra i piani

e non:

- caratteristiche della sollecitazione

Siamo quindi nell'ambito del
displacement based design

Risposta dinamica non lineare
al crescere di ag

+

Al crescere di a, tutto cresce

ma non in proporzione

Vp

1 2500 Al crescere di a; aumenta la
T v plasticizzazione (e la deformabilita)
2000
Il taglio cresce molto meno

1500

1000 MW»»”—

500 | e e ——— e
9059 0.10g 0.15g
IDA, Incremental o : : ! ! L
dynamic analysis 0 50 100 Di[mm] 150

Risposta dinamica non lineare
al crescere di ag

1

L'analisi dinamica non lineare
incrementale pud essere
utilizzata per valutare per

2500 quale entita del terremoto si
Ve T Vi [kN] raggiunge un determinato
2000 stato limite (SLD, SLV)

1500

500 | —Mw— T e — e —— — ——— — — — e —
_bong 0.10g 0.15g
-

IDA, Incremental o ! ! ! ! !
dynamic analysis 0 50 100 Di[mm] 150

1000 --}Wm-—-

NTC 08, punto 7.3.4.2

Analisi dinamica non lineare

Consente di valutare bene la risposta strutturale,
ma:

- Pué essere usata solo per verifica (richiede una
preliminare definizione delle resistenze)

- Va effettuata con specifici accelerogrammi - vedi
NTC 08, punto 3.2.3.6

(almeno 3 = ma sono sufficienti?)

- Richiede l'uso di programmi molto sofisticati ed
una accurata modellazione del comportamento
ciclico delle sezioni = possibili errori

Quindi: possibile solo a livello di ricerca

NTC15, punto 7.3.4.1




Alternative all'analisi
dinamica non lineare

1. Rimanendo in un approccio basato sugli
spostamenti, si pud cercare di prevedere il
comportamento dinamico hon lineare basandosi su
una analisi statica non lineare

Analisi statica non lineare

Effettuare una analisi statica non lineare vuol dire:

1. Esaminare il comportamento non lineare della

struttura soggetta a forze statiche crescenti
(analisi pushover)

NTC 08, punto 7.3.4.1 NTC15, punto 7.3.4.2

Alternative all'analisi dinamica inelastica
Analisi statica non lineare

Si applica una distribuzione di F
e lasi fa crescere

VLT

2500 1
Ly T T Vy [kN]
2000

Al crescere di F si ha una
progressiva plasticizzazione
della struttura

R

1500

1000

F2 F3 F4 F5
500 F1

0 50 100 Di[mm] 150

Analisi statica nhon lineare

Effettuare una analisi statica hon lineare vuol dire:

1. Esaminare il comportamento non lineare della
struttura soggetta a forze statiche crescenti
(analisi pushover)

2. Stimare gli spostamenti che la struttura avra
durante il terremoto
(ipotesi di uguaglianza - o relazione nota - tra spostamenti
dinamici in campo elastico e in campo non lineare)

In questo modo si mette in relazione ciascun punto
della pushover con un valore di a

3. Giudicare la struttura in base a quello che le
accade per gli spostamenti da sisma stimati

NTC 08, punto 7.3.4.1 NTC15, punto 7.3.4.2

Analisi statica non lineare

Dy

Problemi:

VLT

+ Quale distribuzione di forze usare?

2500

-
bz. T+ Vo KNI + Che ag corrisponde a ciascun punto
della curva?
2000 ) o )
+ Si otterranno la stessa distribuzione di
1500 cerniere e gli stessi risultati dell'analisi
dinamica?
1000
F2 F3 Fa F5
500 F1
0
0 50 100 Di[mm] 150

Analisi statica nhon lineare

L'idea & ottima, perché riesce a tener conto in
maniera esplicita della duttilita della struttura. Ma:

- Gli spostamenti di collasso valutati con forze
statiche coincidono con quelli dinamici?

v, Risposta dinamica -\

non lineare

/ Nell'esempio qui a

fianco si, ma hon &
sempre vero

Analisi
pushover




Analisi statica non lineare

L'idea & ottima, perché riesce a tener conto in
maniera esplicita della duttilita della struttura. Ma:

- Gli spostamenti di collasso valutati con forze
statiche coincidono con quelli dinamici?

- Quanto ¢ affidabile la previsione degli
spostamenti che la struttura subira durante un
terremoto?

Inoltre, essa pud essere usata solo per verifica
(richiede una preliminare definizione delle resistenze)

Analisi statica non lineare

In quali casi pué essere utile?

Progetto di nuove costruzioni:

+ Solo in casi particolari, se si vuole dimostrare che il
superamento della resistenza in qualche sezione non
porta comunque al collasso

Valutazione della vulnerabilita di costruzioni esistenti:

+ Sela struttura non ha collasso fragile, I'analisi
statica non lineare pud essere indispensabile per
tener conto correttamente della duttilita

Alternative all'analisi
dinamica non lineare

1. Rimanendo in un approccio basato sugli
spostamenti, si pud cercare di prevedere il
comportamento dinamico non lineare basandosi su
una analisi statica non lineare

2. Inqualche caso, la previsione degli spostamenti pué
essere fatta anche con una analisi statica lineare

Confronto tra risposta dinamica
lineare e non lineare

Dy

2500

0.25g
7N Vy [kN]

2000 0.20g

1500 0.15g

1000 0.10g

500 0059

——e—————— — — - ——— ———

0.10g 0.15g 020g 0259

o
20.05g
0 1 1 1

0 50 100 Di[mm] 150

Confronto tra risposta dinamica
lineare e non lineare

Dy a0 g,

ok
M&WW o 50 I el 1m0

Si noti che gli spostamenti in testa, a parita di a,,
potrebbero non cambiare molto nei due casi
(comportamento elastico e plastico)

Puo peré essere molto diversa la distribuzione di
spostamenti lungo l'altezza

Alternative all'analisi
dinamica non lineare

1. Rimanendo in un approccio basato sugli
spostamenti, si pué cercare di prevedere il
comportamento dinamico non lineare basandosi su
una analisi statica non lineare

2. Inqualche caso, la previsione degli spostamenti pud
essere fatta anche con una analisi statica lineare

3. Sipuo applicare, anche per strutture a pit gradi di
liberta, un approccio basato sulle forze:
- Applicare forze ridotte di una quantita dipendente
dalla duttilita globale della struttura




Analisi dinamica non lineare e
analisi modale con fattore di comportamento q

D: Si ipotizza che, grazie alla
duttilita, una struttura
progettata con forze ridotte
2500 sopporti il terremoto senza
Vy T T 1 Vs [kN] crollare 0254
2000
1500 Problema:
1000 * Qual e ||.g|us‘ro
valore di g?
0.25¢g/q
50 -
z 0259
0 1 1 1 1
0 50 100 Di[mm] 150

Dalla sezione alla struttura

Per schemi a pit gradi di liberta

il passaggio tra comportamento della
sezione e comportamento globale &
molto pill complesso

Meccanismi di collasso
per schemi multipiano

Notare:

Buon incremento della forza
da prima plasticizzazione a
collasso

"\__ Collasso (rottura

di una sezione)
@’ N Forti spostamenti a collasso =
Formazione della elevata duttilita globale
prima cerniera

Modalita di collasso:
globale

Dy

Meccanismi di collasso
per schemi multipiano

s ‘

— |

— | . ..

— : In altri casi, invece:

—> i

—> i

— ;

i R Basso incremento della forza
da prima plasticizzazione a

Vy collasso

N\ Collasso (rottura
di una sezione)

Modesti spostamenti a
collasso = ridotta duttilita
globale

R
$

=
&

oy Vy .

Formazione della
prima cerniera

Modalitd di collasso:

o di piano

Meccanismi di collasso
per schemi multipiano

— — |
— — |
— — |
— — |
— [ I
— — !
—_— —_— i
— f— !
Ve Ve CATTIVO
oy V,
E’ Lee Collasso
1 globale di piano
_— S ——
Dy D

Per avere alta duttilita occorre un collasso globale

Meccanismi di collasso
per schemi multipiano

Nella progettazione, per ottenere una struttura
ad alta duttilita occorre:

- garantire una buona duttilita locale (con
particolare attenzione ai dettagli costruttivi)

+ garantire un collasso v
globale, fornendo maggiore
resistenza ai pilastri
(criterio di gerarchia delle
resistenze) NTC15: "progetto in capacitd”

+ evitare che la mancanza di regolarita porti
a concentrazione della plasticizzazione




Fattore di comportamento

Le ordinate dello spettro di progetto sono ottenute
dividendo quelle dello spettro di risposta elastica
per il fattore di comportamento q

Il fattore di struttura tiene conto della duttilita
delle sezioni ma anche del comportamento globale
della struttura

Fattore di comportamento

q4=4qy Ky

Dipende da: /

- Classe di duttilita
dell'edificio

- Duttilita generale della

tipologia strutturale

- Rapporto tra resistenza ultima
e di prima plasticizzazione

- Regolarita dell'edificio

NTC 08, punto 7.3.1

Comportamento strutturale
e classi di duttilita

Le strutture possono essere progettate:

+ Per avere un comportamento strutturale
non dissipativo
- La struttura rimarrd sostanzialmente in campo elastico
- Siusa un fattore di comportamento non superiore a 1.5

+ Per avere un comportamento strutturale dissipativo
- La struttura avra rilevanti plasticizzazioni
- Siusa un fattore di struttura superiore a 1.5

- Sipossono distinguere due classi di duttilita
A = alta B = media

NTC15, punto 7.2.2

Classe di duttilita
(comportamento globale e duttilita locale)

Classe di duttilita alta: CD"A"

Richiede maggiori accorgimenti e maggiori
coefficienti di sicurezza nel calcolo
ed impone dettagli costruttivi pill severi

Classe di duttilita media: CD"B"

Forze di calcolo maggiori
Il progettista deve scegliere, a priori,
quale classe di duttilita adottare

NTC 08, punto 7.2.1 NTC15, punto 7.2.2

Scelte progettuali:
alta o media duttilita
ALTA DUTTILITA MEDIA DUTTILITA

faas)

MENO DUTTILE

WL

T I
MOLTO DUTTILE

R
-

< = W

s

<

Possibilita
di collasso
parziale

Collasso
globale

<

e —
Up’

Un
Attenzione: il grado di sicurezza deve essere uguale

—

Scelte progettuali:
alta o media duttilita
ALTA DUTTILITA BASSA DUTTILITA

Forze sismiche minori Forze sismiche maggiore
(minore resistenza) (maggiore resistenza)

Dettagli costruttivi pit Dettagli costruttivi meno

curati curati

Progetto dei pilastri col + Il criterio di gerarchia
criterio di gerarchia delle resistenze si usa
delle resistenze ma con coefficienti minori

Evitare irregolarita strutturali per evitare forti
concentrazioni della plasticizzazione




Tipologia strutturale
(edifici in cemento armato)

90
Tipologia CD'E” CD"A"
Strutture a telaio, strutture miste telaio-pareti, strutture 1.0 % 45 %
a pareti accoppiate o o
i3
Strutture a pareti non accoppiate 3.0 4.0 u—‘
1
Strutture torsionalmente deformabili .0 3.0
Strutture a pendale inverso 5 20

— struttura a telaio, nella quale le azioni verticali ed orizzontali sono sopporta-
te da un insieme di travi e pilastr: che costituiscono un telaio spazale; s1
pué parlare di struttura a telaio anche in presenza di pareti di modeste di-
mengioni, a condizione che la gran parte della resistenza ad azieni orizzon-
tali (almeno il 65%) eia garantita dagli elementi a telaio;

NITCIo, punto /.3.1'e 7.4.5.1

Tipologia strutturale
(edifici in cemento armato)

90
Tipologia CD"B" CD"A"
Stratture a telaio, strutture miste telaio-parsti, strutture 30% a5 %
a pareti accoppiate [ o
o
Strutture a pareti non accoppiate 3.0 4.0 u—”
1
Strutture torsicnalmente deformabili 2.0 30
Strutture a pendolo inverso 15 2.0

— siruttura a pareti, nella quale le azniom verticah ed orizzontal: sono soppor-
tate principalmente da pareti’ si pud parlare di struttura a pareti anche in
presenza di pilasiri e travi, a condizione che la gran parte della resistenza
ad azian orizzontali (almenc il 65%) sia garantita dalle pareti;

NTCIo, punto /.3.1'e 7451

Tipologia strutturale
(edifici in cemento armato)

90
Tipologia CD'E” CD"A”
Strutture a telaio, strutture miste telaio-pareti, sirutture 10% a5 ke
a pareti accoppiate o o
[
Strutbure a pareti non accoppiate 3.0 40
1
Strutture torsionalmente deformabili 2.0 3.0
Strutture a pendolo inverso L5 z.0

—  atruttura mista telaio-pareti, nella quale le azioni verticali sono sopportate
prevalentemente da un telaio spaziale, mentre quelle orizzontal: sono affi-
date sia al telalo che a paret: 1n c.a ; 1n particolare, se almenn 1l 50% dell’a-
zione orizzentale é aftidata a pareti si pavla di streffura mista equivalente a
pareii nel cazo contrario di siruttura mista equivalente a telaio;

NTCI5, punto 7.53.1e /7451

Tipologia strutturale
(edifici in cemento armato)

90
Tipologia CD"R” CD"A”
Strutture a telaio, strutture miste telaio-parsti, strutvurs 30% 45 %
a pareti accoppiate " o,
[
Strutture a pareti non accoppiate 30 4.0 u—”
i
Strutture torsicnalmente deformabili 2.0 3.0
Strutture a pendolo inverso 1.5 2.0

- stridtura a pendolo inverso, nella quale il 50%, o piti, della massa é concen-
trato nel terzo superiore dell’altezza della struttura, o nella quale la dissi-
pazione & localizzata alla bage di un singolo elemento delledificin,

— struttura torsionalinenie deformabile, nella quale la rigidezza rotazionale é
mferore mapetto a quella traslamonale

NTCI5, punto 7.53.1e /7451

Tipologia strutturale
(edifici in cemento armato)

Strutture torsionalmente deformabili

- Sono fortemente penalizzate perché hanno un cattivo
comportamento sismico: le rotazioni vengono
fortemente amplificate, con conseguente forte
incremento di spostamenti e sollecitazioni su tutti i
lati della struttura

- Per la normativa una struttura & torsionalmente
deformabile se il rapporto tra raggio d'inerzia delle
rigidezze e raggio d'inerzia delle masse ¢ < di 8 1.0
Questo equivale a controllare se il rapporto tra
periodo traslazionale e periodo rotazionale € < di 08 10

NTC15, punto 7.4.3.1

Rapporto tra resistenza ultima
e di prima plasticizzazione

Oy
Oly
o,/ oy

Strutture a telaio o strutture miste equivalenti 2 telaio
—  ad un solo piane 11 1.05
— a pii piani ma ad una sola campata 12z 110
— A piipiani e pin campate 13 115
Strutture a pareti o strutture miste equivalenti a pareti
—  solo due pareti non accoppiate per ogni direzione 10
— pit pareti non accoppiate 11 1.05
—  pareti accoppiate o strutture miste equivalenti a pareti 12 110

per strutture
non regolari in

Oppure effettuare analisi statica non lineare  pianta

NTC15, punto 7.4.3.2




Regolarita dell'edificio

Kz
Edifici regolari in altezza 1.0
Edifici non regolari in altezza 0.8

La regolaritd in altezza deve essere valutata a
priori, guardando la distribuzione delle masse e
le sezioni degli elementi resistenti, ma anche
controllata a posteriori

Esempio
(casi estremi)

Edificio multipiano (e pili campate) con struttura a
telaio, regolare in altezza e in pianta, ad alta duttilita

q=45x13x10=5.85

Stesso edificio, ma non regolare in altezza né in
pianta ed a bassa duttilita
q=30x115x08=276

Quindi le forze sono maggiori di oltre il doppio

Attenzione: in ogni caso bisogna evitare un collasso con
meccanismo di piano, perché la riduzione di duttilita globale
sarebbe anche maggiore

Confronto tra spettri

ay

SLV, elastico

08

0.6
SLV, progetto
PIoE g-3.9

04

SLV, progetto  _
cDign O 5.85

0.2

—

0.0
0.0 05 1.0 15 20 25 7T 30

Valori riferiti a Messina, Piazza Cairoli, suolo C

Regolaritd dell'edificio

Secondo 'attuale normativa:

- Lamancanza di regolaritd in altezza riduce il
fattore di comportamento q mediante il
coefficiente Ky

+ Lamancanza di regolarita in pianta riduce il fattore
di comportamento riducendo la sovraresistenza,
ciog il rapporto oy, / oy

Anche questo € un esempio di come
la hormativa tratti in maniera poco
corretta gli aspetti connessi alla
regolarita (o mancanza di regolaritd)

Regolarita in altezza

I sistemi resistenti verticali si estendono per tutta
l'altezza dell'edificio

Massa e rigidezza non variano bruscamente da un
piano all'altro

Il rapporto tra resistenza effettiva e resistenza di
calcolo non varia molto da un piano all'altro

Principi generali = prestazione richiesta
NTC 08, punto 7.2.2

Regolarita in altezza

Andando dal basso verso l'alto:
- le variazioni di massa sono, al massimo, il 25%

- la rigidezza non si riduce piti del 30% e non
aumenta pit del 10%

il rapporto tra resistenza effettiva e resistenza
di calcolo varia di £ 20%

Regole applicative = prescrizioni (obbligatorie?)
NTC 08, punto 7.2.2




Regolarita in altezza

Si noti inoltre che:

- il controllo delle masse puo essere effettuato
a priori, all'inizio del calcolo

- il controllo sulla rigidezza e sulla resistenza
puc essere effettuato solo a posteriori,
dopo aver effettuato il calcolo e la disposizione
delle armature

Regolarita in pianta

- configurazione compatta e approssimativamente
simmetrica

- rapporto tra i lati di un rettangolo in cui &
inscritta la pianta inferiore a 4

- rientri o sporgenze non superiori al 25% della
dimensione della pianta nella stessa direzione

- impalcati infinitamente rigidi nel loro piano

Criteri poco significativi e quasi non utilizzati
NTC 08, punto 7.2.2

Considerazioni
sulla definizione di regolarita

La normativa italiana ed europea affronta il problema
(molto importante) della regolarita in maniera poco
soddisfacente

* Le problematiche nelle quali entra in gioco la
regolarita sono numerose e andrebbero distinte in
maniera chiara

+ Le definizioni di “regolaritd” dovrebbero essere
messe chiaramente in relazione con la problematica
relativa

Sarebbe opportuno usare sempre criteri di controllo
a posteriori, basati sulla risposta sismica della
struttura e non su definizioni approssimate a priori

Regolarita
e fattore di comportamento q

Cosa influenza realmente la duttilitd della struttura e
quindi il fattore di comportamento da utilizzare?

+ Carenza di duttilita locale

Le prescrizioni di hormativa su staffe e armatura
longitudinale dovrebbero garantire una buona duttilita locale

La presenza di sforzo normale di compressione molto alto pué
ridurre la duttilitd locale

Nel caso di aste molto corte & difficile rispettare la gerarchia
taglio-flessione

Regolarita
e fattore di comportamento q

Cosa influenza realmente la duttilita della struttura e
quindi il fattore di comportamento da utilizzare?

Precoce plasticizzazione di alcune sezioni

Il calcolo dovrebbe garantire adeguata resistenza a tutte le
sezioni

Aste molto rigide (ad esempio aste molto corte) hanno una
sovraresistenza minore delle altre aste. Si potrebbe arrivare
al collasso con la formazione di poche cerniere plastiche

Anche la rotazione planimetrica, nel caso di strutture non
bilanciate, puo portare ad una plasticizzazione precoce delle
aste perimetrali

Regolarita
e fattore di comportamento q

Cosa influenza realmente la duttilitd della struttura e
quindi il fattore di comportamento da utilizzare?

+ Influenza delle tamponature

Potrebbero essere inserite nel modello di calcolo (ma in
genere non lo sono)

L'azione concentrata all'estremo di un pilastro pud portare a
rottura a taglio o plasticizzazione precoce

La distribuzione delle tamponature lungo l'altezza pué portare
ad un meccanismo di piano

La distribuzione delle tamponature in pianta pué portare a
rotazioni dell'impalcato e plasticizzazione precoce delle aste
di estremita




Spettri di risposta e di progetto:
novita introdotte dalla NTC 2015

Spefttri di risposta e di progetto:
novitd introdotte dalla NTC 2013

+ Viene inserito un fattore di struttura anche per lo
stato limite di danno SLD
q<15

Questa modifica si basa sulla considerazione che per
terremoti corrispondenti ad un periodo di ritorno di 50 anni si
riscontrano danni strutturali e non strutturali, anche se non
troppo rilevanti. Si assume quindi che il danneggiamento
strutturale possa corrispondere aq <15

NTC15, punto 3.2.35e7.3

Spettri di risposta e di progetto:
novita introdotte dalla NTC 2013
Viene inserito un fattore di struttura anche per lo

stato limite di danno SLD
q<15

Azione sismica
paragrafo 3.2 e 7.3

+ Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q tali che sia Sy vy = Sysip)

Spettro di risposta di progetto per gli stati limite di danno
(5LD), di Salvaguardia della vita (SLV) e di prevenzione del
collasso ... le ordinate ridotte ... con 1/q

NTC15, punto 3.2.3.5

Qualora la domanda di resistenza allo SLV risulti inferiore a
quella allo SLD, si pué scegliere di progettare la capacita di
resistenza sulla base della domanda allo SLD invece che allo
SLV. In tal caso il fattore di comportamento allo SLV deve
essere scelto in modo che le ordinate dello spettro di
progetto per lo SLV siano non inferiori a quelle dello spettro

di progetto per lo SLD NTCI5, punto 731

Azione sismica
paragrafo 3.2e7.3

Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q tali che sia Sys; vy = Sy(s1p)

Spettro di risposta di progetto per gli stati limite di danno
(SLD), di Salvaguardi——— = one del
collasso ... le ordinate  Qualora ...

. . 03235
Ma allora si deve o si

Qualora la domanda puo ... ? feriore a
quella allo SLD, si pu - — acita di
resistenza sulla base della domanda allo SLD invece che allo
SLV. In tal caso il fattore di comportamento allo SLV deve
essere scelto in modo che le ordinate dello spettro di
progetto per lo SLV siano non inferiori a quelle dello spettro

di progetto per lo SLD

NTC15, punto 7.3.1

Azione sismica
paragrafo 3.2 e 7.3

+ Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q tali che sia Sy vy = Sy(sip)

Questa modifica ha un senso, perché usare un fattore di
comportamento tanto alto da avere ordinate dello spettro di
progetto SLV maggiori di quelle di SLD vuol dire che per il
terremoto relativo a SLD si ha un danneggiamento maggiore di
quanto solitamente accettato

Ma questa prescrizione, se obbligatoria, impedisce quasi
sempre di usare i fattori di comportamento tipici della classe
di duttilita alta




Azione sismica
paragrafo 3.2e 7.3

+ Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q tali che sia Sy(g vy > Sysip)

conq=5.851a
0 condizione hon &
rispettata

03
02
o1

Azione sismica
paragrafo 3.2e 7.3

+ Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q fali che sia Sy5.vy > Sysip)

Suggerimento: evitare che lo
spettro SLV sia di molto
inferiore allo spettro SLD nei
periodi di interesse per la
struttura

con q = 4.9 la condizione
& rispettata per T>0.5 s
(in questo caso)

Azioni

Cenno a problemi
che verranno approfonditi pit avanti

Carichi verticali e sisma

Quali carichi verticali e quali masse considerare in
accoppiata al sisma?

Vecchia horma (1996)
+ Carichi verticali massimi (gi+q,) per TA,
(94*9q) per SLU
*+ Masse ridotte (gi+s qy) [forze x 1.5 per SLU]

Nuova norma (da 2003 in poi)
* Carichi verticali e masse con valori quasi permanenti
(9294

NTC 08, punto 3.2.4

Modellazione delle azioni

1. Occorre tener conto delle incertezze relative
alla effettiva posizione del centro di massa
(i carichi variabili possono essere distribuiti
in maniera non uniforme)

— eccenftricitd accidentale

2. Occorre tener conto dell'effetto contemporaneo
delle diverse componenti dell'azione sismica

— criteri di combinazione
delle componenti
Problemi concettualmente giusti,
ma che complicano notevolmente il calcolo

Ma sostanzialmente portano un incremento di
sollecitazione nei telai pil esterni




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

6 - Concezione generale della struttura
e impostazione della carpenteria

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

Progettazione strutturale

Processo progettuale
1. Concezione generale della struttura, nel rispetto
di principi base di buona progettazione
2. Impostazione della carpenteria dell'edificio

3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

Principi base
della progettazione strutturale

Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita
E un obiettivo fondamentale della progettazione ...

... ma cosa vuol dire regolarita?

