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1- Introduzione

Pareti in c.a.
Perché parlarne ?

* Problemi relativi all'elemento strutturale "parete”
- Comportamento
- Modellazione

* Problemi relativi alla tipologia strutturale di edifici
con pareti
- Possibili tipologie
- Comportamento
- Modellazione

Elemento strutturale

Elemento strutturale “parete”

+ Dalla trave di De Saint Venant alla piastra

Pilastro

1 Pilastro:

Asta che rispetta i
requisiti di De Saint
Venant

La dimensione longitudinale
& nettamente prevalente
rispetto alle dimensioni
della sezione




Elemento strutturale "parete”

Dalla trave di De Saint Venant alla piastra

Pilastro Parete

Bl Parete:

Asta che non rispetta i
requisiti di De Saint
Venant

Una dimensione della

sezione & hettamente
maggiore rispetto all'altra

Elemento strutturale "parete”

Dalla trave di De Saint Venant alla piastra

Pilastro Parete Parete

snella tozza
-
Ulteriori differenze a
seconda del rapporto
he /1y

Elemento strutturale “parete”

* Ma un discorso analogo vale anche per le travi ...

Trave | g

Trave
parete

Esempio: trave realizzata come parapetto

Ma anche: travi a spessore molto larghe,
travi di fondazione molto alte

Elemento strutturale “parete”
Dalla trave di De Saint Venant alla piastra

Via via il modello di trave di De Saint Venant
— perde valore e si tende al modello di piastra

.. e quindi

1. Problemi specifici dell'elemento, man mano che
cambia il rapporto tra le tre dimensioni (lunghezza,
base e altezza della sezione)

- Il passaggio & graduale, qualunque limite &
convenzionale

Secondo la normativa:
parete in cemento armato

Elemento strutturale la cui sezione trasversale
presenta una dimensione (lunghezza l,)
preponderante rispetto all'altra (larghezza b,)

Secondo le NTC 08 deve essere:
l,>4b,

Il limite & solo orientativo, se il rapporto
€ 3.9 0 4.1 non cambia gran ché ...

Vb,

,W

NTC 08, punto 7.4.3.1 NTC 15, punto 7.4.45




Secondo la normativa:
parete in cemento armato

Nella bozza di normativa vi & una ulteriore distinzione
tra:
* Parete semplice
elemento con sezione rettangolare
* Parete composta
elemento con sezione costituita da pid rettangoli

Nel caso di parete composta si considera resistente
I'anima parallela alla direzione del sisma ed una parte
«efficace» delle ali ortogonali all'anima

NTC 15, punto 7.4.45

Secondo la normativa:
classificazione delle pareti

Quando h,, > |,, (parete snella)
Gli effetti delle azioni sono simili a quelli delle travi

Quando h,, & paragonabile |,, (parete tozza)
Sono hecessari modelli ad hoc

Parete
snella

Secondo la normativa:
classificazione delle pareti

Secondo le NTC 08 la parete é:

- shella quando hs2

'W
- tozza quando ,& <2

w

Limite convenzionale

h, >2 h, . 5

L, 1S
Parete Parete
snella tozza

NTC 08, punto 7.4.45.1 NTC 15, punto 7.4.4.5

Secondo la normativa:
classificazione delle pareti

In realtdle NTC 08 specificano i criteri di verifica
in funzione del rapporto o,

Il limite & utilizzato nella

Pareti “snelle” . : !
verifica a taglio-trazione

o, =—L->2 Questo limite
vEd ly coincide col
precedente
W " M per pareti ad
Pareti “tozze Ed hy un solo piano
MEd VEd m
o = <2
Vea by

"

NTC 08, punto 7.4.45.2.2 NTC 15, punto 7.4.45.1

Secondo la normativa:
classificazione delle pareti

In realtale NTC 08 specificano i criteri di verifica
in funzione del rapporto o,

Pareti “snelle”

oM s ATTENZIONE

S Vel il parametro o, & un parametro
globale della parete. Non ha
senso parlare di valore di ag a

Pareti “tozze" un piano
o, = h <2
Vea b

NTC 08, punto 7.4.45.2.2

Stato di sollecitazione:
pareti snelle

N M v
Flessione composta

Sforzo normale dovuto ai carichi verticali
Momento flettente dovuto alle aziohi orizzontali
Taglio

Dovuto alle azioni orizzontali




Stato di sollecitazione:
pareti tozze

6 iitiigiiiii
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Si adottano i modelli di comportamento per elementi
strutturali tozzi derivanti da:

- analisi dello stato tensionale;

- risultati della sperimentazione.

Elemento strutturale

+ L'elemento strutturale:
definizioni dell'Eurocodice 8

Parete duttile
— Parete duttile:

parete incastrata alla base in modo
tale che non sia permessa rotazione
relativa della base rispetto al resto
del sistema strutturale, che &
progettata e dotata di dettagli
locali per dissipare energia in una
zona coh cerhiera plastica
flessionale appena sopra la sua base

Eurocodice 8, punto 5.1.2

Elemento strutturale

L'elemento strutturale :
definizioni dell'Eurocodice 8

Parete

debolmente armata Parete debolmente armata:

parete con grandi dimensioni
trasversali, cioé una dimensione
orizzontale |, almeno uguale a 4.00
m o due terzi dell'altezza h, della
parete, che ci si aspetta sviluppi una
fessurazione ed un comportamento
inelastico limitati sotto la situazione
sismica di progetto

Eurocodice 8, punto 5.1.2

Elemento strutturale

+ L'elemento strutturale:
definizioni dell'Eurocodice 8

Pareti
accoppiate

Pareti accoppiate:

elemento strutturale costituito da
D due pareti singole connesse secondo
uno schema regolare da travi

adeguatamente duttili, in grado di
D ridurre almeno del 25% la somma
dei momenti flettenti alla base delle

singole pareti pensate come non
collaboranti

Eurocodice 8, punto 5.1.2

Tipologia strutturale

Tipologia strutturale

+ La tipologia strutturale:
definizioni dell'Eurocodice 8

Sistema a telaio

Sistema a telaio:

sistema strutturale nel quale i
carichi sia laterali che verticali sono
sopportati principalmente da telai
spaziali (insiemi tridimensionali di
travi e pilastri) la cui resistenza a
taglio alla base dell'edificio &
maggiore del 65% della resistenza a
taglio dell'intero sistema strutturale

Eurocodice 8, punto 5.1.2




+ La tipologia strutturale:

Tipologia strutturale

definizioni dell'Eurocodice 8

Sistema a parefi

L]
]
| ]

Sistema a pareti:

sistema strutturale nel quale i
carichi laterali sono sopportati
principalmente da pareti la cui
resistenza a taglio alla base
dell'edificio &€ maggiore del 65%
della resistenza a taglio dell'intero
sistema strutturale

Eurocodice 8, punto 5.1.2

Tipologia strutturale

+ Dal telaio alle singole pareti

Telaio Pareti Pareti
accoppiate singole

L]
]
| ]

Tipologia strutturale

Dal telaio alle singole pareti

Telaio Pareti Pareti
accoppiate singole
Comportamento Comportamento Comportamento
a felaio a telaio a mensola

I

[ ]

—

.. e quindi

1. Problemi specifici dell'elemento, man mano che
cambia il rapporto tra le tre dimensioni (lunghezza,
base e altezza della sezione)

- Il passaggio & graduale, qualunque limite &
convenzionale

2. Problemi specifici della tipologia strutturale,
man mano che si passa da uno schema fortemente
iperstatico (telaio con molti piani e molte campate)
ad uno schema sostanzialmente isostatico
(mensola)

Tipologia strutturale
meccanismo di collasso

II meccanismo di collasso & legato alla tipologia

Telaio

Telaio:

Formazione di cerniere agli
estremi delle travi (e al
piede dei pilastri del primo
ordine)

Meccanismo molto
dissipativo, buona duttilita
globale

Tipologia strutturale
meccanismo di collasso

+ Dal telaio alle singole pareti

Pareti
accoppiate

Pareti accoppiate:

Completa plasticizzazione delle
travi di accoppiamento (e della
sezione di base delle pareti)

Meccanismo molto dissipativo,
buona duttilita globale




Tipologia strutturale
meccanismo di collasso

+ Dal telaio alle singole pareti

Pareti
singole

Pareti singole:

Plasticizzazione della sezione
di base delle pareti, con rischio
di rottura a taglio (da evitare)

Meccanismo poco dissipativo,
modesta duttilita globale

Tipologia strutturale
meccanismo di collasso

+ Dal telaio alle singole pareti

Pareti
singole

Pareti singole:

La contemporanea presenza di
pilastri e travi introduce
qualche altra plasticizzazione,
ma la sostanza non cambia

Meccanismo poco dissipativo,
modesta duttilita globale

S

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie

— 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; si
puo parlare di struttura a telaio anche in presenza di pareti di modeste di-
mension, & condizione che la gran parte della resistenza ad azicii orizzon-
tali (almeno il 65%) sia garantita dagli elementi a telaio,

— strutfura a pareii, nella quale le aziom verticall ed orizzontah sono soppor-
tate principalmente da pareti?; s1 pud parlare di strutfura a pareti anche in
presenza 1 milastr e travi, a condizione che la gran parte della resistenza
ad azioni orizzontali (almeno 1l §5%) sia garantita dalle pareti;

— struttura mista telaio-pareti, nella quale le azioni verticali sono sopportate
prevalentemente da un telaio spaziale, mentre quelle orizzontal: sono affi-
date sia al telaio che a paret! in c.a; in particolare, se almeno il 50% dell'a-
zione orizzantale € affidata a pareti si parla di séruffura mista equivalente a
pareii,. nel caso contrario di siruttura mista equivalente a telaio;

TC 08, punto 7.4:3.1

)
N 8, -punto

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie

strutture a telaio, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali
che orizzontali & affidata principalmente a telai spaziali, aventi
resistenza a taglio alla base > 65% della resistenza a taglio totale;
strutture a pareti, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali
che orizzontali & affidata principalmente a pareti (v. §7.4.4.5), aventi
resistenza a taglio alla base > 65% della resistenza a taglio totale; le
pareti, a seconda della forma in pianta, si definiscono semplici o
composte (v. § 7.4.4.5), a seconda della assenza o presenza di
opportune “travi di accoppiamento” duttili distribuite in modo
regolare lungo l'altezza, si definiscono singole o accoppiate;
strutture miste telaio-pareti, nelle quali la resistenza alle azioni
verticali & affidata prevalentemente ai telai, la resistenza alle azioni
orizzontali & affidata in parte ai telai ed in parte alle pareti, singole
o accoppiate; se pili del 50% dell'azione orizzontale & assorbita dai
telai si parla di strutture miste equivalenti a telai, altrimenti si
parla di strutture miste equivalenti a pareti;

Piccole differenze NTC 15, punto 7.4.3.1

Commento
alle indicazioni di normativa

+ I limiti indicati (65%, ecc.) sono puramente
convenzionali

+ L'inserimento della tipologia “struttura mista telaio-
pareti (con l'ulteriore distinzione “equivalente a
telaio” ed “equivalente a pareti”) serve solo per
confondere le idee

- L'importante & capire se il comportamento tende a
quello di una struttura fortemente iperstatica
(telaio a molte campate e molti piani) o
sostanzialmente isostatica (singole mensole)

+ Il progettista deve impostare la struttura facendo
una scelta chiara tra le due possibilita

Commento
alle indicazioni di hormativa

+ La classificazione della normativa & poco chiara e
po' essere fuorviante
*+ Meglio distinguere chiaramente:

- Strutture a pareti accoppiate
Hanno un comportamento simile a quello dei telai
- Strutture a pareti non accoppiate
Hanno un comportamento specifico, a mensola
Sono sempre accoppiate a pilastri e travi

* La scelta progettuale deve essere chiara:
- Se vi sono pareti non accoppiate queste devono
portare (alla base) la quasi totalita dell'azione sismica
- Strutture "miste” che abbiano un comportamento non
ben definito devono essere sempre evitate




Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie e valori di q

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

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

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie e valori di q

=9 K
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

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie e valori di q

+ Classe di duttilitd alta: CD"A"

- Per garantire questa duttilitd, richiede maggiori
accorgimenti e maggiori coefficienti di sicurezza nel
calcolo ed impone dettagli costruttivi pill severi

- Ha senso usarla per strutture a telaio e per
strutture a pareti accoppiate
+ Classe di duttilita media: CD"B"

- Richiede forze di progetto maggiori

- Ha senso usarla per strutture a pareti isolate, perché
questa tipologia & intrinsecamente meno duttile

Comportamento
e fattore di strutturaq
Telaio Pareti Pareti
accoppiate singole

]
]
5

Comportamento dissipativo: Poco dissipativo:
q maggiore q pit basso
NTC 08, punto 7.2.1
Comportamento Comportamento
e fattore di struttura q e fattore di struttura q
Telaio cD "B" CD A" Pareti cD "B" cD A"
o o accoppiate u u
=30— =45~ =30 =45
9 @ % a % a % a
Telai ad un solo piano %« _ 11 D Siusasempre %12
0Oy oy
Telai a pit piani ma % _q2 D .
una sola campata o : Notare: sono, in sostanza,
! telai a pil piani ma una
Telai a pid piani e pit %13 sola campata
campate Oy
Comportamento dissipativo:
q maggiore

Comportamento dissipativo: oy —~—— botrebb
; / otrebbe essere
q maggiore o / determinato anche con
[ analisi non lineari




Comportamento
e fattore di struttura q
Pareti ¢ch "B ¢ch A"
singole "
— =30 =40
% % a,
Solo due pareti per % _10
oghi direzione oy

Pit di due pareti per %, _ {4
ogni direzione o

Poco dissipativo:
q piti basso

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie e valori di q

+ Influenza della regolarita

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

+ Ma sulla regolarita c'é molto da discutere;
ad esempio:
- Influenza del comportamento mutuo telai-pareti

Secondo la normativa:
classificazione delle tipologie e valori di q

+ Ulteriori indicazioni:

Qualora nella costruzione siano presenti pareti di calcestruzzo armato,
per prevenirne il collasso fragile, i valori di g, devono essere ridotti
mediante il fattore k,, con:

[1.00 per strutture a telaio ¢ miste equivalenti a telai

. [05=(11a )31 perstrutture a pareti, miste equivalenti a parcti, torsionelmente deformabil

dove oy & il valore assunto in prevalenza dal rapporto tra altezza totale
(dalle fondazioni o dalla struttura scatolare rigida di base fino alla
sommita) e lunghezza delle pareti; nel caso in cui gli o delle pareti non
differiscano significativamente tra di loro, il valore di oy per I'insieme
delle pareti pud essere calcolato assumendo, come altezza, la somma
delle altezze delle singole pareti, come lunghezza, la somma delle
lunghezze.

K, € minore di 1 per pareti tozze (h, <2 1,)

NTC 08, punto 7.4.3.2 NTC 15, punto 7.3.1

Vantaggi delle strutture con pareti

Elevata rigidezza

- effetti del secondo ordine ridotti (migliorail
comportamento a collasso);

+ Riduce il danno agli elementi non-strutturali

Minore sensibilita alla presenza ed alla eventuale
distribuzione hon regolare degli elementi non
strutturali

Elevata resistenza

Capacita di mantenere la capacita di portare i
carichi verticali anche dopo danni significativi

Importanti distinzioni

Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato

- Le pareti possono essere considerate come “pareti
estese debolmente armate”

- Edifici con pareti estese a tutta altezza
- E questa la reale tipologia di "edificio a pareti”

Argomenti trattati

+ Comportamento e verifica delle pareti

+ Edificio con pareti solo al primo livello

- Problematiche specifiche

* Problematiche di calcolo della tipologia a pareti non

accoppiate

- Edificio con pareti non accoppiate

- Criteri di dimensionamento

- Modellazione e analisi sismica

- Valutazione globale del comportamento strutturale
- Progetto delle armature




Norme di riferimento
italiane

+ Norme Tecniche per le Costruzioni 2008 (NTCO08)
D.M. 14/1/08

Circolare 2/2/09 n. 617

- Capitolo 3: Azioni sulle costruzioni

- Capitolo 4, par. 1: Costruzioni di calcestruzzo

- Capitolo 7: Progettazione per azioni sismiche

- Capitolo 11: Materiali e prodotti per uso strutturale

Norme di riferimento
europee

+ EN1990: Criteri generali di progettazione

strutturale

+ EN 1991 (Eurocodice 1): Azioni sulle strutture
+ EN 1992 (Eurocodice 2), parte 1-1: Progettazione

delle strutture di calcestruzzo. Regole generali e
regole per gli edifici

+ EN 1998 (Eurocodice 8), parte 1: Progettazione

delle strutture per la resistenza sismica. Regole
generali, azioni sismiche e regole per gli edifici
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2 - Edifici con pareti solo al primo livello:
problemi specifici

Tipologia in esame

- Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato
Nota: le pareti di solito sono quelle che servono da contenimento

al ferreno

Se le pareti non possono costituire una scatola rigida
che impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato & indispensabile staccarle dalla struttura

Ovvero: le pareti di contenimento del terreno devono essere
arretrate e separate da pilastri, travi e impalcato

Tipologia in esame

« Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

La nuova bozza di normativa ribadisce il concetto:

Qualora, immediatamente al di sopra della fondazione, sia presente
una struttura scatolare rigida, purché progettata con
comportamento non dissipativo, i controlli sulla regolaritd in altezza
possono essere riferiti alla sola struttura soprastante la scatolare, a
condizione che quest'ultima abbia rigidezza rispetto alle azioni
orizzontali significativamente maggiore di quella della struttura ad
essa soprastante. Tale condizione si pué ritenere soddisfatta se gli
spostamenti della struttura soprastante la scatolare, valutati su un
modello con incastri al piede, e gli spostamenti della struttura
soprastante, valutati tenendo conto anche della deformabilita della
struttura scatolare, sono sostanzialmente coincidenti.

NTC 15, punto 7.2.1

Tipologia in esame

+ Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere inferrato)
- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato

Tipologia in esame

+ Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato

assolutamente potrebbe

andare

assolutamente N . .
m cosi va sicuramente meglio

BT B B

vista in pianta

Tipologia in esame

+ Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo

impalcato
P e E
blocca x

limpalcato “rampa garage :
fampagarage | cosi va sicuramente meglio

. Pparete
anche questa pud  separata
essere una soluzione

vista in pianta




Tipologia in esame

+ Edifici con pareti presenti solo al primo livello (in
genere interrato)

- Le pareti devono costituire una scatola rigida che
impedisce spostamenti e rotazioni del primo
impalcato

- Le pareti possono essere considerate come “pareti
estese debolmente armate”

Pareti estese debolmente armate

+ Definizione di normativa

Per la singola direzione:
- Periodo fondamentale non superiore a T,
- Almeno due pareti con |, > MIN(4.00 m; 2/3 h,,)

- Le pareti portano almeno il 20% del carico
gravitazionale

Definizione poco significativa: in sostanza
- Devono essere estese

- Devono essere molto rigide (tfanto da bloccare bene il
primo impalcato)

NTC 08, punto 7.4.3.1

Pareti estese debolmente armate

Definizione di normativa

La nuova bozza di normativa chiarisce meglio il
concetto:

Una struttura a pareti & da considerarsi come struttura a
pareti estese debolmente armate se le pareti sono
caratterizzate da un'estensione a buona parte del perimetro
della pianta strutturale e sono dotate di idonei provvedimenti
per garantire la continuitd strutturale cosi da produrre un
efficace comportamento scatolare. Inoltre, nella direzione
orizzontale d'interesse, la struttura deve avere un periodo
fondamentale, in condizioni non fessurate e calcolato
nell'ipotesi di assenza di rotazioni alla base, non superiore a T

NTC 15, punto 7.4.3.1

Edifici con pareti
presenti solo al primo livello

*+ Modello geometrico e fattore di struttura

Occorre esaminare in maniera distinta la struttura
a pareti del primo livello e la struttura a telaio
sovrastante

- Usare fattori di struttura diversi per le due
strutture

- Epossibile usare modelli geometrici distinti per le
due strutture (ognuno col proprio q)

- Se pili comodo, si pud usare un unico modello
geometrico che comprende entrambe le strutture,
calcolandolo con i due diversi fattori di struttura
(e usando per ciascuna struttura il calcolo appropriato)

NTC 08, punto 7.4.3.2

Edifici con pareti
presenti solo al primo livello
Modello geometrico e fattore di struttura
Pareti al primo livello

Sono sostanzialmente strutture a pareti non
accoppiate di classe di duttilita B
- Fattore di struttura:

qO = 3 kw
ma in questo caso k,, = 0.5 perché |, > h,,
quindi  go=15

inoltre Ky = 1.0 perché le pareti sono solo a un piano
quindi q=15
NTC 08, punto 7.4.3.2

Edifici con pareti
presenti solo al primo livello

*+ Modello geometrico e fattore di struttura

Pareti al primo livello

Sono sostanzialmente strutture a pareti non
accoppiate di classe di duttilita B
- Fattore di struttura:
q=15
- Amplificazione del taglio:
per pareti estese debolmente armate il taglio

dovrebbe essere amplificato di (q+1)/2 e quindi di
1.25 (vedi pit avanti, tipologia pareti non accoppiate)

questa mi sembra una cautela
eccessiva, ma comunque poco rilevante NTC 08, punto 7.4.45.1




Edifici con pareti Edifici con pareti

presenti solo al primo livello presenti solo al primo livello
+ Modello geometrico e fattore di struttura + Modello geometrico e fattore di struttura
Struttura a telaio sovrastante Struttura a telaio sovrastante
E a tutti gli effetti una struttura a telaio - Diverso comportamento dei pilastri in funzione del
(pud essere di CD "A" oppure “B") vincolo al piede (del 2° ordine)

- Fattore di struttura:
come per una qualsiasi struttura a telaio

A -incastrato nelle due
direzioni

C - spostamento impedito
rotazioni consentite

- Nel modello geometrico (e nel giudizio sulla
regolarita) fare attenzione al diverso comportamento

dei pilastri in funzione del vincolo al piede (del 2° 0
ordine) ¥
Edifici con pareti Comportamento dei pilastri
presenti solo al primo livello in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)
*+ Modello geometrico e fattore di struttura + Modellazione e comportamento

Struttura a telaio sovrastante

- Diverso comportamento dei pilastri in funzione del I lNon &un pro_b1|cema Sel
vincolo al piede (del 2° ordine ~ acernierd si formaa
ne P ( rdine) piede del IT ordine
. A -incastrato nelle due _1_| Possibilita di anzi & coerente col
La regolaritd in pianta e direzioni ruotare: modello voluto
la regolarita in altezza C - spostamento impedito - | minore rigidezza
del telaio possono rotazioni consentite T o 4: sperTemtiTe , speiTemete U
essere condizionate dal = ' e epeetife % Nepeadi
dlv_er_so com.por‘rumen‘ro B A I Incastro al piede = Disporre una trave
dei pilastri in funzione 5 v | del IT ordi T T rigida riduce la
del vincolo maggiore rigidezza T rotazione e aumenta
J la rigidezza
Comportamento dei pilastri Comportamento dei pilastri
in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine) in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)
+ Modellazione e comportamento + Modellazione e comportamento

La trave rigida pué
regolarizzare il
comportamento al
IT ordine

Comportamento di un pilastro
che parte dal T ordine

Inversione del taglio (e della
pendenza del momento flettente)

H 1 ‘ Se le travi sono a spessore: ‘
i

| M = M
U P

‘ Se le travi sono rigide: ‘

La trave rigida non serve a | T o
regolarizzare il comportamento M,r << Mp
della “scatola”




Edifici con base molto pil estesa

+ Con l'edificio in posizione simmetrica

Problemi:
- Maggiori sollecitazioni nell'implacato

- Rischio di cedimenti differenziali (maggiori al centro)
da evitare con fondazioni rigide

Edifici con base molto pil estesa

+ Con l'edificio in posizione non simmetrica

B oo
T
FIERN ~am b i
“"SN 4 .

Possibile soluzione
Ulteriori problemi:

- Dissimmetria — rischio di rotazione del primo
impalcato

Calcolo e armature
pareti

+ Le pareti sono sovrabbondanti

- Il calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta

- Sipud armare anche basandosi sui minimi e sul buon senso
Armature
- Per la flessione:

- Armature concentrate negli spigoli e incroci di muro

Calcolo e armature
pareti

+ Le pareti sono sovrabbondanti

- Il calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta

- Sipud armare anche basandosi sui minimi e sul buon senso
Armature
- Per la flessione:

- Armature concentrate negli spigoli e incroci di muro

- Armature concentrate in corrispondenza dei pilastri
sovrastanti (le stesse del piano di sopra)

+ Portare I'armatura di attesa
fino al piede della parete

+ Staffarla bene

Calcolo e armature
pareti

+ Le pareti sono sovrabbondanti

- Il calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta

- Sipud armare anche basandosi sui minimi e sul buon senso
Armature
- Per la flessione:

- Armature concentrate negli spigoli e incroci di muro

- Armature concentrate in corrispondenza dei pilastri
sovrastanti (le stesse del piano di sopra)

- Per il taglio:
- Mettere armature diffuse Collegamenti
" . L trasversali
(orizzontali e verticali) T ome
almeno pari allo 0.2% — || A»;
(per b,=30 cm, 6 cm?/m) I T

Calcolo e armature
pareti

+ Le pareti sono sovrabbondanti

- Il calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta

- Sipud armare anche basandosi sui minimi e sul buon senso

* Armature
- Per la flessione:
- Armature concentrate negli spigoli e incroci di muro

- Armature concentrate in corrispondenza dei pilastri
sovrastanti (le stesse del piano di sopra)
- Per il taglio:
- Mettere armature diffuse (orizzontali e verticali)
almeno pari allo 0.2% (per b,=30 cm, 6 cm?/m)
- Per lo scorrimento:
. N Se occorre, mettere
- Aftenzione se lo sforzo normale & basso  papre inclinate




Calcolo e armatura
telaio sovrastante

- Come se avesse un piano in meno, cioé come se
partisse dal IT ordine

La previsione delle sollecitazioni (per la relazione

secondo il capitolo 10) pud essere fatta con un piano

in meno

- Nella ripartizione del taglio tra i pilastri occorre
tenere conto della differenza di rigidezza dovuta al
diverso grado di vincolo al piede del IT ordine




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Le pareti in c.a. nella progettazione sismica
e nell'intervento sull'esistente

Spoleto
4-5 giugno 2015

3 - L'elemento parete: flessione composta

Flessione composta
brevi richiami

1. Determinare il momento resistente Myrq in
funzione dello sforzo hormale sollecitante Ngy

- Assegnare un diagramma limite di deformazioni
ed il corrispondente diagramma di tensioni

- Determinare la risultante delle tensioni e quindi N

- Variare il diagramma di deformazioni in modo da
avere N = Ngy

- Determinare il momento resistente corrispondente a
questo diagramma di deformazioni

Verifica a flessione composta
procedimento

SoA & |t

Dati: Incognite:

Geometria della sezione Posizione dell'asse neutro
Armature Momento resistente Mpy
Coppia Me-Neg corrispondente a Ngy

Verifica a flessione composta
procedimento

S A .
I:Ifu[ N R
« Ilcx
-
X
N,
I e e s o
ot = —
A, N,
b
Per trovare l'asse neutro: N, + N+ N, = Ngy

(equilibrio alla traslazione)

Poi calcolare Mgy, con equilibrio alla rotazione

Flessione composta
brevi richiami

2. Determinare il dominio di resistenza (o curva di
interazione) Myq - Npg

- Assegnare un diagramma limite di deformazioni
ed il corrispondente diagramma di tensioni

- Determinare la risultante delle tensioni e quindi Ngq

- Determinare il momento resistente corrispondente a
questo diagramma di deformazioni, My

- Variare il diagramma di deformazioni in modo da
ottenere tutte le coppie Mgy - Npg

Dominio di resistenza
per la verifica

- La sezione & verificata se il punto che rappresenta
la coppia Mgy - Ngq & interno al dominio

M
Mgy

/ Verificato

Neq N




Flessione composta
brevi richiami

3. Utilizzare formule approssimate
(vedi A. Ghersi, I cemento armato, 2010, pag. 306 e seguenti)

Neg + Vi N "
=(M M 1- Rd M " e max
MRd ( o ! SIMX) VM NC,VTﬂX + NS,Vl’ﬂX }
N, mx = A Ty M s =012 A h £,
Ns,rmx = As,*ru*r fyd Ms,rmx =05 As,?o? (h -2 C) fyci
1
- Y PR
Vu =048 "N /N

per sezione rettangolare con armatura simmetrica
(A= A Agtor = 2 A;)

Dominio di resistenza
per il progetto delle armature

+ Tracciando il dominio con pil curve, che

rappresentano diverse quantita di armatura,
¢ possibile determinare I'armatura necessaria
per una assegnata coppia Mgy - Ngg

M
Mgy

.

N

Flessione composta per le pareti
Cosa cambia?

+ L'armatura & costituita da tante barre:
occorre decidere come disporle

concentrata distribuita un po' distribuita e
agli estremi uniformemente un po' concentrata
(su piti strati)

Distribuzione dell'armatura
e proprieta della parete

+ Resistenza

Capacita di portare momento flettente

- Duttilita

Capacita di deformarsi plasticamente

Duttilita = rapporto tra curvatura ultima e
curvatura allo snervamento dell'armatura tesa

+ Influenza della distribuzione dell'armatura:

Studio di Cardenas e Magura, 1973

Studio di Cardenas e Magura

Riproduce (analiticamente) il comportamento della
parete sotto |'effetto di un momento flettente
crescente fino al collasso per valutare

- Momento resistente
- Duttilita disponibile

Considera seziohi con diverse quantitd d'armatura
Considera due distribuzioni di armature

- Distribuita uniformemente
- Concentrata prevalentemente alle estremita

Studio di Cardenas e Magura
procedimento

+ Si considera nullo lo sforzo normale
- Sifa crescere il momento flettente fino al collasso

Sezione:  b,=20 cm, 1,=500 cm

Materiali:  Calcestruzzo €25/30
Acciaio B450

Legami c-¢




Studio di Cardenas e Magura

procedimento

- siassegna €
- si determina x con equilibrio alla traslazione;
si calcola il momento M corrispondente.

Studio di Cardenas e Magura

procedimento

. & G, G,
ll}
M (kNm)
b 2500
v 2000
- si calcola x=¢./x 1500

1000
500

0 20 40 60 80y (mlx104

Studio di Cardenas e Magura

procedimento

~

) M (kN

S (kNm), A=0.25%b, |,
© 2000

- si calcola x=¢./x 1500

. . 1000t
- si fa crescere ¢, fino al

valore g,,=3.5x10-3

0 20 40 60 80y (mIx104

Studio di Cardenas e Magura

. risultati
-
- M (kNm)
A, uniformemente 25001 y
distribuita lungo 2000 3.0%
la sezione 15001 2.0%
1000t 1A0°/u

- _i Il resto di Ag

0.50% 0.25%

80y (m1x104

J 500

(W] A, =0.25%b,/,
g uniformemente
distribuita

0 20 40 6

3

concentrato agli
estremi

0 20 40 60

80y (m1x104

e
-

R

Studio di Cardenas e Magura

risultati

M/M, 0 25%
A; uniformemente 1
distribuita lungo
la sezione

1 3.0%

00 02 04 06 08 10

/%4 0.25°
MM y X/%u,0.25%
W] A,=0.25%b,l, w2t 30%
uniformemente 10 N
distribuita 8 20%
6
Il resto di A, S 10% o
LM concentrato agli 2 r——o'SO/"ozsz
estremi 0 :

00 02 04 06 08 10

X/ Xu0.25%

Studio di Cardenas e Magura

risultati

+ Armatura con distribuzione uniforme

- Aumentando la quantita di armatura si aumenta il
momento resistente ma si riduce pesantemente la
duttilita

+ Armatura prevalentemente alle estremita

- A parita di armatura complessiva si ottiene un
momento resistente superiore a quella precedente

- Allaumentare della quantita di armatura la riduzione
di duttilita disponibile & inferiore

$

Conviene concentrare I'armatura alle estremita




Indicazioni di normativa
zohe di estremita

+ Individuare zone alle estremita della sezione della
parete, nelle quali & disposta una buona quantita di
armatura longitudinale, ben confinata

- La zona confinata deve estendersi per un tratto I,
fino a raggiungere il “punto dove il calcestruzzo non
confinato pud frantumarsi ed essere espulso per le
grandi deformazioni di compressione”

Eurocodice 8, punto 5.4.3.4.2(6)

- La zona confinata deve estendersi per un tratto I,
“pari al 20% della lunghezza |, in pianta della parete
stessa e comunque non inferiore a 1.5 volte lo
spessore della parete”

NTCO8, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni di normativa
zone di estremita

* Nella zona confinata si deve disporre una armatura

longitudinale adeguata

seccoee e
e o o o

BERINN teceees
1% b, |, <Ay 4b%b, |
w'c 's, fot w e
l. =0.21,
| >15b Consiglio di non superare

il 2-2.5% di b, I,

Braccio della coppia interna: z= 0.8 1,

Indicazioni di normativa
zone di estremita

* Nella zona critica si individuano alle estremita della
parete due zone confinate aventi per lati lo
spessore della parete e una lunghezza "confinata” |,
pari al 20% della lunghezza in pianta | della parete
stessa e comunque non inferiore a 1,5 volte lo
spessore della parete. In tale zona il rapporto
geometrico p dell'armatura totale verticale, riferito
all'area confinata, deve essere compreso entro i
seguenti limiti:

1% <p<4%

NTC 08, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni di normativa
zone di estremita

Durante il sisma la compressione che le zone
confinate della parete devono sostenere
ciclicamente ¢ elevata

Instabilita delle barre

Le staffe si possono aprire o rompere

27-02-2010 |, Cile Foto P. Fajfar

27-02-2010 |, Cile FotoP. Fajfar




Disgregamento del nucleo di calcestruzzo

27-02-2010 , Cile Foto P. Fajfar

Indicazioni di hormativa
zone di estremita

+ Durante il sisma la compressione che le zone confinate
della parete devono sostenere ciclicamente & elevata

9

Per prevenire l'instabilita delle barre delle zone
confinate e la disgregazione del nucleo di calcestruzzo
occorre disporre una buona staffatura

Nelle zone confinate I'armatura trasversale deve essere costituita
da barre di diametro non inferiore a 6 mm, disposti in modo da
fermare una barra verticale ogni due con un passo noh superiore a 8
volte il diametro della barra o a 10 cm. Le barre non fissate
devono trovarsi a meno di 15 cm da una barra fissata.

NTC 08, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni di normativa
zonhe di estremita

+ Le prescrizioni valgono per la “zona critica” della
parete

Zona critica

E quella parte della parete che sara interessata

dalle deformazioni plastiche, ovvero ...

. la porzione di parete di altezza h,, |

al di sopra dell'incastro
h.. =max (|, .h, /6)
hcr ghlpmnc
h

v <My i edifici con pid di 6 piani

>
H

per edifici fino a 6 piani
hci ]
NS
w

NTC 08, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni di normativa
zone di estremita

+ Le prescrizioni valgono per la “zona critica” della
parete

Zona critica

E quella parte della parete che sard interessata
dalle deformazioni plastiche

[

Al di fuori della zona critica

E comunque opportuno tenere
presente le indicazioni precedenti, I
cr

>

10

sia pure in maniera piti blanda

Indicazioni di normativa
zona centrale

+ Nella rimanente parte della parete, in pianta ed in
altezza, vanno sequite le regole delle condizioni non
sismiche, con un'armatura minima orizzontale e
verticale pari allo 0.2%, per controllare la
fessurazione da taglio

Questa armatura & sufficiente anche per la fessurazione
da flessione nel piano di maggior rigidezza

L o o o o e s s o o o o e L

bl o o o o o

o o o o o o
sle o oo o o o o o s s s o o o o eofoo oo

A, 20.2% A,

Per flessione nel piano debole & tesa solo una fila di barre
ed il minimo sarebbe 0.15% A .5, 0VVero 0.3% A yor
Questa flessione & perd in genere trascurabile

NTC 08, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni di hormativa
altre prescriziohi

Nella zona centrale

* Nella rimanente parte della parete, in pianta ed in
altezza, vanno seguite le regole delle condizioni non
sismiche, con un'armatura minima orizzontale e verticale
pari allo 0.2%, per controllare la fessurazione da taglio

In tutta la parete

+ Le armature, sia orizzontali che verticali, devono avere
diametro non superiore ad 1/10 dello spessore della
parete, devono essere disposte su entrambe le facce
della parete, ad un passo non superiore a 30 cm, devono
essere collegate con legature, in ragione di almeno nove
oghi metro quadrato

NTC 08, punto 7.4.6.2.4




Verifica a flessione composta
per le pareti

+ Il procedimento rimane quello generale, ma occorre
tener conto del fatto che ci sono molte barre di

armatura
Eu cha Dfm

Verifica a flessione composta
per le pareti

- Se vi & solo armatura diffusa lungo la parete, per

semplificare i calcoli questa pué essere pensata
come uniformemente distribuita

Eu \:If( d \:Ifyzl

Verifica a flessione composta
per le pareti

Possono verificarsi due casi

+ L'armatura & snervata sia in zona tesa che in zona
compressa (quasi sempre & cosi)

- L'armatura tesa & futta in campo elastico

(1 Ll

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata

o Kx

Nc:'B becd

per sezione rettangolare, p = 0.810

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata




Verifica a flessione composta
armaturain zona tesa snervata

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata

cha El}.wl

La posizione dell'asse neutro si ricava risolvendo
I'equazione:

al f,—N
N +N; +Ng, =N » X e =

:205 fyd+[3bw fcd

~
S A

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa snervata

bw
Il momento resistente vale:
Meg =Nz d, 5 + Ny doy +N,, dyy =N, (|, /2 -k x)

per sezione rettangolare, k = 0.416

Esempio 1
armaturain zona tesa snervata
Parete 30x400 Calcestruzzo €25/30
30012 Acciaio B450C
Ag 1= 33.9 cm? Ngq4= -2000 kN
a, = 8.48 cm?/m Mgg= 4500 kNm
Procedura:

1- individuazione dell'asse neutro
(si ipotizza che l'armatura & snervata sia in zona tesa che
in zona compressa, si controlla se & vero e in caso
contrario si passa all'equazione di secondo grado)

2 - determinazione del momento resistente
3 - confronto tra Mgy e Mpy

Vedere foglio Excel "Flessione composta”

Esempio 1
individuazione dell'asse neutro

- Se l'armatura compressa & snervata:

X = al, fyd’NEd _
2a, fyd +Bb, £y
8.48x400x391.3+2000x10°

- ~810 mm = 81
2x8.48x3913x10 1 + 0.81x30x14.1x107 o0 mm =8L0cm

Con questa posizione dell'asse neutro:

l,—x 400-810 3 3
= =——————x3.5x107° =13.8x10
€ o e 810 x3.5x 3.8x

Poiché &> €4 (1.86x103) la posizione trovata & esatta

N e 186
Si ha inoltre X, :S—*dx:ﬁxsl.O:%_l cm




Esempio 1
individuazione dell'asse neutro

X +xy

Nota: I'armatura in zona tesa & snervata se x+x, < |,
x+x,=810+431=1241cm < |, =400cm

Poiché x + x, < I, 'armatura & snervata e la posizione trovata &
esatta

Esempio 1
calcolo del momento resistente

+ Siha

N, =-Bb, x f,, =-0.81x20x81.0x14.1/10 = -2789.7 kN

N, =-q, (x-x,)f, = -8.48x37.9x391.3/10 = -125.8 kN
1

st = 7505

N, =-N, =71.6 kN

X, fq4=-05x848x431x3913/10=-716 kN

N, =a, |, -x-x,)f, =8.48x2758x3913/10 =915.5 kN

Esempio 1
calcolo del momento resistente

+ Siha:

X=X, — - -
d, = Zy |W=81.0 4:.1 500:—181.1 om

4. 4
=3 % =3431=575¢em

45

_X+X, 810+431
e

=62.1cm
My, =N d, 5 +N; dyy + N, do, =N, (IW/Z—kX):

=5476.3 kNm . N .
la sezione & verificata

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

-t

x, ed N, si calcolano come nel caso precedente

d
— vy

£cu

N.=-B bxfy B=0.810

Y

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

d
dOl 0
l
N,; d; e dp; si calcolano come nel caso precedente
X =X X=X, =l
Nslz_as (x_xy)fyd d1: 2 ! d01: 2‘/

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

| ha

d, /2

0]
do

N, e d, si calcolano come nel caso precedente

1 2 2
NZZ_Easxyfyd dZ:x—ng doz:X—g y—%




Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

wlXx

Verifica a flessione composta
armaturain zona tesa hon shervata

La posizione dell'asse neutro si ricava risolvendo
I'equazione:

N, + Nsl + st +N53 = NEd

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

... che con qualche passaggio diventa:

Verifica a flessione composta
armatura in zona tesa non snervata

| Elful I:I}}zl
D (1o B )l g Sl £, 5 Lo Ef,=0 [
a, E*[ *ZSCUJZU o —B e ch X *[ﬂslw YNZUNEd]X*EGsl« fd = ;
l
ovvero Ax?*+Bx+C=0 3 I
TR
con v
1 €4 |Ed €4 b,
A=a |=—|1-—" |2, -Bb, = w
ag ‘:2 ( 2 gcuj €., :Ifyd B w €., fcd
e 1 M, =N, d,; +N,, doz+Nssdo3+Nc(_|w/2+kX)
B=—aql, f,+2 j C=>af
[ . v e N 2 v per sezione rettangolare, x = 0.416
Esempio 2 Esempio 2
armatura in zona tesa hon snervata ? individuazione dell'asse neutro
Parete 30x400 Calcestruzzo €25/30 + Se l'armatura tesa & snervata
30012 Acciaio B450C alf, N,
Ag 1= 33.9 cm? Ngq= -10000 kN s

a, = 8.48 cm2/m M= 4500 kNm

Procedura:
1- individuazione dell'asse neutro
(si ipotizza che l'armatura & snervata sia in zona tesa che

in zona compressa, si controlla se & vero e in caso
contrario si passa all'equazione di secondo grado)

2 - determinazione del momento resistente
3 - confronto tra Mgy e Mpy

Vedere foglio Excel "Flessione composta”

X=——" ¥ F
2a, ﬁld+ﬁbwﬁd

8.48x 400% 391.3 + 10000 10°
- ~2759 mm = 2
2x848x3913x10 1 + 0.81x30x14.1x10" 227 759 cm




Esempio 2
individuazione dell'asse neutro

+ Risolvendo I'equazione di secondo grado si ottiene
x=276.0cm

Con questa posizione dell'asse neutro:

e _h-x, _400-2760
B T 2760

s cu
X

€y 1.86
=""—"x276.0=14
X 35 76. 6.9 cm

x35x107° =157x107

Y og

cu

X+Xx,=276.0+146.9=4229 cm >400cm

... dunque adesso la posizione dell'asse neutro & corretta

Esempio 2

calcolo del momento resistente
+ Siha
N.=-Bb, x fyd =-0.81x30%x276.0x14.1/10 = -9501.4 kN