Concetto generale, di portata molto vasta,
facilmente intuibile ma difficile da definire

In realta esistono molte problematiche,
completamente diverse, che rientrano
nel concetto di regolarita

Ad esempio: scelta del tipo di analisi (statica o modale);
scelta del fattore di comportamento

Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita

Condiziona:
- La qualita del comportamento strutturale

- La capacita di prevedere il comportamento della
struttura

- Il costo necessario per rendere la struttura
idonea a sopportare le azioni e ad essere adatta
all'uso per il quale & prevista




Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita

Condiziona:

Si vedano in particolare gli articoli:

A. Ghersi

- LacapLa regolarita strutturale nella progettazione di edifici in
struttf zonasismica

Atti del convegno tecnico-scientifico "Problemi attuali di

- Tl cos]Ingegneria Strutturale”, dal volume omonimo, CUEN,

idoned Napoli, 2000

all'usol| A. Ghersi

General considerations on structural regularity
Proceedings of the 13" World Conference on Earthquake
Engineering, Vancouver, B.C., Canada, August 1-7, 2004

- Laqua

Principi base
della progettazione strutturale

Per valutare il comportamento sismico di un edificio
occorre:

+ Definire un modello geometrico e meccanico
dell'edificio, includendo se necessario gli elementi
non strutturali e tenendo conto del complesso
terreno-fondazione

* Valutare la risposta sismica in campo elastico

+ Valutare la risposta sismica oltre i limiti elastici

Se l'edificio & regolare & possibile usare modelli e tipi
di analisi standard

Principi base
della progettazione strutturale

T cosiddetti
“principi base della progettazione strutturale

"

Semplicita strutturale
Uniformita Simmetria  Iperstaticita
Resistenza e rigidezza bi-direzionale
Resistenza e rigidezza torsionale
Resistenza e rigidezza dell'impalcato
Adeguata fondazione

consentono di usare modelli e tipi di analisi standard

Principi base
della progettazione strutturale

Semplicita strutturale

Esistenza di chiari e diretti percorsi di
trasmissione delle forze verticali e sismiche

La modellazione, I'analisi, il dimensionamento,
la definizione dei dettagli, la costruzione
sono soggetti a minori incertezze

La previsione del comportamento
della struttura e pit affidabile

Principi base
della progettazione strutturale

Uniformita

Omogenea distribuzione degli elementi strutturali

Consente una trasmissione diretta
delle forze di inerzia
generate dalla massa distribuita dell'edificio

Evita concentrazioni di tensione
o elevate richieste di duttilita locale,
che possono causare
un collasso strutturale prematuro

Principi base
della progettazione strutturale

Simmetria

Se la configurazione dell'edificio & simmeftrica o
quasi simmetrica, una disposizione simmetrica
degli elementi resistenti evita rotazioni in pianta,
aiutando il raggiungimento dell'uniformita

Anche in assenza di simmetria, si possono disporre
gli elementi strutturali in maniera bilanciata, in
modo da limitare la rotazione in pianta




Principi base
della progettazione strutturale

Uniformita e Simmetria

1995 — Kobe ) Stati Uniti
Mancanza di regolarita Concentrazione del
planimetricae di danno su pochi
regolarita altimetrica elementi strutturali

Principi base
della progettazione strutturale

Iperstaticita

L'impiego di tipologie strutturali fortemente
iperstatiche, come i telai, consente una pitl diffusa
dissipazione di energia all'interno della struttura

Principi base
della progettazione strutturale

Iperstaticita

1999 - Turchia
La crisi dei pochi elementi

Mancanza di iperstaticita ):> resistenti porta
rapidamente al collasso

1994 - Northridge

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Il moto sismico ha sempre
due componenti orizzontali

La struttura dell'edificio deve essere in grado
di resistere ad azioni orizzontali
agenti in qualsiasi direzione

Forti differenze di rigidezza possono rendere
rilevanti aspetti in genere trascurabili

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Crollato col sisma del 1980 in una direzione,

Ospedale di S. Angelo dei Lombardi ‘ Strutturarigida
debole nell'altra

TTTTTT
Corpo scala non

rrrrnl conteggiato nel
PIANTA % EENERI —% calcolo

Parte costruita
in un secondo
momento

PROSPETTO

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

La zona scala, non conteggiata J Strutturarigida
nel calcolo, era pit rigida (in g‘e';';‘fedr"':rza'f;:;‘
dir. x) della struttura e quindi

ha subito sollecitazioni molto [ TTTTTT

K . . Corpo scala non
forti ed ha innescato il crollo T conteggiato nel
Uit ii o] coleolo

Nel crollo, la scala ha
trascinato verso il basso tutto
I'edificio

Parte costruita

n un secondo
omento

yALl
| |
PROSPETTO A /’

i

==




Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza torsionale

La zona scala, non conteggiata Struttura rigida .. .
nel calcolo, era pit rigida (in inune direzione. .Adegua'rq rigidezza e r‘le‘SIs‘renza. .
dir. x) della struttura e quindi agli elementi strutturali pit eccentrici
ha subito sollecitazioni molto TTTTTT c |
forti ed ha innescato il crollo EEERE _% C:;fr’g;gclgfo'r"zrf
Nel crollo, la scala ha L1111l calcolo L . o . . .
trascinato verso il basso tutto 4 ot Serve per limitare gli effetti dei moti torsionali
I'edificio anMegaiaro.  parte costruita che tendono a sollecitare in modo
ma in piedi F
mamena non uniforme i differenti elementi strutturali
PROSPETTO crollato crollato
Principi base Principi base

della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza dell'impalcato

Esistenza di una soletta di adeguato spessore,
continua e senza forti riduzioni in pianta

Serve per garantire la tfrasmissione delle azioni
inerziali dalle masse agli elementi resistenti

Consente di limitare il humero di modi
da prendere in considerazione per valutare
la risposta dinamica della struttura

della progettazione strutturale

Adeguata fondazione

Elementi di fondazione ben collegati tra loro
e dotati di adeguata rigidezza

Serve per evitare cedimenti differenziali
(verticali e orizzontali) del piede dei pilastri

Assicura che l'intero edificio sia soggetto
ad una uniforme eccitazione sismica

Impostazione della carpenteria

Impostazione della carpenteria

Definizione dell'orditura dei solai e della posizione
di travi e pilastri (pensando anche alla fondazione)

La struttura deve essere in grado di portare
- i carichi verticali
- le azioni orizzontali equivalenti al sisma




Obiettivi generali

Rendere la struttura il piti regolare possibile
In particolare:

+ Valutare la possibilita di dividere il fabbricato in
blocchi staticamente separati da giunti

* Prestare molta attenzione alla scala
La soluzione con travi a ginocchio introduce elementi
molto rigidi con conseguente:
- concentrazione delle sollecitazioni e riduzione della
duttilita globale
- possibilita di introdurre una forte asimmetria nella
distribuzione di rigidezze

Edifici con pareti o nuclei in c.a.

Compito dei diversi elementi:
- Le pareti portano 'azione sismica Impostazione
separata,
- Pilastri e travi portano i carichi verticali pit semplice
Ma, attenzione:

Ai piani superiori l'azione sismica e portata dai
telai, pitl che dalle pareti

Comportamento a mensola e
comportamento a telaio

Telaio (con travi rigide) Mensole (pareti, oppure

telaio con fravi a spessore)

Forze applicate ai piani inferiori Forze applicate ai piani inferiori
provocano grossi spostamenti ... provocano piccoli spostamenti ...

... ma gli spostamenti nhon ... ma gli spostamenti aumentano
aumentano ai piani superiori di molto ai piani superiori

Edifici con pareti o nuclei in c.a.

Compito dei diversi elementi:

- Le pareti portano I'azione sismica Impostazione
separata,

- Pilastri e travi portano i carichi verticali Pilsemplice

Ma, attenzione:

Ai piani superiori l'azione sismica & portata dai
telai, piti che dalle pareti

Le fondazioni richiedono uno studio particolare (e
costi maggiori)

Edifici a struttura intelaiata

Travi e pilastri portano sia carichi verticali che
azioni orizzontali

Puo essere utile scindere il problema in due fasi:

1. Impostare la carpenteria pensando innanzi tutto
ai soli carichi verticali
tenendo perd presenti i criteri derivanti dalla
contemporanea presenza di azioni orizzontali

2. Rivedere la carpenteria per renderla pitl idonea
a sopportare azioni orizzontali

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

- Adottare per le luci di sbalzi, solai e travi
limiti massimi leggermente inferiori a quelli
consigliati in assenza di sisma

Elemento Per soli carichi In zona
verticali sismica
Solaio 7.00 m 6.00 m
Sbalzo 250m 2.00m
Trave emergente che porta
rilevanti carichi verticali 600m 550 m
Trave a spessore che porta 500m 450m
rilevanti carichi verticali




Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

- Adottare per le luci di sbalzi, solai e travi
limiti massimi leggermente inferiori a quelli
consigliati in assenza di sisma

- Evitare campate di trave troppo corte, che
provocherebbero concentrazione di sollecitazioni

. 5 D= | [

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

- Adottare per le luci di sbalzi, solai e travi
limiti massimi leggermente inferiori a quelli
consigliati in assenza di sisma

- Evitare campate di trave troppo corte, che
provocherebbero concentrazione di sollecitazioni

- Evitare forti disuniformita di carico verticale sui
pilastri
(carichi maggiori richiedono sezioni maggiori, che
provocherebbero concentrazione di sollecitazioni)

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per azioni orizzontali:

- Garantire un irrigidimento uniforme nelle due
direzioni, con elementi ben distribuiti in pianta

possibile scelta:

/— Scala “alla Giliberti”

[ |
1 ‘/ 1 rPilastri
(_ quadrati
Travi emergenti
nelle due ditezigni 1 1
4 1

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In realta si hanno spesso travi sia emergenti che
a spessore e pilastri rettangolari

I singoli elementi assorbono un'aliquota dell'azione

sismica minore o maggiore in proporzione alla loro
rigidezza

In che modo si pud stimare la rigidezza?

Rigidezza

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d,

Se le travi sono infinitamente rigide

U .

N / / / / Modello
/ di calcolo

Rigidezza

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e

spostamento relativo d,

+ Se le travi sono infinitamente rigide

3
d - Vi, v d,
12ET,
ET
rigidezza = ——-F
L

Modello
La rigidezza & proporzionale al di calcolo

momento d'inerzia della sezione




Rigidezza

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d.

+ Inrealtdle travi sono deformabili

Modello

. /]
/v /v _ di calcolo

Rigidezza

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d.

+ Inrealtale travi sono deformabili

- 12EL,, > .
: v
ma poiché la trave serve da vincolo '
anche al pilastro di sopra, prendo
la meta \
6ET 6ET, :
k = L — , =——nt Modello
t EL/ £ I]?/L di calcolo
pongo = L/L e/ p

EL./L " EL,J/L

Rigidezza

Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d,

In realtd le travi sono deformabili

4 VL? {1+1q+r2+2nr‘2/3}

Rigidezza

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e
spostamento relativo d,

+ In realta le travi sono deformabili

Spostamento e rigidezze si possono

“12E I 2 1+(n+n)/6 v esprimere direttamente con v d.
3 2 K
:l\zlép {u%(mrz)—% 1(n—rz) /?J q= VL [, 1( EL/L  EL/L
L +(rn+n) 12EL,| 2|EL,/L EL,/L,
vL? 1 .
;7‘:1+7(q+r2)} ser=r, - 12ET 1 ’
12EL| "2 Modello rigidezza=——-" Modello
. L 1( EL/L EL /L X
di calcolo Poqpsf -, =" | dicalcolo
Lo spostamento dipende anche 2|EL,,/L, ETL, /L
dalla rigidezza delle travi :
Rigidezza Rigidezza
Esempi: Nota:
pilastro  30x70  1=3.20m - Le formule sono ricavate nell'ipotesi di rotazione
travi 30x60 12450 m uguale per tutti i nodi

k = 30.60 kN/mm

pilastro  70x30 1=3.20 m
travi 30x60  1=450m
k = 12.88 kN/mm

pilastro  30x70 1=3.20 m
travi 60x24 1=4.50 m

k= 5.36 kN/mm - o
Vedi file Excel Rigidezza

Cadono in difetto se vi
sono forti variazioni tra
/_J / un pilastro e l'altro
In particolare nel caso di

un pilastro di piatto tra
due pilastri di coltello

- Inquesto caso la rotazione del
/\/ nodo centrale pud essere nulla;
s { { s valutare la rigidezza del pilastro

centrale senza riduzioni




Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In realta si hanno spesso travi sia emergenti che
a spessore e pilastri rettangolari

La resistenza all'azione
frave sismica & affidata

emergente ai pilastri allungati nella
direzione del sisma
pilastro ed accoppiati a travi
emergenti
Elemento
con buona
rigidezza a Sisma
tutti i piani

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In realta si hanno travi sia emergenti che a spessore
e pilastri rettangolari

1 Un pilastro rigido

| trave accoppiato

| 0 spessore ad una trave a spessore
! fornisce un contributo

I:l pilastro basso a tutti i piani,
tranne che al primo

Elemento Elemento con
con buona rigidezza
rigidezzaa  solo al primo Sisma

tuttii piani piano

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In realta si hanno travi sia emergenti che a spessore
e pilastri rettangolari

1 =

Elemento Elemento con I Pi_'GSTf‘i con inerzia
conbuona  rigidezza minima danno contributo

rigidezzaa  solo al primo Sisma i prima approssimazione
tutti i piani  piano trascurabile

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In realta si hanno travi sia emergenti che a spessore
e pilastri rettangolari

1 =

Elemento Elemento con Elemento con Elemento con
con buona rigidezza rigidezza rigidezza
rigidezzaa  solo al primo Sisma limitata a trascurabile
tutti i piani  piano tutti i piani  a tutti i piani

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

Se tutte le travi sono a spessore, il comportamento
dei pilastri & un po’ diverso

1 o 1 o

al primo ordine ai piani superiori

Buon Contributo Contributo  Contributo
contributo minore Sisma ridotto da rilevante
“effetto

mensola”

Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Al limite, per soli carichi verticali:

[ [
| | |
B
sioma | 1
questa
direzione | 4

Debolissimo per
| sisma in questa
direzione




Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Interventi, per azioni orizzontali:

] ]

| |
| |

I I

Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Interventi, per azioni orizzontali:

| l

I 1
I

| )

Girare un certo numero Aggiungere travi emergenti Si potranno poi aggiungere altre travi, a spessore,
di pilastri per renderli efficaci che sono perd irrilevanti ai fini sismici
Edificio analizzato
Tipologia:
edificio adibito a civile abitazione, a 5 piani
) Classe dell'edificio:
Esempio classe IT (costruzione con normale

affollamento, senza contenuti pericolosi e
funzioni sociali essenziali)

Ubicazione:
zona sismica con a, = 0.25 g

Categoria di suolo:
categoria C (sabbie e ghiaie mediamente
addensate)

Edificio analizzato

Struttura portante principale:
con struttura intelaiata in cemento armato

Solai:
in latero-cemento, gettati in opera

Scale:
a soletta rampante (tipologia “alla Giliberti")

Fondazioni:
reticolo di travi rovesce

Materiali:
calcestruzzo €25/30 (f, = 25 MPa, R, = 30 MPa)
acciaio B450C

Edificio
analizzato
E m | -
- x
m | -
- = i
= | -
. -
E

Sezione




Piano tipo

Il piano terra & simile,
ma senza balconi

Edificio
— terrazza  GNalizzato
Tg; | Torrinoﬁkalei praticabile I -
o Ismicita media o
% [ ﬂ Dﬂ 00 = ex zona 2 1 I
[t d_f\laoc
o 8 i n IC .
Pl [ et
T (B0 O] verens
i costituito da
N i fo sabbie e ghiaie
L i ] mediamente
addensate
Sezione
Piano tipo Piano tipo

L'edificio & composto
da due blocchi
rettangolari

16.00

Non conviene dividerli
con un giunto, perché
la scala sarebbe

eccentrica

8.90

22.80

1 i
| [ 1 — .
|
22.80
Piano tipo Impostazione della carpenteria

pensando ai carichi verticali

Esistono chiari
allineamenti per le
travi




Impostazione della carpenteria
pensando ai carichi verticali

L'orditura del solaio &
abbastanza scontata

Impostazione della carpenteria
pensando ai carichi verticali

Sono aggiunte alcune
travi per portare gli
sbalzi laterali

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

L'orientamento di molti
pilastri & vincolato
dall'architettonico

10 allungati =]
in direzione 8 allungati
Y < Z’ﬁ I in direzione
prevalentemente ’j‘ X -

nellaparte  —§
sinistra del =
fabbricato =| \[\

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

o Solo pochi pilastri (9)
possono essere
orientati liberamente

v/

N
4
A
P

&

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

y ® Il loro orientamento e
scelto in modo da

ottenere una
configurazione bilanciata

=

“— | !

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

Sono aggiunte travi
emergenti per dare
rigidezza ai pilastri

<=




Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

Sono aggiunte travia
spessore, di collegamento

-4«-

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

tot. 13 1
3 1 Occorre valutare
1 attentamente il
' bilanciamento della
0 - 1 struttura ottenuta
—11
1 Il lato .
3 A e ui J destro &
7 % [} meno
ICM — A\ rigido?
——— v — — — —— — — r- — e — — —— — ]l
IR St i Al S 8
g . : E bene
5 1 1 irrigidirlo
o indebolire
: (I'qlr;rcklja?o)
3 3 3 2 0 0 3 tot.14

Carpenteria del piano tipo

| ==
[ i
i = Eéﬂfﬂf [} i i
E=EEL smmmmr,
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= == v =] JL:—HNE l
“TH HI TSI il HIH\H\ [ Iﬂ\ TN
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Se l'edificio avesse
solo travi a spessore

+ I ragionamenti fatti non cambiano

- L'organizzazione della carpenteria pué essere la
stessa

+ Lo spessore del solaio e le dimensioni degli elementi

strutturali devono variare

Carpenteria edificio con travi a spessore

Negli edifici con travi a
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Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

7 - Dimensionamento e verifica di massima

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

Dimensionamento delle sezioni
e
verifica di massima

Dimensionamento
solaio

In presenza di travi emergenti: dimensionare il
solaio per gli usuali limiti di deformazione
(un tempo s > Ly, /25, ora limiti vari)

Se vi sono alcune travi a spessore lunghe e molto
caricate aumentare un po' lo spessore

Se vi sono solo travi a spessore usare uno spessore
del solaio sufficientemente alto (almeno 28 cm)

- L'impalcato (solaio pitl travi) deve trasmettere
l'azione sismica agli elementi resistenti (telai)
Per questo basta una soletta di 4-5 cm con rete @8 / 25x25

La luce massima delle

Esempio campate di solaio &
inferiore a 5.00 m
Non ci sono travi a
spessore molfo caricate
q 460m D
[ s= cm s=22cm
- == —--- >%<
per il
- === - - T T torrino scala
1 1 s=18cm
7 7 1 1
1 1
-1 %" T T
1 1
1 1
1 1

Carichi unitari

Una volta definito lo spessore del solaio, si possono
calcolare i carichi unitari pid rilevanti (kN/m2), da
utilizzare per le successive analisi

SLU SLU

9k 9 solo c.v. conF

Solaio del piano tipo 40+12 20 10.0 5.8
Solaio di copertura 4.0 20 8.2 4.6
Solaio torrino scala 34 05 52 3.4
Sbalzo piano tipo 4.0 4.0 1.2 6.4
Sbalzo copertura 39 05 5.8 39
Scala 5.0 4.0 125 74

Dimensionamento
travi emergenti, travi a spessore, pilastri

Immediatamente valutabile:
+ Effetto dei carichi verticali (M per le travi, N per i
pilastri)

Determinabile in maniera approssimata:

- Effetto del sisma (M per travi e pilastri, AN per i
pilastri)




Dimensionamento travi a spessore
per edifici con numerose travi emergenti

Dimensionamento per soli carichi verticali

qF qPF
Momento sollecitante Mgy ==
12 8
2
Larghezza necessaria b= MEdZ" con = 0.019:0,020

d

- Nessuna prescrizione specifica per il sisma, perché
la trave & in questo caso un elemento secondario

L'unica trave a spessore

Esemplo che porta carichi verticali
ha luce modesta (3 m)
Le altre travi sono solo di
collegamento
) P
S sezione: 60x22
itk T
- —— == - - - 1
. T T
JT I J\ I
1 1
4 i

La trave a spessore caricata

Esemplo portacirca2.5mdiscalae 1 m
di solaio
qq =40 kN/m in assenza di sisma
qq = 24 kKN/m in presenza di sisma
o - - ﬁ —— -
it T T
1 1
i T T
1 1
1 J\ 1
1 1
p

Esempio - dimensionamento travi a spessore

Momento per carichi verticali (in assenza di sisma)

_ql® 40x3.0°
M, = 10 10

=36 kNm

Il momento totale in presenza di sisma certamente
non & piti grande

Momento per carichi verticali (con sisma)

L 24x3.0?
Mg, == =E2°2 - 22 kNm
® 10 10
Momento per azione sismica
& certamente molto piccolo

Esempio - dimensionamento travi a spessore

Dati:

Sezione rettangolare Mgg = 36 KNm
b = da determinare Calcestruzzo €25/30
h=22cm R = 30 MPa
c=4cm f =25 MPa

Calcolo della larghezza:

_ r’ M _ 0.020% x36
d 0.18?

b =044 m

La sezione 60x22
va bene

Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

+ Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza
e in presenza di sisma

* Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e
in presenza di sisma

Stima degli altri carichi unitari (kN/m), per le analisi

9k 9k SL% jOIO SLUconF
Travi 30 x 60 4.0 52 40
Travi 30 x 50 35 45 35
Travi 60 x 22 16 21 16
Tamponature 6.0 78 6.0
Tramezzi 3.0 39 3.0




. Le travi di spina portano
Esempio: circa 5 m di solaio

travi
qq = 55 kN/m in assenza di sisma

qq = 33 kN/m in presenza di sisma

Esempio:
travi

T CEE

qq =55 KN/m in assenza di sisma
qg = 33 KN/m in presenza di sisma

Le travi di spina portano
circa 5 m di solaio

Le travi perimetrali
portano un carico analogo

| — — -| ———
T il i T T
: ===l 0
1 - _1 e e e = 1 1
T T
1 \I\ 1 1
1 1
1
Momento flettente Esempio: Filastr interno, porta
prodotto dai carichi verticali pilastri 21 m2 di solaio

Momento per carichi verticali (con sisma)

q L* 33x4.20°
M="—="C"""—"""=60kN
10 10 m
Andrda sommato all'effetto del sisma

Momento per carichi verticali (senza sisma)
> 55x4.20?
M= = 29X%CY 160 kNm
10 10
Puo essere condizionante solo per travi molto lunghe
(non & il nostro caso)

Carico al piano: 150 kN

Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
830 kN

Inassenza

di sisma:
1330 kN

- - - =

%%

I, I

. Pilastro laterale con sbalzo
Esempio: pilastro d'angolo con sbalzi

ilastri
P Pitl 0 meno lo stesso

Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
il 830 kN

Inassenza
di sisma:
1330 kN

- --~
.
- - -

Pilastro interno in

E.sempl.o. corrispondenza della scala
pilastri - .
Di pitl, a causa del torrino
Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
i 1050 kN
—_——f= - - Inassenza
i T T di sisma:
R . J\ . 1570 kN
—+--4- —_
1 1
| J\ |
1 |




P Pilastro laterale privo di
Esempio: sbalzo o d'angolo con uno

pilastri sbalzo

Carico al piano minore

Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
aiaits 600 kN

Inassenza
di sisma:
900 kN

N
|

- - - — - o

%%

- - -

. Pilastro d'angolo
E'sempcio. privo di sbalzo
pilastri : .
Carico al piano ancora
minore
- Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
Siniaie ik 380 kN
R 7 T Ip assenza
| | di sisma:
% % % 1 J\ 1 560 kN
SR W o .
T T
I
1 1
L 4

Considerazioni
domini M-N per i pilastri
Il massimo momento flettente pud essere portato
uando: N
quando: N - 051,
My A

C
600

Kim Sezione
400 15em®  30x60

2

/\)

\

I =
,m\ 1000 000 4000 kN Ay

-400
o sonma Non dimenticare che

-600

sisma  sisma Nq, no sisma = 1.9 Nq+sisma

Considerazioni
domini M-N per i pilastri

*+ Un aumento della larghezza della sezione produce

un aumento dello sforzo normale resistente

A:m ma un modesto
Nim - Sezione incremento di
/ s’ 40x60  capacitd
— flessionale

;,\@\

1 N 1000
=

4000 kN A

e -

-400 \:’

Considerazioni
domini M-N per i pilastri

Un aumento di altezza della sezione (a parita di area)
produce un buon incremento di capacita flessionale

Ma, attenzione:

x80 proporzionalmente
il momento
sollecitante

Considerazioni
sezioni dei pilastri

In linea di massima pud essere opportuno controllare
che, nella sezione del primo ordine, la tensione media
N/A, non superi: in presenza di sisma
0.35-0.4f.; se si prevedono momenti flettenti
elevati, ma non troppo (esempio:
zona 2, suolo C, q hon troppo basso)

0.3f4 se si prevedono momenti flettenti
pit elevati (zona 1 o suolo D, €D “B")

0.5f4 se si prevedono momenti flettenti
piti bassi (zona 2, suolo A o B, CD "A")




Considerazioni
sezioni dei pilastri

In linea di massima pud essere opportuno controllare
che, nella sezione del primo ordine, la tensione media

N/A_ non superi: in presenza di sisma 7

0'35_ A £ fo o nnoun Aana mamenti -‘In'.".'nn'l’i
La normativa impone di non superare
(includendo il AN da sisma): asso)
0.55 f 4 per classe di duttilita "A" .
0.3fy 0.65 f.4 per classe di duttilita "B" En'TIB")

NTCO8, punto 7.4.4.2.2.1
05 fcd enti
piti bassi (zona 2, suolo A o B, CD "A")

Considerazioni
sezioni dei pilastri

- E opportuno usare per i diversi pilastri del primo
ordine un numero basso di tipi di sezione (max 2
o0 3) ed evitare eccessive differenze di momento
d'inerzia
Quindi cercare di mantenere - pill 0 meno - la stessa altezza
delle sezioni e variare la base

+ E opportuno ridurre gradualmente la sezione
andando verso l'alto

Limitare le variazioni di sezione, che sono sempre possibile
causa di errori costruttivi

Evitare forti riduzioni di tutti i pilastri ad uno stesso piano

Mantenere una dimensione adeguata, non troppo piccola, anche
ai piani superiori

Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza
e in presenza di sisma

Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e
in presenza di sisma

Poi:
effetto del sisma

Valutare il momento flettente indotto dal sisma
nelle travi e nei pilastri

Valutare la variazione di sforzo normale indotto dal
sisma nei pilastri

Effetto del sisma

+ Stima delle masse
+ Stima iniziale del periodo

Fattore di struttura e spettro di progetto
+ Valutazione delle forze per analisi statica
+ Ripartizione del taglio tra i pilastri
- Stima del momento flettente nei pilastri
- Stima del momento flettente nelle travi

. B

Dimensionamento sezioni
+ Valutazione rigidezze e nuova stima periodo
+ Stima degli spostamenti per SLD
+ Eventuali iterazioni

Masse

In un edificio in cemento armato il peso delle masse
di piano corrisponde in genere ad una incidenza
media di 8+11 kN/m?

Una valutazione di prima approssimazione del peso
delle masse a ciascun piano pud essere ottenuta
moltiplicando la superficie totale dell'impalcato per
10 kN/m? (9 kN/m?2 in copertura, per la minore
incidenza delle tamponature)

Esempio - masse

La superficie degli impalcati nell'edificio in esame &

Torrino scala: S5=48.0m?
V impalcato: 5=3319m?
Piano tipo: 5=3235m?
Per il piano terra: 5=263.2m?

Nota: il forrino scala pud essere accorpato al 5°
impalcato, ottenendo

Torrino + V impalcato: 5=379.9m?




Esempio - masse

Superficie | Incidenza Peso

Impalcato m? KN/m2 KN
Torrino + V 3799 9.0 3419
IV, III, II 3235 10.0 3235
I 263.2 10.0 2632

Peso totale = 15756 kN

Spettro di progetto

E ottenuto dividendo lo spettro di risposa elastica per
il fattore di strutturaq

9=4, Ks

qo dipende dalla classe di duttilita (CD"A" o CD "B")
pud dipendere anche dal valore o, /a, legato alla
iperstaticita dello schema

K dipende dalla regolarita in altezza
anche la regolarita in pianta influisce (poco) su q

Quale valore per g?

Classe di duttilita:
la scelta & molto importante

- E obbligatorio usare classe di duttilita "B" per
strutture con solo travi a spessore

+ Puo essere preferibile usare classe di duttilita "B"
quando le ordinate dello spettro di risposta elastico
non sono molto alte

+ Conviene usare classe di duttilita "A" quando le
ordinate dello spettro di risposta elastico sono
molto alte

Quale valore per g?