N, =-aq, (x—x,)f, =-8.48x129.1x391.3/10 = -428.4 kN
1

N =20, %, f, =-05x8.48x146.9x3913/10 = -2439 kN
0, = Ef, - % 3913 =330.2 MPa

yd

1

N, = 7Ea5( -x)o, =—0.5x8.48x124.0x330.2/10 =173.7 kN

Esempio 2
calcolo del momento resistente
Si ha:

g, = X% -l _2760-129.1-400 x5

2 2

2., 400
d,, =X- X 5= 2760—7146 9—T=—22.0 cm
d, = % - 20 @ 1587 cm

My, =N, dyy +Ng, dyy N5 dos + N, (—lw/2+kx):

=9002.9 kNm la sezione & verificata

Parete con armatura non uniforme

Le relazioni analitiche per il calcolo della posizione
dell'asse neutro e del momento resistente diventano
complesse, ma si pud operare per via numerica

Verifica a flessione composta
con armatura diffusa - formule approssimate

E possibile utilizzare formule approssimate
(vedi: A. Ghersi, Il cemento armato, 2010, pag. 306 e seguenti;
A. Ghersi, P. Lenza, Edifici antisismici in c.a., 2009, pag. 217-218)

"}
L'espressione generale & modificata tenendo conto che:

L'armatura diffusa lungo tutta la parete fornisce un
contributo flessionale ridotto a circa il 40% rispetto al
caso di armatura concentrata agli estremi

Ney +vu N

c,max

Vin Noox =N

'S, max

MRd = (Mc,rmx + Ms,rmx) 1

Verifica a flessione composta
con armatura diffusa - formule approssimate

Formule semplificate nel caso di parete (di sezione
b, l,) con armatura diffusa

N e =B, b, T4 N, =2 A0 fg
M, =0.12b, £, M, =04 A, |, £,
vy =048 m=2 porr

per armatura diffusa meglio
usare sempre m=2

con A= armatura distribuita (lungo un lato della parete)
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Confronto per armatura diffusa
formula approssimata - valori esatti

+ Sezione usata come esempio:
differenze tra formula approssimata (in rosso) e
valori esatti (in nero)

10000 -
8000 /;/ \:\\
Py “‘\\\\
0 s A
d NN
// Go \\,\
i N
\ 0 5000 10000 15000/ rd 20000
\\-{oo '
. S
xuﬁt\\ v
R v
\\\\ ///
A S—r

Verifica a flessione composta
con armatura concentrata - formule approssimate

E possibile utilizzare formule approssimate
(vedi: A. Ghersi, Il cemento armato, 2010, pag. 306 e seguenti;
A. Ghersi, P. Lenza, Edifici antisismici in c.a., 2009, pag. 217-218)

m
NRd + VM Nc,rnax

Ve N N,

c,max 'S, max

MRd = (Mc,rmx + Ms,rmx) 1-

L'espressione generale & modificata tenendo conto che:
+ L'armatura concentrata & disposta in un tratto 0.2 |,

Verifica a flessione composta
con armatura concentrata - formule approssimate

Formule semplificate nel caso di parete (di sezione
b, l,) con armatura concentratain 0.2 |,

_ _ Neg + Vi Nerax
Mg = (Mo + My ) | 1 Vi Ne o + N s
N o = b by £ N, =2 A fg
M., =012b, [ f, M, =084, | f,
Vu =048 m=1+17N : /N

s max ‘e max

con A s = armatura all'estremita (nel singolo estremo)

Confronto per armatura concentrata
formula approssimata - valori esatti

+ Sezione 30x400, con A ;=2 %!
differenze tra formula approssimata (in rosso) e
valori esatti (in nero)

15000

p
< ‘o \ 3
5000 0 5000 10000 150 }G‘ODO 25000
AN ;

Verifica a flessione composta
con armatura concentrata e distribuita

E possibile utilizzare formule approssimate
(vedi: A. Ghersi, Il cemento armato, 2010, pag. 306 e seguenti;
A. Ghersi, P. Lenza, Edifici antisismici in c.a., 2009, pag. 217-218)

m
vu N

MRd = (Mc,rmx + Ms,rmx) 1- N

c,max 's,max

L'espressione generale & modificata tenendo conto che:
+ L'armatura concentrata ¢ disposta in un tratto 0.2 |,
+ L'armatura diffusa & disposta nel tratto centrale 0.6 |,

Verifica a flessione composta
con armatura concentrata e distribuita

Formule semplificate nel caso di parete con
armatura diffusa

Neg +Vu N
MRd = (Mc,rmx + Ms,rmx) 1- N me
Vi Nemax T Ns max
Nc,rmx =b, I, fs N, ¢ o =2 A, o fyd Ns—p,rmx =2 As,par fyd

M =012b, [ £, Moep =08 A L fly Moy =024, L 1,

1
2N /N

's—e,max € max

v, =048 m=1

con  Ag.qir = armatura all'estremita (nel singolo estremo)
As par = armatura nel tratto 0.6 |, della parete (su un lato)
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Confronto per armatura concentrata
formula approssimata - valori esatti

+ Sezione 30x400, con A, ;.=2% e armatura
distribuita 1216:
differenze tra formula approssimata (in rosso) e

valori esatti (in nero)
15000 s

Progetto dell'armatura
a flessione composta

* Si suppone assegnata:

- la dimensione della sezione
- l'armatura disposta nel tratto centrale (se non
impegnata per altre sollecitazioni)

- Si calcola il momento flettente che pud portare il

calcestruzzo e I'armatura del tratto centrale

- Si calcola I'armatura di estremitd necessaria per

portare la restante parte del momento flettente

Progetto dell'armatura
a flessione composta

+ Momento flettente che pud portare il calcestruzzo
2
1-— NRd +VM Nc,max
VM Nc,mux

M. . =0.12b, £ Newx =b, L, f4 v, =0.48=05

w led

MRd(c,N) =M

'c,max

* Momento flettente che pud portare I'armatura del
tratto centrale

MRd(s—p) = 02 As,par Iw f/d

Progetto dell'armatura
a flessione composta

+ Armatura di estremitd necessaria

_ MEd - MRd(c,N) - MRd(sfp)

A =
's,estr OSL, de

Progetto dell'armatura
a flessione composta - esempio

*+ Sezione soggetta a
MEd = 18000 kNm, NEd = -2500 kNm (compressione)

+ Ho scelto di usare una sezione 30x550 con
armatura di parete @12/25 (14.7 cm? per lato)

- Momento flettente portato dal calcestruzzo
N, =b, |, £, =30x550%14.2x10" = 23430kN
M, . =0.12b, ! f, =0.12x30x550% x14.2x10° = 15464 kNm

2
1_[NRd_H}MNC'”“X] } =6111 kNm

MRd(c,N) =M, N
VM c,max

Progetto dell'armatura
a flessione composta - esempio

+ Sezione soggettaa

MEd = 18000 kNm, NEd = -2500 kNm (compressione)

+ Ho scelto di usare una sezione 30x550 con

armatura di parete @12/25 (14.7 cm? per lato)
- Momento flettente portato dalle barre di parete

MRd(s—p) = 02 As,par lw fyd =
=0.2x14.7x550x391.3x107° = 633 kNm
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Progetto dell'armatura
a flessione composta - esempio

Sezione soggettaa

MEd = 18000 kNm, NEd = -2500 kNm (compressione)
Ho scelto di usare una sezione 30x550 con
armatura di parete @12/25 (14.7 cm? per lato)

- Armatura necessaria

_ MEd B MRd(c,N) 7MRd(s—p) _
's,estr 08 lw de

_18000-6111-633
0.8x5.50x391.3

Zona cerchiata 30x110; I'armatura & 1'1.98%

A

x10 = 65.4 cm?

Progetto dell'armatura
a flessione composta - esempio

+ Il confronto col programma EC2 conferma la
correttezza del progetto

]

Deeminio M-H per a Sezione Retangol

CeppiaM
M 18000 W=
N [2500 kN

Humero di curve perdemenc MN[0 2| Help._.

Sabva..
Chiudi

Indicazioni bozza NTC 2015

zone di estremita
Valgono i limiti stabiliti per i pilastri
D A" b

Diametro staffe: 0, >max@@mm0.49,,) @>8mm
Passo staffe: s <1/3 lato minore s <1/2 lato minore

Perbarre 920 e~ S<125cm 10.em s<175cm 12 M
b, =30 cm
s<6¢ s<80¢
Ed inoltre ...

NTC 15, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni bozza NTC 2015

zone di estremita
.. se si vuole evitare una verifica esplicita di duttilita

a0, 230p, (V,+0,)e, %—0.035

o,y rapporto meccanico di armatura trasversale

B volume staffe fa
volume nucleo di calcestruzzo f,

Oyq

NTC 15, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni bozza NTC 2015

zone di estremita
.. se si vuole evitare una verifica esplicita di duttilita

oo, 230, (v, +oov)syd %—0.035

0

o Coefficiente di efficacia del confinamento

2
o =0, O o, =1- zb' o, = -2 J1- 5
" 6bh 2b, \ 2h,

b,, h, dimensioni del nucleo confinato
b.

distanza tra due barre consecutive “contenute”

s passo delle staffe

NTC 15, punto 7.4.6.2.4

Indicazioni bozza NTC 2015

zone di estremita
.. se si vuole evitare una verifica esplicita di duttilita

a0, 230y, (v,+0,)e, %—0.035

u,  domanda di duttilita attesa
15(2q-1) seT,>T,

1

He = 1.5(1+2(q—1)¥j se T, <T,

NTC 15, punto 7.4.6.2.4
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Indicazioni bozza NTC 2015

zone di estremita
.. se si vuole evitare una verifica esplicita di duttilita

0w, =30y, (vd+wv)£yd%—0.035

vy  sforzo normale adimensionalizzato

®, rapporto meccanico di armatura longitudinale al di
fuori degli elementi di bordo

fq
o,=p, 2~
fq

NTC 15, punto 7.4.6.2.4 Vedere foglio Excel "StaffeDutilitdParete.xls”

Verifica esplicita di duttilita
Indicazioni bozza NTC 2015

Nella zona critica della parete, la domanda di duttilita
attesa:
15(2q-1) seT, =T
Ho = 1.5[1+2(q—1)¥] e T <T,

1

Deve essere inferiore alla duttilita disponibile:

NTC 15, punto 7.4.45.2

Duttilita disponibile
Indicazioni bozza NTC 2015

Tensioni attraverso i
legami c-¢ validi per
Xy verifiche di resistenza

» 3

€y Xyd da equilibrio alla
traslazione

Curvatura allo g, » 0, = Mgy 0
= yd yd
shervamento X4 Myd

NTC 15, punto 7.4.45.2 e 41.2.3.4.2

Duttilita disponibile
Indicazioni bozza NTC 2015

Manca copriferro
¥

CLS confinato

CLS non
confinato

w
fq.=f4 (1+5.00,/f,) peroc,<005f,

f

. =1, (1125+250,/f,)
G,  tensione di confinamen to

NTC 15, punto 7.4.45.2 e 41.23.4.2

per ¢, >0.05 f,

Duttilita disponibile
Indicazioni bozza NTC 2015

Manca copriferro
3R]

CLS confinato

CLS non
confinato

€oc =€ (fck,c/fck)z

Ecu,c = Ecu + 02 62 /f:k

G,  fensione di confinamen to
NTC 15, punto 7.4.45.2 e 41.2.3.4.2

Tensione di confinamento
Indicazioni bozza NTC 2015

G, =00,
0, =,/Oix Oy
6 = Astx ﬁ/k P Asr,y fyk
Ix = ly =
b, s b, s

Agxe Ay Area dei bracci delle staffe paralleli
ad x edy

b, e b, Dimensioni del nucleo confinato nelle
direzioni corrispondenti ai bracci

NTC 15, punto 7.4.45.2 e 41.23.4.2
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Duttilita disponibile
Indicazioni bozza NTC 2015

Manca copriferro
¥

Tensioni attraverso i
Ix" «  legami o-¢ considerando

n X ) )
anche il confinamento
]
as o .
X, da equilibrio alla
b traslazione
oy

Curvatura 0, = €euc
ultima X,

NTC 15, punto 74452 e 41.2.3.4.2

Esempio numerico

Parete 30x400 Calcestruzzo €25/30
A, 12216 Acciaio B450C
A.=20018 Ngg= -10000 kN
l.=80cm

Duttilita attesa (q=3, T, = 0.4 s, T.=0.5 s)

15@2q-1) seT, 2T,

My = T, _
1.5[1+2(q—1)?] seT<T. W) K=9

Vedere foglio Excel “CalcoloDuttilitd"

Esempio numerico

Proprietd del calcestruzzo confinato

fek 25 MFa Epstu 0.00350 foec 29.4 MFa Epstu,z  D.0M0S2
fed 143 MFa FpsC2 000200 fied,c 167 MPa FpsC2:  DON2TG
fyk 450 MFa Epstd 000186 a2 2.58 MPa
fyd 3913 MPa a 13
Es 110000 MFa ol 146 MPa

alx 1.20 MPa

aly 1.79 MPa

Astye 2.00 cm2

Asty 1.00 em2

s 10 cm

by 752 ¢cm

b 25.2 ¢m

ricop. 20 mm

st &

Vedere foglio Excel "CalcoloDuttilitd"

Esempio numerico

Calcolo della duttilita disponibile e verifica

Per caloolo MAd Per ualwlu gy Per wakwl ju
[ 739 cm | [ 14€.2 cm ] [xu 66.3 1 ]
[ 0.0013 Duttilith atiesa
q is
A 045
tie 2513 kit Ne 3301 kN Ne 24307 kN T 05
us1 13993 kn Nsl 625.0 kN Ns1 1603.9 kN ™ ]
us 28306 kn us2 2741 kN Ns2 3034.6 kN
somma  -1020.0 kNl somma  -1000.0 kN somma  -1000.0 kN
Capacitd
1kd 38505 KNm oy v.000s7|m” bu c.oLs8s m" ™ 17.6
Myd 9524.2 kNm sofle)  0.03154
2] 000090 m™* ssilw) 0.0523

Vedere foglio Excel "CalcoloDuttilitd"
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Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Le pareti in c.a. nella progettazione sismica
e nell'intervento sull'esistente

Spoleto
4-5 giugno 2015

4 - L'elemento parete: taglio

Taglio
brevi richiami

+ Secondo la teoria di De Saint Venant, il taglio
genera tensioni tangenziali t T

e

+ Se in un elementino infinitesimo vi sono solo 1, a
queste corrispondono tensioni principali di trazione
e compressione inclinate a 45°

N 2%

9

RN
Oy

Taglio

brevi richiami

Si avranno
quindi lesioni
a45°,
perpendicolari
alla direzione

Taglio
brevi richiami
+ Tl classico modello di traliccio di Mérsch prevede

puntoni compressi a 45° e tiranti corrispondenti alle
armature a taglio

Corrente
superiore

Traliccio di Mérsch

di trazione v 7 S\
(¢
g
\ / ‘ Corrente ‘ Asta verticale o
inferiore inclinata
AN
On
foto M. Dasasso
Taglio Taglio

brevi richiami

+ Sostanzialmente equivalente ¢ il modello a campi di
tensione, sviluppato in fempi recenti

Compressione nei

puntoni Campi di tensione
%, i
@)
7 (!
Trazione nelle
armature

brevi richiami

+ I modelli classici “"affidano tutta la resistenza a
taglio alle armature”

I loro risultati sono cautelativi, cioé sottostimano la
reale resistenza a taglio

- Intempi pit recenti sono stati proposti modelli che
meglio colgono la reale resistenza a taglio
- Modello "normale”
- Modello “a inclinazione variabile del traliccio”
(o meglio del puntone)




Taglio

brevi richiami

Modello "a inclinazione variabile del traliccio”

- Quando le armature a taglio si snervano
I'ingranamento degli inerti trasmette tensioni tra le
facce della lesione e questo modifica l'inclinazione del
puntone compresso

Si usano i modelli gia
citati (traliccio di
Mérsch, campi di
tensione) ma con
puntoni inclinati di un
angolo 6

E questo il modello previsto dalla normativa corrente

Taglio

brevi richiami

+ Modello "normale”

- Quando le armature a taglio si snervano rimangono il
corrente compresso e i puntoni inclinati, che danno
una ulteriore resistenza (valutata col "modello a
pettine”)

armatura a taglio
calcestruzzo del

Socace
de = vwd + vcd pettine

Modello a pettine

Dorso del pettine

Dente del pettine

Taglio

problemi particolari

Taglio

problemi particolari

1. T modelli per il taglio non valgono in prossimita di 1. I modelli per il taglio non valgono in prossimita di
forze concentrate (e quindi agli estremi) forze concentrate (e quindi agli estremi)
- La verifica a taglio va fatta ad una certa distanza - La verifica a taglio va fatta ad una certa distanza
- Agli estremi si possono usare modelli tirante-puntone - Agli estremi si possono usare modelli tirante-puntone
Nel caso delle pareti, questo richiede una Nel caso delle pareti, questo richiede una
distinzione tra pareti snelle e pareti tozze distinzione tra pareti snelle e pareti tozze
Pareti snelle Paretisnelle  ~_ My
- Siadottano i modelli di comportamento validi per le S Vel
travi
Pareti tozze Pareti tozze _ My _,
- Si adottano i modelli di comportamento per elementi S Vel
strutturali tozzi (ad esempio tirante-puntone) NTC 08, punto 744522
Taglio Taglio
problemi particolari problemi particolari
1. T modelli per il taglio non valgono in prossimita di 1. I modelli per il taglio non valgono in prossimita di
forze concentrate (e quindi agli estremi) forze concentrate (e quindi agli estremi)
- La verifica a taglio va fatta ad una certa distanza - La verifica a taglio va fatta ad una certa distanza
- Agli estremi si possono usare modelli tirante-puntone - Agli estremi si possono usare modelli tirante-puntone
2. Il contributo del calcestruzzo pud annullarsi in 2. Il contributo del calcestruzzo pud annullarsi in
caso di carico ciclico con segno alternato del taglio caso di carico ciclico con segno alternato del taglio
- Inquesti casi deve 6 rimanere 45° - Inquesti casi deve 6 rimanere 45°
3. Il traliccio di Mérsch in presenza di sole staffe

Indicazioni specifiche sono fornite per gli edifici
di classe di duttilita "A", che richiedono maggiore
duttilita

trascura la componente longitudinale della trazione:
& necessario considerare ('uno o l'altro, in alternativa)

- Traslazione del diagramma dei momenti

- Contributo dell'armatura di parete




Verifica a taglio di pareti snelle

Verifica a taglio di pareti snelle
modelli di calcolo

ﬁ‘» Attraverso l'analisi di:

- stato tensionale

N - lesioni da taglio
- ingranamento degli inerti
N |

Modello a inclinazione variabile
del traliccio

/]

Verifica a taglio di pareti snelle
modelli di calcolo

Veq Ved

N\
N\

6<45°

/]

Puntoni ad inclinazione variabile
0 <45°

Resistenza del calcestruzzo
compressione del calcestruzzo d'anima

: cot O
Ve max = Ok fab, 2 15 cot?0 1<cot0<25
‘;‘\\* f —v f v,-05 resistenza ridotta a causa della
P St R trazione in direzione ortogonale

a, tiene conto della compressione

o =1 in assenza di compressio ne
PR P per 0<24<025
< < per le pareti

0, =125 per 0.25<°¢<05 o, & in genere

cd prossimo ad 1
O, (¢
o, =25(1-— er 05<-<«<1
C [ f, j P f,

NTC 08, punto 4.1.2.1.3.2

Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima

A deZCOTO 1<cot0<25

Vous = o

In presenza di compressione:

cotf, <coth<25 . e
- N - /icri
T =t S
cot O, =— g
p A

3

Nota: Discordanza di simboli tra NTCO8 e EC2.

Io faccio riferimento a EC2 NTC 08, punto 4.1.2.1.3.2

Resistenza a taglio
pareti snelle

+ Siapplicano le formule generali

: cot 0
VRd,rmx :(xc fcd bw z 1+C01’29

tenendo conto che z=081,

AW
Vigs = ?fvd z cot9

Classe di duttilita B
1<cot0<25

Classe di duttilita A
cot6=1
ridurre Vigmax col fattore 0.4 nelle zone critiche

NTC 08, punto 7.4.45.2.2




Resistenza a taglio
pareti snelle - classe di duttilita A

Che senso hanno le prescrizioni per CD "A" ?

Usare cot6=1

Durante il sisma il progressivo danneggiamento del
calcestruzzo riduce l'efficacia dell'ingranamento degli inerti
per cui 6 = 45°

Ridurre Vpg o col fattore 0.4
Usare cot 6 = 1 & cautelativo per 'armatura ma non per il
calcestruzzo

Se cot 0 cresce Vg max Si riduce
(per cot 6 = 2 — Vg mex Si riduce di 0.8)

Ma allora come mai
0.4 e non 0.8?

Resistenza a taglio
pareti snelle - classe di duttilita A

Che senso hanno le prescrizioni per CD "A" ?

» Notare I'evoluzione della hormativa

Al di fuori della zona critica Vo pax = é o, fyb, z
Nella zona critica

PreStandard EC8 1998: Voumax =040, f5b, 2
Bozze EC8 2002 € 2001: V.., =0.8 G o, f,b, zj
NTCO08, EC8 2005: Vegme = 0.4 (é o, f,b, z]

L'attuale 0.4 & voluto o & un errore di trascrizione?

Cosa cambia con la Bozza NTC 2015

pareti snelle

Uguali prescrizioni per le due classi di duttilita
+ Siassume cot6=1

V.