Classe di duttilita:
la scelta e molto importante

* Eobblig Ordinate alte e quindi forze alte
struttul rendono necessarie dimensioni degli

* Pud ess{ elementistrutturali maggiori, quindi [B"
quando | struttura pil rigida, periodo minore ftico
non son{ e forze ancora pit alte

P

+ Conviene usare classe di duttilita *A" quando le
ordinate dello spettro di risposta elastico sono
molto alte

Quale valore per g?

Regolarita della struttura:
deve esserci sempre

+ Laregolaritd in altezza deve essere ottenuta
dosando opportunamente la variazione delle sezioni
lungo la verticale

+ La regolarita in pianta (che corrisponde ad un
comportamento traslazionale e non rotazionale)
deve essere ottenuta dosando dimensioni ed
orientamento dei pilastri in pianta

Spettro di progetto

E ottenuto dividendo lo spettro di risposa elastica
per il fattore di strutturaq

9=9 Ke
Nell'esempio:
qo=450,/0; strutturaintelaiatain c.a. - CD"A"
qo=300,/0a; strutturaintelaiatain c.a. - CD"B"

o, /oy =13 telaio con pil piani e pitl campate
Ky=1 la struttura é regolare in altezza




Spettro di progetto

Ipotizzo (per ora) di realizzare la
struttura ad alta duttilita
CD'A" = q=45x13x10=585
SLV, clastico

Ipotizzo che sia regolare
in pianta e in altezza

BLV, progetto  _.
Pogee =39

SLV, progetto
L CD"A“ q 585
— P
—_—
\_‘x_
00

0.0 0.5 1.0 15 20 25 T 30

Considerazioni:
novitd introdotte dalla NTC 2015

+ Viene indicato di scegliere valori del fattore di
comportamento q fali che sia Sy5.vy > Sysip)

10 Ritengo comunque possibile

o usare q=5.85, anche se con la
consapevolezza che per SLD
avré un danneggiamento un
po' piti alto

conqg=5851la
condizione non &
rispettata

03
02
01

Ordinata spettrale

Dipende dal periodo
Si pud assumere in prima approssimazione T, =C, H¥*

con C€,=0.075
per strutture intelaiate in c.a.

H = altezza dell'edificio dal
piano di fondazione (m)

Le NTC15 dicono che il periodo fondamentale deve essere

stimato (hon pitl in funzione dell'altezza ma) in funzione dello

spostamento d ottenuto applicando forze orizzontali pari alle

masse T, =2./d

Questa indicazione non & utile in fase di dimensionamento
NTC15, punto 7.3

Ordinata spettrale

Dipende dal periodo
Si pud assumere in prima approssimazione T, =C, H¥*

con C,=0.075
per strutture intelaiate in c.a.

H = altezza dell'edificio dal
piano di fondazione (m)

Nell'esempio: H=16.40m (escluso torrino)
T, =0.075x16.40%* =0.611 s

Esempio - ordinata spettrale

10 L'accelerazione
s corrispondente a
spettro di T=0.611s & 0.119 g

risposta elastico

0.6

4/ spettrodi
04 progetto

0.2

0.119 4\T;
q=585 —_—

0.0 T
0.0 0.5 0.611 1.0 1.5 2.0 25 3.0

Forze per analisi statica

n
Taglio allabase  V, =0.85 > m S,(T,) =
i=1
=0.85%x15756x0.119=1593.7 kN

, m, z,
Forzaal piano  F =——*=\]

lem- z,




Forze per analisi statica

Piano Peso W Quota z Wz ForzaF Taglio V
(kN) (m) (kNm) (kN) (kN)

5+torrino 3419 16.40 56072 549.6 549.6
4 3235 13.20 42702 418.6 968.2

3 3235 10.00 32350 3171 1285.3

2 3235 6.80 21998 215.6 1500.9

1 2632 3.60 9475 92.9 1593.8

somma 15756 162597

Previsione dei risultati del calcolo

Per stimare I'effetto delle forze orizzontali:

1. Ripartire il taglio di piano tra i pilastri “che contano”;
se hecessario, incrementarlo per tener conto
dell'eccentricita propria del sistema

2. Valutare il momento nei pilastri, in funzione del taglio
e della posizione del punto di nullo di M

3. Valutare il momento nelle travi, dall'equilibrio dei nodi

. Valutare il AN nei pilastri, dal taglio nelle travi

5. Incrementare i momenti per tenere conto di:
+ eccentricita accidentale
+ effetto combinato delle diverse componenti
+ gerarchia delle resistenze per i pilastri

N

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

1. Ripartire il taglio di piano tra i pilastri
“che contano”
(pilastri allungati nella direzione del sisma e
collegati con una trave emergente)

Nella fase iniziale di dimensionamento conviene (in genere)
pensare di assegnare la stessa sezione a tutti i pilastri di uno
stesso piano.

Poiché non si conosce ancora la sezione dei pilastri e delle
travi si pud pensare che il sisma si a portato dai pilastri “che
contano” cioé quelli di coltello e con travi emergenti

On alternativa si pud considerare come pilastro base quello
di coltello con due travi emergenti e stimare la rigidezza
degli altri come aliquota di questa (“pilastri equivalenti”)

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

1. Ripartire il taglio di piano tra i pilastri
“che contano”
(pilastri allungati nella direzione del sisma e
collegati con una trave emergente)

In fasi successive, una volta dimensionate le sezioni di travi
e pilastri si pué stimare con maggior precisione la rigidezza

dei singoli pilastri e quindi ripartire il taglio in base a questa
rigidezza.

In alcuni casi questa maggior precisione porta a risultati

diversi, ma spesso le differenze sono minime ed il maggior
onere del calcolo & inutile perché non comporta vantaggi.

Caratteristiche della sollecitazione
1 - ripartizione

Taglio | _
Piano globale —
(kN) ==
5 549.6 - ’L
4 968.2 ( J‘ | 1
T L
3 1285.3
2 15009 I pilastri (qu_ﬁ ugualf) sono:
13 allungati in direzione x
1 1593.8 14 allungati in direzione y

Ripartisco il taglio globale
tra 13 pilastri (direzione x)

Caratteristiche della sollecitazione
1- ripartizione

Taglio Taglio In eventuali iterazioni
Piano globale pilastro potrei ripartire
(kN) (kN) in base alle rigidezze
5 549.6 423 calcolate separatamente
2 968.2 745 per ciascun pilastro
Avrei una precisione
3 12853 %89 maggiore, ma con pill
2 1500.9 1155 fatica
1 1593.8 122.6

Ritengo che non vi siano rilevanti rotazioni per effetto
dell'eccentricita propria del sistema, quindi non modifico
questi valori




Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

2. Valutare il momento nei pilastri, in funzione del
taglio e della posizione del punto di nullo di M

| ' Tipico diagramma di M per
— effetto di forze orizzontali

] Twe o o
ai plGl’\l Super‘lor‘l
zr Io.cﬁo.n\ al primo ordine

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione
2. Valutare il momento nei pilastri, in funzione del
taglio e della posizione del punto di nullo di M

ai piani superiori al primo ordine

M=05Vh Miesia= 0.4 V h
Ih/z
0.6:0.7 h
M=05Vh Myieae = 0.6 V h

(oppure 0.7 V h)

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

Taglio Taglio | Momento
Piano globale pilastro | pilastro M=Vh/2
(kN) (kN) (kNm) /

5 sa06 | 423|676

4 %82 | 745 | 1192

3 12853 | 989 | 182

. M=V04h

1500.9 1155 184.7 /

1testa | 15938 | 1226 676.9’/ M=V 06 h

piede 264.8

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

3. Valutare il momento nelle travi, dall'equilibrio dei

nodi (nei nodi interni) M,
T -
I
| ! [ M‘rruve( + ) Mirave
| —

MP,Z

Per I'equilibrio:

MM,
Mfmve - 2

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

3. Valutare il momento nelle travi, dall'equilibrio dei
nodi (nei nodi interni)

o b1 My
I | X ']
|
— ' = Mfmvz( _|_ ) Mirave I_ ) Mirave
{ | L L N_—
—_—1 1 M, M,

Se si & fatto un calcolo pitl preciso,
valutando la rigidezza dei singoli
pilastri si pué anche differenziare
la situazione per i hodi perimetrali
da quella dei nodi interni

Caratteristiche della sollecitazione
3 - momento nelle travi

Taglio Taglio | Momento | Momento
Piano globale pilastro pilastro trave M, = M 5/2
(kN) (kN) (kNm) | (kNm) P
5 5496 | 423 676|338 [ m,-
4 %682 | 745 192|934 (MstMya)/2
3 1285.3 98.9 158.2 138.7
2 1500.9 1155 184.7 1715
1 testa 1593.8 122.6 176.5 180.6
piede 264.8




Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

4. Valutare il AN nei pilastri

Nei pilastri di estremita (o dove c'é una trave rigida
ed una a spessore) nasce un AN dovuto al taglio
nelle travi

Il taglio pud essere stimato, pensando a momenti
uguali ed opposti ai due estremi della trave, come
2 M,

|

trave

VTruve =

II AN ad un ordine & la somma dei tagli delle travi
sovrastanti N
ANpil,n = ZVTruve,i

Caratteristiche della sollecitazione
4 - AN nei pilastri

V,5=2
oz a0m M
A=Y,
Taglio Taglio | Momento | Momento A
Piano globale pilastro | pilastro trave pilastto
(kN) (kN) (kNm) (kNm) (kN)
5 5496 | 423 67.6 338 [C165)
4 982 | 745 19.2 934 620 )
3 1285.3 98.9 158.2 138.7 129.7
2 1500.9 1155 184.7 1715 213.4
1 festa 1593.8 122.6 176.5 180.6 3015
piede 264.8
AN = Vig+ Vg

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

5. Incrementare i momenti per tenere conto di:
+ eccentricita accidentale
« effefto combinato delle diverse componenti
+ gerarchia delle resistenze per i pilastri

Se la struttura & sufficientemente rigida
torsionalmente, per tener conto dei primi due
pud essere sufficiente incrementare del 20%

Questo incremento si riferisce solo ai telai perimetrali

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Taglio Taglio | Momento [ Momento
Piano globale pilastro pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)

549.6 423 67.6 33.8

12853 | d¢p gt | g/

5
4 982 | \745/ | \wo2/ | \o34/
3

2 1500.9 1/%\@ 1;(2\7 17

1testa | 15038 | flz2d\ | A7es\ | fsoe\

piede 264.8

Questo incremento si riferisce solo ai telai perimetrali

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Taglio Taglio | Momento | Momento
Piano globale pilastro pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)
5 549.6 50.7 811 40.6
4 968.2 89.4 143.0 1121
3 1285.3 118.6 189.8 166.4
2 1500.9 1385 2216 205.7
1 testa 1593.8 147.1 211.8 216.7
piede 317.7

+20%

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

5. Incrementare i momenti per tenere conto di:
+ eccentricita accidentale
+ effefto combinato delle diverse componenti
« gerarchia delle resistenze per i pilastri

La gerarchia delle resistenze dovrebbe essere
presa in considerazione solo dopo aver armato
le travi

In via approssimata si possono aumentare le sollecitazioni
nei pilastri (a parte la sezione al piede del 1° ordine),

moltiplicandole per 1.5 a tutti i piani nel caso di CD"A"
(1.3 per €D "B")




Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro | pilastro frave | o Questi valori
(kN) (kN) (kNm) (kNm) vanno
5 549.6 507 | /s1r\ | 406 L"e‘?:eme“*ﬂ*'
4 968.2 89.4 143.0 ‘ 1121 garantire un
meccanismo
3 12853 | 186 | 1898 | 1664 | G Collaseo
2 15009 | 1385 |\ 2216 J| 2057 | dlobele
1 festa | 15938 | 1471 \{11y 2167
piede 317.7

Le NTC 08 (punto 7.2.1) impongoho gerarchia delle resistenze anche
per CD"B", con sovraresistenza 1.1 (mentre & 1.3 per CD"A")

Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro | pilastro frave | Moltiplicati
(kN) (kN) (kNm) (kNm) per 1.5
5 549.6 507 | /1216\ | s0%
4 968.2 89.4 2145 112.1
3 1285.3 118.6 284.7 166.4
2 1500.9 1385 3324 205.7
1festa | 15938 | 1471 @7/ 2167
piede 3177

Caratteristiche di sollecitazione
nella direzione y

Ho un numero diverso di pilastri (14 anziché 13) ma
la differenza & modesta:
posso ritenere che i risultati non cambino
C'é pero la possibilita che lo schema hon sia ben
bilanciato. Cié comporta:
- La necessita di aumentare le sollecitazioni nel lato
destro dell'edificio
- La necessita di considerare la struttura non regolare
in pianta e ridurre leggermente q
0, meglio, & opportuno ridimensionare la struttura

Dimensionamento

+ Le sollecitazioni trovate possono essere utilizzate
per dimensionare le sezioni di travi e pilastri

+ In momenti successivi, dopo aver effettuato il
calcolo con un apposito programma, i valori che si
otterranno devono essere confrontati con quelli
previsti:

* Una buona corrispondenza consente la
validazione del calcolo

+ Eventuali differenze rilevanti possono essere
segno di errori nel calcolo, che lo renderebbero
“non validato”

Dimensionamento:
travi emergenti

Le sollecitazioni da sisma sono elevate ai piani
inferiori e centrali

Momento
Piano trave
(kNm)
5 406 Nota: sto considerando i
4 1121 valori includendo l'effetto
3 /166,4\ dell'eccentricita perché c'e
2 ( 205.7 ) una trave perimetrale molto
- caricata; per le travi centrali
! \2167/ questo effetto non c'e

Dimensionamento:
travi emergenti

Momento per carichi verticali (con sisma)
qL  33x4.20°

M= = =60kN
10 10 "
Momento per azione sismica
M =217 kNm

Nota: ho incluso I'effetto dell'eccentricita perché c'é una trave
perimetrale molto caricata; per le travi centrali questo effetto non c'e

Momento massimo, totale
M =60+217 =277 KNm




Dimensionamento:
travi emergenti

Dimensionamento:
travi emergenti

Dati: + Le sollecitazioni da sisma sono elevate ai piani
Sezione rettangolare Mgq = 277 kKNm inferiori e centrali i rid di |
b=30cm Calcestruzzo f, =25 MPa - Ma st riducono di mo to
h = da determinare Momento ai piani superiori
c=4cm Piano trave N . )
(kNm) E possibile ridurre le
Calcolo dellal o 5 |/ 406 sezioni, ma avere travi
alcolo dellaltezza utile: 4+ |\lua1 rigide limita gli spostamenti
2 3 166.4 della struttura
d=r /™ _0018 [277 _055m 66
b 0.30 2 205.7 La riduzione sarebbe necessaria
sezione: 30x60 1 216.7 se le sezioni fossero eccessive
Nel mio caso, mantengo 30x60 al
4° impalcato, passo a 30x50 al 5°
Dimensionamento: Dimensionamento:
pilastri pilastri
Le sollecitazioni da sisma sono elevate al primo e
secondo ordine Momento | Sforzo AN da Coppie M-N
X . Piano pilastro normale sisma .\
Momento Nota: sto considerando i (kNm) (kN) (kN) piu gravose
Piano pilastro valori includendo l'effetto
(kNm) dell'eccentricita, perché i 5 121.6 77:253 | 165
5 121.6 pilastri perimetrali ne 4 2145 154 =451 | +62.0
4 2145 risentono sicuramente 3 2847 231+ 649 129.7 M =332 khm
+ + B
- ; Npin = 95 kN
3 2847 . 2 3324 308 + 847 | £2134
Ho anche considerato
2 |/ 3324\ forfetariamente l'effetto 1testa | 3177 [385:1045| +3015 M = 317 kNm
1 testa ( 3177 ) della gerarchia di resistenza iede 3177
: pilastro-trave per futte le P : Npox = 1346 kN
piede \31747/ seziohi (tranne alla base)

Dimensionamento:

pilastri
Utilizzando il dominio M-N
M = 332 kNm
M
m sezione N= 95kN
1 ent 30 x 70
, — M = 317 kNm
/ ° N = 1346 kN
100 4000 kN N
N\ occorrono
40 5 @20 per lato
60 La sezione 30 x 70 & al limite

ma pud essere utilizzata

Dimensionamento:
pilastri

- Utilizzerd sezioni 30x70, necessarie per i tre ordini
inferiori

+ Potrei ridurre la sezione ai due ordini superiori, ma
preferisco mantenerla invariata
- Tutte le riseghe possono essere causa di errori di
esecuzione
- Ne avrei fatte solo se la sezione fosse troppo grande
- Inogni caso, ai piani superiori non devo mai utilizzare
sezioni minori di quella della trave emergente

+ Potrei eventualmente variare le dimensioni (o
ruotare pilastri) se penso di avere problemi di
rotazione in pianta (lato destro deformabile)




Ma attenzione al periodo ...

+ La formula di normativa hon tiene conto della
effettiva rigidezza della struttura

E opportuno controllare appena possibile se il
periodo & plausibile (e quindi se le forze sono
effettivamente quelle da usare)

+ Possibile procedimento per valutare il periodo:

Formula di Rayleigh

m;  massadi piano
F:  Forzadi piano
u;t spostamento del baricentro di piano

(provocato dalla forze F;)

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Gli spostamenti possono essere stimati valutando
approssimativamente le rigidezze

+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato
12EYT, 1
L 1 EXL/L EXL/L
2\EX L./l EXTL, /L

considerando solo i pilastri “che contano”

rigidezza =

1

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

I pilastri (tutti uguali) sono:
13 allungati in direzione x
14 allungati in direzione y

\l\

'ﬁL Le travi emergenti sono:
J‘| 1 15 in direzione x
16 in direzione y

I
1

Considero 13 pilastrie
15 travi (direzione x)

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

Al piano tipo, direzione x
Pilastri 30x70 (13)

<> LP:3'20 m
L - IP=857500 cm*
( K Travi30x60 (15)
L L+=4.00 m in media
I,=540000 cm*
O‘I‘Tengo Vedi file Excel
k = 472.7 kN/mm Dimensionamento-schema base

foglio Rigidezza-1

Periodo proprio della struttura

Periodo proprio della struttura

direzione x
Piano F v k d. u

(kN) (kN) (KN/mm) (mm) (mm)
Torrino+V 549.6 549.6 384.3 143 12.49
v 418.6 968.2 4727 2.05 11.06
III 317.1 1285.3 4727 272 9.01
II 215.6 1500.9 4727 3.18 6.29

I 92.9 1593.8 511.8 3.1 3.1

Vedi file Excel

Dimensionamento-schema base
foglio Periodo

direzione x
Piano m F u Fu mu?
(kNs2/m) | (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+V 3485 549.6 12.49 6862 54.3
v 329.8 418.6 11.06 4628 40.3
III 329.8 317.1 9.01 2856 26.8

II 329.8 215.6 6.29 1356 130

I 268.3 92.9 3.1 289 26
15992 137.0

T=0582s




Periodo proprio della struttura

direzioney

Piano F v k d. u
(kN) (kN) (KN/mm) (mm) (mm)
Torrino+V 549.6 549.6 4111 134 11.66
v 418.6 968.2 506.0 191 10.32
IIT 317.1 1285.3 506.0 254 8.41
II 215.6 1500.9 506.0 297 5.87
I 92.9 1593.8 548.9 290 2.90

Periodo proprio della struttura

direzione y
Piano m F u Fu mu?
(kN s2/m) (kN) (mm) (KNm) | (kNms?)

Torrino+V 3485 549.6 11.66 6409 47.4
v 329.8 418.6 10.32 4321 35.1
IIT 329.8 317.1 8.41 2667 233

II 329.8 215.6 5.87 1266 11.4

I 268.3 92.9 2.90 270 23
14932 119.5

T=0562s

Stima del periodo

con formula di Rayleigh

Stima delle rigidezze
possibilita 2: approccio per singola tipologia di pilastro

Considerare ciascun pilastro e le travi che lo vincolano

- ET, 1
rigidezza = ——
L, 1.1 EL/L, . EL/L,
ELap/L EL/L

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze
possibilita 2: approccio per singola tipologia di pilastro
Vedi file Excel

i i Dimensionamento-schema base
Al piano T po foglio Rigidezza-2

Pilastro rigido, 2 travi emergenti (10)
k = 33.14 kN/mm

[ _ Pilastro rigido, 1 frave emergente (3)
( ) H ! k = 19.90 kN/mm

L Pilastro debole, 2 travi emergenti (1)
k = 13.31 kN/mm

Ottengo Pilastro debole, 1 trave emergente (5)
k = 10.51 kN/
k= 481.1 kN/mm mn

N . Pilastro debole, travi a spessore (4+4)
Piti o meno come prima K = 3.87 - 2.16 KN/mm

{

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

Stima delle rigidezze
possibilita 2: approccio per singola tipologia di pilastro
Si trova:

T,=0574 s Vedifile Excel
Dimensionamento-schema base

'ﬁL T,=0556 s  foglio Periodo

ik

\l\

I
1

Con dettaglio ancora maggiore,
esaminando i pilastri uno ad uno:
T,=0564 s Vedifile Excel

Rigidezze-schema base
T,=0548 s  foglio Periodo

Periodo proprio della struttura
ed eventuali iterazioni

+ La formula di normativa aveva fornito un periodo
T=0.611s

- Le valutazioni pill precise forniscono un periodo
compreso tra 0.55 s e 0.58 s (leggermente minore
per la direzione y, che & un po’ pil rigida)

* Questa differenza porterebbe ad un leggero
incremento di sollecitazioni (circa il 10%)...

.. ma il dimensionamento fatto non verrebbe
modificato




Controllo del dimensionamento:
spostamenti per SLD

Gli spostamenti (relativi) sono importanti per la
verifica allo stato limite di danno

Ho gia fatto una previsione degli spostamenti per SLV
conq=5.85

Data la linearita del calcolo, posso fare una
proporzione tra ordinate spettrali e risultati del
calcolo

Spettro e accelerazioni
per stato limite di danno

L'accelerazione per SLD € 0.215 g
cioé circa 1.8 per il valore usato

nel progetto per SLV
SLV, elastico
08
\
06 / \\
\\\ SLV, p{o‘gueit'?
o4 SLD, elastico / v B‘SLV rogetto
s VR awses
0.215 \ﬁ:‘\: L —
PEa———
0.0

0.0 1.0 15 20 26 T 30

Controllo del dimensionamento:
spostamenti per SLD

Piano usLv d, sLv d, sLD h. dy. amm
[mm] [mm] [mm] [m] [mm]

5 12.49 143 257 3.20 16.0
4 11.06 2.05 3.68 3.20 16.0
3 9.01 2.72 4.88 3.20 16.0
2 6.29 3.18 5.70 3.20 16.0

1 3.1 3.1 5.59 3.60 18.0

Gli spostamenti sono pienamente ammissibili,
anche considerando il possibile incremento del 20% per
eccentricita accidentale e combinazione componenti sisma

Controllo del dimensionamento:
spostamenti per SLD

Considerazionhi:
+ La normativa ha subito varie evoluzioni, che nel caso

della verifica allo SLD hanno comportato differenze
molto pit rilevanti che per la verifica allo SLV

+ Attualmente i limiti per SLD sono meno

condizionanti rispetto a versioni passate della
norma

- E possibile che future versioni tornino a limiti pit

condizionanti

+ La normativa 2015 introduce un fattore di comportamento

(gq=1.5) anche per SLD, ma questo non influisce sulla verifica
perché, per T>T¢, gli spostamenti calcolati con uno spettro
ridotto di q vanno poi nuovamente amplificati per q

Dimensionamento e verifica di massima
di edificio con tutte travi a spessore

+ Numero di impalcati: 6

Edificio esaminato

Travi tutte a spessore

T T Solaio con s=28 cm

e
J==,=5, =, WL | |
=] BINEHIRINTIHISE =R
si===1=SENinmninng=g

hhhnanhhis

minnmnin




Considerazioni generali

+ La scelta di usare solo travi a spessore & usata in
alcune regioni, anche per la liberta di pianta che
consente

+ Questa impostazione non & ottimale, per vari motivi:

- Porta in genere a schemi molto deformabili, per i
quali diventa meno corretto trascurare nel calcolo gli
elementi non strutturali

- La deformabilita pué portare problemi per lo stato
limite di danno

- La differenza di rigidezza tra pilastri di coltello e di
piatto si riduce e questo rende difficile conferire
adeguata rigidezza rotazionale: & forte il rischio di
ricadere in schemi torsionalmente deformabili

Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali
+ Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza
e in presenza di sisma
+ Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e
in presenza di sisma

Carichi unitari

Stima preliminare dei carichi unitari pit rilevanti, da
utilizzare per le successive analisi

SLU SLU
9k 9 solo c.v. conF
Solaio del piano tipo 45+12 20 10.7 6.3 kN/m?2
Sbalzo piano tipo 4.0 4.0 1.2 6.4
Sbalzo copertura 3.9 05 5.8 3.9
Scala 5.0 4.0 125 74
SLU SLU
Ik K solo c.v con F
Travi 60 x 28 32 42 32 kN/m
Tamponature 7.0 9.1 7.0
Tramezzi 3.0 39 3.0

Effetto dei carichi verticali
Momento flettente - travi

Momento per carichi verticali (con sisma)
qL* _35x4.20°
10 10

Andrd sommato all'effetto del sisma

M= =60 kNm

Momento per carichi verticali (senza sisma)
2 2
ql® 58x4.20 100 kN
4 =" """ =~ m
10 10
Puo essere condizionante solo per travi molto lunghe
(non & il nostro caso)

M=

Pilastro interno in

Sforzo normale corrispondenza della scala

pilastri
Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
S 1250 kN
- - — == - - Inassenza
T T di sisma:
< | J\ X 1860 kN
1 1
- T T
1 \r 1
1 1
1 1

Pilastro d'angolo

Sforzo normale privo di sbalzo

pilastri
- Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio:
it i 460 kN
_ - —-— Inassenza
i T T di sisma:
iy | . J\ . 670 kN
e ——
1 1
NI
L |




Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

- Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza
e in presenza di sisma

* Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e
in presenza di sisma

Poi:
effetto del sisma
+ Valutare il momento flettente indotto dal sisma
nelle travi e nei pilastri
- Valutare la variazione di sforzo normale indotto dal
sisma nei pilastri

Effetto del sisma

+ Stima delle masse

+ Stima iniziale del periodo

+ Fattore di struttura e spettro di progetto
+ Valutazione delle forze per analisi statica
* Ripartizione del taglio tra i pilastri

+ Stima del momento flettente nei pilastri

+ Stima del momento flettente nelle travi

2

+ Dimensionamento sezioni

+ Valutazione rigidezze e nuova stima periodo
+ Stima degli spostamenti per SLD

+ Eventuali iterazioni

Masse

In un edificio in cemento armato il peso delle masse
di piano corrisponde in genere ad una incidenza
media di 8+11 kN/m?