Rd,max ¢ 'cd Tw

‘ A
:%oc f,b,z VRd,S:TSWdeZ

* Nelle zone critiche
ridurre Vg mex col fattore 0.4

Taglio

problemi particolari

1. I modelli per il taglio non valgono in prossimita di
forze concentrate (e quindi agli estremi)
- La verifica a taglio va fatta ad una certa distanza
- Agli estremi si possono usare modelli tirante-puntone

2. Il contributo del calcestruzzo pud annullarsi in
caso di carico ciclico con segno alternato del taglio
- Inquesti casi deve 6 rimanere 45°

3. Il traliccio di Mérsch in presenza di sole staffe
trascura la componente longitudinale della trazione:
& necessario considerare ('uno o l'altro, in alternativa)
- Traslazione del diagramma dei momenti
- Contributo dell'armatura di parete

Taglio

la componente longitudinale della trazione

* Nel modello di De Saint Venant il taglio genera
tensioni tangenziali t e quindi tensioni principali di
trazione a 45°

+ Le staffe assorbono solo una componente di

questa trazione chi la
porta?
v v V
| — - Il
2 o alle
{0t \<>/' 7 staffe
< . N

Taglio
la componente longitudinale della trazione
+ Il modello dei campi di tensione (con inclinazione 6

della compressione) mostra che l'anima della parete
¢ soggetta ad una forza di trazione pari a V cot6

+ Sono stati sviluppati modelli

Y Vcot 6 diversi per assorbire questa
. trazione
- armature concentrate

all'estremita della sezione

- armature diffuse lungo
I'anima




Taglio

la componente longitudinale della trazione

+ Armatura concentrata all'estremita della sezione
(scuola milanese)

- Componente verticale m

divisa in due parti

V cot 0 vcofeT M@

2 2

perché opposta
|_> all'effetto di M

Non considerata,

Taglio

la componente longitudinale della trazione

+ Armatura concentrata all'estremita della sezione
(scuola milanese)

No==1 m
+ Siincrementa

I'armatura a flessione,
ovvero si calcola tale wT M@

armatura con un 2 2

momento flettente Non c:t\sidem-ra,
i perché opposta

magg'or‘aTo all'effettodi M

L 4

Traslazione del
diagramma del momento

Taglio

la componente longitudinale della trazione

Armatura concentrata all'estremitd della sezione
(scuola milanese)

No=—1m
Traslazione del

diagramma del momento
V cot GT M@
cot _ M+AM

N, = M +V > 2 2
z z Non considerata,
AM =V Az perché opposta
‘ all'effetto di M
z
Az ==cot6
2

Traslazione del diagramma del momento

esempio
z=081,
n cot6=10 z/2=041,
cot6=25 252/2=|,
h,=16 m
(3.2x5)
450 m
Iwo m
1,=4.5 m
ST

Taglio

la componente longitudinale della trazione

Armatura diffusa lungo I'anima (scuola napoletana)

- Apposita armatura per tutta A = Vcot®
la componente verticale vTf
yd
V cot 6 V cot 0

—

Taglio

la componente longitudinale della trazione

+ Armatura diffusa lungo I'anima (scuola napoletana)

- Apposita armatura per tutta A = V cot®
la componente verticale v f
(armatura di parete) yd

Si noti che: V cot 8

- questo & quanto si fa per
la torsione

- questa armatura &
espressamente prevista
anche per il taglio nelle
pareti tozze




Taglio

la componente longitudinale della trazione

+ Armatura diffusa lungo I'anima (scuola napoletana)

- Apposita armatura per futta A = V cotH
la componente verticale v f
(armatura di parete) yd

- Se I'armafur‘a di parete A, fyd
(verticale) & asseghata de'SV = cot 6

Considerazioni

* La normativa cita espressamente la traslazione del
diagramma dei momenti che "deve essere in accordo
con l'inclinazione degli elementi compressi nel
meccanismo resistente a taglio e puc essere assunta
paria h.."

+ Questa & chiaramente una regola applicativa, legata
ad un possibile modo di tener conto della
componente longitudinale

+ E possibile in alternativa calcolare I'armatura di
parete e non effettuare la traslazione del
diagramma dei momenti

NTC 08, punto 7.4.45.1

Considerazioni

Come e dove fare le verifiche?

Sezione di base
- momento flettente massimo
- ha poco senso parlare di taglio

Momento flettente

Considerazioni

+ Come e dove fare le verifiche?

Sezione di base
- momento flettente massimo
- ha poco senso parlare di taglio

- Verifica a flessione
composta considerando sia
I'armatura di estremita
che quella di parete

Momento flettente Taglio

Considerazioni

Come e dove fare le verifiche?

Sezione in testa al primo ordine con traslazione
- taglio massimo (come al piede)
- momento flettente massimo

Momento flettente

Considerazioni

+ Come e dove fare le verifiche?

Sezione in testa al primo ordine con traslazione
- taglio massimo (come al piede)
- momento flettente massimo

- Verifica a taglio senza
prevedere armatura di
parete

- Verifica a flessione
composta,
considerando sia
I'armatura di
estremita che
quella di parete

Momento flettente




Considerazioni

+ Come e dove fare le verifiche?

Sezione in testa al primo ordine senza traslazione
- taglio massimo (come al piede)
- momento flettente forte ma minore del massimo

Momento flettente

Considerazioni

- Come e dove fare le verifiche?

Sezione in testa al primo ordine senza traslazione
- taglio massimo (come al piede)
- momento flettente forte ma minore del massimo

- Verifica a taglio, con
calcolo e disposizione di
armatura di parete

- Verifica a flessione
composta considerando
solo 'armatura di
estremita =~ @ ———-A——————— -

Momento flettente

Considerazioni

Come e dove fare le verifiche?

Sezione in testa al primo ordine
- taglio massimo (come al piede)
- momento flettente forte ma minore del massimo

Piti semplicemente

- Verifica a taglio

- Calcolo dell'armatura
longitudinale per il taglio,
da disporre dove si
preferisce

- Verifica a flessione
composta ——AF——————— -
considerando

la restante Momento flettente
armatura

Esempio 1
(parete snella, struttura bassa duttilita)
Parete 30x400 Calcestruzzo €25/30
Ag=210/20 Acciaio B450C
A,,= 214 /20 Veg= 1000 kN
l,.= 240 cm
Procedura:

1- Calcolo di Vg max
(con cot6 grande ma ragionevole, ad esempio cot6=2)

2 - Se la sezione & sufficiente si calcola il taglio
resistente dell'armatura orizzontale

3 - Inassenza di traslazione del momento si calcola

il taglio resistente dell'armatura verticale
Vedere foglio Excel "VerificaParete

"

Esempio 1
(parete snella, struttura bassa duttilita)

Assumo cotf = 2

V., =08l b, £,

—————=2720kN
Rd,max cd 1+ COTZ 0

>V, =1000 kN

Dunque la sezione in calcestruzzo é sufficiente

Esempio 1
(parete snella, struttura bassa duttilita)

Taglio resistente armatura orizzontale (cot6=2)
A
Vg =0.81, S—i" fqcot® =1967 kN

>\, =1000 kN
A, 2x079

cm?
=————"=79—
S, 0.2 m

L'armatura orizzontale & sufficiente

Se ho fatto la traslazione del diagramma del
momento ho finito, altrimenti ...




Esempio 1
(parete snella, struttura bassa duttilita)

Taglio resistente armatura verticale (cot6=2)

_ Asv,nc f/d _ ASV 'nc f

1
= ———=723kN
Vessn cot® s, ™ "coto

<V, =1000 kN

L'armatura verticale non & sufficiente, con il valore di
cot6 assunto. Ma potrebbe esserlo con un valore
diverso di cot6 ...

Esempio 1
(parete snella, struttura bassa duttilita)

... assumendo cot 6 = 1.21

A

Rd,sh

=081, ﬁfdcofe =1192 kN
s, !

>\, =1000 kN

_ Ag 1ot fyd A 1

= Svlncfydc

Ve, = =1192 kN
* 7 coth s,

oto
>\, =1000 kN

L'armatura & verificata.

Esempio 2
(parete snella, struttura alta duttilita)

In questo caso cot 6 = 1 e devo ridurre Vyg . nella
zona critica

1 :
Vegmax = 0.4(E %0381, b, fcdj =1360 kN
V... =081 2 f _og4kN
Rdsh — “* Iw;fyd =9
Asv
de,sv = Asv,nc fyd = ? lﬂc fyd = 1446 kN

La resistenza e penalizzata, soprattutto quella della
sezione (senza riduzione sarebbe 3338 kN)

Verifica a taglio di pareti tozze

Verifica a taglio di parete tozza
modelli di calcolo

+ Siragiona con considerazioni di equilibrio che in
sostanza non sono diverse da quelle adottate per il
traliccio di Mérsch (o per i campi di tensione)

+ Il puntone compresso & considerato inclinato a 45°,
come nel tradizionale traliccio di Mérsch
- Per il comportamento dopo lo shervamento delle
armature a taglio si riprende il modello *normale”

+ Le vere particolarita sono:
- Il fatto che, essendo |, molto grande, si parte dal
taglio per unita di lunghezza
- Il fatto che il modello considera esplicitamente sia
armature ftrasversali che longitudinali

Verifica a taglio di parete tozza
modelli di calcolo

- NS SE .1 M Lesioni a 45°
B INERN X S
&, SR
o EENERNEL i Puntoni
A S R N compressi
ya = o
e Lo INC NN (] a45

Armatura orizzontale
e verticale




Verifica a taglio di parete tozza
modelli di calcolo

Nz b bddd by bl b SForaa normele
—)—)—)—)—)—)z—)—)—)—)>—)

Lesioni a 45°

Puntoni
compressi
a45°

=

| 4

Armatura orizzontale
e verticale

Resistenza del calcestruzzo
compressione del calcestruzzo d'anima

+ Tl collasso pud avvenire per schiacciamento del
calcestruzzo d'anima

o
Viz > N, =V %ﬁ ponendo o, =f,
A = wa/§2 N X 1: N fv1 =05
k P
1

si ottiene VRd,rmx = E fcd bz

Resistenza del calcestruzzo
compressione del calcestruzzo d'anima

+ Tl collasso pué avvenire per schiacciamento del
calcestruzzo d'anima

VIVIN/z
V/iz - In presenza di sforzo
normale
1 .
\ de,rmx = E (XC fcd b z
N,
a, = o, (N)

Come Vg max di pareti snelle per cot 6 = 1

Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima orizzontale

+ Il collasso pud avvenire per snervamento
dell'armatura orizzontale (staffe)

Az
Az +—+
ﬁ:V7 =A T, V/iz > > —»
<
N
A=A, E (_<—'\ Ish
Sh o, = fd < X— Az
AN
si ottiene
V. = 3 zf Come Vpqy di pareti snelle
Rds s, yd  percotf=1

Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima orizzontale

+ Il collasso pud avvenire per snervamento
dell'armatura orizzontale (staffe)

A Az
V4
F=vV— :Asfyd V/iZ > > >
‘ N
A=A, —?z (_(_'\x Ish
h .=, 6 <« > Az
T TN

si oftiene

Veas =Pn by 2 fyd

AS
Veas = Sh z fyd |:> A,

h ",
w “h

+ Il collasso puo avvenire per snervamento

Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima verticale

dell'armatura verticale

VW N/z
F v % V/z

A A
F=A, fatNE
sV

dall'equilibrio alla rotazione
attornoa C

V., = & zf +N A meno di N, come N,
Rds ~ g yd pareti snelle per cot 6 = 1
v




Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima verticale

+ Il collasso pud avvenire per snervamento
dell'armatura verticale
YW N/z
4 -

v/

Resistenza dell'armatura a taglio
trazione dell'armatura d'anima verticale e orizzontale

+ Le indicazioni di hormativa richiamano il metodo
“normale”
- Armatura orizzontale
Veas = Voae 1075 p, b, 0 l, fyd
Mgy
Vea by

VR4 = resistenza in assenza di armatura a taglio

con o, =

- Armatura verticale
L'armatura orizzontale
Py b,z fyd <p, b, z fyd +Ney i deve snervarsi prima
di quella verticale

NTC 08, punto 7.4.45.2.2

Resistenza a taglio
in assenza di armatura a taglio

+ Valgono le indicazioni generali

+ Siutilizza il modello “a pettine” che tiene conto di
- effetto spinotto
- ingranamento degli inerti
- influenza dell'azione assiale

Considerazioni

+ La normativa (NTC 2008 ) dice di usare le
espressioni indicate in precedenza solo per pareti
tozze (04 < 2) in classe di duttilita A

* Mancherebbero quindi indicazioni specifiche per
pareti tozze in classe di duttilita B

Va0
v. —losk 3100 p, f, o556 |bd se Ney & di trazione Penso invece che queste indicazioni debbano sempre
Rde © | 2 Y. T 0 essere utilizzate nel caso di pareti tozze,
— . ; indipendentemente dalla classe di duttilita
— 3 G, = <0.2f,
= Viin = 0‘20305 K £ A ’ La bozza delle NTC 2015 richiede I'applicazione di
k=1+ =7 =<2 p = t;is <002 queste indicazioni per entrambe le classi duttilita
NTC 08, punto 4.1.2.1.3.1 g
Esempio 3 Esempio 3
(parete tozza) (parete tozza, struttura bassa duttilita)
Parete 30x400 Calcestruzzo €25/30
Ag= @10 /20 Acciaio B450C Assumo cot® = 2
Ay= @14 /20 Ves= 1000 kN V., =1x08] b, f,=3400kN
A.=16218 Neg= -500 kN oz ne
l.= 240 cm a,=15 >V, =1000 kN
Procedura:

1 - Calcolo di Vigmax

2 - Se la sezione & sufficiente si calcola il taglio
resistente dell'armatura orizzontale

3 - Si verifica la diseguaglianza tra resistenze di

armature orizzontale e verticale
Vedere foglio Excel "VerificaParete”

Dunque la sezione in calcestruzzo & sufficiente

10



Esempio 3
(parete tozza, struttura bassa duttilita)

Taglio resistente armatura orizzontale

Veas = Voae +0.75p, b, |, fyd

Esempio 3
(parete tozza, struttura bassa duttilitd)

Contributo del calcestruzzo alla resistenza
dell'armatura

V. =018k V0P o156 |b d 2v,, 0035 /K F,
_As _2x079 400262 e Ye T
Ph=h, s 30x20
kzl*\lzgo:“\losii%oo -1
A 407
A BT 00424
P b, d ~08x30x400
500
=20 0417 mp
% ~30x400x10 ¢
Esempio 3 Esempio 3

(parete tozza, struttura bassa duttilita)

Contributo del calcestruzzo alla resistenza
dell'armatura

3/100
Voo =0.8b, 1,/ 0.18 k @4&.15 o, |376 kN

>v,, =0.035 /k* f, =295kN

(parete tozza, struttura bassa duttilita)

Taglio resistente armatura orizzontale
Vogs = Voo +0.75p, b, 01, |, £, =1759 kN
>V, =1000 kN

A h
=—"=0.00262
P, s,
Vi, =376 kN

La verifica dell'armatura orizzontale & soddisfatta

Esempio 3
(parete tozza, struttura bassa duttilita)

Controllo su armatura verticale

Ah
=—"_=0.00262
= s,

A, _ 308 60513

Ph=h, s, 30x20

ph |:)w z fyd Spv bw nyd +NEd,m'n

Esempio 3
(parete tozza, struttura bassa duttilita)

Controllo su armatura verticale

Ah
=—"_=0.00262
P, s,

A 308 400513
Ph=b,s, 30x20

p,b, 2f,=983kN<2428kKN=p, b, 2f, +N, .

La diseguaglianza ¢ soddisfatta

11



Parete snella vs Parete tozza - bassa duttilita
(Resistenza della sezione in calcestruzzo)

Parete snella Parete tozza

Ho usato cot6 = 1.21 Devo usare cot6 = 1
de,rmx =3338kN VM’rmx =3400kN
Se coto =2

VRd'rmx =2720kN

Resistenza maggiore per parete tozza a causa
del valore di cotf

Parete snella vs Parete tozza - bassa duttilita

(Resistenza dell'armatura)

Parete snella Parete tozza

(con traslazione M) (dipende da o)

Posso usare cot6 = 2 Devo usare cot6 = 1

VM’Sh =1967 kN VRd’Sh =2220kN, se o, =2.0

Voasn = 1759 kN, se o, =1.5
Voasn = 1298 kN, se o, =1.0

Resistenza generalmente minore per parete
tozza con valori bassi di o

Parete snella vs Parete tozza - bassa duttilita
(Resistenza dell'armatura)

Parete snella Parete tozza
(senza traslazione M) (dipende da o)
Devo usare cot6 = 1.21 Devo usare cot6 =1

Vo, = 1192 kN Vo = 2220kN, se 0, =2.0
Vo o0 = 1759 kN, s 0, =15
Vyy s, = 1298 kN, s 0, =10

Resistenza sempre maggiore per parete fozza

12
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5 - L'elemento parete: scorrimento

Scorrimento tra parete e impalcato

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata S. Angelo dei Lombardi

edificio in costruzione
Si nota lo scorrimento || i ik l“ g = |
della parete in ¥ ; - f

corrispondenza della
ripresa di getto

]

Le barre verticali sono
in genere fuoriuscite
dalla sezione, senza
tranciarsi

bl
foto A.Ghersi

Scorrimento tra testa pilastro e trave
pit frequente

23/11/1980 - Irpinia e Basilicata

Lo scorrimento della
testa del pilastro
rispetto alla trave &
stato tale da far
perdere I'appoggio

Le barre verticali sono
fuoriuscite dalla
sezione, senza
tranciarsi, e tirate
verso il basso durante il
crollo

gt
foto A.Ghersi

Verifica a scorrimento
nella zona critica

Prova di scorrimento su telaio

Laboratorio Prove Materiali dell'Universita di Catania

Prova di scorrimento su telaio

Laboratorio Prove Materiali dell'Universita di Catania




Prova di scorrimento su telaio

Laboratorio Prove Materiali dell'Universita di Catania

Prova di scorrimento su telaio

graficizzazione dei risultati sperimentali

| (mr:)

03

01

0 40 20 80 40 50 60 70 80 Frna (KN)
0.1

Inizio dello

o scorrimento

04

Prova di scorrimento su telaio

fase finale, con grandi scorrimenti

Prova di scorrimento su telaio

fase finale, con grandi scorrimenti

Verifica allo scorrimento

+ Lungo il piano di scorrimento nelle pareti tozze
occorre verificare che:

Veg < Vg + Vi + Vg

Vyq Resistenza per effetto spinotto
Vig Resistenza a taglio di eventuali barre diagonali
Veg Resistenza per attrito

Vedere foglio Excel "VerificaParete”

Verifica allo scorrimento
resistenza per effetto spinotto

* Resistenzaa taglio delle barre verticali Ag;

che attraversano la sezione di scorrimento

i Le barre sono parzialmente
R impegnate flessionalmente: > 025 deZAS'

+ Inalternativa, si deve considerare I'azione che

determina I'espulsione del copriferro

1'3ZASJ [feafa

- Si deve considerare il pil piccolo tra i due valori

Vi =min
0.25f,y A

. {1-32«- fufs




Verifica allo scorrimento
resistenza a taglio delle barre diagonali

vid = ZAsifyd cos¢

Nota: La presenza delle armature inclinate determina peré
anche un incremento del momento resistente (e quindi

del taglio sollecitant
el taglio sollecitante) AM,, =05 L\ZAS\' de seno

+ Per le pareti tozze una buona parte dello
scorrimento deve essere affidato a barre diagonali

Vig 2 Veq/2

Parete con barre diagonali

Edificio in costruzione

Per contrastare lo
scorrimento della parete
sono state disposte
barre inclinate che
attraversano le riprese
di getto

foto M. Dasasso

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

La resistenza allo scorrimento dovuto all'attrito pud
essere valutato come somma di due contributi

- contributo del calcestruzzo

- contributo dell'armatura compressa

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

+ Contributo del calcestruzzo
- concettualmente dovrebbe essere:

Vig =1 N
N, valutato da verifica a presso-flessione
e = 0.6, coefficiente d'attrito sotto azioni cicliche

N c ’/\ MRd
Ed
L #
4\/ Iw /II/

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

+ Contributo dell'armatura compressa
- Lo scorrimento relativo tra le facce di una lesione
produce un incremento dello spessore della fessura
che determina trazione nelle barre
- La trazione & equilibrata da una forza di
compressione agente sul calcestruzzo vicino alle
barre

Os

Il contributo dell'armatura vale
l‘lf ZAsj,cfyd

v % Agjc armatura in zona compressa

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

+ La resistenza allo scorrimento dovuto all'attrito
potrebbe essere espressa con

vfd = l‘lf (ZAsj,cfyd + Nc) p'f = 06

+ La normativa fornisce come indicazione

Vig =1y {(ZASnyd + NEd)E-v*'%} ne=06
ENg + % corrisponde ad N,

E2 A, corrispondea > A,




Resistenza per attrito
confronto tra le due espressioni

Sezione 20x400
A, =12 ¢16,1.= 80 cm
A= 10012,1,.=240cm

Ny ~1000 kN
Meg= 6196 KNm

Ix «— Asse neutro
x=74.8cm

Risultante tensioni di compressione
N, = 1715 kN

Armatura compressa

748

X 2
DA = L Ao =gy x2A1=225cm

Resistenza per attrito
confronto tra le due espressioni

Sezione 20x400
A, =12 ¢16,1.= 80 cm
Ag=10012,1,. =240 cm

IX -« Vfd :uf (ZAsj,cfyd +Nc):
N, 06(22.5><391.3
: 10

Secondo hormativa

v, -1, Ud . NEd@} 1732 kN

595 cm? 0.187

Neg= -1000 kN
Meg= 5543 kNm

+ 1715] =1557 kN

Resistenza per attrito
confronto tra le due espressioni

Sezione 20x400 Neg= -1000 kN
A =12 016, 1, = 80 cm Meg= 5543 KNm
Age= 10 012, I, = 240 cm

Ix «— vfd = “’f (ZASj,nyd + NC):
N, 06 [22_5><391.3

10 + 1715) =1557 kN

Secondo normativa

V, =, {(ZAsjfyd + NJ&%} =1413 kN

Sono quasi uguali

Resistenza per attrito
confronto tra le due espressioni

Approccio teorico: Da normativa:
V(471557 kN V471413 kN

. , ;
o1 0z 03 Nea/(Acfes)