Una valutazione di prima approssimazione del peso
delle masse a ciascun piano pud essere ottenuta
moltiplicando la superficie totale dell'impalcato per
10 kN/m? (9 kN/m?2 in copertura, per la minore
incidenza delle tamponature)

Esempio - masse

Superficie | Incidenza Peso

Impalcato m2 KN/m? KN
Torrino + VI 379.9 9.0 3419
V,IV,IIL,II 3235 10.0 3235
I 263.2 10.0 2632

Peso totale = 18991 kN

Fattore di struttura

9=, K;

Nell'esempio:
9 :x 1.3 strutturaintelaiatain c.a.

telaio con pili piani e pitl campate

Prima
era45  duttilita bassa
Ky=10 la struttura é regolare in altezza e
in pianta
Si calcola:

q = 3.90 (prima era 5.85)

Spettro di progetto

Ipotizzo di realizzare la strutturaa
bassa duttilita
CD"B" = q=3x13x10=39

SLV, elastico

Ipotizzo che sia regolare
in pianta e in altezza

SLV, progeito
coeg 9739

SLV, progetto
hosely q-5.85

—




Stima del periodo
con formula di normativa

- La norma suggerisce di assumere T, =C, HY*

con C,=0.075
per strutture intelaiate in c.a.

H = altezza dell'edificio dal piano di
fondazione (m)

Nell'esempio:  H=19.60m (escluso torrino)

Periodo ed ordinata spettrale

+ Ipotizzo un periodo paria 0.95 s

] L'accelerazione

s

J corrispondente a
0.8 1 di _
rs‘?sepf;srfa e'Iusﬁcu T—095 S
¢0.115¢

0.6

T, =0.075x19.60%* =0.699 s 2N
q=3.90
+ Inrealtd nel caso di edifici con tutte travia o115 ]
spessore questa formula non da risultati attendibili o ‘ ‘ ‘ ‘ : :
Consiglio un valore maggiore del 20% + 50% 00 %5 1095 8 20 28 80
Forze per analisi statica Forze per analisi statica
_ n
TClgllO alla base %= 0.85 ;mi S (Tl) - Piano Peso W Quota z Wz ForzaF [ Taglio V
- 0.85x18991x0.115 = 1856.3 kN S DT B0 I
Grtorrino | 3419 1960 | 67012 | 5490 | 5490
_ m 2 5 3235 1640 | 53054 | 4347 | 9837
Forzaalpiano  F ===V, 4 3235 1320 | 42702 | 3498 | 13335
Zl: m Z 3 3235 1000 | 32350 | 2650 | 15985
2 3235 680 | 21998 | 1802 | 17787
1 2632 3.60 9475 776 | 18563
somma 18991 226591 | 1856.3

Cosa cambia?
Considerazioni sulla rigidezza

Esempi:
pilastro 30x70 =3.20 m Valori ottenuti con il
travi 60x28 =450 m file Excel Rigidezza
k = 8.25 kN/mm
pilastro 70x30 1=3.20 m
travi 60x28 12450 m
k = 6.02 kN/mm

Per i pilastri che hanno travi a spessore sia sotto che
sopra, cioe ai piani superiori, la differenza dovuta
all'orientamento del pilastro & molto minore che non
nel caso di travi emergenti (o di quanto avviene al
primo ordine, a causa della rigidezza della fondazione)

Cosa cambia?
Considerazioni sulla rigidezza

+ La ripartizione del taglio (e quindi il calcolo delle

sollecitazioni dei pilastri) vanno fatte tenendo
conto dell'influenza delle travi a spessore sulla
rigidezza dei pilastri

Ipotizzo che i pilastri di piatto valgano, rispetto
a quelli di coltello: Ordini2-6 0.7
Ordine 1 05

e che i pilastri di estremitd valgano 0.7 di quelli
interni

Ragionero quindi in termini di “pilastri equivalenti”




Caratteristiche della sollecitazione
1 - ripartizione

Taglio j

Piano globale  _
(kN) “~

983.7

549.0 ”_ - ,I‘ |

13335

1598.5

N w | SO o

1778.7

1 1856.3

Ripartisco il taglio globale
tra n pilastri equivalenti

Caratteristiche della sollecitazione
1 - ripartizione

Piano Pi!asfri ] Taglio globale ) Taglio
“equivalenti” (kN) pilastro (kN)
6 20.2 549.0 27.2
5 20.2 983.7 48.7
4 20.2 13335 66.0
3 20.2 1598.5 79.1
2 20.2 1778.7 88.1
1 17.2 1856.3 107.9

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

In questo caso il punto di nullo & spostato

Ipotizzo:

ai piani superiori  al secondo ordine  al primo ordine

M=05Vh Miesta= 0.4 V h Miesta = O
1»1/2
0.6h
M=05Vh Myiege = 0.6 V h Mpiege = V h

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

Piano Taglio p-irlzg"rir?o m;“sit? M=Vh/2
globale (kN) (kN) (kNm) / =
6 549.0 272|435y
5 983.7 48.7 77.9
4 13335 66.0 105.6
3 1598 5 79.1 1266 | oM=VO4h

2testa | 17787 881 || juivoen
— = .

piede (169D/

1testa 1856.3 107.9 M=Vh

e

0.0
piede @@/

Caratteristiche della sollecitazione

3 - momento nelle travi M, =
My = Mye/2 \ (Mos+M,5)/2
Piano Taglio ?;zglri:o Mﬁgnsir;zo ir)lr"::/?o
globale (kN)| P ) P(kNm) N
6 549.0 27.2 135 |[Ca7d
5 9837 487 779 | Ce07 Y
4 13335 66.0 105.6 91.8
3 1598.5 79.1 126.6 116.1
2 testa 1778.7 88.1 127 119.7
piede 169.1
1testa 1856.3 107.9 0.0 845
piede 388.5

Caratteristiche della sollecitazione

4 - AN nei pilastri X,(f:/zl

hrae=410M a0y

Taglio Taglio | Momento | Momento AI\&Y e
Piano globale pilastro pilastro trave pilastyi
(kN) (kN) (kNm) (kNm) (KN)
6 549.0 272 435 217 [C106)
5 9837 487 77.9 607 402
4 13335 66.0 105.6 918 85.0
3 1598.5 79.1 126.6 116.1 141.6
2 festa 1778.7 88.1 112.7 119.7 200.0
piede 169.1
1 testa 1856.3 107.9 0.0 845 2416
piede 388.5

AN = Vgt Vi




Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Tagli Taglio Momento Momento Tagli Taglio Momento Momento
Piano lob Ig ((LN) pilastro pilastro trave Piano lob lgl((LN) pilastro pilastro trave
globale (kN) (kNm) (kNm) globale (kN) (kNm) (kNm)
6 549.0 272 435 217 6 549.0 326 52.2 26.1
5 9837 [\ 487 / |\ 779 / |\ 607 / 5 983.7 58.4 935 728
4 13335 \66.9/ \os.¢/ \o18/ 4 13335 79.2 126.7 110.1
3 1598.5 Xoh 136/6 g/t 3 1598.5 950 1519 139.3
2 festa 17787 7§\1 1}6\7 1}6\7 2 testa 17787 105.7 135.3 1436
piede / O\ | Jeod | / \ piede 202.9
1testa 1856.3 / 107.9\ / 00 \ / 845 \ 1testa 1856.3 1295 0.0 101.4
piede 3885 piede 466.2
+20%

Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze  ygpipiicati

Dimensionamento:
travi a spessore

/per 13
Tagli Taglio Momento mento L Lo .
Piano lobaio (k| Pilastro pilastro trave Momento per carichi verticali (con sisma)
globale (N)] ™ () (Nm) ¥ (kNm) g2 33x4.30°
6 549.0 326 %7. 26.1 M="—"—=="""""_=60kNm
/73 0 10
5 983.7 584 |/ 1216 \| 728
4 13335 79.2 164.8 1101 Momento per azione sismica
3 15985 95.0 1975 1393 M =144 kNm
2 testa 17787 105.7 175.8 143.6
piede \ 2637 / Momento massimo, totale
1testa 1856.3 1295 | \oo/ | 1014 M =60+144 =204 kNm
piede 466.2
Dimensionamento: Dimensionamento:
travi a spessore travi a spessore
Dati: Dati:
Sezione rettangolare Mgq = 204 kNm Sezione rettangolare Mgq = 204 kNm
b = da determinare Calcestruzzo f, =25 MPa b = da determinare Calcestruzzo f =25 MPa
h=28 cm h=28cm
c=4cm c=4cm

Calcolo della larghezza

M r? ~ 204x0.018?
d? 0.24%
Sezione necessaria: 115x28

=115m

Calcolo della larghezza

Con calcoli pit accurati si vede che potrebbe essere usata una
sezione 80x28, con almeno 25 cm? di armatura tesa, o ancora
minore (58x28), con armatura un po' maggiore.

Si rischia di arrivare a percentuali di armatura non accettabili

La normativa impone forti limiti (forse eccessivi)
alla larghezza delle travi a spessore




Dimensionamento:

pilastri
Utilizzando il dominio M-N M = 466 kNm
50 sezione N =220 kN
/ N = 2100 kN
V V N\/ " occorrerebbero
Z:O \ 5 @20 per lato
o0 La sezione 30 x 80

pué andar bene

Caratteristiche della sollecitazione
momento nei pilastri di piatto

Taglio Taglio Momento

Piano globale | pilastro molt pilastro
(kN) (kN) (kNm)
6 5490 | 326x07 228 0.5 36.5
5 9837 | 58.4x0.7 409 0.5 65.4
4 13335 | 79.2x0.7 554 0.5 88.7
3 15985 | 95.0x0.7  66.5 0.5 106.4
2testa | 17787 |105.7x0.7 740 05 118.4
piede 05 118.4
ltesta | 1856.3 [1295x05 64.8 04 933
piede 0.6 1399

Dimensionamento:
pilastri

Uﬁliizando il dominio M-N M = 140 KNm

oo N =220 kN
\\ N = 2100 kN

\’/‘M/ " occorrerebbero

4 @20 per lato

- La sezione 80 x 30

pud andar bene

Dimensioni pilastri
6 piani, con tutte le travi a spessore

+ Ho preferito differenziare la sezione di alcuni

pilastri, meno caricati, anche per bilanciare meglio

la rigidezza

. . Sezione alla 2° 3° 4° 5° 6°
Tipo di P"GSTm base ordine | ordine | ordine | ordine | ordine
Pilastrimolto | 35, a5 [ 30x80 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60
caricati (2)

Pilastri 30x80 | 30x80 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60
caricati (18)

Pilastri
perimennali (5) | 3070 | 30x70|30x70 | 30x60 | 30x60 | 30x60
g lastri 30x70 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60 | 30x60

angolo (2)

Carpenteria edificio con travi a spessore

oge

Solo questi pilastri
hanno dimensioni minori

(ho indebolito la parte

sinistra, sempre per gy ccessivamente
bilanciare lo schema) | ho anche ruotato

GT/E‘P:L %::\: iy questo pilastro
s 73 \UUUULﬂzlLleHHHUUUUUUUUUUta
=anle uuuhﬁan,,,,ju 1
5 =, =, WL ;& L }
= U T TR g
B —HB 3 5, 1, JD =5 |
Hﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬁﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂ Hﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂﬂ )

oz

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

x07 - 5.6

Pilastro di piatto, esterno (7)

x05 — 35

Equivalgono a
20.2 pilastri

Travi: sono 22

:] Pilastro di coltello, interno (9)
E x10 — 90
I IL Pilastro di coltello, esterno (3)
( M x07 - 21
1 L

Pilastro di piatto, interno (8)

A tutti i piani (escluso primo)




Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

A tutti i piani (escluso primo)

- - Rigidezza

<> Al piano 3 (pilastri 30x70)
k = 200.5 kN/mm

Travi: sono 22 Equivalgono a
20.2 pilastri

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

-+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

Al primo ordine

- - Pilastro di coltello, interno (9)
- - x10 — 9.0
__ PL Pilastro di coltello, esterno (3)
( Nk x07 — 21
T T Pilastro di piatto, interno (8)
x05 — 40
Pilastro di piatto, esterno (7)
x03 —» 21
Travi: sono 22 Equivalgono a
17.2 pilastri

Periodo proprio della struttura

Piano F v k dr u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VI 549.0 549.0 189.3 2.90 32.58
v 4347 983.7 189.3 5.20 34.87
v 349.8 13335 198.9 6.70 29.68
III 265.0 1598.5 200.5 7.97 22.97
II 180.2 1778.7 206.4 8.62 15.00
I 77.6 1856.3 290.8 6.38 6.38

Nota: le forze possono essere scelte arbitrariamente. To ho
prese quelle che corrispondono a 0.115 g, gid usate prima

Periodo proprio della struttura

Piano m F u Fu mu?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+VI 3485 549.0 3258 17885 369.9
\ 329.8 4347 34.87 15159 401.0
v 329.8 349.8 29.68 10381 290.4
III 329.8 265.0 2297 6088 1741

II 329.8 180.2 15.00 2703 742

I 268.3 77.6 6.38 495 10.9
somma 52712 1320.6

T=0.994s

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

Stima delle rigidezze
possibilita 2: approccio per singolo pilastro

Al piano 3

Pilastro 30x70, 2 travi a spessore (10)
k =9.19 kN/mm

Pilastro 30x70, 1 trave a spessore (3)
J‘ . k = 4.82 kN/mm

{

T L Pilastro 70x30, 2 travi a spessore (7)
k = 6.50 kN/mm

Ottengo Pilastro 70x30, 1 trave a spessore (7)
k= 3.96 kN/
k =179.6 kN/mm mn

Periodo proprio della struttura

Piano F v k dv u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VI 549.0 549.0 170.9 3.21 40.72
v 4347 983.7 170.9 5.76 37.51
v 349.8 13335 178.3 7.48 3175
III 265.0 1598.5 179.6 8.90 2427
II 180.2 1778.7 184.7 9.63 15.37
I 77.6 1856.3 323.2 5.74 5.74

Nota: le forze possono essere scelte arbitrariamente. Io ho
prese quelle che corrispondono a 0.25 g




Periodo proprio della struttura

Piano m F u Fu mu?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNm s?)

Torrino+VI 3485 549.0 40.72 22356 577.9
v 329.8 983.7 37.51 16305 463.9
v 329.8 13335 3175 11107 3325
III 329.8 1598.5 2427 6432 194.3

II 329.8 1778.7 15.37 2770 77.9

I 268.3 1856.3 5.74 446 8.8
somma 59415 1655.3

T=1049s

Periodo proprio della struttura

- Stima con formula di normativa:

T, =0.075%19.60¥4 =0.699 s  (molto pid piccolo degli altri)

+ Stima con approccio 1: T; = 0.994 s
+ Stima con approccio 2: T; = 1.049 s

+ Assumo: T;=1.00s

+ Questo valore & 1.43 volte quello suggerito dalla

normativa. To avevo ipotizzato 0.95 s, questo valore
& poco pili grande e le forze saranno quindi poco pitl
piccole (ma il dimensionamento va bene)

0Q

Spettro e accelerazioni
per stato limite di danno

L'accelerazione per SLD € 0.131¢g
cioé circa 1.15 per il valore usato

nel progetto per SLV (0.115 g)

SLV, elastico

SLV, progette .
cp 9739

SLV, progetto
D “A”

04/

SLD, elastico —
N

R A

0.0 05 1.00 15 20 25 T 30

Previsione degli spostamenti per SLD

Piano F v k d. u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VI 625.4 625.4 189.3 3.30 43.03
v 495.2 1120.6 189.3 5.92 39.73
v 3985 1519.0 198.9 7.64 33.81
III 301.9 1820.9 200.5 9.08 26.17
II 205.3 2026.2 206.4 9.82 17.09
I 88.4 2114.6 290.8 7.27 7.27

Gli spostamenti sono accettabili (il limite & 16 mm 0 18 mm a
seconda del piano) anche se vi fosse un incremento del 20%
per eccentricita accidentale
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Codici di calcolo
e modellazione strutturale

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

10.2 ANALISI E VERIFICHE SVOLTE CON L’AUSILIO DI CODICI DI
CALCOLO

Qualora I"analisi strutturale ¢ le relative venifiche siano condotie con ["ausilio di codici di calcolo

doved contro 1 dei codici uili g
7 curando nel contempo ¢ 1 e ione de
o corretta interpretazione ¢
Jevono Formire l¢ s

i

« Tipadi analisi svolta Problematiche:

Origine e Cavatteristiche dei Codic? di Caleolo Metodi di analisi

Affidabilita det codict wilizzat +  Codici di calcolo e
modellazione strutturale

Vaiidazione dei codici.
+ Schemi di calcolo e loro
combinazione

Modalita di presentazione dei risulian.

Informazioni gerevali sull 2laborazione. «  Giudizio motivato di

accettazione dei risultati

Gindizic motivato di aceettabiiitd dei risuliati

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

1021 Notare:

qulo Deve essere ben precisato quale programma si utilizza

anomy e che caratteristiche ha
I"atteny
tale dalzerms =T

— v T -
Relazione di calcolo si devono fomire e s 1indicazioni:

Wrigine ¢ Carati
T ™ "
ripartando titolo, autore, produtte
d’usa o di altra forma di autoris

codici di calcolo utilizzati
ne, estremi della licenza

Affidabilita dei eodici utilizzat

del software, dovrd contene A
itmi impiegati, I"individuazione dei
risolti ¢ commentati, per i quali
riprodurre 1 elaborazione.

esanriente descrizione delle basi teoriche ¢ deg
campi d'impiege, nonché casi prova inter
dovranne essere fornit: i Fle di input necessari

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

10.2 ;
q
Quilor] Deve essere ben precisato quale programma si utilizza
autony) e che caratteristiche ha

Notare:

'| Il progettista deve capire bene come opera il programma,
| per essere sicuro che & idoneo al caso specifico che
. on| affronta

Oc

Relazi

olo, auters
forma ¢

riportando tit
A uso o di

produttore, eventuale distributore, versione, estremi della licenza
onizzazione all uso

Progettista dovri e
per valutame "affidab;
che’ 3 wdadal_prod

re preliminarmente la documentazions aewgedo del software

: sopraitutio |'ide

li algoritmi impi
prova intcramente risol
nput necessani a riprodur

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

10.2
(4

quilo Deve essere ben precisato quale programma si utilizza

anomy e che caratteristiche ha
I"atteny
tale da
Relazig

Notare:

Il progettista deve capire bene come opera il programma,
per essere sicuro che & idoneo al caso specifico che
o] affronta

ip| Spettaal produttore del software (non al progettista)
d garantire che il programma fa bene quello che deve fare

minarmente la documentazione a corredo dal soft
al ca ¢ 1 documentaz;
lal distributore del software, dovrd o

una
itmi impiegati, I"individuazione dei
e risolti ¢ commentati, per i quali
produrre |'elaborazione.

itens

31 prova interan

dovranne essere forniti i file di input necess:




Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

2 . .
'“'--( Notare una omissione:
Qualoy  Si parla di “codice di calcolo” come se un programma
antomd  potesse fare una sola cosa

I"attend

:;“\'L“»' In realta qualunque programma consente molteplici scelte
clazid

= Origine e Caratteristiche dei Codict di Calcolo

Occorre indicare con precisione "origine ¢ le caratteristiche dei codici di caleolo utilizzati

4TI progettista deve precisare come ha modellato la
* A0l struttura e perché, quali scelte ha operato, ecc.

pe T
che sa fomita dal produtiore o Ja
esaurient 1e L

prova interamente risoli ¢ commentati,

campi d i
iti i file di input necessari a riprodurre Ielaborszione.

dovranno es

Definizione dello schema geometrico
(modellazione della struttura)

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

In generale il modello della struttura sara costituito da
elementi resistenti piani a telaio o a parete, connessi da
diaframmi orizzontali

(modello di insieme spaziale di telai piani con impalcati
indeformabili)

D.M. 14/9/05, punto 5.7.4.2

NTC 08, punto 7.2.6

Evoluzione del modello di telaio

Evoluzione legata allo sviluppo dei mezzi di calcolo:
+ Calcolo di un unico telaio, quello "piti sollecitato”

+ Singoli telai piani, con ripartizione delle forze
orizzontali in base alla rigidezza dei telai

+ Insieme spaziale di felai piani, collegati da impalcati
planimetricamente indeformabili

+ Telaio spaziale, con impalcati planimetricamente
indeformabili (o con impalcati deformabili)

Evoluzione del modello di telaio
Telaio spaziale e insieme spaziale di telai piani

Modello di insieme spaziale di telai piani
Limiti:
+ La mancanza di aste verticali pud inficiare il modello, che
trascura la congruenza verticale dei telai ortogonali nei punti
di contatto
+ La non ortogonalita di travi pud inficiare il modello, che
trascura la interazione flesso-torsionale tra i telai ortogonali
+ Vantaggi:
* Maggiore flessibilita nella descrizione della struttura

Modello di telaio spaziale
+ Piti preciso e sempre valido
*+ Maggiori problemi a causa della non convergenza degli assi

Il modello di telaio

Problemi:

+ La presenza di aste con sezioni di dimensioni hon
trascurabili e diverse tra loro pud inficiare il
modello di telaio (piano o spaziale), che richiede che
gli assi delle aste convergano in un punto (hodo)

i

Nel piano verticale In pianta




Il modello di telaio

Problemi:

+ La presenza di aste con sezioni di dimensioni non
trascurabili e diverse tra loro pud inficiare il
modello di telaio (piano o spaziale), che richiede che
gli assi delle aste convergano in un punto (hodo)
Aggiunta di fratti rigidi o offset, che complicano il modello e
modificano (sensibilmente) la rigidezza complessiva e quindi il
periodo proprio della struttura

Senza fratti rigidi

analisi statica analisi modale

vedi file
Tel_7y
Con tratti rigidi
T=0426s
—— —— Cambia ————————
(di molto) [
[ il periodo I Ai |
‘ {
f 1 “'
_ Cambia 71
qualcosa dove 7 /
c'é variazione f |
dei tratti
rigidi :
analisi statica analisi modale

Modelli per le parefi

Alternative:

+ Pareti come aste, con tratti rigidi per il
collegamento alle travi e tenendo conto della
deformazione a taglio

- Discretizzazione della parete in elementi finiti

- Necessitd di ritornare a caratteristiche di
sollecitazione (come risultante delle tensioni)

+ Problemi numerici nel piano (drilling)
* Problemi nel comportamento fuori piano

Questi aspetti sono esaminati nel corso "Problemi specifici nel
progetto di strutture antisismiche con pareti in c.a.”

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Strutture in acciaio:

+ Assegnando la sezione si definiscono sia rigidezza che
resistenza

Strutture in c.a. (approccio convenzionale):

+ Larigidezza & assunta pari a quella della sezione
geometrica

+ Laresistenza e considerata indipendente e viene dosata
aggiungendo le armature necessarie

Strutture in c.a. (realta):

Rigidezza e resistenza sono comunque legate
(si pensi al momento d'inerzia della sezione reagente omogeneizzata)

Paulay, anni '90 del XX secolo (con riferimento a pareti in c.a.)




Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Strutture in c.a. (approccio convenzionale)
+ Gia nel D.M. 10/1/1907 (prima horma sul c.a.) si ha:

“Se si tratta di costruzioni staticamente indeterminate,
allo scopo di calcolare le forze incognite, nel valutare gli
enti geomeftrici delle sezioni trasversali dei solidi ... se la
percentuale metallica & inferiore al 2% si puo ... fare
astrazione alla presenza del ferro”

+ Se si volesse tener conto rigorosamente della
sezione fessurata si dovrebbe:
+ Definire le armature prima del calcolo
+ Considerare un momento d'inerzia che varia ogni volta che
cambiano le armature o si inverte il segno di M
+ Considerare un momento d'inerzia che varia con continuita
in presenza di N con M variabile (pilastri)

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

Tener conto rigorosamente della variazione oggi sarebbe forse
possibile (con un modello elastico) grazie alla potenza dei
computer attuali, ma comunque sarebbe estremamente oneroso
E oltre il limite elastico?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

Normativa:

In caso non siano effettuate analisi specifiche, la rigidezza
flessionale e a taglio di elementi in cemento armato pué essere
ridotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi
non fessurati, tenendo debitamente conto dell'influenza della
sollecitazione assiale permanente

quindi differenza tra travi e pilastri

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:

- Inpratica, c'e chi riduce a priori la rigidezza in
maniera forfetaria (spesso senza nemmeno
distinguere tra travi e pilastri)

Cosi si continua a mantenere indipendenti rigidezza
e resistenza, mentre la motivazione di base era
quella di metterle in relazione

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:
In pratica, c'e chi riduce a priori la rigidezza in
maniera forfetaria (spesso senza nemmeno
distinguere tra travi e pilastri)

Aspetti negativi:
Ridurre la rigidezza per tener conto delle condizioni
fessurate, se fatto in misura uguale per tutti gli elementi,
serve solo ad aumentare il periodo proprio (quindi spesso
riduce le forze e proporzionalmente le sollecitazioni)

Conseguenza forse accettabile:

Se ben dosata, la riduzione forfetaria di rigidezza si limita a
bilanciare I'incremento di rigidezza dovuta agli offset

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:

- In pr‘qTirn c'e_chi riduce a nriari la riaidezza in
maniera
distingu

Ma in sostanza questo della
“rigidezza fessurata” & un
Aspettine{ problema non ancora definito

Ridurre la| a livello scientifico. ni
fessurate . lementi,
serve solo| Forse la normativaavrebbe  Ispesso

riduce le { fatto meglio a non introdurlo jni)
proprio

Conseguen

Se ben dosata, la riduzione forfetaria di rigidezza si limita a
bilanciare l'incremento di rigidezza dovuta agli offset




Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente
rigidi nel loro piano, a condizione che siano realizzati in cemento
armato, oppure in latero-cemento con soletta in cemento armato
di almeno 40 mm di spessore

L'ipotesi di impalcato rigido & fondamentale nella
modellazione della struttura

E comunque necessario verificare
la rigidezza e la resistenza dell'impalcato

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

L'impalcato

Impalcato =

insieme di solai e travi posti ad una stessa quota
(in particolare, soggetti ad azioni orizzontali);
la parte resistente di questo elemento &,
soprattutto, la soletta del solaio

Impalcato rigido:
modellato come vincolo mutuo tra i nodi del telaio

Impalcato deformabile:
modellato come insieme di lastre (o piti grossolanamente come
diagonali), collegate ai nodi del telaio spaziale

Irregolarita strutturali
per l'impalcato

Forma poco compatta, presenza di grosse rientranze,
grossi fori o parti mancanti nell'impalcato:
riduce localmente la resistenza e rende possibili grosse

deformazioni localizzate __ ascensori
L1
\_ scala
qui la debolezza & evidente in altri casi uno sguardo superficiale

pud trarre in inganno

Irregolarita strutturali
per l'impalcato

Forma poco compatta, presenza di grosse rientranze,
grossi fori o parti mancanti nell'impalcato:

riduce localmente la resistenza e rende possibili grosse
deformazioni localizzate

Presenza di un numero molto basso di elementi
resistenti verticali (singole pareti o nuclei irrigidenti):

nascono sollecitazioni e deformazioni rilevanti per riportare
l'azione sismica a tali elementi

Variazione della rigidezza degli elementi resistenti
verticali (soprattutto se pareti) tra un piano e l'altro :

nel trasferire azioni rilevanti da un punto all'altro l'impalcato pué
essere molto sollecitato e deformarsi molto

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Gli elementi non strutturali (quali tamponature e tramezzi)
possoho essere rappresentati unicamente in termini di massa,
considerando il loro contributo alla rigidezza e alla resistenza del
sistema strutturale solo qualora tale contributo modifichi
significativamente il comportamento del modello

In quali casi il contributo degli elementi non
strutturali modifica il comportamento?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

i
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Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

variazione di taglio e momento nella zona di
estremita dei pilastri
(dovuto alla componente

orizzontale della forza [ I I
——

nella diagonale)

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

variazione di taglio e momento nella zona di
estremita dei pilastri (dovuto alla componente
orizzontale della forza nella diagonale), perché il
pannello murario ha un contatto diffuso con le aste
e non trasmette la forza direttamente nel nodo

variazione di taglio e momento agli estremi delle
travi

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetti globali:

comportamento dinamico: l'irrigidimento dovuto
alla presenza delle tamponature riduce il periodo
proprio della struttura; cié pué comportare un
incremento dell'azione sismica

comportamento inelastico: la rottura delle
tamponature & fragile; quando essa avviene,
l'aliquota di azione sismica da loro portata si
scarica istantaneamente sulla struttura

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetti dovuti alla loro distribuzione:

una distribuzione irregolare in pianta
puo provocare rotazione degli impalcati e quindi
incrementi anche notevoli di sollecitazione sugli

elementi pill eccentrici

attenzione in particolare agli edifici con struttura
simmetrica o bilanciata (baricentro delle masse coincidente
con quello delle rigidezze) e tamponature dissimmetriche

una distribuzione irregolare lungo I'altezza

pud portare a concentrazione di sollecitazione ad
un piano (“piano soffice"), con riduzione della
duttilita globale

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Tenerne conto & importante quando:

Sono pochi e molto robusti
(rischio di forti sollecitazioni negli elementi
strutturali adiacenti)

Sono disposti in pianta in maniera molto irregolare
(rischio di rotazione dell'impalcato e quindi di
sollecitazioni negli elementi strutturali agli estremi)
Sono distribuiti irregolarmente lungo l'altezza
(rischio di creazione di piano soffice, con riduzione
della duttilita globale)

In caso contrario si pud analizzare un modello costituito dai soli
elementi strutturali




Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Possibili schematizzazioni delle tamponature:

- insieme di lastre, collegate in pit punti alla maglia di
telaio

* vantaggi:
possibilita di analizzare pareti con aperture

* svantaggi:
complessita dello schema;
difficoltd a tenere conto dell'unilateralita del
vincolo

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Possibili schematizzazioni delle famponature:
+ pendolo, disposto nella diagonale compressa
* lunghezza del pendolo |, = lunghezza diagonale
+ spessore della sua sezione s = spessore muratura

* larghezza della sua sezione B indicata da fonti
bibliografiche:

M. Pagano B=05A,/l4= B=0.20+0.25 I4
B. Stafford Smith B=0.15+0.30 4
D.M. 2/7/81 B=0.10l4

A, = area del pannello murario

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Nella definizione dell'azione sismica sulla struttura, si possono

considerare la deformabilita del complesso fondazione-terreno e
la sua capacita dissipativa

Usare un modello complessivo per struttura,
fondazione e terreno, oppure modelli separati?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Struttura, fondazione e terreno

Effetto della deformabilitda della fondazione
(comportamento statico):

- cedimenti verticali dif ferenziali
* rotazioni al piede dei pilastri del primo ordine

U

variazione della rigidezza relativa dei diversi
pilastri e quindi diversa distribuzione delle azioni
sismiche

attenzione in particolare agli elementi molto rigidi, come le

pareti, la cui rigidezza pud essere vanificata dalla rotazione al
piede

Struttura, fondazione e terreno

Effetto della deformabilita della fondazione
(comportamento dinamico):

+ maggiore deformabilita complessiva
U
aumento del periodo proprio della struttura;

ci6 comporta in genere una riduzione dell'azione
sismica, ma un aumento degli spostamenti

Struttura, fondazione e terreno

E necessario modellare insieme struttura, fondazione
e terreno quando:

+ La fondazione hon & adeguatamente rigida
(rischio di cedimenti differenziali, rotazioni al
piede, ridistribuzione dell'azione sismica)

+ Il terreno & molto deformabile
(rischio di variazione notevole del periodo proprio)

In caso contrario (fondazione pil rigida della struttura in
elevazione, terreno non particolarmente deformabile), si pué
considerare la struttura incastrata al piede ed analizzare poi
separatamente l'insieme fondazione-terreno con le azioni
trasmesse dalla struttura sovrastante




Modellazione:
qualche altra considerazione

Impalcati continui
ma non piani

Problemi:

Scale, che
creano
collegamenti
tra impalcati

Impalcati continui ma non piani

Impalcati continui
ma hon piani

* Modello piti semplice: vincolo
mutuo agli spostamenti
orizzontali (nonostante la non
planarita)

Attenzione ai casi in cui in una direzione
gli spostamenti relativi non sono impediti

D .

Spostamento
—> relativo
non impedito

+ Alternativa: modellazione dei singoli campi con
elementi bidimensionali oppure aste pendolari

Impalcati sfalsati
Impalcati sfalsati

Uno sfalsamento di mezzo piano
pud creare problemi ma in
genere ¢ accettabile

- Sfalsamenti minori creano
pilastri molto corti, con
comportamento non accettabile

1 !

In presenza di sfalsamenti minori &€ opportuno
solidarizzare i due impalcati in modo da costringerli
a spostarsi della stessa quantita senza movimenti
relativi (frave unica e/o altri accorgimenti)

Scale che creano collegamento
tra gli impalcati

+ L'effetto fortemente negativo
travi a ginocchio & stato
evidenziato da molto tempo

+ Anche le solette rampanti
creano problemi rilevanti
(evidenziati solo in tempi pitl recenti)

3

Occorre ripensare drasticamente la soluzione
strutturale da usare per le scale

Modellazione: un esempio reale

Si ringrazia |
l'ing. Alfio Gruppillo . —  —

Modellazione: un esempio reale (1)

Nel sottotetto le due
parte di impalcato sono
sfalsate di 80 cm




Modellazione: un esempio reale (1)

Nel sottotetto le due
parte di impalcato sono
sfalsate di 80 cm

.. e il tetto inclinato
converge fino alla quota
della parte superiore
dell'impalcato

Modellazione: un esempio reale (1)

Il progetto iniziale prevedeva due
travi sfalsate, con un tratto
cortissimo di pilastro

=T

Modellazione: un esempio reale (1)

Con una trave unica (alta 100 c¢m) si
& potuto ipotizzare un impalcato
continuo ...

Modellazione: un esempio reale (1)

(notare che la trave alta gira su tre lati)

.. e anche il tetto inclinato, poggiato su una trave cosi
alta, diventa un tutt'uno con l'impalcato di sottotetto

Modellazione: un esempio reale (2)

La scala costituisce un
elemento di forte
irregolarita
Crea un collegamento
tra quote diverse
E in una posizione
fortemente eccentrica

Modellazione: un esempio reale (2)

Una possibile soluzione:

La scala come elemento
indipendente, che esce a sbalzo
da un nucleo (vano ascensore)

Collegata in fondazione ma per
il resto staccata dall'edificio

T
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Azioni sulla struttura

Azione sismica:
+ Modellata mediante analisi statica o analisi modale
con spettro di risposta (come gia visto)

Altri problemi relativi all'azione sismica:
- Eccentricita
+ Combinazione delle componenti

Carichi verticali da accoppiare all'azione sismica:
- Differenze tra norme passate e norme attuali

Carichi verticali
da accoppiare all'azione sismica

Carichi verticali e sisma

Quali carichi verticali e quali masse considerare in
accoppiata al sisma?

Vecchia norma
* Carichi verticali massimi (gy+q,) per TA,
(94+9q) per SLU
*+ Masse ridotte (gi+s qy) [forze x 1.5 per SLU]

Nuova norma
* Carichi verticali e masse con valori quasi permanenti
(9¢+v294)

NTC 08, punto 3.2.4

Valutazione delle masse per SLU
secondo le NTC 08

W = gi+ W2 Gk
V, qi = valore quasi permanente del carico variabile
Y2
Categoria A. Ambienti ad uso residenziale 0.3
Categoria B. Uffici 0.3
Categoria C. Ambienti suscettibili di affollamento 0.6
Categoria D. Ambient ad uso commerciale 0.6
Categoria K. Biblioteche, archivi, ini e ambienti ad uso industriale 0.8
Categoria B Rimesse o parcheggi (per antoveicoli di peso < 30 kN) 06
Categoria 0. Rimesse ¢ parchegei (per autoveicoli di peso = 30 k1) 0.3
Categoria H. Coperture 0.0
Vento 0.0
Neve (a quota < 1000 1 s L) 0.0
Neve (a quota > 1000 m s1lm.) 0.2
Variazioni termirhe 0.0

Valutazione delle masse per SLU
secondo OPCM 3274 ed Eurocodice 8

<9k + @ V2 Qy

della probabilita di avere i carichi gudsi

Veniva introdotto
un coefficiente o,
concettualmente
corretto ma tale da
complicare i calcoli
senza variare
sostanzialmente il
risultato




Precedente norma italiana o.m. 16/1/96)

Verifiche con T.A.

Carichi verticali: 9k * Gk

Forze orizzontali:
Masse W gk + S Gy

Forze per zone a media 007 xW
sismicita

Si noti che il calcolo sismico g+q + F
racchiude anche il calcolo per soli carichi verticali

Precedente norma italiana o.m. 16/1/96)

Verifiche con T.A. con S.L.U.

Carichi verticali: gy + Gy 14 g,+15q,

Forze orizzontali:

Masse W 9k * S Gk 9+ S Gk
Forze per zone a media 007xW 15x0.07xW
sismicita

Il passaggio a S.L.U. si & basato sull'idea che:
Verifiche TA = Verifiche SLU con car.soll. x 1.5

Precedente norma italiana o.m. 16/1/9¢)

Questo & abbastanza vero per le travi:

Mmax,TA = MRd,SLU

Non e vero per i pilastri:

per N assegnhato, Mo ta < Mpasiu

Il passaggio a S.L.U. si & basato sull'idea che:
Verifiche TA = Verifiche SLU con car.soll. x 1.5

Norma italiana attuale (ntcos)

Verifiche con S.L.U. solocarichi carichi verticali

verticali pill sisma
Carichi verticali: 1.3 g, +15qy gu + Vs Qi
Forze orizzontali: ESS;T'QJJPTK;""Z'l‘f.
Masse W --- Ik +W
Forze per media sismicitd, — 0.134 x W

alta duttilitd, suolo C

Si noti che il calcolo sismico g+q + F
non racchiude il calcolo per soli carichi verticali
NTC 08, punto 3.2.3

Confronto tra vecchia e nuova norma
(carichi verticali pit sisma)

Verifiche SLU D.M.16/1/96  D.M.14/1/08

Carichi verticali: 14g,+15q,

Forze orizzontali:

Masse W gk + S gy
Forze perzoneamedia  0.105x W @
sismicitd, ecc.
Notare: Carichi Masse Forze
verticali quasi orizzontali
minori invariate maggiori

Confronto tra vecchia e nuova norma
(carichi verticali pit sisma)

Verifiche SLU D.M.16/1/96  D.M.14/1/08

Buona parte delle differenze
tra i risultati ottenuti conla k¥ VY2 9k
attuale horma, rispetto a
Forze ori] quanto si aveva in passato, &
dovuto a questo

Carichi va

Masse W l+ W2 Q)
non all'uso di stati limite

Forze Pel anziché tensioni ammissibili 134x W

Notare: Carichi Masse Forze
verticali quasi orizzontali

minori invariate maggiori




Confronto di spettri di risposta

SLV, Spoleto

0.8 }

Spettro elastico Nota:

06 L'uso di spettri “locali”
fasi che a, possa
essere minore di quanto

0a previsto con una

classificazione in “zone"
Spettri di
progetto
q=39

o |

0.114
0.105
0.0

DM96, SLU

0.0 0.5 1.0 15 20 2.5 3.0

Altri problemi
nella modellazione delle azioni sismiche

Modellazione delle azioni

1. Occorre tener conto delle incertezze relative
alla effettiva posizione del centro di massa
(i carichi variabili possono essere distribuiti
in maniera non uniforme)

— eccentricitd accidentale

2. Occorre tener conto dell'effetto contemporaneo
delle diverse componenti dell'azione sismica

— criteri di combinazione
delle componenti

Problemi concettualmente giusti,
ma che complicano notevolmente il calcolo

Modellazione delle azioni
1. Eccentricitd accidentale

“Per tenere conto della variabilita spaziale del moto
sismico, nonché di eventuali incertezze nella
Htocalizzazione-dele-masse, al centro di massa deve
essere attribuita una eccentricita accidentale
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo”

“Per i soli edifici ed in assenza di pitl accurate determinazioni
I'eccentricitd accidentale in oghi direzione non pud essere
considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell'edificio
misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione
dell'azione sismica.

Detta eccentricita & assunta costante, per entita e direzione, su
tutti gli orizzontamenti”

NTCO8, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione delle azioni
1. Eccentricita accidentale

Variabilita spaziale del moto sismico:

Le onde sismiche si propagano con velocita elevata
ma non infinita; quindi raggiungono punti diversi
dell'edificio in istanti diversi (sfasamento delle
accelerazioni)

La normativa nel capitolo 3 precisa:

+ Degli effetti sopra indicati dovra tenersi conto quando essi
possono essere significativi e in ogni caso quando le condizioni
di sottosuolo siano cosi variabili lungo lo sviluppo dell'opera da
richiedere 'uso di accelerogrammi o di spettri di risposta
diversi
Quindi problema importante solo per strutture di dimensioni elevate
(ad esempio viadotti) o con sottosuolo fortemente variabile

NTC 08, punto 3.2.5.1 NTC15, punto 3.2.4.1

Modellazione delle azioni
1. Eccentricitd accidentale

Incertezze:
+ Incertezze nella localizzazione delle masse

+ Incertezze relative ad altri possibili effetti
usualmente trascurati
- Ad esempio, variazione di rigidezza nei pilastri in c.a. per
effetto dello sforzo normale, che pué provocare
dissimmetrie anche in strutture simmetriche a causa della
contemporanea presenza di moto in due direzioni




Incertezze nella localizzazione
delle masse
L'aliquota di carichi variabili presente in occasione

del sisma potrebbe non essere uniformemente
distribuita nell'edificio

Ve G ]
I —|
e, oppure Tor
Edificio Edificio
L vy, L

Il centro di massa deve quindi essere spostato di
una quantita detta “eccentricita accidentale”

Eccentricitd accidentale
Perché il 5% ?

Se si applica il carico variabile massimo su un'area
pari a y, X area totale si ottiene un'eccentricita
nettamente minore

eq=0021 1, e,2=0021 L, e =0015L,
e, =0015L,
Il valore 0.05 & maggiore, per tener conto di:
+ amplificazione della rotazione per effetti dinamici

* rotazione per lo sfasamento dell'onda sismica da un estremo
all'altro dell'edificio

Eccentricita accidentale

+ —>

L 0051, Ton |

+—>

+++
()

=

L Aumentano,
| 005 L di molto, le
combinazioni
‘ f di carico

NTC 08, punto 7.2.6

Eccentricitd accidentale
Come tenerne conto?

Effettuando pil volte I'analisi modale, considerando
il centro di massa spostato di una quantita paria e,

oppure

Considerando le forze statiche applicate al centro
di massa spostato di una quantitd paria e,

ovvero

Considerando I'effetto di coppie pari alle forze
statiche per l'eccentricita e,

Eccentricita accidentale
Come tenerne conto?

Preferisco questa impostazione perché cosi:

+ riduco il numero di schemi base di calcolo da
controllare

+ giudico pil facilmente I'effetto della eccentricita
accidentale

- evito di accentuarne l'effetto (I'eccentricitae, &
gia amplificata per tener conto di effetti dinamici)

Considerando l'effetto di coppie pari alle forze
statiche per I'eccentricita e,

Considerazioni
sull'eccentricita accidentale

L'eccentricitd accidentale dovrebbe dipendere dal
rapporto carichi variabili / carichi permanenti

e quindi essere legata alla tipologia strutturale e
alla destinazione d'uso

La norma fornisce una indicazione semplice per tener
conto degli effetti dell'eccentricita accidentale:

amplificare per 1+0.6X x distanza da Cy
x=L/2 = 130

In genere molto cautelativo
Non corretto per edifici deformabili torsionalmente




Modellazione delle azioni
2. Combinazione delle componenti

Le componenti orizzontali e verticali del sisma
agiscono simultaneamente

Esse pero non sono correlate
(i massimi si raggiungono in istanti diversi)

Come combinarle?

Criterio generale:

Sommare

- gli effetti massimi di una componente dell'azione
il 30% dei massimi prodotti dalle altre componenti

NTC 08, punto 7.3.5

Modellazione delle azioni
2. Combinazione delle componenti

Criterio generale:

Sommare

- gli effetti massimi di una componente dell'azione
il 30% dei massimi prodotti dalle altre componenti

Esempio: sisma prevalente x ) E,+0.3E, +03E,

EC8 e NTC13 considerano questa come una possibile
alternativa, ma suggeriscono anche:
Combinare gli effetti come SRSS  |[EZ +E; +E?

Pué andar bene quando vi & una sola caratteristica di sollecitazione (travi)
Improponibile quando vi sono pill caratteristiche di sollecitazione (pilastri)
NTC15, punto 7.3.5

NTC 08, punto 7.2.1

Componente verticale

Se ne tiene conto solo per:

- Elementi con luce maggiore di 20 m

- Solai precompressi di luce superiore a 8 m
- Sbalzi di luce superiore a 4 m

- Elementi spingenti

- Pilastri in falso

- Edifici con piani sospesi

NTC15, punto 7.2.2

Componente verticale
considerazioni

+ L'accelerazione spettrale dipende dal periodo e
dalla zona sismica

Con le indicazioni delle NTC08,

e ¢=1.5, la massima amplificazione
¢ modesta e si riduce rapidamente
al crescere del periodo

F,=1.35 F, [a,/g

S,y per accelerazione
orizzontale q=3.9

4 585 5, per ucceleroi'i?ﬁé\"‘f\,,,\
verticale

00 0s 10 5 20 25 30

Componenti orizzontali
per le travi

Azione in una direzione pill 30% di azione nell'altra

M = 230 kNm
—>
F.
edificio
M=50kNm  m _230+0.3x50=
T F causato dalla =245kNm
Y rotazione
edificio

Componenti orizzontali
per i pilastri

Stesso criterio,
ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

M, = 280 kNm
F M. = 45KkNm
X

causato dalla
edificio rotazione

pilastro

M, = 50 kNm TMY
causato dalla
T F rotazione

Y
edificio M, = 105 kNm




Componenti orizzontali

Stesso criterio,

per i pilastri

ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

Sisma prevalente
in direzione x

M, = 280 kNm
?) Mx = 45 kNm Md.y =280+0.3x50=
X causato dalla =295 kNm
edificio rotazione
e souy Min=45+03x105=
= m
T CGCI/SGTO dalla =77 kNm
Fy rotazione Verifica a presso-
edifiio M, =105 kNm  flessione deviata

Componenti orizzontali

Stesso criterio,

per i pilastri

ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

—>

Fx

edificio

B

edificio

M, = 280 kNm
M= 45 kNm

causato dalla
rotazione

M, = 50 kNm
causato dalla
rotazione

M, = 105 kNm

Sisma prevalente
in direzione y

M,, =50+0.3x280=
=134 kNm

M,, =105+0.3x45=
=119 kNm

Verifica a presso-
flessione deviata

Componenti orizzontali
per i pilastri

Nota:

Allo SLU, la pressoflessione deviata & molto meno
gravosa che alle TA

Se la struttura & ben dimensionata, cioé ha rotazioni
non elevate, si pud progettare a pressoflessione
retta, separatamente per le due direzioni,
mantenendosi appena in abbondanza

La verifica a pressoflessione deviata sara
abbastanza facilmente soddisfatta
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Analisi strutturale

Nel passato:

+ Carichi verticali, col loro valore massimo
gi+qy se si usa il metodo delle tensioni ammissibili

Forze in direzione x, con analisi statica o modale;
masse valutate con g,+s gy

Forze in direzione y

Oggl necessita di:

- Distinguere tra carichi verticali in assenza di sisma
(maggiori) e in presenza di sisma (minori)
+ Tener conto dell'eccentricitd accidentale

+ Combinare I'effetto delle diverse componenti del
sisma

Modellazione delle azioni

1. Occorre tener conto delle incertezze relative
alla effettiva posizione del centro di massa
(i carichi variabili possono essere distribuiti
in maniera non uniforme)

— eccentricitd accidentale

2. Occorre tener conto dell'effetto contemporaneo
delle diverse componenti dell'azione sismica

— criteri di combinazione
delle componenti

Problemi concettualmente giusti,
ma che complicano notevolmente il calcolo

Conseguenze per |'analisi strutturale

Nel passato:

+ Carichi verticali, col loro valore massimo
gi+qy se si usa il metodo delle tensioni ammissibili

Forze in direzione x, con analisi statica o modale;
masse valutate con g+s qy

Forze in direzione y

Quindi:

+ 3 schemi base

- da combinare in 4 schemi
-qxF,
- q*F,

Conseguenze per |'analisi strutturale

Oggc necessita di:

- Distinguere fra carichi verticali in assenza di sisma
(maggiori) e in presenza di sisma (minori)

+ Tener conto dell'eccentricita accidentale

+ Combinare l'effetto delle diverse componenti del
sisma

Quindi:
Un numero di schemi da calcolare molto pit alto

Quanti?

Quante combinazioni di carico?

In assenza di sisma:

+ schema base, col carico verticale massimo (g4 + qq)
su tutte le campate di trave

- eventuali altri schemi col carico variabile a
scacchiera

Nota: I'effetto del carico variabile a scacchiera pué essere
stimato in maniera approssimata

Con le vecchie norme l'effetto dei soli carichi
verticali era compreso tra i valori dovutiaq £ F

Ora invece no, perché in presenza di sisma i carichi
verticali sono ridotti




16

32

Quante combinazioni di carico?

In presenza di sisma:

+ carico verticale con valore ridotto (gy + v, q,) su
tutte le campate di trave

+ forze sismiche (statiche o modali) in direzione x / y
+ verso delle forze sismiche: positivo / negativo
+ eccenftricita accidentale: positiva / negativa

- forze in una direzione piti 0.3 forze nell'altra
direzione, prese col segno: positivo / negativo

+ eccentricita nell'altra direzione: positiva / negativa

Azione sismica

segno eccentricitd | Azione sismica secondaria | eccentricita | N° comb,
principale

o

+03 6,

-03€E

+03 €,

-03¢E

SEERNETN

+03 €,

-036,

+03 6,

-036,

+03E,

-03E,

+03E,

-03E,
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Tante combinazioni di carico...
Come gestirle?

Risultati dettagliati per tutte le combinazioni di
carico?

Una montagna di valori (e di carta) che nessuno avrd
mai il coraggio di esaminare

(inoltre: che senso ha per me giudicare l'effetto di, ad esempio,
q-F,+e, -03F -e,?)

Inviluppo dei risultati di futte le combinazioni di
carico?

Mi dice solo se la verifica & soddisfatta o no;

ma come capire il comportamento della struttura?

Tante combinazioni di carico...
Come gestirle?

Risultati dettagliati degli schemi base, piti inviluppo
dei risultati di tutte le combinazioni di carico?

Dai risultati di ciascuno schema base posso capire il
comportamento della struttura

L'inviluppo mi fornisce il giudizio complessivo

Schemi base 1. carichi verticali max (senza sisma)
suggeriti: 2. carichi verticali min (con sisma)

3. forze in direzione x (statiche o modali)

4. forze in direzione y (statiche o modali)

5. eccentricita accidentale per forze in dir. x

ie (statich
coppie (stafiche) ‘:{ 6. eccentricita accidentale per forze in dir. y

Processo progettuale
1. Concezione generale della struttura, nel rispetto
di principi base di buona progettazione
2. Impostazione della carpenteria dell'edificio

3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

4. Analisi strutturale: fasi di lavoro

4.1. Definizione dei carichi unitari
4.2. Valutazione dei carichi sulle travi
4.3. Valutazione delle masse di piano

4.4, Valutazione delle forze orizzontali (nel caso di
analisi statica) e delle eccentricita

45, Definizione del modello della struttura

4.6. Risoluzione degli schemi base




4 1. Carichi unitari

Carichi permanenti strutturali e non
Un'innovazione della normativa

Distinzione tra:
+ Carichi permanenti strutturali g NTCO8, punto 2.5.1.3
+ Carichi permanenti non strutturali g,

Uguale trattamento per:
+ Carichi permanenti strutturali NTCO08, punto 2.6.1

+ Carichi permanenti non strutturali  Nota alla tabella
ma compiutamente definiti

Per comodita nell'analisi dei carichi preferisco assimilare i carichi
permanenti non strutturali ma compiutamente definiti ai carichi
permanenti strutturali, indicandoli con lo stesso simbolo g;

Coefficienti parziali di sicurezza
per carichi permanenti e variabili

EQU STR GEOQ

Carichi permanenti struttural: Tayarevals 09 1.0 10
Carichi permanenti non strustu- Y61 N

rali macompiutamente definit efavorevoli 11 13 10
Carichi permanenti non struztu. favsrevol: 00 0.0 oo
rall non compiutamente definiti e

Carizhi variabili " sfavorevoli 15 1.5 13

Carichi unitari

Si procede come si ¢ soliti fare, determinando per
ciascun elemento i valori caratteristici dei carichi
permanenti e variabili

Esempio:

Solaio del piano tipo
Peso proprio 2.80 kN/m?
Pavimento, intonaco, massetto 1.20
Totale carichi permanenti gy = 4.00 kN/m2
Incidenza tramezzi 9ok = 1.20 kN/m?
Carichi variabili q= 2.00 kN/m?2

Carichi unitari

Si procede come si e soliti fare, determinando per
ciascun elemento i valori caratteristici dei carichi
permanenti e variabili

Esempio:

Solaio del piano tipo gi = 4.00 kKN/m? gy = 2.00 kN/m2
gak = 1.20 kN/m?