T due approcci forniscono valori simili fino a valori di
Ngq pari al 25% di A f 4

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

- L'azione esterna & trasmessa alla base della setto
mediante un puntone compresso che non deve subire
schiacciamento

DEVER Neg = Veg 2

b Z IR

GCST]de - vfd :o‘5nfcd§lwbw

—t
¢l (porzione compressa alla base del setto)

La resistenza del puntone compresso rappresenta
il limite superiore alla resistenza per attrito

Verifica allo scorrimento
resistenza per attrito

+ L'azione esterna & trasmessa alla base della setto
mediante un puntone compresso che non deve subire

schiacciamento
05nf,&Lb, n= 0.6(1 Ji—kj

Vi, =min 250
l‘lf (ZASJ,nyd + Nc) l‘lf = 06
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6 - Comportamento dinamico delle
"pareti non accoppiate”

Comportamento lineare e non lineare

+ L'analisi modale valuta correttamente il

comportamento elastico lineare

Durante il sisma si supera la resistenza della
struttura e si va in campo non lineare
- La maggior resistenza (sovraresistenza) a flessione
indice maggiori sollecitazioni a taglio

- Il contributo dei modi successivi al primo pué
diventare pil rilevante

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto dei modi superiori

+ Consideriamo i primi due modi di vibrazione

Modo 1 Modo 2

E molto piccolo

(U Mgy

Il taglio al generico piano vale

Veg = v\ vezm + VEZdZ

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto dei modi superiori

+ Il momento flettente alla base della parete e

provocato sostanzialmente dal primo modo

+ Il contributo del modo 2 non & influenzato dal

momento alla base e dunque dalla plasticizzazione
della parete

- Si pud immaginare che la struttura risponda

secondo il modo 2 elasticamente (cioe senza poter
applicare la riduzione di q) e dunque il taglio va
calcolato come segue

Vea =+ Ve + (qVEdZ)Z

Esempio analizzato

Edificio a sei impalcati, con due pareti
- Pareti diverse, ma centro masse = centro rigidezze

30x60 |

30x50 ‘

30x400 | 30x500
|
6 piani W, = 3000 kN
Heiani = 3.20 M Wi = 3300 kN
Liwyi = 4.00 m Cu = Ca

Vedi cartella “Pareti”

Comportamento elastico lineare
analisi modale

+ Risultati dell'analisi modale (parete 30x500)

1"modo 2° modo! 2° modo

24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000 -2000 -1000 0 1000 2000

Momento flettente Taglio




Comportamento elastico lineare
analisi modale

+ Risultati dell'analisi modale (parete 30x500)

Il 2° modo da un contributo minimo

inviluppo

2° modo 2° modo

24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000 -2000 -1000 o 1000 2000

Momento flettente Taglio

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

I1 2° modo provoca alla base momenti flettenti modesti

* Quando la sezione alla base si plasticizza I'effetto del
secondo modo pué dare ulteriori contributi

\

+ Per tener conto di questo:
- moltiplicare per q il
contributo del 2° modo
- calcolare di nuovo

1°modo 2 modo I'inviluppo modale

24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000

Momento flettente

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

+ Tl 2° modo provoca alla base momenti flettenti modesti
Quando la sezione alla base si plasticizza I'effetto del
secondo modo pud dare ulteriori contributi

Per tener conto di questo:
- moltiplicare per q il
contributo del 2° modo

- calcolare di nuovo
I'inviluppo modale

inviluppo
(normale)

24000 20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000

Momento flettente

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

+ TI12° modo provoca alla base momenti flettenti modesti

Quando la sezione alla base si plasticizza I'effetto del
secondo modo pué dare ulteriori contributi

Per tener conto di questo:
- moltiplicare per q il
contributo del 2° modo
- calcolare di nuovo

inviluppo e
(normale) I'inviluppo modale

inviluppo
(modificato)

24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000

Momento flettente

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

+ Tl 2° modo provoca alla base momenti flettenti modesti
Quando la sezione alla base si plasticizza I'effetto del
secondo modo pud dare ulteriori contributi

inviluppo

inviluppo
(modificato)

(modificato)

inviluppo

inviluppo
(normale)

(normale)

24000 20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000 0 1000 2000 3000 4000

Momento flettente Taglio

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

+ Commento: flessione
- Sihaunincremento del momento flettente ai piani
superiori

Suggerimento di normativa

- Adottare un diagramma
del momento flettente
lineare

inviluppo
(modificato)

inviluppo

proposto inviluppo

(normale)

24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 O 4000

Momento flettente
NTC 08, punto 7.4.45.1




Comportamento elasto-plastico
analisi modale

Commento: taglio
- Si ha un forte incremento del taglio alla base
- Ai piani superiori il taglio si mantiene forte

Suggerimento di normativa

- Calcolare I'incremento
alla base

- Mantenere in testa un
taglio pari a meta del

valore alla base ] inviluppo
(normale)

inviluppo
(modificato)

0 1000 2000 3000

4000

Taglio

Comportamento elasto-plastico
analisi modale

Commento: taglio

- Si ha un forte incremento del taglio alla base

- Ai piani superiori il taglio si mantiene forte
Az

Suggerimento di normativa

- Calcolare l'incremento
alla base

- Mantenere in testa un
taglio pari a meta del
valore alla base

- Amplificare secondo la
figura per z>h,/3

Nota: I'immagine di hormativa non .

& molto verosimile, perché il taglio Taglio

& costante a tratti NTC 08, punto 7.4.45.1

A
/ "7 BAZA s D
- {

e A —>

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto dei modi superiori

+ Il taglio andrebbe calcolato come segue
Vea = VW + 9V f

+ Il contributo alla risposta sismica del modo 2 pud
essere espresso in funzione di quello del modo 1

Sy(T)
Ed2 \/7 S (T) VEdl

ottenendo quindi

Veg = \/ Vi + [qr 2 8:; VEdl]

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto della sovraresistenza

- La parete pud avere al piede una resistenzaa

flessione maggiore di quella di calcolo
Di conseguenza anche il taglio pué aumentare

Modo 1 Modo 1

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto della sovraresistenza

- La parete pud avere al piede una resistenza a
flessione maggiore di quella di calcolo

Di conseguenza anche il taglio pué aumentare

Modo 1

Si pud incrementare in —
proporzione il contributo del -
primo modo F,—

—

0130,

e :[ 5(T, E“J
Moltiplicare Veq per %

Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto di modi superiori e sovraresistenza

+ Tenendo conto di modi superiori e sovraresistenza

L My Y S,(T)
Veg = \/[YRd M., Vaﬂ] + (q\/oi 5,(T) vEdl]

+ La norma prescrive quindi di amplificare il valore di

calcolo Vg4 mediante il coefficiente

Yos My, s.(T)Y
1'5<qJ[q ] [msd(mj :

NTC 08, punto 7.4.45.1




Amplificazione delle sollecitazioni
per effetto di modi superiori e sovraresistenza

Pill precisamente, la normativa prescrive come
fattore di incremento

Strutture di classe di duttilitd A

2 2
i Yes My, S(T) con
pareti snelle 15<q \/[?M—E‘:] +[\/O,1 SZ(T1) <q s 12
M,

pareti tozze “{Rdﬁ <q
d

Strutture di classe di duttilita B

Esempio
e considerazioni

* Per l'edificio esaminato in precedenza si ha

Struttura di classe di duttilita A

q=4

T,=0514s T,=053s S¢(T) = Sy(Te)
si ipotizza Mpgq = Mgy

Yea Mg ’ sd(Tc) ‘ _
q\/[TEJ +(\oﬁ175dm] =1744

pareti snelle 15
pareti estese q+1
debolmente armate 2
NTC 08, punto 7.4.4.5.1
Esempio Esempio

e considerazioni

Per I'edificio esaminato in precedenza si ha

Struttura di classe di duttilitd A incremento taglio 1.744

inviluppo L"rvoi:;f;ﬂz

(modificato)

inviluppo
proposto inviluppo 1 inviluppo
inviluppo
‘ ‘ (normale) ‘ (normale) (modif )
-24000 -20000 -16000 -12000 -8000 -4000 I 4000 ] 1000 2000 3000 4000
Momento flettente Taglio

e considerazioni

+ Per I'edificio esaminato in precedenza si ha

Struttura di classe di duttilitd B incremento taglio 1.5

inviluppo L’L‘QL'LPSF;Z

(modificato)

inviluppo
proposto inviluppo inviluppo
(normale) (normale)
' ' inviluppo
(modif.)
Momento flettente Taglio

Cosa cambia con la Bozza NTC 2015

Uguali prescrizioni per le due classi di duttilita

2 2
areti snelle 15< M&J +[m s“(T‘)] <
P q\/[ q M, 5,(T) d

M,

pareti tozze kaﬁ <q
d

Classe di duttilita B
q=3evg=10

Classe di duttilita A
q=4eypy=12

NTC 15, punto 7.4.45.1

Cosa cambia con la Bozza NTC 2015

Uguali prescrizioni per le due classi di duttilita

pareti snelle  15<q \/[%%J +(\/ﬁ 2:8:3] <q

Esempio per pareti snelle
T,=0514s T,=053s  Sy(T,) =S4T
si ipotizza Mpyq = Mgy

Classe di duttilita A
q=4eyg=12

Classe di duttilita B
q=3ev=10
Incremento Tcglio}’&é

1.50

Incremento taglio 1.74
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7 - Edifici con pareti (singole): impostazione
della struttura

= 1

Processo progettuale

Concezione generale della struttura, nel rispetto di
principi base di buona progettazione

. Impostazione della carpenteria dell'edificio

Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

Definizione delle armature ed elaborati grafici

Impostazione della struttura
Pareti

+ L'azione sismica deve essere affidata

sostanzialmente alle pareti

* Le pareti devono essere presenti a tuttii piani e

mantenere dimensioni costanti lungo l'altezza o
variare con gradualitd

+ Le pareti devono avere dimensioni nettamente

maggiori a quelle dei pilastri

4

La scelta della tipologia deve essere chiara. Non si
pud arrivare alle pareti aumentando via via, a
tentativi, le dimensioni di alcuni pilastri

Impostazione della struttura
Pareti

- E preferibile che le pareti abbiano dimensioni tra

loro comparabili

La rigidezza di ciascuna parete & legata sia al
momento d'inerzia (deformabilita flessionale) che
all'area (deformabilita tagliante).

Avere pareti di lunghezza molto diversa rende
difficile stimare bene la loro rigidezza e valutare
quale aliquota dell'azione sismica portera ciascuna

Q

Impostazione della struttura
Pareti

uante pareti?

Impostazione tradizionale:

un numero minimo di pareti, sufficientemente
grandi (per esempio, due per ciascuna direzione)

Con le vecchie normative, poche pareti di dimensioni
non eccessive erano in genere sufficienti

Con le norme attuali si rischia di avere pareti
esageratamente grandi

Q

Impostazione della struttura
Pareti

uante pareti?

Impostazione diffusa in alcune zone (Friuli):

un numero pil alto di pareti, non particolarmente
grandi (per esempio, 5-6 per ciascuna direzione)

Puo risultare pill semplice inserire pareti piccole
nell'architettonico

E pit semplice garantire un vincolo d'incastro alla
base




Impostazione della struttura
Pareti

Le pareti devono essere disposte in modo da
garantire un comportamento bilanciato, anche
quando la pianta hon & simmetrica

Le pareti devono essere disposte in modo da
garantire una elevata rigidezza rotazionale.
Devono quindi essere disposte perimetralmente

Impostazione della struttura
Pareti

Le pareti devono avere un efficace vincolo al piede
(sostanzialmente un incastro)

La pareti si comportano sostanzialmente come
mensole. Una mensola senza incastro & labile

v

Come garantire l'incastro ?

Impostazione della struttura
Incastro alla base

L'incastro pud essere realizzato con:
Un reticolo di travi di fondazione

- Le travi di fondazione (in particolare quella sotto
ciascuna parete) devono avere una sezione di
rigidezza e resistenza non molto minore rispetto a
quella della parete

- Le travi ortogonali (che formano il reticolo)
distribuiscono l'azione su un'area piti grande ed
aiutano a limitare i cedimenti

La soluzione & accettabile se le pareti hon sono molto
lunghe; in caso contrario l'altezza delle travi di
fondazione diventa improponibile

Impostazione della struttura
Incastro alla base

L'incastro pud essere realizzato con:
* Travi di fondazione su pali

- I pali saranno soggetti a forti trazioni/compressioni

- Le travi di fondazione dovrebbero essere lunghe, per
aumentare il braccio delle azioni sui pali, ma come
conseguenza devono essere anche molto rigide e
resistenti

La soluzione & accettabile solo in terreni che consentano
di far lavorare bene i pali a trazione

Impostazione della struttura
Incastro alla base

L'incastro pud essere realizzato con:
Un insieme scatolare di pareti del cantinato

- Se le pareti dell'edificio partono dalle pareti del
cantinato l'incastro & facilmente garantito

E la soluzione preferibile se le pareti sono molto lunghe

Impostazione della struttura
Incastro alla base

L'incastro pud essere realizzato con:
+ Un insieme scatolare di pareti del cantinato

- Se le pareti dell'edificio poggiano su una fondazione
non rigida ma sono bloccate a livello del primo
impalcato, fondazione e impalcato costituiscono due
appoggi sostanzialmente equivalenti a un incastro

Problemi:

- Al primo ordine brusca variazione di M e quindi taglio
molto forte, spesso inaccettabile

- Azione concentrata sull'impalcato, che risulta molto
sollecitato e hon pud pili essere considerato
infinitamente rigido




Impostazione della struttura
Pareti e telai

Idealmente il compito di pareti e telai & ben definito:
+ Le pareti portano l'azione sismica
I telai (pilastri pit travi) portano i carichi verticali

Questo consente di esaminarli separatamente
nell'impostare la carpenteria

In realta:
Le pareti, che lavorano come mensole, ai piani
superiori tendono ad appoggiarsi ai telai
Agli ultimi piani i telai portano un‘aliquota rilevante
dell'azione sismica

Pareti e telai
Comportamento a mensola e comportamento a telaio

Telaio (con travi rigide) Mensole (pareti)
Forze applicate ai piani inferiori Forze applicate ai piani inferiori
provocano grossi spostamenti ... provocano piccoli spostamenti ...
... ma gli spostamenti non ... ma gli spostamenti aumentano
aumentano ai piani superiori di molto ai piani superiori

Impostazione della carpenteria

Travi e pilastri portano principalmente i carichi
verticali ma anche modeste azioni orizzontali
(piti rilevanti ai piani superiori)

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. Inserire le paretiin carpenteria per renderla
idonea a sopportare azioni orizzontali

Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

+ Una carpenteria pensata per soli carichi verticali
puo, al limite, avere questo aspetto

Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Occorre inserire le pareti per le azioni orizzontali

- Le pareti sono molto resistenti e rigide e quindi ne
potrebbero bastare poche

] ]

| |
| |

| |

Sono condizionanti la posizione delle aperture
e quella dei pilastri gia previsti

Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

+ Occorre inserire le pareti per le azioni orizzontali
- E bene conferire uguale rigidezza nelle due direzioni

| l

1 1
1 1

i )

Potrebbe essere sufficiente disporre due pareti per
ciascuna direzione, di dimensioni analoghe




Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

+ Occorre inserire le pareti per le azioni orizzontali

- La configurazione delle pareti deve essere bilanciata,
per evitare un cattivo comportamento rotazionale

] (o ]

Bassa rigidezza T
‘rorsignale T El%vafq

eccentricita

| “o

| |

Questa configurazione non va bene

Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

+ Completare la struttura

- Cercare di realizzare una configurazione bilanciata
anche per i pilastri

| l

1 1
1 1

i )

Agli ultimi piani questo potrebbe essere importante

Carpenteria
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

+ Completare la struttura

- Aggiungere altre travi, a spessore, che sono perd
irrilevanti ai fini sismici

] ]

| |

Esempio

Edificio analizzato

Tipologia:
edificio adibito a civile abitazione, a 6 piani

Classe dell'edificio:
classe IT (costruzione con normale
affollamento, senza contenuti pericolosi e
funzioni sociali essenziali)

Ubicazionhe:
zona sismica 2 (a4 = 0.25 g)

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

Edificio analizzato

Struttura portante principale:
con pareti (singole) in cemento armato

Solai:
in latero-cemento, gettati in opera

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

Piano interrato e fondazioni:
Pareti lungo il contorno del cantinato e reticolo
di travi rovesce

Materiali:
calcestruzzo €25/30, acciaio B450C




23.20

—3.60 —3.60 —3.20 —3.20 —3.20 —3.20 —3.20 —

__forrino scale

terrazza Edificio
| 1 icabite analizzato
F IE\ MD - Sismicita med
¥ ismicita media
1 I ﬁ 0 O = zoha 2
I 4 lc
] | ]- gl Suolo €
] | Eh o
| WD 0 O
piano interrato
d T JTPareti su tutto il perimetro
Sezione (nel seminterrato)

16.00

Piano tipo

Il piano terra & simile,
I I ma senza balconi

=

Impostazione della carpenteria
pensando ai carichi verticali

_ =) -

Impostazione della carpenteria
per il sisma

Si devono posizionare le
pareti in modo da ottenere:

- rigidezza nella due direzioni
- buona rigidezza torsionale

!

Impostazione della carpenteria
per il sisma

Soluzione con due pareti per
ciascuna direzione

(piti il nucleo ascensore)

. =) R

16.00

Architettonico
pill pareti

Soluzione con due pareti per

ciascuna direzione
I I (piti il nucleo ascensore)
|
270 ]330 e ][ o
AT
|

400
890




Impostazione della carpenteria

Architettonico
pensando ai carichi verticali

pill pareti

Soluzione con pili pareti per Soluzione con pill pareti per
ciascuna direzione ciascuna direzione

(piti il nucleo ascensore) % I (piti il nucleo ascensore)

{
|

890

- % i : % | 1




Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Le pareti in c.a. nella progettazione sismica
e nell'intervento sull'esistente

Spoleto
4-5 giugno 2015

8 - Dimensionamento e verifica di massima

Vo1

v 2.
= 3.

Processo progettuale

Concezione generale della struttura, nel rispetto di
principi base di buona progettazione

Impostazione della carpenteria dell'edificio

Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

Definizione delle armature ed elaborati grafici

Dimensionamento
solaio, travi, pilastri

I| dimensionamento pué essere effettuato con
riferimento ai soli carichi verticali (in assenza di sisma)

Solaio

- Infunzione della luce, in modo da non avere problemi
di deformazioni

- Aumentare lo spessore se vi sono fravi a spessore
lunghe e molto caricate

Nell'esempio si & scelto uno spessore s = 22 cm

Carichi unitari

Una volta definito lo spessore, si possono calcolare i
carichi unitari

9 Qi SLLZ 3°I° SLU con F
(5"‘:'5‘}:1‘;:12;::‘2’;‘)"° 52 20 100 58 [kN/m?
Solaio di copertura 4.0 20 85 4.8
Solaio torrino scala 3.4 05 5.2 34
Sbalzo piano tipo 42 40 115 6.6
Sbalzo copertura 39 05 5.8 39
Scala 5.0 4.0 125 7.4
Tamponature 7.0 9.1 7.0 kN/m
Tramezzi 3.0 3.9 3.0

Dimensionamento
solaio, travi, pilastri

I| dimensionamento pué essere effettuato con
riferimento ai soli carichi verticali (in assenza di sisma)

Travi

- In funzione della luce e dei carichi, valutati per aree
(o meglio larghezze) di influenza

- Definire una sezione
unica per futte le
travi emergenti

- Eventualmente, -
abbondare un po’ per
tener conto del sisma

- Travi di collegamento:
sezione minima

Travi emergenti 30x50

Travi a spessore 60x22

Altri carichi unitari

Una volta definita la sezione delle travi, si pud
completare l'analisi dei carichi unitari (kN/m)

9k Qi SLL: 5010 SLUconF
Travi 30 x 50 29 38 29 kN/m
Travi 60 x 22 22 29 22




Dimensionamento
solaio, travi, pilastri

Il dimensionamento pud essere effettuato con
riferimento ai soli carichi verticali (in assenza di sisma)

Pilastri
- Infunzione dei carichi, valutati per aree di influenza
- Si pud usare una tensione media fino a f 4 (meglio 0.8 f.)
- Usare max 2-3 sezioni

diverse al primo ordine
- Mantenerle costanti o
ridurle di poco ai piani
superiori
- Non ridurli mai a
dimensioni minori di
quelle delle travi

Dimensionamento
solaio, travi, pilastri

* Pilastri, nell'esempio:

Tipo di pilastro Ney Sezione La sezione 3OX5O_
scelta non crea problemi
Pilastri architettonici e

1560 - 1640 kN | 30 x 50

caricati (20) hon comporta

Pilastri costi eccessivi

perimetrali (2) 930 kN 30 x50

La si mantiene

Pilastri d'angolo 570 kN 30 x 50 invariata per
)] tutta l'altezza

Riepilogo dimensioni
solaio, travi, pilastri

Solaio spessore 22 cm

Travi emergenti 30x50
Travi a spessore 60x22

Pilastri 30x50

Le dimensioni degli elementi strutturali sono uguali a tutti i piani

Dimensionamento
pareti

- Il dimensionamento deve essere effettuato in
funzione dell'azione sismica

+ Procedimento:
- Valutazione masse
- Definizione fattore di struttura
- Valutazione forze (per analisi statica)
- Calcolo del taglio alla base
- Dimensionamento pareti a faglio

- Previsione del momento flettente e verifica
dimensioni pareti

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
11 kN/m?2 (9 kN/m? in copertura, per la minore
incidenza delle tamponature)

Esempio - masse

La superficie degli impalcati nell'edificio in esame &

Torrino scala: 5=48.0m?
VI impalcato: 5=3319m?
Piano tipo: 5=3235m?
T impalcato: non considerato

per azione sismica

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

Torrino + V impalcato: 5=379.9m?




Esempio - masse

Spettro di progetto

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

Superficie | Incidenza Peso
Impalcato m? KN/m2 KN
Torrino + VI 379.9 9.0 3419
V,1V,III, I 3235 11.0 3559
I _ _ -

Peso totale = 16359 kN

9=4o Ke
Nell'esempio:
qo=400,/0; strutturaa pareti- CD"A"
=30 struttura a pareti - CD"B"
o/oy = 1.0 2 sole pareti per direzione
Ky=1 la struttura é regolare in altezza

Spettro di progetto

Ipotizzo di realizzare la strutturaa
bassa duttilita
CD"B" = ¢q=3.0x10=30

SLV, elastico

08

\

SLV, progetto q=3.0
CD"B"

. SLV, progetto  q=4.0

SLD, elastico DA

0.0 05 10 15 20 25 T

Ordinata spettrale

Dipende dal periodo

Si pud assumere T, =C, HY*
con C,=0.050
per strutture diverse da quelle
intelaiate in acciaio e c.a.
H = altezza dell'edificio dal
piano di fondazione (m)
Nell'esempio: H=16.40m (escluso forrinoe

piano cantinato)
T, =0.050x16.40%* = 0.407 s

Esempio - ordinata spettrale

L'accelerazione
Spettro elastico corrispondente a
08 T=0.4075&0.269 ¢
06
04
Spettro di progetto
0.269 q=30 —

02 RN —_
00 S —

00 10 15 20 25 T

05
0.407

Forze per analisi statica

Taglio alla base , =0.85 imi S,(T)=

i=1

=0.85x17655%x0.269 = 4036.8 kN

Forzaal piano  F, = :n“izk A

lem- z,




Forze per analisi statica

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

6+torrino 3419 16.40 56072 1288.6 1288.6

5 3559 13.20 46979 1079.6 2368.3

4 3559 10.00 35590 817.9 3186.2

3 3559 6.80 24201 556.2 37424

2 3559 3.60 12812 294.4 4036.8
somma 17655 175654

Come dimensionare le pareti?

. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per

tenere conto dell'eccentricita accidentale

. Incrementare i valori per garantire la

plasticizzazione a flessione prima della rottura a
taglio (gerarchia delle resistenze)

. Determinare la sezione complessiva occorrente per

sopportare il taglio alla base (incrementato)

. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti

allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

. Valutare se mantenere la sezione costante a tutta

altezza o ridurla progressivamente

Come dimensionare le pareti?

1. Incrementare i valori per tenere conto
dell'eccentricita accidentale

Se la struttura & molto rigida torsionalmente,
incrementare del 10%

V., =4036.8 kN x1.1=44405 kN

Come dimensionare le pareti?

. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per

garantire la plasticizzazione a flessione prima della
rottura a taglio (gerarchia delle resistenze)

Si deve tener conto di:
- Effetto dei modi superiori
- Possibile sovraresistenza a flessione

Per farlo, si pué moltiplicare per 1.5 a tutti i piani
nel caso di CD “B" (un po' di pitl per CD "A")

V., = 44405 kN x 15=6660.7 kN

Come dimensionare le pareti?

3. Determinare la sezione complessiva occorrente per
sopportare il taglio alla base (incrementato)

Si inverte la formula di verifica a taglio del
calcestruzzo (Vpgmax)

fc‘d bw

Ve, =V, cot6

= z z=0.8
Rdmx 1 1 cot? @ L

-
_l+cot?’e Vg

" cotd 08f,b

cd “w

1<cot®<25 per CD"B"

Come dimensionare le pareti?

. Determinare la sezione complessiva occorrente per

sopportare il taglio alla base (incrementato)
Si inverte la formula di verifica a taglio del

calcestruzzo (Vg max)

assumo b, =30cm

pongo cot6=15

1+cot?e Vg 6660.7x107°

= =217 ————=84
b cot® 0.8f,b, 7O.8><7.1><O.3 848 m

Questo valore pué essere utile per scegliere se mettere
solo due oppure piti pareti




Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione x

4. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricitd strutturale

=+ - Nota: per semplicita
V, ho trascurato il
Ed2 nucleo ascensore,
dz -10.20m d2 S - poco rilevante

o e o [

4=550m d; %

. §

VEdl

Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione x

4. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

La resistenza & proporzionale all'area della parete (e
quindi alla sua lunghezza |,))

La rigidezza flessionale &
proporzionale al momento
d'inerzia della parete (e quindi
al cubo della sua lunghezza l,)

Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione x

4. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

Per I'equilibrio alla rotazione occorre ripartire la lunghezza
totale in maniera inversamente proporzionale alla distanza

| = dz lw <«
w,1 d1 4 d2 ot o =

—_—
Ma anche mantenere le lunghezze w

inversamente proporzionali alla

radice cubica della distanza 4 L1

P

2 w,1
e, 4=550m d,=1020m |, =848m

Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione x

4. Distribuire la sezione complessiva fra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

Per I'equilibrio alla rotazione occorre ripartire la lunghezza
totale in maniera inversamente proporzionale alla distanza

|w,m =) ,w,l =550m | 2= 3.00m

Iw,l = dz W
d +d,

Ma anche mantenere le lunghezze i s o olto| , = 480 m

inversamente proporzionali alla w2

radice cubica della distanza per vincoli architettonici

d
Lo = ﬁ s = l,, =4.45m

Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione y

4. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

Nota: per semplicita

ho trascurato il

nucleo ascensore,
b e - poco rilevante

Vea \[E 5

I L \P

°a
=

<
T
S—

4 =1020m d, ; r 4,=1230m

I —

Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione y

4. Distribuire la sezione complessiva fra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricita strutturale

Per I'equilibrio alla rotazione occorre ripartire la lunghezza
totale in maniera inversamente proporzionale alla distanza

L =%

w1 d1 I d2 |w,m - l
R

Ma anche mantenere le lunghezze a B

inversamente proporzionali alla . .

radice cubica della distanza L1

s Ch) <]

w2 1

3d, 4=1020m d,=12.30m |, =848m




Come dimensionare le pareti?
Pareti in direzione y

4. Distribuire la sezione complessiva tra le pareti
allungate nella direzione del sisma in modo da
evitare eccentricitd strutturale

Per l'equilibrio alla rotazione occorre ripartire la lunghezza
totale in maniera inversamente proporzionale alla distanza

L= dldedz bysor - |,=465m |,=385m

Ma anche mantenere le lunghezze ~ Si & scelto
inversamente proporzionali alla ly1=1l,,=450m

radice cubica della distanza per vincoli architettonici

=gl - o =440m

Come dimensionare le pareti?

5. Valutare se mantenere la sezione costante a tutta
altezza o ridurla progressivamente

Taglio globale (kN)
Piano i i
Dal calcolo x11x15 In;'_:_gz';zm
6 1288.6 2126.2 33304
5 2368.3 3907.7 4278.6
4 3186.2 5257.2 5226.8
3 37424 6175.0 6175.0
2 4036.8 6660.7 6660.7

Sarebbe possibile ridurre le dimensioni, ma si &
preferito mantenerle costanti

Previsione del momento flettente

+ Non ¢ facile stimare con formule semplificate
I'interazione tra pareti e telai, perché hanno un
comportamento molto diverso lungo l'altezza
Si puo usare un modello semplificato, da risolvere
con un programma di calcolo

. Pilastro fittizio
" equivalente a telai
o

Previsione del momento flettente

Si pud risolvere un modello di calcolo semplificato per
tener conto dell'interazione tra pareti e telai

. Pilastro fittizio Parete 2
" equivalente a telai

. == [—

Nodi bloccati alla

-

——
— A
rotazione

La sezione delle pareti & quella gia calcolata

Par.1 Par.2

Il pilastro fittizio ha un momento d'inerzia equivalente

Previsione del momento flettente
Momento d'inerzia del pilastro fittizio

Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

12EXT, 1
L} 1( EXL/L,  EXTL/L,
1+= +
2|EX L., /L EXYIL,./L

considerando solo i pilastri “che contano”

rigidezza =

Previsione del momento flettente
Momento d'inerzia del pilastro fittizio

+ Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

Parete 2

I pilastri (tutti uguali) sono:
| _ 8 allungati in direzione x

[ ] 7 allungati in direzione y

Le travi emergenti sono:
[~ T 12 in direzione x
it 10 in direzione y
—Paretet—

Considero 8 pilastri e
12 travi (direzione x)




Previsione del momento flettente
Momento d'inerzia del pilastro fittizio

Stima delle rigidezze
possibilita 1: approccio globale semplificato

Parete 2 . . . .
Al primo piano, direzione x
;F Pilastri 30x50 (8)
. " L,=3.60m
I,=312500 cm*

Travi30x50 (12)
L+=4.00 m in media
I,=312500 cm*

Ottengo Vedi file Excel

k = 116.4 kKN/mm Dimensionamento-schema base
: foglio Rigidezza-1

Previsione del momento flettente
Momento d'inerzia del pilastro fittizio

-+ Stima delle rigidezze

possibilita 1: approccio globale semplificato

Parete 2 . . . .
Al piano tipo, direzione x
;F Pilastri 30x50 (8)
L + L,=3.20 m
I,=312500 cm*

[~ TTV || Travisoxso (12)
L+=4.00 m in media
“Paretel —  1_312500 cm

Ottengo Vedi file Excel

k = 157.3 kN/mm Dimensionamento-schema base
. foglio Rigidezza-1

Previsione del momento flettente
Pilastro equivalente al telaio

Impongo che:

REYL . kL’

L “ ‘ b€
Primo piano:

. kL’ 116.4x3600° 10°

P =T2E © 12x31500 (10° - 436709 en’

Piano tipo:

. kL 157.3x3200° 10° \
= = -~ =1
L =2F " 12x31500 (107 " 1363600¢m

Previsione del momento flettente
Risoluzione schema

Si risolve lo schema (fatta sia analisi statica che analisi
modale con spettro di risposta)

Taglio Momento flettente
‘ | |

Parete 1 Parete 2 Pilastri Parete 1 Parete 2 Pilastri

Previsione del momento flettente
Risoluzione schema

Si risolve lo schema (fatta sia analisi statica che analisi
modale con spettro di risposta)
Taglio
Si noti la distribuzione del
taglio tra pareti e pilastri

ordine | par.1 | par.2 | pilastri

6 39.5% | 26.2% | 34.3%

46.6% | 31.0% | 22.4%
505% | 33.6% | 15.9%
53.8% | 35.8% | 10.4%
58.1% | 38.6% | 3.3%

Niw | a|o

Parete 1 Parete 2 Pilastri

Previsione del momento flettente
Risoluzione schema

Si risolve lo schema (fatta sia analisi statica che analisi
modale con spettro di risposta)

Momento flettente
Valori del momento \ | I
flettente nelle pareti \

ordine | par.1 | par.2 |
6 | 4250 | 1917 ' i

904.9 | 4643 ‘I
1256.2 | 653.7 ‘
1549.7 | 823.1 |
19447 | 11900

N w | a|o

Parete 1 Parete 2 Pilastri




Previsione del momento flettente

Risoluzione schema

+ Periodo proprio (da analisi modale) T=0.385 s

Si possono anche usare i risultati dell'analisi statica

e applicare la formula di Rayleigh

Piano m F u Fu mu?

(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNm s?)

Torrino+6 3799 1288.6 15.01 19.342 0.08559
5 3235 1079.6 11.25 12.146 0.04094

4 3235 817.9 753 6.159 0.01834

3 3235 556.2 4.13 2.297 0.00552

2 3235 2944 147 0.433 0.00070
somma 40.376 0.15109

Siottiene T=0.384s

Verifica dimensionamento
Parete n. 1

Valuto il massimo momento (da analisi modale

incrementato del 10%) e calcolo I'armatura b,
b, = 30 cm, I, = 550 cm n —
M= 23165 kNm 0.2 |¢ R
Mes 23164x10 2 T n
A= = =132.
09df, 09x495x3913 29em
l Zone
0 A 132.9 40 w | armate
A% =02 b, 0.2x550%x30 0%
Sono al limite ma & accettabile B N
(Agnax=4%) __0.2 ly ||

Verifica dimensionamento

Parete n. 2

Valuto il massimo momento (da analisi modale
incrementato del 10%) e calcolo I'armatura

b,=30cm,|,=480cm

M= 15398 kNm
M 15398x10 ,
- - 1001
A= 09df, 09x432x3913 cn
A%=—t__10M1 g5y 4

0.2lb, 0.2x480x30

E un'armatura forte ma accettabile

Zone
armate

Spettri per SLU e SLD

nel caso in esame, per un
periodo paria 0.384 s le
ordinate spettrali sono
quasi uguali (il loro
rapporto & 1.06)

quindi:
spostamenti SLD

I g, 1.06 x spostamenti SLU

R —_C)

\ , —

0.0 " "
Oé 0.384 b,S 10

Controllo del dimensionamento:
spostamenti per SLD

Piano usLv u sLD d, sLb h,. dr. amm
[mm] [mm] [mm] [m] [mm]
6 13.36 15.58 4.00 3.20 16.0
5 9.93 11.58 3.91 3.20 16.0
4 6.58 7.67 3.51 3.20 16.0
3 3.57 416 2.71 3.20 16.0
2 1.25 1.46 1.46 3.60 18.0

Gli spostamenti (da analisi modale) incrementati per:
1.06 per differenza tra ordinate spettrali

1.10 per eccentricita accidentale

... sono pienamente ammissibili

Dimensionamento di struttura ad alta
duttilita




Cosa cambia?

Il fattore di struttura & pili grande
Le forze di progetto sono pitl piccole

I criteri di gerarchia delle resistenze
Si applicano secondo condizioni pitl restrittive

(meccanismo di collasso pit favorevole)

T limiti sui particolari costruttivi
Sono pitl condizionanti
(maggiore duttilita locale)

Fattore di struttura

9=4 Ko
Nell'esempio:
% struttura con 2 pareti per
direzione
Prima

era 3.0 duttilitd alta

Ky=10 la struttura é regolare in altezza

q = 4.00 (prima era 3.0)

Esempio - ordinata spettrale

Il periodo stimato & ancora T = 0.407 s

Spettro elastico L'accelerazione
corrispondente
¢ 0.202 g (anziché

8 ok

Forze per analisi statica

Taglio alla base , =0.85 i"\' S4(T) =

i=1

=0.85x17655x0.202 =3031.4 kN

06
0.2699) Forzaal piano  F, =%y
04 > mz
——Spettro di progetfo—__ =
0.202 S~ q=40 —
—_—
0.0
00 05 10 15 20 25 T
0.407
Forze per analisi statica Come dimensionare le pareti?
. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per
. ” PSS p—" tenere conto dell'eccentricita accidentale

. eso uota z z orza aglio . . .

Piano (KN) Q(m) (KNm) | (kN) N . Incrementare i valori per garantire la
- plasticizzazione a flessione prima della rottura a
6+forrino 3419 1640 | 56072 | 967.7 | 9677 taglio (gerarchia delle resistenze)

° 3999 1320 | 46979 | 8107 | 17784 . Determinare la sezione complessiva occorrente per

4 3559 1000 [ 35590 | 614.2 | 23926 sopportare il taglio alla base (incrementato)

3 3559 6.80 24201 | 4177 | 28103 . Distribuire la sezione complessiva tra le pareti

2 3559 3.60 12812 | 2211 | 30314 allungate nella direzione del sisma in modo da

17655 175654 evitare eccentricita strutturale
somma .
. Valutare se mantenere la sezione costante a tutta

altezza o ridurla progressivamente




Come dimensionare le pareti?

1. Incrementare i valori per tenere conto
dell'eccentricita accidentale

Se la struttura & molto rigida torsionalmente,
incrementare del 10%

V;y=30314kN x11=33345kN

Come dimensionare le pareti?

2. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per
garantire la plasticizzazione a flessione prima della
rottura a taglio (gerarchia delle resistenze)

Si deve tener conto di:
- Effetto dei modi superiori
- Possibile sovraresistenza a flessione

Per farlo, si puo moltiplicare per 1.5 a tutti i piani
nel caso di CD “B" (un po' di pitl per CD "A")

Come si calcola l'incremento?

Come dimensionare le pareti?

2. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per
garantire la plasticizzazione a flessione prima della
rottura a taglio (gerarchia delle resistenze)

VEd: € vunalisi
Pareti snelle
2 2
54(To)
15<e= ||y, M‘“] +{\/ﬁ d CJ <
\/[ Rd M., q 5,(T) q

Yoy =12

Come dimensionare le pareti?

2. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per
garantire la plasticizzazione a flessione prima della
rottura a taglio (gerarchia delle resistenze)

My _ My ~1.26

Yeg =1.2  assumo =105 m 7y,

M, M,

\ S,(T
E stato stimato T; =0.407 s =
! S,(Ty)

qm@:wm“:mm
S(T)

Come dimensionare le pareti?

2. Partire dal taglio alla base, incrementandolo per
garantire la plasticizzazione a flessione prima della
rottura a taglio (gerarchia delle resistenze)

o e posi)-

=1.26° +1.264°* =178

Quindi  V,, =33345kN x178=59355 kN

Come dimensionare le pareti?

3. Determinare la sezione complessiva occorrente per
sopportare il taglio alla base (incrementato)

Si inverte la formula di verifica a taglio del
calcestruzzo (Vg max)
assumo b, =30cm

pongo  cotf=1

_l+cot’eo Wy . 59355x10°

coté 08f,b, “08x71x03 697m

L

10



Come dimensionare le pareti?

3. Determinare la sezione complessiva occorrente per

sopportare il taglio alla base (incrementato)

Siinverte la formula di verifica a taglio del
calcestruzzo (Vg max)

" coto 08f,b, “08x7.1x0.3

Ma la norma impone una ulteriore riduzione di
resistenza

cot® 6.97
Vigrar 0D £, b,z w1, =27 1742
ame “QY g fabZ =L =TT =17.42m

Eil doppio di ci6 che serviva in CD"B"??2??

=697 m

Considerazioni

Il progetto ad alta duttilita richiede pareti molto
pili grandi rispetto a quello a bassa duttilita

Si poteva prevedere, perché

1. Le azioni in CD"A" sono minori del 25% (q= 4
anziché 3)

2. L'amplificazione per criterio di gerarchia delle
resistenze ¢ del 20% pili grande (1.78 anziché 1.5)

3. Ma soprattutto la resistenza a taglio & ridotta del
60%

Ma allora che vantaggi dall'alta duttilita?

11



Corso di aggiornamento

Progettazione strutturale e
Norme Tecniche per le Costruzioni

Le pareti in c.a. nella progettazione sismica
e nell'intervento sull'esistente

Spoleto
4-5 giugno 2015

9 - Modellazione. Influenza di fondazione e terreno

Modellazione di pareti in c.a.
Possibili modellazioni:

1. Discretizzazione della parete con elementi finiti

2. Uso di elementi monodimensionali con tratti rigidi

1 2.

Modellazione di pareti in c.a.
con elementi finiti

* Per cogliere il comportamento nel piano:
elementi membranali (lastra)

Se fa parte di un sistema spaziale e si vuol cogliere

il comportamento fuori piano:
elementi flessionali (piastra)

Cosa fa il vostro programma?

Modellazione di pareti in c.a.
con elementi finiti

Problemi:

Drilling - i punti nodali non sono vincolati alla rotazione

~

La trave & come
incernierata all'estremo

T programmi usano vari artifici
per eliminare il problema

Ma quanta approssimazione c'¢?

Modellazione di pareti in c.a.
con elementi finiti

Problemi:

+ Il modello a elementi finiti fornisce uno stato
tensionale

* La normativa fornisce prescrizioni in termini di
caratteristiche di sollecitazione (M, V)

Calcolando la risultante delle tensioni
si pud risalirea M e V

Ma quanta approssimazione c'e?

Modellazione di pareti in c.a.
aste con tratti rigidi

* Per cogliere il comportamento nel piano, il modello
fornisce valori accettabili (purché si consideri la
deformabilita a taglio dell'asta)

+ Si possono usare

- Tratti infinitamente rigidi
- Tratti con rigidezza finita ma molto grande

Fuori piano, la parete potrebbe comportarsi come
un'asta qualsiasi, senza tratti rigidi




Modellazione di pareti in c.a.
aste con fratti rigidi

Problemi:

+ La presenza di elementi con rigidezza molto diversa
puo dar luogo a problemi numereici
(ad esempio, squilibri nei nodi)

Il programma segnala questi problemi?

Se vi sono squilibri, quanto sono rilevanti?

Modellazione di pareti in c.a.
aste con tratti rigidi

Problemi:

+ Come si modella la struttura se sulla parete
concorrono due distinti telai ortogonali?

3o 1555

Un tratto rigido con buona rigidezza torsionale?

oppure pilastri fittizi agli estremi?