Si determinano i valori di calcolo in assenza di sisma,
moltiplicando gy e g, per v, e v,

Y191 = 5.20 kKN/m2 v, (gz+qy) = 4.80 kN/m? v, g+, G = 10.00 kN/m?

e quelli in presenza di sisma, moltiplicando g, per v,
gy = 5.20 kN/m? V2 gy = 0.60 kN/m?2 9kt W2 Gy = 5.80 kKN/m2

Carichi unitari

I valori per I'edificio in esame sono riepilogati qui

o | oa e | e
kN/m? | KN/m? | gigmq sisma
Solaio piano tipo (escl. tramezzi) 4.00 2,00 8.20 4.60
Solaio piano tipo (incid.tramezzi) 1.20 - 1.80 1.20
Solaio copertura 420 2.00 8.46 4.80
Solaio torrino scala 3.40 0.50 517 3.40
Sbalzo piano tipo 4.20 4.00 1146 6.60
Sbalzo copertura, cornicione 3.90 0.50 5.82 3.90
Scala 5.00 4.00 12.50 7.40
segue...




Carichi unitari

I valori per I'edificio in esame sono riepilogati qui

.. seguito TOTALE | TOTALE
9k 9k senza con
kN/m sisma sisma
Travi 30 x 60 4.20 - 5.46 4.20
Travi 30 x 50 3.45 - 4.49 345
Travi 60 x 22 162 - 211 162
Tamponature 6.00 - 7.80 6.00
Tramezzi 3.00 - 3.90 3.00
Pilastri 30 x 70 piano terra (kN) 15.75 - 20.48 15.75
Pilastri 30 x 70 altri piani 13.65 - 17.75 13.65
Pilastri 30 x 50 torrino scala 10.13 - 13.17 10.13

4 2. Carichi sulle travi

Carichi sulle travi

Si procede come si e soliti fare, determinando per
ciascuna campata di ogni trave i valori caratteristici
dei carichi permanenti g, e variabili g,

Esempio: \
Trave 22-2, piano tipo

Campate 22-15, 15-8 9 [kN/m] gz [kN/m] gy [kN/m]

Solaio 1.15 x 4.25 m 19.55 5.87 9.78
Peso proprio 4.20
Totale 23.75 5.87 9.78

Carichi sulle travi

Si procede come si ¢ soliti fare, determinando per
ciascuna campata di ogni trave i valori caratteristici
dei carichi permanenti g, e variabili g,

Esempio:
Trave 22-2, piano tipo - Campate 22-15, 15-8
g1 = 23.75 kN/m 9ok *qx = 15.64 kKN/m

Si determinano i valori di calcolo in assenza di sisma,
moltiplicando gy e gy per v, e ¥,

Yo 91k = 30.88 kKN/m v, (gz+qi) = 23.46 KN/m v, gy +7, qi = 54.34 kN/m

e quelli in presenza di sisma, moltiplicando q, per vy,
9k = 29.62 kN/m V2 Gy = 2.93 kN/m 9+ V2 Gk = 32.55 kN/m

Carichi sulle travi

Carichi sulle travi

Piano tipo

telaio campata 9k q :iesnrzg con sisma
1x 21-22, 22-23 22.02 12.40 47.23 29.46
23-24 20.00 8.80 39.20 2528
24-25, 25-26, 26-27 2431 13.24 51.46 31.99
2x 14-15, 15-16 5.62 3.20 1211 7.42
16-17 15.12 10.80 35.86 21.60
17-18, 18-19, 19-20 23.12 15.14 52.76 31.63
3x 7-8,8-9 5.62 3.20 1211 7.42
9-10 1150 2.00 17.95 12.70
10-11, 11-12, 12-13 2391 12.92 50.46 3141
4 x 4-5,5-6 5.62 3.20 1211 7.42
5x 1-2,2-3 12.20 1.60 18.26 13.10

Piano tipo
telaio campata 9k [P :?:ng con sisma
1y 21-14 2491 13.72 52.96 32.86

14-7,7-4, 4-1 19.00 7.52 35.98 2323

2y 22-15, 15-8 23.75 15.64 54.34 3255
8-5,5-2 24.60 16.32 56.46 3378

3y 23-16 17.80 6.08 32.26 21.22
16-9 25.61 13.29 53.23 3333

9-6, 6-3 17.20 6.08 31.48 20.62

4y 24-17 12.20 1.60 18.26 13.10
17-10 18.50 7.60 35.45 23.00

5y,6y | 25-18,18-11,26-19,19-12 5.62 3.20 12.11 7.42
7y 27-20 23.22 12.40 48.79 30.66
20-13 12.20 1.60 18.26 13.10




Carichi sulle travi

Piano tipo

telaio campata | gk | Qi 2?:;2 con sisma
| 1v] Notare, come ordine di 72 | 5296 | 3286
|| grandezza: b2 3598 | 2323
2y 64 54.34 3255
] . L. 32 56.46 33.78
BN carico in presNenza di sisma e 3226 2122
——{ 0.6 x carico in assenza di sisma 2 5s.23 33.33
D8 31.48 20.62
| 4y 24-17 12.20 160 18.26 13.10
17-10 18.50 7.60 3545 23.00
5y,6y | 25-18,18-11,26-19,19-12 5.62 3.20 12.11 7.42
7y 27-20 2322 12.40 48.79 30.66
20-13 12.20 1.60 18.26 13.10

4.3. Masse di piano

Determinazione delle masse di piano

Procedimento rigoroso:

individuare gli elementi presenti ad ogni impalcato

j :H1 - le masse che si
1

— sviluppano lungo
IJ i HDF = I'altezza (pilastri,
. =g v tamponature,
M o :% M Tr‘anﬁezzi) devono
i essere riportate
agli impalcati
inferiore e
superiore

Determinazione delle masse di piano

Procedimento rigoroso:

individuare gli elementi presenti ad ogni impalcato

valutare la quantita di ogni elemento (area,
lunghezza, numero) e moltiplicarla per i carichi
unitari

Determinazione delle masse di piano

Procedimento automatico (programmi di calcolo):

masse come risultante dei carichi sulle travi

Limiti del procedimento:
i carichi vengono riportati tutti all'impalcato
inferiore

se cautelativamente si abbonda nei carichi sulle
travi, si abbonda anche nelle masse

Determinazione delle masse di piano

Come procedere, quando si usano programmi di calcolo?

esaminare con attenzione i valori calcolati dal
programma

controllare l'incidenza a metro quadro (massa
diviso superficie dell'impalcato)

nel dubbio, effettuare anche un calcolo a mano




Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico

Q.a Peso (kN)

Solaio del piano tipo

Solaio di copertura

(2392 ) [ (11003 ")
Y

—T

Solaio torrino scala

\

Sbalzo piano tipo

\

Sbalzo copertura

Cornicione

Scala

Travi 30 x 60

\

\\ |
\
\
|

Peso am?, in
presenza di
sisma (escluso
incidenza
tramezzi)

/

- 239.2x4.60 =

1100.3 kN

Travi 30 x 50

Travi 60 x 22

Tamponature

Tramezzi

Pilastri 30 x 70 p. t.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

superficie
complessiva del
solaio (incluso lo
spazio occupato
da travi, ecc.)
in m?

Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico

Q.ta

Peso (kN)

Solaio del piano tipo

239.2

11003

Solaio di copertura

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo

( 603 -)

Sbalzo copertura

B

[¢ 398,;)- D)
\\_/

Cornicione

Scala

Travi 30 x 60

Travi 30 x 50

Travi 60 x 22

Tamponature

|

|
|
\
|
!

Pesoam?, in
presenza di
sisma

/

— 60.3 x 6.60 =

398.0 kN

Tramezzi

Pilastri 30 x 70 p. t.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

superficie
complessiva
degli sbalzi,
in m2

Masse di piano - esempio

Impalcato tip?—

Tipo carico

Qta Pgso (kN)

Solaio del piano tipo

239.2 /1100_3

Solaio di copertura

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo 60.3 398.0
Sbalzo copertura - / -
Cornicione - / -
Scala 240/ 177.6
Travi 30 x 60 1214 508.2
Travi 30 x 50 /L --
Travi 60 x 22 59.0 81.0
Tamponature ( 77.4 ) ( 4644 )
Tramezzi \Y/

Pilastri 30 x 70 p. 1.

\

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

I~ Lunghezza totale

delle famponature
sup. e inf. (in m)
diviso 2

86+86
———x0.9
2
Riduzione
per tener
conto
delle
aperture
Pesoam

—— 77.4x6.00:=

464.4 kN

Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico Qta Pe;

Solaio del piano tipo 239.2 /1100.3
Solaio di copertura - / -
Solaio torrino scala - / -
Sbalzo piano tipo 60.3 / 398.0
Sbalzo copertura . -
Cornicione - -
Scala 240 177.6
Travi 30 x 60 1210/ 508.2
Travi 30 x 50 - -
Travi 60 x 22 59{0 810
Tamponature 7t.4 464.4
Tramezzi (624 )| 1872

Pilastri 30 x 70 p. 1.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

— Lunghezza totale

dei tramezzi
sup. e inf. (inm)
diviso 2

con riduzione per

tener conto delle
aperture

Masse di piano - esempio

T a Impalcato t;po 0 Si ottiene

ipo carico .ta eso N

Solaio del piano tipo 239.2 1100.3 cosi ‘I peso
Solaio di copertura - - TOTOIC

Solaio torrino scala - - del I'impGICGTO
Sbalzo piano tipo 60.3 398.0

Sbalzo copertura - - W = 3285.3 kN
Cornicione - -

Scala 240 177.6

Travi 30 x 60 1210 508.2 Massa = peso
Travi 30 x 50 - - diviso

Travi 60 x 22 50.0 81.0 accelerazione
Tamponature 774 464.4 dl gr‘avi‘l‘&
Tramezzi 624 187.2

Pilastri 30 x 70 p. 1. -- -- Mo 32853 _
Pilastri 30 x 70 altri piani 27.0 368.6 9.81

Pilastri 30 x 40 torrino -- -- =334.89t

E cosi per tutti gli impalcati

Torrino Vimpalcato
Tipo carico Q.ta Peso (kN) Q.ta Peso (kN)
Solaio del piano tipo - - - -
Solaio di copertura - - 239.2 1148.2
Solaio torrino scala 36.0 122.4 - -
Sbalzo piano tipo - - - -
Sbalzo copertura - - 60.3 235.1
Cornicione 120 46.8 133 51.9
Scala -- -- 19.1 1413
Travi 30 x 60 - - - --
Travi 30 x 50 240 82.8 1210 4175
Travi 60 x 22 30 49 50.0 810
Tamponature 135 810 52.2 313.2
Tramezzi -- -- 312 936
Pilastri 30 x 70 p. t. - - - -
Pilastri 30 x 70 altri piani -- -- 135 1914
Pilastri 30 x 50 torrino 30 304 30 304




E cosi per tutti gli impalcati

Impalcato tipo (IV-1l) limpalcato
Tipo carico Qta Peso (kN) Qta Peso (kN)
1100.3

Solaio del piano tipo 239.2 1100.3 239.2
Solaio di copertura -

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo 60.3 398.0

Sbalzo copertura

Cornicione - - - -
Scala 240 177.6 240 1776
Travi 30 x 60 121.0 508.2 1210 508.2
Travi 30 x 50 - - - -
Travi 60 x 22 50.0 810 50.0 81.0
Tamponature 774 4644 774 464.4
Tramezzi 624 187.2 62.4 187.2
Pilastri 30 x 70 p. t. - - 135 2126
Pilastri 30 x 70 altri piani 270 368.6 135 184.3

Pilastri 30 x 40 torrino

Riepilogo
dei valori calcolati

mpacat | PoaW [ ool [ aren | peo
Torrino 368.3 37.54 48.0 7.67
Vv 2703.6 275.60 3319 8.15
IV, IIT, IT 3285.3 334.89 3235 10.16
I 2915.6 297.21 263.2 11.08
TOTALE 15843.4

Confronto
con i valori stimati
impalcato pei?\lw peso medio s E;S:ro Pess_r?n"';igio
Torrino + V 30719 8.09 3419 9.0
IV,III, II 3285.3 10.16 3235 10.0
I 2915.6 11.08 2632 10.0
TOTALE 15843.4 15756

differenza di meno del 2% sul totale

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento rigoroso:

+ individuare gli elementi presenti ad oghi impalcato

+ di ciascun elemento, calcolare peso, coordinate del
baricentro, momento d'inerzia baricentrico

+ calcolare il baricentro complessivo

* calcolare il momento d'inerzia complessivo (I,+L,) e
quindi il raggio d'inerzia r,, T

. serve solo per
LR EYY] analisi modale

molto faticoso

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento alternativo:

ipotizzare le masse uniformemente distribuite
nell'impalcato (incluso sbalzi)

+ determinare il baricentro dell'impalcato

+ calcolare il momento d'inerzia dell'impalcato e
quindi il raggio d'inerzia o
si puo fare

Ordine di grandezza: anche con Autocad

per pianta quadrata r,=0.41L
per pianta rettangolare rapporto 2:1 r,=0.32 L
per pianta rettangolare molto allungata r,=0.29 L

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento automatico (programmi di calcolo):

*+ masse come risultante dei carichi sulle travi
+ il programma calcola il baricentro di ciascuna trave

+ il programma calcola quindi il baricentro
complessivo e il relativo raggio d'inerzia

Nota: spesso il programma considera le masse concentrate
nel baricentro della trave, senza tener conto del loro
momento d'inerzia rispetto a tale baricentro

non rigoroso,
ma sostanzialmente accettabile




Nell'esempio

Ipotizzando masse uniformemente distribuite nell'impalcato

impalcato Peiﬁlw ::\ :‘ rm"‘
Torrino 368.3 9.75 4.86 3.24
v 2703.6 10.20 5.89 8.51
Torrino +V 3071.9 10.14 5.76 8.05
IV,III, I 3285.3 10.35 5.64 8.38
I 2915.6 9.75 6.33 7.81

4 4 Forze orizzontali

Forze orizzontali per analisi statica

Il procedimento di determinazione delle forze &
identico a quanto descritto in precedenza:

definizione del fattore di struttura
(nell'esempio, se alta duttilita q = 5.85)

+ stima del periodo proprio della struttura e sua
correzione con la formula di Rayleigh
(nell'esempio, T; = 0.611 s)

+ determinazione dell'accelerazione spettrale
(nell'esempio a, = 0.119 g)

Poiché le masse sono quasi coincidenti ai valori
stimati, anche le forze complessivamentelo sono

Forze orizzontali per analisi statica

Piano PesoW | Quotaz Wz Forza F | Taglio V

(kN) (m) (kNm) (kN) (kN)

5+torrino 30719 16.40 50379 506.4 506.4

4 3285.3 13.20 43366 435.9 9423

3 3285.3 10.00 32853 330.2 12725

2 3285.3 6.80 22340 224.6 1497.1

1 2915.6 3.60 10496 1055 1602.6

somma 15756 159434

Poiché le masse sono quasi coincidenti ai valori
stimati, anche le forze complessivamente lo sono

Eccentricita accidentale
Nell'esempio

Eccentricitd accidentale
Coppie da considerare

| 25.60 | | 22.80 }
Impalcato tipo (con sbalzi) I impalcato (senza sbalzi)

perFr €, =005x17.40=087m Per le NTCO8 si usano le

per F e =0.05x25.60=128m stesse eccentricita
y o = Y .oU =1

Forze in direzione x Forze in direzione y

Piano F e, M F e, M
(kN) (m) (kNm) | (kN) (m) (kNm)
Torrino+V | 506.4 0.87 440.6 | 506.4 1.28 648.2
Iv 435.9 0.87 379.2 | 4359 1.28 557.9
IIT 330.2 0.87 287.3 | 330.2 1.28 4227
II 224.6 0.87 195.4 224.6 1.28 287.4
I 105.5 0.87 91.8 105.5 1.28 135.0




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

11 - Risoluzione degli schemi base. Giudizio sulla struttura

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

Processo progettuale

\ 1. Concezione generale della struttura, nel rispetto

di principi base di buona progettazione

\ 2. Impostazione della carpenteria dell'edificio

\ 3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di

in

massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del

corso  comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

A

4. Analisi strutturale: fasi di lavoro

4.1. Definizione dei carichi unitari
4.2. Valutazione dei carichi sulle travi
4 3. Valutazione delle masse di piano

4.4, Valutazione delle forze orizzontali (nel caso di
analisi statica)

4 5. Definizione del modello della struttura

4.6. Risoluzione degli schemi base

Giudicare gli schemi base
e le combinazioni di carico

Carichi verticali:
siamo gid abituati ad esaminarli e giudicarli

Forze orizzontali:
discutere separatamente analisi statica e modale

Discutere poi:
- effetto dell'eccentricitd accidentale
+ combinazione delle azioni nelle due direzioni

Discussione dei risultati:
sisma - analisi statica

Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi statica

+ Esaminare gli spostamenti prodotti dalle forze

nelle due direzioni

- spostamenti analoghi nelle due direzioni o molto
diversi?

- solo traslazione, rotazione dell'impalcato modesta
oppure forte?

+ Stimare e controllare il periodo
+ Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle

travi
- rispettano le previsioni o no?




Spostamenti Spostamenti
per F, per F
11.77 mm 1.54 mm
Spostamenti Spostamenti
classe di duttilita "A"
i 14.91 mm .
Spostamenti per f, i EOTZJO']E.FO: £ La parte destra
8.99 mm rascurabile per forze o
3 in direzione y |:> andrebbe irrigidita
2
1 .
Spostamenti mediamente, spostamenti
per Fi Spostamenti per £, 1431 mm analoghi nelle due direzioni
11.38 mm goomm ¢ (ma i massimi per F, sono

; ;
| |
| |
| |
i i
7777777777 T I I
| |

| | 11.77 mm

1 5

2

" Spostamenti

per £

11.38 mm

‘ ‘ 1177 mm
5

maggiori di circa il 25%)

Spostamenti per forze in
direzione x uniformi

Periodo proprio della struttura
(Metodo di Rayleigh)

Una buona stima del periodo si ottiene:

m;: massa di piano

Forza di piano

spostamento del baricentro di piano
(provocato dalla forze F;)

Periodo proprio della struttura
(direzione x)

Piano m Fy Uy F, uy mu?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+V 3131 506.4 11.628 5888.2 42.34
Iv 3349 4359 10.307 4492.7 35.58
III 3349 330.2 8.292 2738.2 23.03

II 3349 224.6 5.652 1269.2 10.70

I 297.2 105.5 2.646 279.2 2.08
14667.4 | 113.72

T, =0553 s




Esempio - ordinata spettrale

Si era ipotizzato T=0.611 s
e quindia,=0.119 g

spettro di
risposta elastico

0.6

04 4 speftrodi
progetto

0.2 1

0.119 ﬁ\
q=585 —
0.0 T T T T T ]
0.0 05 0.611 1.0 1.5 2.0 25 3.0

Esempio - ordinata spettrale

Si era ipotizzato T=0.611 s
e quindiay = 0.119 g

speftrodi N
risposta elastico Il nuovo calcolo da T=0.553 s

equindiay=0.132¢g

0.6 1
Circa I'11% in piti di prima

j di s L .

04y PPeRS Quindi tutti i risultati

devono essere aumentati

0.2 dell'11%

0.132 %ﬁ
q=585 —
0.0 T T T
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 25 3.0
0.553

Sollecitazioni previste - forze in direzione x
senza incremento per rotazione

Taglio Taglio | Momento [ Momento
Piano globale pilastro pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)
5 549.6 423 67.6 338
4 968.2 745 119.2 93.4
3 1285.3 98.9 158.2 1387
2 1500.9 115.5 184.7 1715
1 festa 1593.8 1226 176.5 180.6
piede 264.8

Sollecitazioni per forze in direzione x
senza incremento per rotazione

Taglio previsto e taglio massimo riscontrato, per
pilastri allungati in x

Il taglio massimo &

, Taglio | Taglio | gpbastanza uniforme
Piano previsto max .
(kN) (kN) T valori sono leggermente
5 423 3912 minori rispetto alle
previsioni
4 745 69.41
Nota:
3 X 2.07 L - s
8.9 o nei pilastri di estremita
2 1155 108.93 il taglio & minore
(circa il 50% ai piani superiori,
! 1226 1118 il 75% al piede del I ordine)

Nota: i valori devono essere aumentati del rapporto 0.131/0.119 (circa 11%)

Sollecitazioni per forze in direzione x
senza incremento per rotazione

Pilastri allungati in questa direzione

Momento | Momento | Il momento massimo &
Piano | previsto max abbastanza uniforme
(kNm) (kNm) . .

T valori corrispondono alle
67.6 70.93 previsioni ai piani superiori,
119.2 12275 sono abbastanza pil piccoli
158.2 155.93 a quelli inferiori

N|fw (O

184.7 175.03 Nota:

nei pilastri di estremita il

1 testa 176.5 153.45 momento & minore (circa il
piede 2648 246.78 50-60% ai piani superiori,

I'85% al piede del I ordine)

Sollecitazioni per forze in direzione x
senza incremento per rotazione

Travi emergenti dei telai in direzione x

Momento | Momento . .
Piano previsto max Il momento massimo e
(kNm) (kNm) abbastanza uniforme,
5 33.8 37.57 sia come distribuzione in pianta
che in base alla posizione nel
4 934 90.00 telaio (incluse campate di
3 1387 133.66 estremitd)
2 1715 | 16676 | T yglori corrispondono
1 180.6 174.68 bene alle previsioni




Periodo proprio della struttura
(direzione y)

Applicando la formula di Rayleigh

si frova

T,=0552s

Quasi identico all'altra direzione

Si ha anche per questa direzione un incremento
dell'accelerazione di circa I'11%

Sollecitazioni per forze in direzione y
senza incremento per rotazione

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio Taglio

Piano | previsto | max,sin | max,des II taglio varia in
(kN) (kN) (kN) base alla posizione in
5 423 2731 | 4493 pianta a causa della
rotazione
4 745 | 5093 | 8285 I valori massimi sono
3 98.9 6824 | 11227 leggermente

2 1155 80.52 135.83 maggiori rispetto

alle previsioni,

1 122.6 89.89 122.95 tranne al I ordine

(5-15% a seconda dei piani)
Nota: i valori devono essere aumentati del rapporto 0.131/0.119 (circa 11%)

Sollecitazioni
per forze in direzione y

Pilastri allungati in questa direzione

Sollecitazioni
per forze in direzione y

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento | Momento | Momento L.
Piano | previsto max,sin | max,des Il momento varia in
(kNm) | (kNm) | (kNm) base alla posizione in
5 | 338 | 2645 | 4437 pianta a causa della
rotazione
4 93.4 65.80 111.80
3 1387 9571 6611 T valori massimi sono
leggermente
2 1715 119.36 205.49 maggiori rispe']"]’o
1 1806 | 13089 | 21206 alle previsioni

Momento | Momento | Momento Il momento varia in
Piano | previsto | max,sin | max,des base alla posizione in
(Nm) | (kNm) | (kNm) pianta a causa della
5 67.6 50.26 82.29 rotazione
4 | 192 | 9050 | u7u4 I valori massimi sono
3 158.2 116.18 190.12 Iegger‘mem’e
2 | 1847 | 13115 | 22089 ﬂ}fggiori_"isp?*'fo
e evisioni
1 testa 176.5 125.69 165.35 a P:" sion N
(15-20% a seconda dei piani,
piede 264.8 197.91 277.27 di meno al 1° ordine)

(15-20% a seconda dei piani)

Discussione dei risultati:
analisi modale

Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi modale

+ Esaminare le deformate modali (indipendentemente
dalla direzione del sisma)

- sono disaccoppiate oppure accoppiate?

+ Esaminare le masse partecipanti (per ciascuna
direzione del sisma) per vedere quali modi danno
maggior contributo

- prevale un solo modo, o pili di uno?

+ Esaminare i periodi dei modi predominanti
- corrispondono alle previsioni o no?




Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi modale

+ Esaminare l'inviluppo delle deformate modali, per le
due direzioni del sisma
- spostamenti analoghi nelle due direzioni o molto
diversi?
- solo traslazione, rotazione dell'impalcato modesta
oppure forte?
+ Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle
travi
- rispettano le previsioni o no?

Deformate modali

\\
_\\\/

[Modo1 T=0582s [Modo2 T=0553s | | Modo3 T=0463s
ﬁﬁ L/
[Modo4 T=0183s [Modo5 T=0177s | |[Modo6 T=0.148s

Deformate modali

Modo1 T=0582s Modo2 T=0553s
//
\ \E///\\ |
/////xj |

Modo3 T=0463s
Il modo 2 & sostanzialmente
di traslazione secondo x

I modi 1 e 3 sono accoppiati
(traslazione secondo y e
rotazione)

Deformate modali

Modol T=0582s Modo2 T=0553s

o

.
.
|
i

T |
== !

Modo3 T=0463s La struttura & torsionalmente
™~ rigida perché il rapporto tra
periodo traslazionale e

rotazionale & maggiore di 1

Sarebbe fortemente
deformabile torsionalmente se il
rapporto fosse < 0.8

Deformate modali

Nota: il confronto dovrebbe T=0553s

.
\/ \ essere fatto con riferimento
ai modi disaccoppiati (ovvero
quelli che si ottengono
! quando Cy=Cyp)

In questo caso i due modi x e
y avrebbero periodo di 0.55
1 s quello rotazionale di 0.495
s circa ed il rapporto
sarebbe 1.11

& torsionalmente
il rapporto tra

azionale e
maggiore di 1

Sarebbe fortemente
,,,,,,, deformabile torsionalmente se il

rapporto fosse < 0.8

Masse partecipanti, sisma x

Modol T=0582s Modo2 T=0553s

84.0%

Modo3 T=0463s
Il modo 2 dd il contributo
massimo

Il modo 5, di traslazione x con
spostamenti nei due versi, da
un ulteriore contributo (8.9%)




Masse partecipanti, sisma 'y

Modol T=0582s Modo2 T=0553s

/’I///\
T

60.9%
| ,/;//2:/?

2.0%

]

Modo3 T=0463s
I modile 3 danno il
contributo massimo

Il modo 4, di traslazione y e
rotazione con spostamenti nei
due versi, da un ulteriore
contributo (6.9%)

Periodi dei modi predominanti

Modo 2

5420132 g

Periodi stimati: O6HE_

T,=0553s $,20132g
T,=0552s 5,=0.132¢

T periodi sono analoghi

Le ordinate spettrali sono
quindi analoghe

Inviluppo modale
sisma x

171 4.10

_—

13.06

12.28

Inviluppo modale
sismay

19.13

7.93

8.26

Spostamenti, inviluppo modale

Spostamenti 19-13mm s
7.93mm per sismay 3
2
Spostamenti
per sisma x
13.06 mm

: :
| |
| |
| |
i i
7777777777 T I I
| |

| | 12.28 mm

1 5

Spostamenti, inviluppo modale

Rotazione non

trascurabile per sisma I:>
y (spostamenti dovuti ai

modi 1 e 3)

La parte destra
andrebbe irrigidita

gli spostamenti massimi per
1913mm

Spostamenti H sismay sono maggiori di
7e9mm per sismay s circa il 50% rispetto a
2 . :
, quelli per sisma x
Spostamenti

per sisma x
13.06 mm

Spostamenti per sisma x
uniformi
(vicini a quelli del modo 2)

‘ ‘ 1228 mm
5




Spostamenti
confronto tra analisi modale e statica

Sisma x: analisi modale - spostamenti uguali

13.06 mm
analisi modale Spostamenti

analisi statica Spostamenti
p

con incremento per variazione T

13.08 mm

L) e L]

Spostamenti
confronto tra analisi modale e statica

Sisma y: I'analisi modale accentua la rotazione

lato destro - spostamenti maggiori (25%)
lato sinistro - spostamenti minori

19.13 mm 16.61 mm

spostamentiCa19m)
ke
==
N

analisi modale analisi statica

con incremento per variazione T

Sollecitazioni

Sollecitazioni
per sisma in direzione x

T ] Pilastri allungati in questa direzione
[ 4= 'r Taglio Taglio : I
( .‘ / Piano | An.statica | An.modale Il taglio massimo &
S S S S (kN) (kN) abbastanza uniforme
| 4 / f 5 39.12 4273 Come per l'andlisi statica,
b= = A -2 nei pilastri di estremita il taglio
| / / 4 69.41 75.81 & minore (circa il 50% ai piani
J | A / iori, il 75% al piede del T
! — - —F _ superiori, i p
F Iz = 3 92.07 101.98 ordine)
| 2 108. 122. . :
I Loees /] | | | 08.93 03 Analisi statica e modale
22 15 8 2 27 20 1 . .

. . 1 11118 120.36 forniscono valori

Telaio 2y Telaio 7y AT per sostanzialmente uguali
diff. periodo
Sollecitazioni Sollecitazioni

per sisma in direzione x

Pilastri allungati in questa direzione

Momento An.[Momento An. . N
Piano | statica modale II momento massimo &
(kNm) (kNm) abbastanza uniforme
5 70.93 77.13 Come per l'analisi statica,
2 12275 13437 nei pilastri di estremita il
; ’ momento & minore (circa il
3 155.93 173.30 50-607% ai piani superiori,
2 17503 196.46 I'85% al piede del I ordine)
lresta | 153.45 16740 Analisi statica e modale
- 24678 265.99 forniscono valori
pece i : sostanzialmente uguali

+11%

per sisma in direzione x

Travi emergenti dei telai in direzione x

to An. L
biano. | Momento an [MOMERtO A7) v o ento massimo &
statica (kNm) Ny abbastanza uniforme,
5 3757 4076 sia come distribuzione in pianta
che in base alla posizione nel
4 90.00 97.71 telaio (incluse campate di
3 133.66 146.61 estremitd)
2 166.76 186.77 Analisi statica e modale
1 174.68 203.18 for'mscqno valori .
sostanzialmente uguali

+11%




Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio Il taglio varia molto in
Piano | An.statica | An.modale base alla posizione in
(kN) (kN) pianta, a causa della
5 4493 57.03 rotazione
4 8285 10551 T valori dell'analisi modale
3 12.27 145.08 sono maggiori di quelli
2 135.83 177.19 dell'analisi statica
1 122.95 159.98 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Pilastri allungati in questa direzione

Momento An.[Momento An. L.
Piano statica modale II momento varia in base
(kNm) (kNm) alla posizione in pianta a
5 82.29 103.88 causa della rotazione
4 147.14 187.92
3 190.12 246.55 I valori dell'analisi modale
2 22089 287 58 sono maggiori d.l quelli
dell'analisi statica
Ltesta 165.35 21555 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)
piede 277.27 360.46

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento An.| Il momento varia in base
Piano Momento An. modale Il .. . iant
statica (Nm) e alla posizione in pianta a
causa della rotazione
5 4437 56.03
4 111.80 141.06 T valori dell'analisi modale
3 166.11 212.26 sono maggiori di quelli
2 205.49 265.79 dell'andlisi statica
1 212.06 27567 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio Il taglio varia molto in
Piano | An.statica | An. modale base alla posizione in
(kN) (KN) :
pianta, a causa della

5 27.31 24.81 rotazione
4 5093 4519 T valori dell'analisi modale
3 68.24 61.30 sono minori di quelli
2 80.52 73.31 dell'analisi statica
1 89.89 79.02 (circa il 15%)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Pilastri allungati in questa direzione

Momento An.|Momento An. L.
Piano | statica modale Il momento varia in base
(kNm) (kNm) alla posizione in pianta a
5 50.26 4508 causa della rotazione
4 90.90 80.71
3 116.18 104.66 I valori dell'analisi modale
2 5L15 11918 son? minori di quelll
dell'analisi statica
ltesta | 125.69 110.19 (circa il 15%)
piede 197.91 174.34

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento An.| Il momento varia in base
Piano Momento An. modale Il . in piant
statica (kKNm (kNm) alla POSlZIOHC in RIC\H aa
causa della rotazione
5 26.45 23.66
¢ 6580 %8.18 I valori dell'analisi modale
3 95.71 85.03 sono minori di quelli
2 119.36 107.23 dell'analisi statica
1 | 1089 | mees | (creeilt®B

+11%




Commento

+ La struttura, cosi come & attualmente dimensionata,
presenta un comportamento rotazionale non
accettabile (nettamente non bilanciato).

Anziché andare avanti con il suo esame, si dovrebbe
fin d'ora pensare a come modificarla per eliminare
questo problema

Si continua ad esaminarla ed a valutare l'effetto di
eccentricitd accidentale e combinazione delle azioni
nelle due direzione principalmente a fini didattici,
ma anche per evidenziare come il comportamento
non bilanciato sia aggravi da questi ulteriori aspetti.

Eccentricitd accidentale

Eccentricita accidentale
Esame dei risultati

Esaminare per ciascuna delle due direzioni
gli spostamenti prodotti dalle coppie e confrontarli
con quelli prodotti dalle forze
- l'effetto delle coppie ¢ lo stesso a tutti i piani?
- la sua entitd & comparabile con quanto previsto?
+ Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle travi
e confrontarli con quelli prodotti dalle forze

- lincremento dovrebbe essere analogo a quello degli
spostamenti

Spostamenti per forze e coppie
direzione x (analisi modale)

14.42

Spostamenti per forze e coppie
direzione y (a.mod.) 2198 X

9.58

2.86

Spostamenti per forze e coppie
considerazioni

Le coppie provocano un incremento di spostamento
percentualmente analogo a tutti i piani

L'incremento va dal 6% (inf) al 10% (sup) nel caso di azioni in
direzione x

L'incremento va dal 16% (sin) al 17% (des) nel caso di azioni in
direzione y

Gli incrementi percentuali 3 possono essere

stimati con l'espressione semplificata S=k=
con opportuni valori di k

Nel caso in esame: k=0.16 per dir.x, k=0.33 per dir.y
La formula € suggerita anche dallOPCM 3431, ma con k=0.6

e




Caratteristiche della sollecitazione
per forze e coppie

+ L'incremento percentuale di sollecitazione dovuto alle
coppie & lo stesso di quanto riscontrato per gli

spostamenti:

- dal 6% (inf) al 10% (sup) nel caso di azioni in direzione
X

- dal 16% (sin) al 17% (des) nel caso di azioni in direzione
Y

+ L'incremento percentuale di sollecitazione pué essere
stimato con la stessa espressione indicata per gli
spostamenti

Combinazione delle azioni
nelle due direzioni

Le componenti orizzontali

"I valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna
delle due azioni orizzontali applicate separatamente
potranno essere combinati sommando, ai massimi
ottenuti per l'azione applicata in una direzione, il
30% dei massimi ottenuti per l'azione applicata
nell'altra direzione"

In che modo capire quanta importanza ha questa
combinazione?

Ragioniamo ancora esaminando gli spostamenti

Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

21.98
9.58
284 6.04
———
14.42 10.26
13.08 7.69
Sisma in Sisma in
direzione x direzioney

Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma y
analisi modale

|§ Sismax+0.3y

Inviluppo: sismay + 0.3 sisma x
analisi modale
{-’/' 23.80

10.43 P

— |
U "
hh 0.3 x
S/
- //
[/
x"‘ (/
Sismay + 0.3 x AN
K L\




Effetto complessivo
di eccentricita accidentale e combinazione x y

Travi:

le travi dei telai centrali ne risentono in misura
minima

le travi dei telai di estremitd hanno, rispetto allo
schema con sole forze, un incremento di

caratteristiche di sollecitazione fino a circa il
20%

Effetto complessivo
di eccentricita accidentale e combinazione x y

Pilastri:

i pilastri nella parte centrale dell'edificio non
hanno variazioni rilevanti delle caratteristiche di
sollecitazione massima, ma devono essere
verificati a pressoflessione deviata con momenti
trasversali pari a circa il 30% del massimo

i pilastri perimetrali hanno un incremento di
caratteristiche di sollecitazione fino a circa il
20%, ed inoltre devono essere verificati a
pressoflessione deviata con momenti trasversali
pari a circa il 40%-60% del massimo

Stato limite di danno

Stato limite di danno

Prima di passare alla definizione delle armature, &
opportuno controllare gli spostamenti per lo stato
limite di danno

Occorrerebbe ripetere tutto il calcolo, usando gli
spettri relativi allo SLD, ma pud essere piti semplice
valutare gli spostamenti a partire da quelli per lo
SLU, tenendo conto della differenza di ordinata dei
relativi spettri

Spettri per SLU e SLD

nel caso in esame, per
un periodo pari a circa
0.55 s il rapporto trale

40 ordinate spettrali &
circalb

30 SLU, con g=1

quindi:

201 spostamenti SLD

15 x sposfc_zmenﬁ SLU
(g=5.85)

SLU,
con q=5.85

0.0 0.55 10 15 20 25 30

Verifica spostamenti per SLD

Spostamento relativo accettabile:  0.005 h
Nel caso in esame: 0.005 x 3200 = 16 mm

Spostamento relativo massimo,
fornito dall'analisi: 1.5x6.4=9.6 mm
(tra IT e I impalcato)

La verifica & soddisfatta




Giudizio complessivo
prima di passare ad una verifica dettagliata

Rispetto alla stima iniziale, fatta in fase di
dimensionamento:

la previsione iniziale del periodo ha sottostimato

Commenti finali l'azione sismica di circa un 10%

la previsione dell'effetto di forze statiche era
corretta, ma con leggera sottostima delle
sollecitazioni nella parte destra (dovuta alla
eccessiva eccentricitd masse-rigidezze)

I'effetto dell'eccentricita accidentale & stato
ben stimato

la contemporanea presenza delle due componenti
del sisma & in alcuni casi pil gravosa del previsto

Il dimensionamento iniziale &
accettabile?

Il dimensionamento & tutto sommato accettabile,

anche se in alcuni elementi le sollecitazioni sono un . .
po’ piti grandi del previsto Ridimensionamento

della struttura
La risposta sismica mostra pero rotazioni rilevanti,
non accettabili. Sarebbe opportuno ritornare al
dimensionamento, per correggere le carenze
evidenziate

In particolare, sarebbe opportuno irrigidire la parte destra

dell'edificio, aumentando le dimensioni di alcuni elementi o
girando alcuni pilastri, o indebolire la parte sinistra

Esame della carpenteria Deformate modali
per quanto riguarda le azioni orizzontali e relativi periodi
Variazione effettuata: —’ L - ~

/

I tre pilastri indicati hanno i

sezione 30x90 |

Le relative travi sono 30x70 ! —
---- = (30x60 al 5° impalcato) “— ==

----- Modo1 T=0550s ‘ Modo2 T=0517s Modo3 T=0.440s

Questi
pilastri

\
H
H
!
— i hanno
L [ i dimensioni
- - = - - 1 maggiori
1 1 1| perevitare
t| cheil lato
I H
1 i
H

destro sia

meno rigido

_____ Modo4 T=0.176s Modo5 T=0.164s Modo6 T=0.140s




Deformate modali Masse partecipanti, sisma x

Modo1 T=0.550s Modo2 T=0517s Modo1 T=0.550s Modo2 T=05173s
- 0.1% ;l
: _ 85.2% )
Modo3 T=0440s Modo3 T=0440s
7ﬁ ~ Il modo 1 & sostanzialmente 7~ Il modo 1 da il contributo
; 7 di traslazione secondo x ZZ/// 7’ massimo
= Il modo 2 & di traslazione ﬁ Il modo 4, di traslazione x con
secondo y accoppiata ad un E 02% = spostamenti nei due versi, da
% g po' di rotazione k\ J{f un ulteriore contributo (9.3%)
— ~
Masse partecipanti, sismay Inviluppo modale
sisma x
Modo1 T=0.550s Modo2 T=05173s
0.82 1.34

11.94

m L
Ew

Modo3 T=0440s

Il modo 2 dd il contributo
massimo

Il modo 5, di traslazione x con
spostamenti nei due versi, da 13.13
un ulteriore contributo (9.6%)

Inviluppo modale Spostamenti, inviluppo modale
sismay
14.69 Spostamenti
9.18 . 14.69 mm 5
o1gmm Per sismay :
342 ' Spostamenti
per sisma x
11.94 mm
,,,,, —_—
fffff - —
w1 T i ‘:F ‘:F
i i 13.13mm
5




Spostamenti, inviluppo modale

Rotazione per sismay

non trascurabile, ma in
definitiva accettabile

Spostamenti

14.69mm
5

=

Si potrebbe provare

a indebolire la parte

sinistra

918 mm Per Sismay
%3
' Spostamenti

gli spostamenti massimi per
sisma y sono maggiori di
quasi il 20% rispetto a
quelli medi per sisma x

Sollecitazioni

|
i | Il

per sisma in direzione x

196.3 189.0
per sisma x - - B T - . - N
1194mm
/ 1 |
|
Spostamenti per sisma x 2806 2496 ]
abbastanza uniformi 2 2 2 2 25 2 27 | 2 3
vicini a quelli del modo 1 ) .
1818mm ¢ d ) Telaio 1x Telaio 5x
5
Sollecitazioni Sollecitazioni
per sisma in direzione x per sisma in direzione Yy
L | |
(4 4 1 | . ! |
pilastri ravl | l} | |
phano previsto telaio 1| telaio Sx_ | previsto telaio 1 telaio Sx | [ | [ | | f
5 57.6 731 611 538 38.1 33.9 L — —— 1
4 1152 131.8 115.3 234 95.2 85.2 | |
3 158.2 1706 1526 138.7 1416 132.9 i / { | )
2 184.7 155.6 176.7 1715 1735 170.7 L N ~ A

1 testa 176 5 174.9 155.6 180.6 106.3 180.0 I -

1 piede 1648 280.6 249.6 ’! f ; |
L _ ~ | "|3437
| | {
| |

217.9 516.5
22 15 8 5 2 27 20 13
Telaio 2y Telaio 7y
Sollecitazioni Spostamenti per forze e coppie
per sisma in direzione y direzione x (analisi modale)
. pilastr telaio 2y pilasiri relalo 7y travi telaio 2y travitelalo 7y
PINO " hrevisto | caleolato | previsto | calcolato | previste | calcolato | previsio | cakolato

5 373 61.1 115.0 28.7 31.1 3735 78.0

4 101.3 105.6 2026 79.4 76.9 158.8 183.7 13.05

3 134.5 135.7 168.9 117.9 1127 2358 2733 | :

F 157.0 153.0 314.0 145.7 1404 291.5 338.9 :
1 tasta 150.1 136.6 300.1 1535 149 1 EIEN] 34317 |
Iplede | 2351 | 2179 | 4502 4

l

13.77




Effetto complessivo del sisma

Spostamenti per forze e coppie
separatamente nelle due direzioni

direzione y (analisi modale)
16.89

s |
1.88 2.88
5.11 [ |
*\ [13.05 | *\ 511
k 25 Sisma in Sisma in
direzione x direzione y

Inviluppo: sismay + 0.3 sisma x
analisi modale

Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma y
analisi modale

! 5 188 24 11.36
13.05 784 13.05
177 W 1377
9.03

“S‘m

g Sisma x +0.3y g Sismay + 0.3 x

(1450 |

o

6.58




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Progetto di edifici antisismici in c.a.

12 - Combinazione dei risultati. Armature

Spoleto
27-28 aprile 2015

Aurelio Ghersi

Processo progettuale
1. Concezione generale della struttura, nel rispetto
di principi base di buona progettazione
2. Impostazione della carpenteria dell'edificio

3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

Processo progettuale tradizionale

Modellazione della struttura

ags

Risoluzione degli schemi base

gs
Inviluppo dei risultati

ags

Definizi del ature
i all'invi 0

No: occorre tener conto della
gerarchia delle resistenze
ovvero: progettazione in capacita
NTC13, punto 7.2.2

Gerarchia delle resistenze
(progetto in capacita)

Travi - elementi duttili, che si devono plasticizzare
a flessione durante il sisma per dissipare

energia
Rgs

L'armatura a flessione delle travi
deve essere definita in base ai risultati del calcolo
Nota: in realta & poco influente il fatto che

qualche trave sia meno armata e si
plasticizzi prima del previsto

o

Tutto il resto (armatura a taglio delle travi, armatura
a flessione e a taglio dei pilastri) & definito
a partire dall'armatura a flessione delle travi

Definizione delle armature - travi

Primo passo
armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati

Si esaminano come esempio la trave 14-20, la trave 22-2 (molto
caricata da carichi verticali) e la trave 27-13 (maggiormente
sollecitata da sisma, anche per effetto della rotazione)




Trave 14-20

Trave 14-20
momento flettente per schemi di carico base

I impalcato - analisi modale, CD "A"

q max q min Fx Fy M(Fx) | M(Fy)
16| -258 | -156 221 56 03 05
2 7| 280 | 169 | 56| -39 | -02 | -03
5 17| 400 | 239 | 1104 | 278 17 24
Rl e 18| 526 | -315 | 1595 | -401 | -24 | -35
18| 791 | -473 | 1686 | 424 25 37
Y 13
\ \ 19| 841 | 503 | 1693 | -426 | -25 | -37
‘ ‘
L — 19| 636 | 380 | 1523 | 383 23 34
14, 15y C 16|17y 18 19. 20 > 20| -378 | -226 | -1150 | -289 17 -25
\_—‘___'_/
‘ ‘
22 | |27
Trave 14-20 Trave 14-20
. " "
momento flettente diagramma del momento flettente (CD"A")
236.0 kNm
T impalcat
imp (J Qi
qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) sisma x sismay x+03y q +sisma
in
16 | 258 | -156 221 56 03 05 | 224 60 242 “sisma
17| 280 | 169 | 156 | -39 | -02| -03| -58| 43| -171
17 | -400 | 239 | 1104 | 278 17 24 | 21| 30z | fai1 /
18| 526 | -315 | 1595 | -401 | -24 | -35 | -1619| -437 | -1750 A AN g |
E——— — -
18 | 791 | 473 | 1686 | 424 25 37 | 1711| 461 | 1849 1® 17X ® _ " ) &
19| -841 | 503 | -169.3 | -426 | -25 | -37 | -1718| -463 | -1857 Gmax
19| 636 | -380 | 1523 | 383 23 34 | 1546 417 | 1671
20| - g R g R R R R R
378 | -226 | 1150 | -289 17 25 | 1167 -315 | -1262 1435 kN

Primo passo
armatura a flessione delle travi

+ Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

Quali valori di M?
meglio i valori al filo pilastro

e ~— /
—— —
N
!
b P
TZs 1 TZS T
e [
Raaziona Reazione
concentrata concentrata

G T T I I e T TdT]
II:[!

v
I

=T =

‘Reazone [ﬂ] 'Resziane

[ﬂ]m]cusrmu\a distibuiia

a) carizhi verticals

1) azioni orizzontall




Primo passo
armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

Ma non eccedere con le spuntature se il pilastro &
molto grande, specialmente se l'effetto dei carichi

Trave 14-20

verifica della sezione

Momento sollecitante massimo (negativo):
Mgq = 236.0 kNm (in asse) 181.9 kNm (a filo)

verticali & rilevante Momento resistente: b d?
con semplice armatura Mg = P 242.4 kNm
* Per la verifica delle sezioni si usano le formule (r=0.0197) b
tradizionali b o con doppia armatura M., =—5=321.7 kNm
M=—+ (u=0.25, r'=0.0171) r
r
La sezione & pienamente accettabile
(anche senza armatura in compressione)
Primo passo Progetto dell'armatura longitudinale

armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

+ Per il progetto (o il controllo) si usano le formule
tradizionali M
A =
09df,

Nota: il diagramma dei momenti risente molto
dell'effetto del sisma (forti valori positivi
all'appoggio) Questo pud condizionare la
disposizione delle barre di armatura

limiti di normativa

A A
Posto: == = _S.comp
p h pcorrp b h
_ 1.4 35
Deve essere: T <P<Peomp +
fi fi
Nota: £,

I'Eurocodice 8 prescrive p,;, <0.5 ¢
vk

Nel caso in esame (trave 30x60) questo implica che

Bo6cm? <A <A . +140cm’
5.1cm’ per EC8 '

cormp

NTC 08, punto 7.4.6.2.1

NTC 08, punto 7.4.6.2.1

Progetto dell'armatura longitudinale
limiti di normativa

Ulteriori prescrizioni:
Disporre sempre almeno 2 @14 sia sup. che inf.

Armatura compressa almeno pari al 25% della
armatura tesa, sempre, e al 50% della armatura
tesa, nelle “zone critiche"

Armatura superiore, sempre almeno 1/4
dell'armatura massima disposta agli estremi

Zona critica - dal filo pilastro un tratto pari a:
hirave per DC"B" 1.5 hypq per DC"A"

NTCO8, punto 7.4.6.1.1
EC8, parte 1.1, punto 5.4.3.1.2 ¢ 5.5.3.1.3

Progetto dell'armatura longitudinale
limiti di normativa

Considerazioni:

* Illimite trovato, 5.6 cm? < A, < A o, +14.0 cm?
per la trave 30x60, condiziona particolarmente
I'armatura minima da disporre

+ La normativa dice che questo vale
"In ogni sezione della trave, salvo giustificazioni che
dimostrino che le modalita di collasso della sezione
sono coerenti con la classe di duttilita adottata”
+ Il riferimento alla "modalita di collasso” farebbe
pensare che l'indicazione hon serva per le zone
centrali (che rimangono sicuramente elastiche)

Osservare, 0 ho, questo limite nelle zone poco sollecitate
pud condizionare il diametro minimo delle barre

EC8, parte 1.1, punto 54.3.1.2 ¢ 55.3.1.3




Trave 14-20 Trave 14-20
progetto dell'armatura longitudinale armature a flessione
___Il [l [ 11 J 11 b
Momento sollecitante (negativo): Mgy = 181.9 kNm . i i 10 1
" O
Area di ferro: A =———=9.22cm? |
0.9df, ; : : : :
! 11020 (a) 1220!(b) 1220)(0) !
. e 1220 i Lo14 E 1e14 E 1014 }‘ 1 EQE[J)
Momento sollecitante (positivo):  Mgq = 129.5 kNm : — ; - 1
—0 : e L B : !
Area di ferro: A = M 57 em ' & . ! :
0.9df1, : T 4
: | ! | 301 f
Armatura: 43 14+1020sup 314+ 1320 inf b ’ ! '
(pienamente accettabile) L] g e i ool
Trave 14-20 Trave 22-2
armature a flessione
il Jil VL J i1 j
1 1 1 1 Il
i i i 11T I
()] € (©) &)
| é
Riflessioni a posteriori: T !
To sono abituato a usare @14 e @20 e a _ !
disporre in zona tesa almeno 3 barre. " 16204 5L\
Le attuali indicazioni di normativa potrebbero [ ... i i
rendere necessario qualcosa in piti di 3 @14. 3 | 3
Sto quindi prendendo in considerazione lidea | . - 2 - -
di passare ai @16, mettendo come minimo 3~ TrET———— i i
216. : 1 14} 16| 174 181 19 20
Un ulteriore vantaggio potrebbe essere che | ;3@ | | |
cosi & possibile aumentare il passo minimo ) | | i
delle staffe :zn:(u: 12314 [f): | 27
Trave 22-2 Trave 22-2
momento flettente per schemi di carico base momento flettente
T impalcato - analisi modale, CD “A" T impalcato
q max qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) sisma x sismay y+0.3 x
22| 515 | -308 | -183 | 679 | -42 | -61 22| 515 | -308 | -183| 679 | -42 61 | 225| 741 808
15| 933 | 556 | 232 | -860 53 78 15| -933 | 556 | 232 | -860 53 78 | -285| -938 | -1023
15| 820 | -475 | -291| 1078 | -66 | -97 15| -820 | -475 | -291| 1078 | -66 | -97 | 357| 1176 | 1283
8 | 765 | -442 | 284 | -1052 65 95 8 | 765 | -442 | 284 | -1052 65 95 | -349| -1a7 | -1251
8 | -662 | -393 | -304 | 1126 | -69 | -102 8 | -662 | -393 | -304 | 1126 | -69 | -102 | 373| 1228 | 1340
5| 641 | -384 | 308 | -138 70 | 103 5 | -641 | -384 | 308 | -u38 70 | 103 | -377| -1241 | 1354
5| 631 | -378 | -255| 943 | -58 | -85 5 | -631 | -378 | -255| 943 | 58 | -85 33| 1028 | 1122
2| 359 | -215 | 194 -719 44 65 2 | -39 | -215 194 | 719 44 65 | -238| -784 | -855




Trave 22-2

diagramma del momento flettente (CD"A")

Trave 27-13

175.8 kNm
Grin Gmin
SIsma 4+ sisma 2
22 ‘ 15 ! 5
TN 8L /13
G i T
97.0 kNm : :
149 15p 16 17y 18 19| 20
i i
22 | 1 iy
Trave 27-13 Trave 27-13
momento flettente per schemi di carico base momento flettente
IT impalcato — analisi modale, CD “A” IT impalcato
qmax | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) qmax | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | sismax | sismay | ys03x
27| 663 | -421 | -57.3 | 2658 | 264 | 389 27| -663 | -421 | -57.3 | 2658 | 264 | 389 | 837| 3047 | 3298
20| 597 | -37.3 | 533 | -2476 | -246 | -362 20| 507 | -373 | 533 | -2476 | -246 | -362 | -779| -2838 | -307.1
20| 176 | -128 | -533 | 2476 | 246 | 362 20| -176 | -128 | -533 | 2476 | 246 | 362 | 779| 2838 | 307.
13 353 | -246 | 573 | -2658 | -264 | -389 13 353 | -246 | 573 | -2668 | -264 | -389 | -837| -3047 | -329.8