Modellazione con tratti rigidi
Un esempio “artigianale”

5 piani - incastro al piede

Parete

|
Pilastro !
30x50 i 30x400
i
i
Trave emergente i
30x50 |
4 5 Telaio 1 6
Trave a spessore
50x24

Modellazione con tratti rigidi
Un esempio “artigianale”

1. Asta con tratti infinitamente rigidi

Analisi modale: I=00

Modo 3, traslazione x

T=0.2016 s
M*=70.03%

Telaio 1

Modellazione con tratti rigidi
Un esempio “artigianale”

1. Asta con tratti infinitamente rigidi

ol oL HEZ PILASTAZ Analisi statica
N
& S - 7 2
4 4 -4.3% 2.¢7
4 3 -4.44 2.68
4 2 -3.73 2.08
4 1 1.88 0.7¢
3 s 9 41.75
4 84.¢6
3 14.€4
2 5.84
1 48.47
x
Ix (BN Ty (k@ M (kFm)

: - e Piccoli squilibri
P - e (poco rilevanti)
¢ 2 - i

Modellazione con tratti rigidi
Un esempio “artigianale”

2. Asta con tratti molto rigidi (ma non infinitamente)

Analisi modale: BOX200
Modo 3, traslazione x |
1
T=0.2019s 7
M* =70.02% Telaio 1
Pilastro fittizio,
Quasi identicia I = e usato solo per

generare lo schema




Modellazione con tratti rigidi
Un esempio “artigianale”

norxmale (kN)

-1546.28
Era -1542.90
Piccole differenze rispetto a I = oo

ma ora lo squilibrio non c'e

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

+ Stessa struttura, con fondazione
1 2 3

carpenteria

4 5 Telaio 1 ) 6
A s f
fondazione
B [l

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

1. Asta con tratti infinitamente rigidi

P e s

Analisi modale: I

8

Modo 2, traslazione x

T=0.2790s
M*=77.32%

Telaio 1

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

1. Asta con tratti infinitamente rigidi

CARATTERISTI TF SOLLECTTAZ

Analisi statica

pilas

Piccoli squilibri
(poco rilevanti)

€
4
&

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

2. Asta con tratti rigidi (ma non infinitamente)

Analisi modale: BOx200
Modo 2, traslazione x |
|
T=03243s ——
M* =79.56%
Pilastro fittizio,
Differenze non trascurabili usato solo per

generare lo schema

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

2. Asta con tratti rigidi (ma non infinitamente)
az Analisi statica

taglio sforzc

1wy normale (kN)

Era -1437.07
Differenze sensibili rispettoa I = e

ma ora lo squilibrio non c'e




Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione

3. Asta con tratti pid rigidi

Analisi modale: B0x400 |
Modo 2, traslazione x
T-02858s -
M* = 77.34% Telaio 1
' . Pilastro fittizio,
Le differenze ora sono usato solo per
molto minori generare lo schema

Modellazione con tratti rigidi
In presenza di fondazione
3. Asta con tratti pid rigidi

CAR

ICKE DI SCLLECITAZ.

EI PILASTRI

-1415.9¢
Era -1437.07

Differenze modeste rispetto a I = oo

e lo squilibrio non c'¢

Influenza della rigidezza
della trave di fondazione

Influenza della rigidezza
del terreno

7 / / | /
/ / Analisi statica / / Analisi statica
- ] / | B \
— 7 T —
/ / / /
f / —
/ / / /
/ // / // / // /
— LT yl LT
M=1076 kNm M=tat6kNm M=1395kNm| |~ M=t46kNm |
e L~ 7 b
Trave fond. bassa Caso base Terreno deformabile Caso base
T=0.3908 s T=0.2858 s T=14973s T=0.2858 s
Confronto taglio pilastri/pareti
glop P Confronto

. fondazione
incastro (caso base)
ordine | % pil | % par ordine | % pil | % par
5 16.4 83.6 5 215 785
4 59 94.1 4 7.8 92.2
3 44 95.6 3 6.3 93.7
2 29 97.1 2 4.0 96.0
1 10 99.0 1 47 95.3
fondazione fondazione
(terreno soffice) (bassa)

ordine | % pil | % par ordine | % pil | % par
5 223 777 5 37.2 62.8
4 8.1 919 4 13.9 86.1
3 6.6 934 3 113 88.7
2 4.1 95.9 2 10.0 90.0
1 55 945 1 5.2 94.8

+ Stessa struttura, con pilastri e travi rigide
1 2 3

A P

carpenteria

fondazione




Confronto taglio pilastri/pareti

incastro

ordine | % pil | % par
5 322 67.8

4 138 | 86.2

3 108 | 89.2

2 7.8 92.2

1 28 | 972

fondazione

(terreno soffice)
ordine | % pil | % par
5 42.6 57.4

4 188 | 812

3 16.0 84.0

2 130 | 870

1 13.1 86.9

fondazione
(caso base)
ordine | % pil | % par
5 418 58.2
4 18.4 816
3 15.6 84.4
2 127 87.3
1 12.0 88.0
fondazione
(bassa)
ordine | % pil | % par
5 48.2 51.8
4 217 | 783
3 180 | 820
2 19.9 80.1
1 -04 | 100.4
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10 - Anadlisi e giudizio sulla struttura

Determinazione della risposta strutturale

Modello numerico

+ Insieme di telai piani con impalcati rigidi

+ Pareti modellate con elementi monodimensionali:
- deformabili a flessione e a taglio
- tratti molto rigidi in corrispondenza delle travi

- E considerata la rigidezza delle pareti nel piano di
minore rigidezza

Metodo di analisi

+ Analisi modale con spettro di risposta
+ Combinazione dei modi mediante CQC

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 pitl 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 il taglio nelle pareti
- rispettano le previsioni o no?

Deformate modali

Modo 3, T=0.241 s

Modo 1, T=0.355 s Modo 2, T=0.318 s
Modo 4, T=0.079 s Modo 5, T=0.071 s Modo 6, T=0.051 s

Masse partecipanti, sisma x

Modo 1 T=0.355s Modo 2 T=0.318 s

Il modo 2 & prevalente di
traslazione secondo x

C'é un modesto accoppiamento
tra i modi 2 e 3 (traslazione
secondo X e rotazione)

Modo 3 T=0.241s
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Masse partecipanti, sisma y Inviluppo modale
sisma x
(- —_—"
——————————————————————————— 8.02
Modo 1 T=0.355s Modo 2 T=0.318s
Il modo 1 di traslazione
secondoyeédel tutto | | - - ‘ T
disaccoppiato dagli altri due | |
””” S O A
Modo 3 T=0.241s ’, } }
10.06
Inviluppo modale Spostamenti, inviluppo modale
sismay
Spostamenti
11.10 i‘ 12.57 1o per sismay 12.57
—————
|
0.65 2
8.02
R iy ol Spostamenti
! per sisma x
””” T o B I
fffff R e
’( 1 1 ’, 1 1 10.06
0.54 2 6

Taglio per forze in direzione x
(telai in direzione x)

Spostamenti, inviluppo modale

Spostamenti per sisma 'y gli spostamenti massimi per %37 =, Piano
uniformi sisma y sono maggiori di T
(vicini a quelli del modo 2) circa il 20% rispetto a

quelli per sisma x i I

La direzione y andrebbe

e e e e 1
Spostamenti irrigidita - n
persismay  ___ ey 1 |

1

T

1

11.10 12.57
6

N w1 o

2 La parte inferiore I
8.02 andrebbe irrigidita i

Spostamenti
Piccola rotazione per . . .
sisma X (spostamenti La parete prende praticamente tutto il taglio che

‘ ‘ 1006 dovuti ai modi 2 e 3) compete al telaio
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Taglio per forze in direzione x
(telai in direzione x)

Taglio per forze

in direzione x

(telai in direzione x)

|
|
N w1 o

—

Questo telaio non porta quasi niente

N wo b oo

—_

Taglio per forze in direzione x
(telai in direzione x)

)
N o w b OO

Taglio per forze in direzione x
(telai in direzione x)

Piano

N w1 o

Questa parete prende meno taglio della prima (come si

voleva) perché e meno rigida

Taglio pareti per forze in direzione x
senza incremento per rotazione

Parete 1 allungata in questa direzione

Taglio Taglio T valori previsti
Piano previsto | effeftivo |  sovrastimano ovunque
(kN) (kN) Il e e T
quelli forniti dall'analisi
6 838.0 425.0
5 Alla base la differenza
}Q“O/{ 9049 percentuale &
4 zo)éo 1256.2 relativamente modesta
3 3433\( 15497 (circa del 25°/o)
2 2625.2 19447

-6%

Nota: la valutazione la massa stimata era maggiore di circa il 6%

Taglio pareti per forze in direzione x

senza incremento

per rotazione

Parete 1 allungata in questa direzione

Taglio Taglio
Piano previsto | effettivo
(kN) (kN)

787.7 425.0
14477 904.9
1947.7 1256.2
22877 | 1549.7
2 24677 | 19447
-6%

w |||

T valori previsti
sovrastimano ovunque
quelli forniti dall'analisi

Alla base la differenza
percentuale &
relativamente modesta
(circa del 25%)

La sovrastiva si riduce al
20%
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Taglio pareti per forze in direzione y
senza incremento per rotazione

Parete 1 allungata in questa direzione

Taglio Taglio I valori previsti
Piano previsto [ effettivo sovrastimano ovunque
(kN) (N) quelli forniti dall'analisi

704.4 239.85
Alla base la differenza
}?94/4 58303 | percentuale &

17%8 833.51 relativamente modesta
3‘545\§ 106427 | (poco piti del 25%)

2 2206.8\| 1592.25
-6%

Nota: la valutazione la massa stimata era maggiore di circa il 6%

w|bdh|lO| O

Taglio pareti per forze in direzione y
senza incremento per rotazione

Parete 1 allungata in questa direzione

Taglio Taglio T valori previsti
Piano previsto | effettivo sovrastimano ovunque
(kN) (kN) quelli forniti dall'analisi

662.1 239.85

Alla base la differenza
1216.9 583.03

percentuale &
1637.3 | 833.51 relativamente modesta

w | h|lO| O

19231 | 106427 | (poco pili del 25%)

2 2074.4 | 1592.25 La sovrastiva si riduce a

poco pil del 20%

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

Queste regole sostanzialmente portano
un incremento di sollecitazione nei telai
pil esterni

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

Fornisce informazioni su:
- rigidezza torsionale
- Affidabilita del predimensionamento

Spostamenti per forze e coppie
direzione x (analisi modale)

era 8.02
0.73 8.75
|

1
|
|
|
|
|
|

‘ 1
————— e

i i ]

| | |

0.49 10.55 era 10.06
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Spostamenti per forze e coppie
direzione y (analisi modale)

14.03
. ;f%g Eo== era 12.57

1.47

1.10
1.08

1.73

Spostamenti per forze e coppie
considerazioni

- L'incremento va dal 5% (inf) al 10% (sup) nel caso di
azioni in direzione x

- L'incremento & del 10% (sin e des) nel caso di azioni
in direzione y

Incrementi di spostamento cosi contenuti sono indice
di una struttura dotata di una buona rigidezza
torsionale

Nota. Per la struttura intelaiata il massimo incremento era circa
il 20%

Combinazione delle azioni
nelle due direzioni

Le componenti orizzontali

"T 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 |'azione applicata
nell'altra direzione”

In che modo capire quanta importanza ha questa
combinazione?

Ragioniamo ancora esaminando gli spostamenti

NTC 08, punto 7.3.5

Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

12.20 1403
242 281
e ——
L 8.75 L 173
10.55 127
Sisma in Sisma in
direzione x direzione y

Inviluppo: sisma y + 0.3 sisma x

analisi modale
era 11.10 era 12.57
era 12.20 era 14.03
14.87

[ Sismay + 0.3 x
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Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma y
analisi modale

era 8.75
9.27

Y
i

\
m——— __ T era 8.02

r Sismax+0.3y

0.3x
era 10.06 era10.55 10.93

Commenti

Effetto complessivo
di eccentricita accidentale e combinazione x-y

Pareti (vale anche per le travi):

le pareti centrali (nucleo ascensore) ne risentono
in misura minima

le pareti di estremita hanno, rispetto allo schema
con sole forze, un incremento sensibile di
caratteristiche di sollecitazione, ma sempre
inferiore al 15% nel caso in esame

Nota. Per le travi della struttura intelaiata era il 30% e pit

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
15%, ed inoltre devono essere verificatia
pressoflessione deviata con momenti trasversali
fino a circa il 40% del massimo

Nota. Per i pilastri della struttura intelaiata arrivava al 60%

Giudizio complessivo
prima di passare ad una verifica dettagliata

Rispetto alla stima iniziale, fatta in fase di
dimensionamento:

la previsione dell'effetto di forze statiche era
abbastanza corretta; la sovrastima delle
sollecitazioni & dovuta:

sopravalutazione della massa

aver trascurato i telai

uso dell'analisi modale anziché I'analisi statica

I'effetto dell'eccentricita accidentale e la
contemporanea presenza delle due componenti
del sisma & appena pili gravosa del previsto

Il dimensionamento iniziale &
accettabile?

Probabilmente si,

la sovrastima delle forze (del 25%) compensa
ampiamente la leggera sottostima degli effetti di
eccentricitd accidentale e azione contemporanea
delle due componenti del sisma (15% anziche 10%)

Se la risposta fosse stata negativa, si doveva
ritornare al dimensionamento, per correggere le
carenze evidenziate
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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 puo essere piti semplice
valutare gli spostamenti a partire da quelli per lo
SLV, tenendo conto della differenza di ordinata dei
relativi spettri

Spostamenti

L'edificio & pitl flessibile in direzione y ed il telaio
che subisce i massimi spostamenti & quello sul lato

destro dell'edificio (telaio n. 12)
12.93 .®

|

9.27

Sismax+ 0.3y Sismay + 0.3 x

10.93

Spostamento d'interpiano per SLV
telaio n. 12

Il massimo spostamento d'interpiano si riscontra al
quinto piano

Piano Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismaY | Y+0.3X
6 0.438 3.053 0.246 0.362 0.684 3415 3.620
0.443 3.076 0.245 0.36 0.688 3.436 3.642
0.41 2.851 0.224 0.329 0.634 3.180 3.370
0.325 2.269 0.175 0.257 | 0.500 2.526 2,676
0.185 1.309 0.094 0.138 0.279 1447 1531

SismaX = Fx + M(Fx) Q

SismaY= Fy + M(Fy) <———

N wl s o

Sisma= SismaY + 0.3 SismaX <——

Spettri per SLU e SLD

nel caso in esame, per un
periodo pari a circa 0.36 s
le ordinate spettrali sono
quasi uguali (il loro
rapporto & 1.06)
quindi:

spostamenti SLD

1.06 x spos?amenfi SLU

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: 1.06x3.6=3.9 mm

(al penultimo piano)

La verifica & ampiamente soddisfatta

Per I'edificio con struttura intelaiata era:

9.6 mm
(tra IT e I impalcato)
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11 - Combinazioni di carico e calcolo delle armature
delle pareti

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. Andlisi strutturale dettagliata e verifica del

comportamento della struttura

5. Definizione delle armature

Processo progettuale tradizionale

Modellazione della struttura

ags

Risoluzione degli schemi base

gs
Inviluppo dei risultati

ags

Definizi del ature
i all'invi 0

Non sempre: occorre tener conto
della gerarchia delle resistenze

Progetto delle pareti

Le pareti hanno un comportamento duttile se si
plasticizzano a flessione

Egs

L'armatura a flessione della parete deve essere
definita in base ai risultati del calcolo

gs
Attraverso il criterio di gerarchia delle resistenze si:
+ definisce 'armatura a taglio
+ esegue la verifica allo scorrimento

Definizione delle armature - pareti

Primo passo
armatura a taglio delle pareti

Si esamina come esempio la parete 1x (corrispondente
all'asta 30) che & la maggiormente sollecitata

N.B. A rigore, se la struttura fosse

28 stata in CD"A" bisognava partire

1 2 3 dall'armatura a flessione

4 57 6

7| st ot w2 1

31 ' ' 29
14y 15, 16y 17y 18 19 20
T
1| 22 33 24 25—ae 27,
30 “/




Parete 1x (30)

Taglio per schemi di carico base

Non considero la condizione con soli carichi verticali

Parete 1x (30)
Effetto complessivo del sisma

Piano | gmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) Piano | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismaY | X+0.3Y
6 39 4250 56.4 18.4 27.1 6 39 4250 56.4 184 271 4434 835 468.4
5 -0.6 904.9 60.5 424 62.4 5 -0.6 904.9 605 424 62.4 9474 | 1229 | 984.2
4 03 12562 | 62.0 60.6 89.1 4 03 1256.2 | 620 60.6 89.1 13167 | 1511 | 13620
3 0.9 15497 | 552 735 108.2 3 0.9 1549.7 | 552 735 108.2 | 16232 | 163.4 | 16722
2 8.8 19447 | -50.1 76.7 112.8 2 8.8 19447 | -50.1 76.7 112.8 | 20214 | 1629 | 20702

SismaX = Fx + M(Fx) Q
SismaY= Fy + M(Fy) <
Sisma= SismaX + 0.3 SismaY «————
Parete 1x (30) Parete 1x (30)
Effetto complessivo del sisma Effetto complessivo del sisma
Piano | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismaY | X+0.3Y | Progetto Piano | g min Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismaY | X+0.3Y | Progetto

6 39 4250 56.4 18.4 27.1 4434 835 468.4 706.6

-0.6 904.9 60.5 424 62.4 9474 | 1229 | 9842 IMO

6 39 425.0 56.4 184 271 4434 835 468.4 1556.6

03 1256.2 62.0 60.6 89.1 1316.7 1511 1362.0 043.

-0.6 904.9 60.5 424 62.4 947.4 122.9 984.2 1874.1

0.9 1549.7 55.2 735 108.2 | 1623.2 | 1634 | 16722 2509.2

N w| s o

03 1256.2 62.0 60.6 89.1 1316.7 1511 1362.0 21917

8.8 19447 | -50.1 76.7 1128 | 20214 | 1629 | 2070.2 3114.2

09 1549.7 55.2 735 1082 | 1623.2 | 1634 | 16722 2509.2

Per CD"B" - Sisma x 1.5 + Qrin
T

Gerarchia delle resistenze

Tl taglio sismico dei piani superiori (z>h,/3) deve essere amplificato
secondo la funzione d'inviluppo e non inferiore al 50% di quello alla
base

N w| s o

8.8 19447 | -50.1 76.7 112.8 | 20214 | 1629 | 2070.2 3114.2

Per CD"B" - Sisma x 1.5 + Qmin <—[

Il taglio sismico dei piani superiori (z>h,/3) deve essere amplificato
secondo la funzione d'inviluppo e non inferiore al 50% di quello alla

base S

Gerarchia delle resistenze

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura orizzontale

Allabase:  Vgq=3114.2 kN CD"B", 1<coth<25

B b Grand 0=1
s, 08, f,coto rande per cot 6 =
coto=1 %:18.1 cm?/m Staffe ¢12/12.5

" p, =0.60%

A

cot6=2 S—S“:9.O cm®/m Staffe ¢12/25

h
p, = A, >02% ph:o-30/a

"“b,s,

NTC 08 (D.M. 14/1/08), punto 7.4.6.2.4

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura verticale

Allabase:  Vgy=3114.2 kN CD"B", 1<cot0<25

A Ve cotd Sempre molto
s, 06l fyd grande
coto=1 % =241cm*/m  2016/16.7

Y p, =0.80%

cot6=2 % =482cm’/m  2416/83

! p, =16%
A
=—>0.2%
Py b s

v NTC 08 (D.M. 14/1/08), punto 7.4.6.2.4




Parete 1x (30)

Verifica della sezione in cls

Allabase:  Vgq=3114.2 kN CD"B", 1<cot0<25
.+ cot®
V.,=08l b, f,———
Rcd w ~w del'FCOTze
cot0=1 Vg = 4686.0 kN

cot6=2  V,,=37488KkN

Entrambi i valori sono accettabili

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a taglio

Quale valore per cot 62 Sempre molto

grande
cot6=1 p, =0.6% ,=0.8%
Staffe 012/12.5
cot 8=2 p, =0.3% p, =X
Staffe ¢12/25 2 016/8.

Metto I'armatura verticale minima

0, =02% %:6.0 cm? /m

v

Zmesll

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a taglio

Quale valore per cot 6? Sempre molto

grande
cot9=1 p, =0.6% ,=0.8%
Staffe ¢12/12.5
cot =2 p, =0.3%
Staffe ¢12/25

Metto 'armatura verticale minima

b, =03% %:9.0 em?/m 20¢12/25

v

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a taglio

Sempre molto
grande

,=0.8%

Quale valore per cot 6?

cot 6=1 m=Q.67

e ¢l 5
cot 6=2 p, =0.3% p, =X
Staffe ¢12/25 2 16/8.