Trave 27-13

diagramma del momento flettente (CD "A")

371.9 Guint F
gun—F La sezione richiede:
15.1 cm? sup
13.2 cm? inf
27 Gmax 20 13
(molto forti, ma forse
ancora accettabili)
305.2

Secondo passo

armatura a taglio delle travi

Gerarchia delle resistenze
non si deve avere rottura a taglio;

quindi il taglio si ricava non dall'analisi strutturale ma da

condizioni limite di equilibrio

-
V — %' + YRd MRd,sm Mpd,des

Yeq = 1 per CD"B"

NTC 08, punto 7.4.4.1.1

Yoq = 1.2 per CD"A"




Campata 17-18
sollecitazioni di calcolo (CD "A")

Esempio - prima campata =317 kN/m
sinistra destra
sup. 1220 + 3 @14 sup. 1220 + 4 @14
inf. 3 @14 inf. 3 @14 + 1 @20
Mgy (KNm)
-161.1 -192.4
+97.3 +161.2
+M
v=al, - Megsin + Mages  34.1x2.70 11297341924
2 | 2 2.70

=46.1+128.8=1749 kN

Taglio
sollecitazioni di calcolo

82.7
174.9
v=al, - Megsin + Meges _ 34.1x2.70 11297341924
2 [ 2 2.70

=46.1+128.8=174.9kN

Campata 17-18

sollecitazioni di calcolo (CD “"A")

Esempio - prima campata q=31.7 kN/m
sinistra destra
sup. 1 @20 + 3 @14 sup. 1 @20 + 4 Z14
inf. 3 @14 inf. 3 @14 + 1 @20
Mgy (KNm)
-161.1 -192.4
+97.3 +161.2
M,, . +
voaliy Moot Mue, 341270, 1611+1611
2 I 2 2.70

=46.1+143.2=189.3kN

Taglio
sollecitazioni di calcolo
89.3
97.1
82.7
1749
Vel Mgt Mg 341x270 ) 51611+1611
2 ™ | 2 T270

=46.1+143.2=189.3kN

Armature trasversali (staffe)

Prescrizioni di hormativa:

La prima staffa di contenimento deve distare non pitl
di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive
devono essere disposte ad un passo non maggiore
della pili piccola delle grandezze seguenti:

un quarto dell'altezza utile della sezione trasversale

225 mm (per DC"B") 175 mm (per DC"A")
8 @min,tra (per DC"B") 6 @min,tra (per DC"A")
24 Dstaffe

avendo @14: 6x14 = 84 mm

NTC 08, punto 7.4.6.2.1 se @16:  6x16 = 96 = 100 mm

Armature trasversali (staffe)

Nel caso in esame si ha, ad esempio (per CD “A"):
V =189.3kN

o _ Vig _ 189.3x10
s zf ,cot6 0.9x056x391.3x1

ywd

che richiede =9.6 cm*’/m

Si possono disporre @8 / 10 cm alle estremita
(@8 / 20 cm nella parte centrale della campata)
Dovrebbero essere @8 / 8.4 per i limiti minimi

Nota: per CD"B" si pué usare cot 6 = 2

per CD"A" si deve usare cot 6 =1
\ NTC 08, punto 7.4.4.12.2 |




Definizione delle armature - pilastri

Terzo passo
armatura a pressoflessione dei pilastri

Per la sezione alla base e in testa all'ultimo piano si
usano i valori di calcolo

Pilastri esaminati
(come esempio)

Si esamina il pilastro 20

2
5y

o8y ‘ MK
| |
| |

14f 15y 16| 173 181 19’ (20
| |

22 | L 27

Pilastro 20, base del I ordine (CD "A")

alla base hon occorre gerarchia delle resistenze

Schemi di carico base

qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy)
M, | -7.25 -4.34 -58.53 -14.82 -0.92 -1.36 W» |:|
M, 0.36 011 7213 -360.46 -35.46 -52.17
N| 9913 628.3 2509 622 36 53 T
MY

N positivo = compressione

Pilastro con rilevanti carichi verticali
Sollecitato prevalentemente in una direzione (y)

Effetto dell'eccentricitd propria ed accidentale
abbastanza modesto

Pilastro 20, base del I ordine (CD "A")

alla base non occorre gerarchia delle resistenze

M, testa M, testa| M, piede M, piede] N

prano (kNm) (kNm)/| (kNm)  (kNm) | kN)
1 Quin + sisma prev, x 523 -107. -68.6 231.5 903.0
Gk ma prev, x -37.8 106. 60.0 -231.3 353.5
gmin + sisma prev. y 311 206.1 980 4448 | 1721
Qmin — S1sI0a prev. y -16.6 -207.2 29.7 445.0 484.4

—
MX

Pilastro con rilevanti carichi verticali
Sollecitato prevalentemente in una direzione (y)

Effetto dell'eccentricitd propria ed accidentale
abbastanza modesto

|
3

Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due
direzioni

X

Dominio M-N per la Seziane Rettangolare b = 30cm  h =70 em
~——  _  —

Coppia N -
Si visualizza bene M Wm
con domini M-N [
Ad esempio col / a ST _
programma EC2 7 - : ;
L
Al e
Salva...
As Numero di curve per dominio MN 5 2] Helo...
30 Chivdi




Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due

direzioni D
—>
Dominio ¥-N per L Sezione Rettanzolare b - 30cm b = 70 cm Mx
] Coppia M o
Wi ke direzione y
N(712 KN My
My max = 445 kNm
con N = 484 + 772 kN
occorrono 4 @20
o ] B dsha. su ciascun lato corto
e frn

Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due

direzioni
—
M

direzione x
Yy

My mox = 68.6 KNm
con N = 353 + 903 kN

occorrono 1 320

Salia H
R — _sebre.. | su ciascun lato lungo
=) o

Armatura longitudinale nei pilastri
limiti di normativa

Nella sezione corrente del pilastro la percentuale di
armatura longitudinale deve essere compresa fra i
seguenti limiti: A

9 1% <2< 4%

c
con A, area totale dell'armatura longitudinale e A,
area della sezione lorda del pilastro

Per tutta la lunghezza del pilastro l'interasse tra le
barre non deve essere superiore a 25 cm

Per una sezione 30x70: 21ecm? < A, < 84 cm?

NTC 08, punto 7.4.6.2.2

Pilastro 20, base del I ordine

Il pilastro pud essere armato con 8 @20 e 4 @14,
con doppia staffa

SANE

H Zi
le (- _J
2014 28 L=160 28 L=160

Poiché i momenti trasversali sono molto bassi
in questo caso non occorre una verifica a
pressoflessione deviata

Pilastro 20, base del I ordine

Il pilastro pud essere armato con 8 @20 e 4 314,
con doppia staffa

2014 @8 L=160 @8 L=160

Ai piani superiori le caratteristiche di sollecitazioni si riducono,
ma le armature non possono scendere al di sotto di 21 cm?, cioe
4 @20 e 6 @14 (quindi 2 @ 20 e 1 @ 14 nel lato corto)

Verifica a pressoflessione deviata

+ Si possono usare domini di resistenza M,, M,, N

200 =

N'= 1000 kN

T T T T T 1
0 100 200 300 400 M, 500




Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M,, N e M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

“70m I

Vot e

N =484.4 kN

Coppia M -
Mo KN

Nl M M, pa = 491.3 kNm

saa

Chisdi

Numem di curve per domiioMN [0 & Hebo.

Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M,, Ne M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

FT

Vot

Domnie N pr B

N =484.4 kN

LopmaM -
Mo Kim
fids M M, g4 = 175.3 kNm

Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M,, Ne M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

15 15
[Mx,Ed } + A«/,Ed < 1
Mx,Rd My,Rd

15 15
(445.0) +( 29.7 j _ 0.906'° +0.169'°

Continua ...
armatura a pressoflessione dei pilastri

Per la sezione alla base e in testa all'ultimo piano si
usano i valori di calcolo

Per le altre sezioni, i momenti flettenti con cui
armare si ricavano dai momenti resistenti delle travi

sismica 02
amplificata del cocfficiente Yre 1 accordo con Ja formula:

4913 175.3 Y Meni 2 Yo T My (744)
dove:
= 0862 + 0069 = 0931 < 1 Tra= 130 per le strutture in CD =A™ ¢ ¥y = 110 per le strutture in CDB™,
Nelle sezioni diverse da quella di base Gerarchia delle resistenze
pilastro - trave T momenti
nelle travi
possono

T valori di progetto si ottengono dal criterio di
gerarchia delle resistenze

"per ogni nodo trave-pilastro ed ogni direzione e verso
dell'azione sismica, la resistenza complessiva dei
pilastri deve essere maggiore della resistenza
complessiva delle travi amplificata del coefficiente Yy
in accordo con la formula D M gy > Ype > Mgy

Nota: hon & precisato come ripartire il
momento tra pilastro superiore e inferiore

NTC 08, punto 7.4.4.2.1

crescere

&

% Devono

crescere

anche i
momenti nei
pilastri
Nodo
(momenti
in equilibro)




Gerarchia delle resistenze

pilastro - trave T momenti
nelle travi
possono

crescere

’YRd Mb,Rd

Devono
crescere
anche i
/ momenti nei
pilastri

Se il comportamento fosse elastico, i momenti

crescerebbero in proporzione Si pud dare un qualsiasi
Ma la struttura va in campo plastico e nonha =) aumento, purché logico e
senso parlare di proporzione nel rispetto dell'equilibrio

Per la gerarchia delle resistenze:
momenti resistenti delle travi

Tah. 6. Momenti resistenti nelle travi aciacent al pilastro 20 (kNm)

direzione direzions .
ano i
" din des M | e s A r
M-z 97.3 1600 | 160.0 038
4 973 321.2
M*zd 97.8 - 1612 | 1618 0.62
- 1288 995, 22E. 42
5 M-za ¢ 1998 250 | 9s60 [ | 043
M*aa 9.8 - 8250 | 2250 058
- -161.2 . 2893 | -2€9. )
5 M-z ! 1615 898 | 2898 [ | 046
Mtza | 1612 25765 | 267 Q.54
Mzq | -181.2 - -4898 | 2898 0.50
1 T 1612 547.3
Mtaa | 1613 2576 | 2676 0.50

Poiché i pilastri mantengono la stessa sezione ai vari piani, ho ripartito il momento
(per tutti i pilastri) in proporzione al rapporto tra i tagli globali di piano

Equilibrio del nodo

-289.8 AM =547.3 kNm
Taglio piano 3: 1285 kN
1285
1285+ 1501 ¢
5575 Taglio piano 2: 1501 kN
1501
1285+1501 054

Nodo del 2° impalcato
in direzione y Ovviamente & una

scelta soggettiva

Per la gerarchia delle resistenze:

valori di calcolo dei pilastri

Tab.7. Pilastro 20, valori per il progetto delle armature o la verifica delle sezioni

] My M I My Mx N
PO N | e (M) (KMmi | QN (EN)

5 481 | 587 | 747 1053 996 | 1587 | 8L1  9€3

A 764 | 037 | 1781 2837 314 | 2689 | 2043 2627

3 970 | 1237 | 2501 4924 o717 | 3393 | 8155 4970

2 115.2 | 155 | 9254 7138 422 | 3842 | 4180  62ll
1testa | J04.8 | 107.9 o 314 | 3857 -
piede | 656 | Zaio | o0 SO0 o | M4 TR

Ho usato in una direzione i valori da gerarchia delle resistenze e nell'altra i
valori di calcolo (o, se maggiore, 0.3 x valori ger. resist. nell'altra direzione)

Per la gerarchia delle resistenze:
valori di calcolo dei pilastri

Considerazioni:

+ I pilastri “di piatto” possono essere considerati
secondari, se portano una aliquota molto bassa del
taglio di piano
Esempio: pilastro 20 direzione x porta 1.7+2.5% del taglio di piano

+ In tal caso non sarebbe necessario tener conto
della gerarchia delle resistenze

- To in genere I'ho fatto comunque, perché mi bastava
'armatura minima

Per la gerarchia delle resistenze:
valori di calcolo dei pilastri

Considerazioni:

+ Uno dei pilastri “di piatto"” (il 24) & pil sollecitato
perché compreso tra due pilastri “di coltello”
Il pilastro 24 direzione x porta 2.1+4.4% del taglio di piano,
mentre i pilastri di coltello portano 6+7% del taglio di piano

- Comunque non & tanto sollecitato e potrei non tener
conto della gerarchia delle resistenze

+ TIo I'no fatto in parte, nel senso che ho fatto il
calcolo e ho messo un‘armatura maggiore della
minima ma non pienamente rispettosa della
gerarchia delle resistenze




Tabella dei pilastri

Tabella dei pilastri

srdine Y | I\ | I | Il | I | mf “E fon- ordine y | IV | I | I I ““%“ fon-
dazionc dazione
pilastre | sezione armatura pilastro | sexione wmatura
1 [0 A A A 0 C [ 15 2070 A A A B B B
E A A A B C E 16 50-7T0 A A A B [ B
3 A A N B C C 17 7030 I A A B 0 B
1 A A A 0 0 B 18 70-30 A A A B B B
5 X ) N B B ] 19 7050 I} \ I T 6 B
g A A A D B ] 20 2070 W A C C D ]
T A A A b B B 21 7030 A A A B B B
B A A N B B ] 22 70:30 \ A A B B B
o A A M D B B 23 7030 K A N B B B
1D A A A B i ] 24 T a0 ) Al v Rl R R
11 A A A B B 3 25 7030 A A A B B B
12 A A A I B B 26 030 A A A B B B
11 A A 8 ( D i 27 2070 A A C [8) 1 8]
11 A A A B B B
21020 +| 44 29+
5° ondin 1214 1204
I . 3 odine
Tabella dei pilastri I
1
Pilastri: +
SEZIONI . 2984
sezione
[ H 2 ordine P15 3020 a@a 3220
’I ﬂ ' s 1 ] E F 1 i verticale : l
Dafa4
3070 30570 RV 2] B
A 4pz0+ee4 B o@0+4c14 C  eo20+4014
ie2 4214 3220
1% ordine
30-70 30:70 30470
Al sozo+2014 Bl 1om20 D iozz0 + 4214
3020 a4 3220

Quarto passo
armatura a taglio dei pilastri

+ I valori del taglio vanno calcolati con lo stesso
criterio mostrato per le travi

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Zona critica:

. fos . . Per ECB,
dall'estremita del pilastro un tratto pari alla 55323
maggiore delle seguenti quantita: in €D "H"
+ il lato maggiore della sezione trasversale 15h

* un sesto dell'altezza netta del pilastro

+ 45 cm 60 cm

- tutto il pilastro, se la sua altezza & inferiore a 3
volte il lato maggiore della sezione

Per il pilastro 30x70: 70 cm

NTC 08, punto 7.4.6.1.2 - Eurocodice 8, parte 1.1, punto 5.4.3.2.2




Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Nelle zone critiche devono essere rispettate le

condizioni seguenti:

+ le barre disposte sugli angoli della sezione devono
essere contenute dalle staffe;

+ almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui
lati, dovra essere trattenuta da staffe interne o da
legature;

+ le barre non fissate devono trovarsi a meno di
20 cm (CD"B") 0 15 cm (CD"A") da uha barra fissata

Le staffe disegnate vanno bene

NTC 08, punto 7.4.6.2.2 ‘

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Il diametro delle staffe di contenimento e legature

non deve essere inferiore a 6 mm. suggerisco 8 mm
per le staffe

Nelle zone critiche esse saranno disposte ad un passo
pari alla piti piccola delle quantita seguenti:

per CD "B" per CD "A"
1/2 lato minore sezione | 1/3 lato minore sezione
175 mm 125 mm
8 @min,lon 6 @min,lon
Nei tratti di estremitd si devono quindi disporre 28/84
Nella parte centrale si metteranno 28/ 15

NTC 08, punto 7.4.6.2.2 - EC8, parte 1.1, punti 5.4.3.2.2(11) e 5.5.3.2.2(12)

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Per le staffe viene inoltre indicato come valore

minite
i per CD "B"
per CD "A", zona non | per CD “A", zona critica
critica
As 5 0,08 As 5019 le
S e S #

Per pilastro 30x70, calcestruzzo €25/30, acciaio B450C, CD "A"
by=25cm A, >7.24-10.86cm’/m ovvero ©28/13.8-9.2
by=65cm A, >18.82-28.24cm?/m ovwero  228/10.6-7.1

Questi valori sembrano eccessivi e non trovano riscontro
nell'Eurocodice 8

NTC 08, punto 7.4.6.2.2

Duttilita
e armatura trasversale

+ Richiesta di normativa europea ed italiana:
“le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni
plastiche"”
+ La domanda di duttilita puo essere espressa, in
termini di curvatura, con
" > 2q,-1 per T, > T,
T 1+2(q -UT,/T, perT,<T,
Questa deriva dall'ipotesi che la duttilita in termini di
spostamento y; sia legata a quella in termini di curvatura da

q per T, =T,
=2 -1 s >
Ho=els =t € s {1+(q-1)1;/T1 per T, <T,

NTC 08, punto 7.4.4 ‘ ‘ NTC15, punto 7.4.4.12 ‘ EC8, punto 5.2.3.4

Duttilita
e armatura trasversale

Richiesta di normativa europea ed italiana:

“le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni
plastiche”

La duttilita disponibile, in termini di curvatura, pud

essere valutata come rapporto tra

- Curvatura corrispondente al raggiungimento della
deformazione ultima del calcestruzzo confinato (o

dell'acciaio) oppure ad una riduzione del 15% della
resistenza massima

- Curvatura al limite dello snervamento

La deformazione ultima del calcestruzzo dipende dal
confinamento fornito dalle staffe

NTC 08, punto 7.4.4 ‘ ‘ NTC15, punto 7.4.4.1.2 EC8, punto 5.2.3.4

Duttilita
e armatura trasversale

- Duttilita disponibile

Esempio 1 (N medio)

My e %, = 0.000054
0.85 w20 —
i, Xeossm,, = 0000405
300 | i, = Xossm.) _ 75
Xy
200 -
100 -
O T 1
0 @ 0.0002 0.0004@

%(0.85 Mmax)




Duttilita
e armatura trasversale

+ Duttilita disponibile

Esempio 2 (N basso)
600 -
500 -
Mo [
400 |

0.85 Mnas - %, = 0.000051

Xossn._, = 0000653

200 -
100 | wo=*u-128
Xy
0

1
0% 0.0002 0.0004 0.0006| %, X, =1/r

Duttilita
e armatura trasversale

* Richiesta di normativa europea ed italiana:
“le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni
plastiche"”

- Inalternativa si pué controllare che la quantita di
staffe sia tale da avere

oo, >30pv, ssy'db—c—0.35

b,
con
o coefficiente di efficacia del confinamento Sl f,
,q percentuale meccanica di staffe Oug =" hQ; fL
vq forza assiale normalizzata Va=Ng/bhf, “

b. dimensione minima della sezione
by  dimensione minima del nucleo confinato

NTC15, punto 7.4.6.2.2 EC8, punto 5.4.3.2.2

Possibile
dettaglio
costruttivo H u
13 e
a0 .
I u .
T I H-7

Ulteriori passi

- Verifica ed armatura dei nodi

(& opportuno armarli bene, ma le regole applicative
della norma portano spesso a valori eccessivi, non
realizzabili)

+ Verifica ed armatura degli impalcati

- Verifica ed armatura degli elementi di fondazione

Confinamento dei nodi

Nodi interamente confinati

+ Inognuna delle 4 facce si innestano travi
Le travi sono sovrapposte ai pilastri per almeno i 2
della Iar‘ghezza del p”C\STI"O (e tra loro per i # dell'altezza)

Per i nodi interamente confinati
non occorrono verifiche

Nodo interno,
interamente
confinato

Nodi non
interamente
confinati Nodo laterale

Nodo d’angolo

Azione tagliante nel nodo
Taglio sollecitante il nodo
V=V, - (Aq+ Ag) fy

ES La norma aggiunge il
coefficiente ypq
V= Ve~ Tro (Ast + As) Ty

Pilastro
sup. l N¢

—>
«—
T Nota: V¢ = taglio fornito dal calcolo o
Pilastro inf massimo taglio corrispondente alla

NTC 08, punto 4.3 plasticizzazione degli estremi del pilastro




Verifica del nodo
compressione - in assenza di specifiche armature

lcc Cerchio di Mohr
q
T
| :

- NP

Verifica del nodo
compressione - in assenza di specifiche armature

_ [ S ’ 2, (O o )
o, = 5 +1° + 5 <nf. compressione

con semplici passaggi t<nf |- [
(vedi file Nodo.pdf) - e s

— N ovvero . v
= oV o NTC 08, punto 7.4.4.3.1 Vismf.bh, l’ﬁ
v o, = [2j +rz+(7"] <</
t=—L v n=o (FLJ a;=0.60 nodo interno
bh . =9
compressione bhf, 250 o; = 0.48  nodo esterno
Nodo senza armature Verifica del nodo
trazione - in assenza di specifiche armature
N

¢ ? - - ,"V: © e o
o B VIR it
T I S

(2= (ui-5)¢
et cqer - b k) (o2
R AN 1-#

lc Cerchio di Mohr
c

2

O
N
G":bh 5
c, 5
Oy = S+t | = <
Y W53 =
T=—"
bh

trazione

Verifica del nodo
trazione - in assenza di specifiche armature

o, ) G, .
G, = ( 2‘] +1 *[Y‘J <f. trazione
i DU G,
si pud ottenere < f, HTK
ct

ovvero Vi< fubh |1+ N,
bhf,

fan =031, NTC 08
fom=033/f.  OPCM 3431

Verifica del nodo
trazione - in presenza di armature orizzontali

lc Cerchio di Mohr
c

[N Oc o3
T

N AT,
G, o,
bh bh G.—C, , (o.+0,
G = T -
v, 2
t=—4
bh

trazione




Verifica del nodo
trazione - in presenza di armature orizzontali

Nodo con armature

2 w- )‘\“: !:‘)‘rﬂ!__ %

s 6.-0. ), _(Sc+0) wazi Yot 2
£ = - <f. razione

; 2 2 “ Freviems

con semplici passaggi < (f, +06.)(f, +0,) perverifica . T e %S L p

(vedi file Nodo.pdf) 2 35 Tad o I e

o, = —fu per progetto . .
fu+0. armatura (-5t o o f TSy . et "ELE) b P (Terg)
T T e ar (%

L T [ L . L 2 A
ovvero A, f\- - (V/bh)z i 22{'%_ ?%_f: Lo [f.h . /,/, - Febs [ ™
NTC 08, punto 7.4.4.3.1 bh oo f vy e / _

N ./4./ ./4. e (#:H *V‘)(F,y + \1;.)
V= r
bhf, Ty —— - [y
[V

Staffe nel nodo

+ La normativa impone di effettuare le verifiche
innanzi indicate solo per nodi non confinati di
struttura di classe di duttilita A

- I valori di staffe nel nodo che si ottengono sono
veramente alti, difficilmente proponibili

- Ci sono studi sperimentali e (sembra) la normativa
neozelandese che indicano che serve una minore
quantita di staffe nel nodo

Staffe nel nodo

+ La normativa impone comunque, indipendentemente

dalla classe di duttilita, di disporre in nodi non
confinati una quantita di staffe che rispetti la

condizione
N As 0,05
ib, fyk
ovvero che l'interasse i delle staffe nel nodo sia
i< DB A“f
bj 0.05-<k
vk

Staffe nel nodo

Esempio

- fu=25 MPa  f,,=450 MPa
- ny=2 A,=0.5cm?
- b=30cm

si ottiene
2x05

< =12 cm
30x0,05-22

450
che & un valore pienamente accettabile

Verifica di rigidezza dell'impalcato

E necessaria solo se si & effettuata I'ipotesi di
impalcato planimetricamente indeformabile

Richiede di:

analizzare l'impalcato estratto dalla struttura e
soggetto ad un insieme di azioni equilibrate

calcolarne la deformazione con schema di lastra o,
se una dimensione & predominante, con schema di
trave deformabile a taglio

confrontare le deformazioni relative tra impalcati
adiacenti con gli spostamenti relativi forniti dalla
risoluzione del telaio spaziale




Verifica di resistenza dell'impalcato

E sempre necessaria
Richiede di:

+ analizzare l'impalcato estratto dalla struttura e
soggetto ad un insieme di azioni equilibrate

+ calcolarne lo stato tensionale (con schema di lastra
0, se una dimensione & predominante, con schema di
trave)

valutare 'ammissibilita della sezione in calcestruzzo
e I'eventuale necessitda di armature aggiuntive per
garantire la resistenza

Gerarchia delle resistenze: incrementare del 30% le forze
ottenute dall'analisi (confermato da NTC 08)

Verifica delle fondazioni
1 - azioni sulle fondazioni

+ Le azioni sulle fondazioni devono essere valutate nel
rispetto della gerarchia delle resistenze

Si considera quindi agente:

- Lo‘ sforzo normale dovuto a carichi quasi permanenti
pil azione sismica;

- Il momento resistente del pilastro associato a quel
valore dello sforzo normale

Nota: come momento M non si deve prendere pit di:

* Yq per valore uscito dal calcolo
(Yog = 1.1 per CD "B", 1.3 per CD "A")
+ Il valore che esce dal calcolo con g=1

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
2 - fondazioni dirette, criteri di progetto

Normali verifiche allo stato limite ultimo

Nota: la hormativa dice

“le fondazioni superficiali devono essere progettate per
rimanere in campo elastico. Non sono quindi necessarie
armature specifiche per ottenere un comportamento duttile”
ma questo vuol dire semplicemente che non
occorrono accorgimenti particolari, a parte la
normale verifica agli SLU

NTC 08, punto 7.2.5 ‘

Verifica delle fondazioni
3 - fondazioni dirette, armature

+ Normali armature per allo stato limite ultimo

Nota: armatura longitudinale non inferiore allo 0.2%
della sezione

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
4 - fondazioni su pali

Tener conto, se occorre, dell'interazione cinematica

Disporre un‘armatura longitudinale non inferiore allo
0.3% della sezione

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
5 - spostamenti relativi

+ Tener conto degli effetti che possono essere
indotti da spostamenti relativi

+ Non occorre calcolo specifico d tali effetti se si
collegano le fondazioni con un reticolo di travi o con
una piastra in grado di sopportare azioni assiali:

0.3 Nsd cmax/g
0.4 Ngy arox/9
0.6 Nsd cmax/g
Ngy = valore medio delle forze verticali sugli
elementi collegati
amCIX = 09 S

per suolo tipo B
per suolo tipo C
per suolo tipo D

NTC 08, punto 7.2.5