Metto I'armatura verticale minima, dovré traslare
il diagramma del momento

Scelgo cot 6 =2

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a taglio

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a taglio

6 1556.6 20 452 0.15% | ¢12/50

5 1874.1 20 5.44 0.18% | ¢12/42

4 21917 20 6.36 0.21% | ¢12/36

3 2509.2 20 7.29 0.24% | ¢12/31

2 31142 20 9.0 0.30% | ¢12/25 9.0 0.30% | 2¢12/25 | 3748.8
L'armatura si riduce parecchio ai piani superiori, ma

deve essere: o
p, 20.2%

s, <30cm

; Ve Asn/s Aq/s Arm. Ve
Piano |0 | € | emzmy| P | Y | (cmirmy) | ™ long. | (kN)
6 1556.6 20 75 0.25% | ¢12/30 75 0.25% | 2¢12/30 | 3748.8
5 1874.1 20 75 0.25% | ¢12/30 75 0.25% | 2¢12/30 | 3748.8
4 21917 20 75 0.25% | ¢12/30 75 0.25% | 2¢12/30 | 3748.8
3 2509.2 20 9.0 0.30% | ¢12/25 9.0 0.30% | 2¢12/25 | 3748.8
2 3114.2 20 9.0 0.30% | ¢12/25 9.0 0.30% | 2¢12/25 | 3748.8
L'armatura si riduce parecchio ai piani superiori, ma
deve essere:
p, >20.2% p, 20.2%
s, <30cm s,<30cm




Secondo passo
armatura a flessione delle pareti

Si esamina come esempio la parete 1x (corrispondente
all'asta 30) che & la maggiormente sollecitata

Parete 1x (30)
momento flettente per schemi di carico base

Si parte dall'inviluppo dei momenti flettenti

qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismayY Sis.X+0.3SisY
6 -3 451 28 22 32 472 60 491
28 5 -15 -1012 | -153 37 54 | -1049 | -208 -1111
1 2 3 5 -16 -763 -123 -11 -17 774 | -140 -816
4 57 6 4 -14 -3226 | -312 -147 216 | -3373 | -528 -3532
4 21 2769 | -285 -122 -180 | -2892 | -465 -3031
7 ””8’“”9’ 0] 1T 12 13 3 22 6519 | -477 | -316 | -465 | -6835 | -942 7118
31 ! ! 29 3 -36 6091 | -455 | -295 | -434 | -6386 | -890 -6653
14y 15y 16y 17 18.‘, 19.‘, 20, 2 -39 | -10791 | -620 | -531 781 | -11322 | -1401 -11742
| | 2 -66 | -10502 | -608 -517 761 | -11019 | -1369 -11429
1 22 33 24 2 N 27, 1| -98 | 17293 | 624 | -793 | -1167 | -18086 | -1791 18623
N30 S
Parete 1x (30) Parete 1x (30)

momento flettente di progetto
1. Si parte dall'inviluppo dei momenti flettenti

2. In campo non lineare ['inviluppo dei momenti
& approssimativamente lineare

3. Il diagramma inviluppo va traslato
verso l'alto +s

pS La

Gerarchia delle resistenze

6

he. = max { l;,w <higiane  hg,

f f 1 t
20000 15000 10000 5000 M (kNm)

momento flettente di progetto

Ma bisogna fraslare anche per assorbire la forza
longitudinale di trazione che nasce per effetto del
taglio di:

z 0.8|

Zcote = 22w o

5 €0 > x2=44m .

hcrzhlpiuno:3'6m °
4
3

2

h
cr ‘ 1

I t t f f
20000 15000 10000 5000 M (kNm)

Parete 1x (30)
momento flettente di progetto

Ma bisogna traslare anche per assorbire la forza
longitudinale di trazione che nasce per effetto del
taglio di:

Zeoto =08L o _gam
2 2 26
h, =PB=<=36m TS5

z
— coto
2

f f 1 u
20000 15000 10000 5000 M (kNm)

Parete 1x (30)
Momento flettente di progetto
Piano | Inviluppo Lineare Traslato
6 488 488 -4666
5 -1126 -3260 -8414
4 -3546 -7008 -12162
3 -7140 -10756 -15910 6
44m -13567 -18721
2 -11781 -14504 -18721 5
1 -18721 -18721 -18721 4
3
2
44 m

| | 4 | !
t t t f f
20000 15000 10000 5000 M (kNm)




Parete 1x (30) Parete 1x (30)
Sforzo normale per schemi di carico base Sforzo normale per schemi di carico base
qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) | SismaX | Sismay Sis.X+0.3SisY qmin 15qmn | 0.5 quin Npin Npox
6 | 2672 | -118 | 183 03 0.4 12.1 18.7 177 6 | 2672 | 4008 | 1336 | 4185 | -1159 | Si combina col
5 | 6034 | -195 | 428 | 10 14 | 205 | 443 337 5 | 034 | 9051 | 3017 | -9388 | 280 | sisma nel modo pill
4 | 9396 | -281 | 659 16 23 | 207 | e83 502 4 | 9396 | 14093 | -469.8 | -14595 | -4196 | sfavorevole
3 | -2757 | -355 | 863 21 31 375 | 894 -64.3 3 | 12757 | 10136 | -6379 | -19779 | 5735
2 | 6119 | 401 | 1002 | 24 35 | 425 | 1038 736 2 | 6119 | -24178 | -8059 | -24915 | -7323
Se il fattore di struttura g € superiore a 2, si deve tener conto delle forza assiale dinamica aggiuntiva
' H > : che si genera nelle paret ffetto dell aperturs chivsura di fessure or tals del
L'effetto del sisma & trascurabile .:n]ﬁev:ilﬁ:;ul:l:\lll:u:Inp Itlleﬂ]s\gel;aill;nll?accur;llée;:ll:?l'ilslee-.snlll:u;\"e‘w(ere :\-l:::len ]x:;lzic\‘ig(;“netlﬁllea
forza assiale dovura ai carichi verticali in condizioni sismiche.
NTC 08 (D.M. 14/1/08), punto 7.4.4.5.1
Parete 1x (30) Parete 1x (30)
Progetto dell'armatura a flessione Progetto dell'armatura a flessione
Alla base: Mgq = -18721 kNm Npex = -2491.5 kN
- - Npin = -732.3 kN
) M o i
Piano | (Nim) (KN) (kN)
6 | -8414 | 4185 | -1159 Nella zona centrale della parete ¢ stata gia disposta
5 | 12162 | -9388 | -2680 un'armatura (0.30%) che porta parte del momento
4 | 15910 | -14595 | -4196 flettente, dunque I'armatura delle zone confinate di
3 | erat | 19779 | 5735 estremita verra calcolata per portare la rimanente
2 | terer | 24015 | 7323 parte di momento flettente
Parete 1x (30) Parete 1x (30)
Progetto dell'armatura a flessione Progetto dell'armatura a flessione
Alla base: Mgy = -18721 kNm Npax = -2491.5 kN Alla base: Mgq = -18721 kNm Npex = -2491.5 kN
+ 40000 3.0% Npin = -732.3 kN 40000 Npin = -732.3 kN

2.0%

= 1.0% Serve un‘armatura pari

al 2.4% dell'aerea
confinata A,

o 0omA =30x110=3300 cm?
A=T79.2 cm?
26 620

L -40000

Si potrebbe ridurre aumentando I'armatura del tratto centrale




Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a flessione

Al piano 6: MEd = -8414 kNm

40000

Ny = -418.5 kN
Niin = -115.9 kN

Ay = 1.0%
Serve un'‘armatura pari
al 1.0% dell'aerea
confinata A,

o600 -40000A =30x110=3300 cm?
As=33.0cm?

Aqpc = 0.25% 12 620

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a flessione

Piano M Niax Noin Agne Agne As, Age
(kNm) (KN) (kN) DA (cm2) %A (cm2)

6 -8414 4185 -115.9 0.25% 24.75 10% 330
5 12162 9388 2680 0.25% 2475 15% 495
4 -15910 14595 4196 0.25% 2475 2.1% 69.3
3 -18721 -1977.9 5735 0.30% 29.70 2.4% 79.2
2 -18721 24915 7323 0.30% 29.70 2.4% 792

Parete 1x (30)

Progetto dell'armatura a flessione

Piano M Npax Npin Agne Agne Age Ase
(kNm) (kN) (kN) oA cne (cm?) barre (cm?)

6 -8414 -4185 -115.9 0.25% 2475 12920 377
5 -12162 -938.8 -268.0 0.25% 2475 16620 50.3
4 -15910 -1459.5 -419.6 0.25% 2475 22¢20 69.1
3 -18721 -1977.9 -573.5 0.30% 29.70 26920 817
2 -18721 -24915 -732.3 0.30% 29.70 26920 817

Terzo passo
verifica allo scorrimento delle parefi

Si esamina come esempio la parete 1 (corrispondente
all'asta 30) che & la maggiormente sollecitata

28

1 2 3

4! 51 6

7 s e 1T 2 s

31 ' ' 29

4| 15, 16, 17, 18 19 20
[ [
I I

1 22| 33 24 25—24 27
30 “

Parete 1x (30)

verifica allo scorrimento

Allabase: Vg =3114.2 kN Ngg = -732.3 kN

vEd £ de = vdd %"’ vfd

Vgt Resistenza per effetto spinotto

Vig Resistenza a taglio di eventuali barre
diagonali

Vegt Resistenza per attrito

Non ci sono barre diagonali

Parete 1x (30)
Effetto spinotto

133 A, Jf,f,=1.3x192 8,14 2x3913 /10 =
N~ Ve Ji8e5.8 kN
dd —

0.25 fdeASJ.: 0.25x391.3x192.8/10 =
=1885.8 kN

A, =294cm® 26012 (¢12/25)

A, =1634cm’ 52920

V,, =1865.8 kN




Parete 1x (30)
Resistenza per attrito
05nf,Elb, _ [1_L]: 4
’ n=061-58|=05
Vg =min
l'Lf[As_],c f;/d + NC] “’f = 06

Considero solo I'armatura delle zone confinate ed
assumo A; pari ad una frazione di A:

A, =817 cm? 26 020  per ciascun lato

Parete 1x (30)

Resistenza per attrito

05nf, &b, =05x0.54x14.2x0.168 x

x550x30x10" 41057.7 kN

V,y =min
922

X
Mf|:A55fydlw7+Nc} =0.6x(81.7x391.3 %107 +
c +3171.3) =3509.7 kN

Si determina:

g:f:%:o.les V,, =1057.7 kN

N, =3171.3kN

Parete 1x (30)

verifica allo scorrimento

Allabase: Vg =3114.2 kN Ngg = -732.3 kN

Voy =V, +V,, =1865.8+1057.7 = 2923 5 kN

La verifica non & soddisfatta

Come intervenire?

Parete 1x (30)

verifica allo scorrimento

Bisogna incrementare la resistenza allo scorrimento

AVpy = Vg =V =3114.2-29235=190.7 kN
de = vdd +vfd

... ma su quale parte di Vg intervenire?

Parete 1x (30)

Resistenza per attrito

05nf, &b, {1057.7 kN

V,, =mi
T = A pf[Af 5+NC}:3509.7 kN

'sj ydlw
c

Per incrementare la V4 bisogna aumentare le
dimensioni della sezione

Se voglio lasciare invariata la sezione allora devo
intervenire su Vy

Parete 1x (30)
Effetto spinotto

13T, B

V4 = min
0.25f,) A;=1885.8 kN

Per incrementare la V4 bisogna aumentare I'armatura

AV,, 1907 x10

YA = =19.7 cm?
13 [ff, 13142x3913

Preferisco aumentare 'armatura di parete per non
aumentare il momento resistente (criterio di
gerarchia delle resistenze)




Parete 1x (30)
effetto spinotto

1354,

V,, =min
0.25f,> A, =1885.8kN

Per incrementare la V44 bisogna aumentare I'armatura

Parete 1x (30)

verifica allo scorrimento

Alla base: Vg4 =3114.2 kN

135 AT,

V,, =min
025f,) A; =20849 kN

Ngg = -732.3 kN

AV 190.7 x10 , S o
== =—————_=197cm E cresciuto perché si
24713 ff, 13142x3913 ‘ 0.5mf, SLb, {HUBOIKN | & o esato Tasse
Vo =mim) Lae, X N, |=39357 k"™
f =+ = .
Aggiungo 18 ¢12 all'armatura verticale di parete che He| Al e °© (prima era 1057.7 kN)
diventa )
A, =498 cm 44 $12 (912/15)
Parete 1x (30) Parete 1x (30)
verifica allo scorrimento verifica allo scorrimento
Alla base: VEd = 3114.2 kN NEd = -732.3 kN ) Ve Nuin As Agy x N, Vag Vig Ved
Piano | ) | o) | emd) | emd) | (em) KN) | kN) | kN) | k)
6 1556.6 -115.9 )
V,, =2062.9 kN i ;22 if;:g | Qui siamo fuori dalla zona critica
3 2509.2 | -5735 817 294 90.0 3096.1 | 1865.8 1032.6 | 2898.4
vfd = 11861 kN 2 3114.2 -732.3 817 49.8 103.4 3556.2 | 2062.9 1186.1 3249.0
Vg = Vg +Viy =3249.0kN
b, =30cm n=0.54
La verifica & soddisfatt:
a veriticae socdistatia |, =550 cm | =110 cm 1 =06
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12 - Sollecitazioni di progetto di travi e pilastri

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

Elementi principali e secondari

723 CRITERL DI PROGETTAZIONE DI ELEMENTI STRUTTURALI
[TWEATIEVE ED ELEMENTI NON STRUTTURALIT

Alcmni elementi struttnrali possono venire considerati “secondzri™. Sia la rigidezza che la resistenza
di tali elementi vengono ignorate nell’analisi della risposta ¢ tali elementi vengonoe progettat. per
resisters ai soli canchi verticali. Tali elementi mttavia devono essere in grade di assorbire Iz
deformazioni della struttura soggetta 211" azione sismica di pregetio, mantenendo la capacita portante
nei confronti dei carichi verticali: pertanto, limimiamente al soddisfocimento di tale requisito, agli
elemenn “secondan” s1apphcano 1 particolan costruttivi defimn per gh element struttural.

In nessun caso la scelta degli elementi da considerare seconcari pué determinare il passageio da
stunmra “irregolare” @ suttua “regolare”, né il commibuto alla rigidezza 1olale solto_azioni
onizzontali degh elementi secondnni pué superare il 15% della_analogza ngidezza degh elementi
principal.

Con Iesclusione dei soli tamaponamenti interni di spessore nen superiorz a 100 mm, gl: elementi
costruttivi senza funzione stutturale i cui dannegeiamento pud provecare dami a persone, devano
essere verifieati, insieme alle loro connessioni alla struttum, per I'azione sismica corrispondente a
ciascuno degli stati limite considerati

Distribuzione del taglio
analisi statica - forze in direzione x

Taglio Taglio Taglio | Perc.Taglio | Perc.Taglio
Piano totale pareti telai pareti telai
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN)

11727 536.27 636.4 45.7% 54.3%

22057 | 167554 | 530.2 76.0% 24.0%

2988.3 | 2468.2 520.1 82.6% 17.4%

35204 | 3089.11 4313 87.7% 12.3%

N|fw b~ O o

3802.1 | 3594.05 | 208.1 94.5% 55%

La rigidezza di travi e pilastri & tfanto minore di quella
della pareti da poter essere considerati secondari?

Travi e pilastri portano un‘aliquota del taglio sismico
superiore al 15% agli ultimi tre piani

Distribuzione del taglio
analisi statica - forze in direzione y

Taglio Taglio Taglio | Perc.Taglio | Perc.Taglio
Piano totale pareti telai pareti telai
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN)

1727 416.1 756.6 35.5% 64.5%

22057 | 1576.4 629.3 715% 28.5%

2988.3 | 23615 626.9 79.0% 21.0%

3520.4 | 2993.8 526.7 85.0% 15.0%

N w b~ o

3802.1 | 35504 251.6 93.4% 6.6%

Anche per forze in direzione y, travi e pilastri portano
un'aliquota del taglio sismico superiore al 15% agli
ultimi tre piani

Progetto di travi e pilastri

Come per le strutture intelaiate nei piani in cui travi e
pilastri contribuiscono in maniera rilevante a portare il
sisma (piani 4,5 e 6)

Le travi sono elementi duttili se si plasticizzano a
flessione
ngs

L'armatura a flessione delle travi
deve essere definita in base ai risultati del calcolo

1l

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




Progetto di travi e pilastri

Per gli altri piani, applicherei comunque i criteri di
gerarchia delle resistenze ma solo quando non
comportano armature eccessive

age

Definisco I'armatura a flessione delle travi
in base ai risultati del calcolo

ags

Per armatura a taglio delle travi, armatura a flessione
e a taglio dei pilastri, applicherei comunque i criteri di
gerarchia delle resistenze ma solo quando non
comportano armature eccessive

Effetti della fessurazione delle parefi

momento flettente delle travi

Si esamina la trave 21-27 del penultimo piano (dove

I'effetto del sisma sulle travi e piti forte)

28

1 2 3

4] 57 6

4 I I T T
31 ' ' 29

4] 15, 16y 17, 18 19 20

T T

,— ; ‘

1| 22| 33 24 25 26 27\>

30

Trave 21-27 (pareti integre)
momento flettente per schemi di carico base

Trave 21-27 (pareti integre)
momento flettente

qmax | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) qmax | qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | sismax | sismay | x«03y
21 | -68.02 -43.82 65.86 407 3.19 4.69 21 | -68.02 -43.82 65.86 407 3.19 4.69 69.9 8.8 72.6
22 | -50.51 -32.13 -58.70 -3.62 -2.84 -4.18 22 | -50.51 -32.13 -58.70 -3.62 -2.84 -4.18 -62.3 -7.8 -64.7
22 | -47.25 -29.98 62.17 3.82 3.01 443 22 | -47.25 -29.98 62.17 3.82 3.01 443 66.0 8.3 685
23 | -49.72 -32.06 -61.08 -3.76 -2.96 -4.35 23 | -49.72 -32.06 -61.08 -3.76 -2.96 -4.35 -64.8 -8.1 -67.3
23 | -36.37 -23.21 65.69 3.99 3.18 468 23 | -36.37 -23.21 65.69 399 3.18 4.68 69.7 87 723
24 | -29.69 -19.36 -32.50 -197 -157 -2.31 24 | -29.69 -19.36 -32.50 -197 -157 -2.31 -345 -43 -35.8
24 | -14.27 -8.79 85.49 5.21 414 6.09 24 | -1427 -8.79 85.49 521 414 6.09 90.7 113 94.1
25 | -23.83 -15.39 -91.42 -5.52 -4.43 -6.51 25 | -23.83 -15.39 -91.42 -5.52 -4.43 -6.51 -96.9 -12.0 -100.6
25 | -23.83 -15.39 -91.42 -5.52 -4.43 -6.51 25 | -23.83 -15.39 -91.42 -5.52 -4.43 -6.51 -96.9 -12.0 -100.6
30 | -421.47 | -265.11 | -282.21 -17.10 -13.66 -20.10 30 | -421.47 | -265.11 | -282.21 -17.10 -13.66 -20.10 -299.3 -37.2 -3105
30 | -425.30 | -266.15 | 250.26 15.20 12.12 17.83 30 | -425.30 | -266.15 | 250.26 15.20 12.12 17.83 2655 33.0 275.4
26 | -16.88 -10.52 85.34 5.17 413 6.08 26 | -16.88 -10.52 85.34 5.17 413 6.08 90.5 113 93.9
26 | -16.88 -10.52 85.34 5.17 413 6.08 26 | -16.88 -10.52 85.34 5.17 413 6.08 90.5 13 939
27 | -25.60 -16.18 -91.59 -5.59 -4.43 -6.52 27 | -25.60 -16.18 -91.59 -5.59 -4.43 -6.52 -97.2 -12.1 -100.8
Trave 21-27 (pareti integre) Trave 21-27 (pareti fessurate)
momento flettente momento flettente
q max qmin sisma Qin*SISMA | qyin*sisma q max qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) sisma x sismay x+03y
21 | -6802 -43.82 726 287 -116.4 21 | -68.11 | -4387 | 8921 | 1437 | 483 711 1036 215 1100
22 -50.51 -32.13 -64.7 -96.8 325 22 -50.41 -32.06 -79.52 -12.80 -4.31 -6.34 -92.3 -19.1 -98.1
22 -47.25 -29.98 68.5 385 -98.4 22 -47.14 -29.90 84.24 13.54 456 6.72 97.8 20.3 103.9
23 -49.72 -32.06 -67.3 -99.3 35.2 23 | -49.94 -32.21 -82.68 -13.30 -4.48 -6.59 -96.0 -19.9 -101.9
23 -36.37 -23.21 723 491 -95.5 23 -37.18 -23.73 89.61 14.29 4.85 7.14 103.9 214 110.3
24 -29.69 -19.36 -35.8 -55.1 16.4 24 | -3198 -20.81 -44.32 -7.02 -2.40 -353 -51.3 -10.6 -54.5
24 -14.27 -8.79 94.1 85.3 -102.9 24 | -23.60 -1470 116.55 18.73 6.32 9.29 135.3 28.0 1437
25 -23.83 -15.39 -100.6 -116.0 85.2 25 -15.83 -10.32 -125.49 | -20.10 -6.80 -10.00 -145.6 -30.1 -154.6
25 -23.83 -15.39 -100.6 -201.9 98.5 25 | -15.83 -10.32 | -125.49 | -20.10 -6.80 -10.00 -217.2 -44.9 -230.7
30 -421.47 -265.11 -310.5 -575.6 454 30 | -394.78 | -248.21 | -386.52 | -61.98 -20.94 -30.82 -448.5 -92.8 -476.3
30 -425.30 -266.15 275.4 9.2 -5415 30 | -404.64 | -253.05 | 344.38 55.25 18.66 27.46 399.6 827 424.4
26 -16.88 -10.52 939 88.6 -185.0 26 -9.79 -6.02 117.70 18.87 6.38 9.39 198.8 411 2111
26 -16.88 -10.52 939 83.4 -104.4 26 -9.79 -6.02 117.70 18.87 6.38 9.39 136.6 28.3 145.1
27 -25.60 -16.18 -100.8 -117.0 84.6 27 | -33.07 -20.92 | -125.45 | -20.15 -6.80 -10.00 -145.6 -30.2 -154.6




Trave 21-27 (pareti fessurate)

momento flettente

Trave 21-27 - confronto
momento flettente negativo

q max qmin sisma Qrin*SiSMa | qpi+sisma
21 -68.11 -43.87 1100 66.2 -153.9
22 -50.41 -32.06 -98.1 -130.1 66.0
22 -47.14 -29.90 103.9 740 -133.8
23 -49.94 -32.21 -101.9 -134.2 697
23 -37.18 -2373 1103 86.6 -134.1
24 -31.98 -20.81 -545 -75.3 337
24 -23.60 -14.70 1437 129.0 -158.4
25 -15.83 -10.32 -154.6 -164.9 1443
25 -15.83 -10.32 -230.7 -2745 186.8
30 -394.78 -248.21 -476.3 -724.6 2281
30 -404.64 -253.05 424.4 1714 -677.5
26 -9.79 -6.02 2111 169.4 -252.8
26 -9.79 -6.02 145.1 139.0 -151.1
27 -33.07 -20.92 -154.6 -175.6 1337

Parete integra Parete fessurata Rapporto

21 -116.4 -153.9 132
22 -96.8 -130.1 134
22 -98.4 -133.8 136
23 -99.3 -134.2 135
23 -955 -134.1 140
24 -55.1 -75.3 137
24 -102.9 -158.4 154
25 -116.0 -164.9 142
25 -201.9 -2745

30 -575.6 -724.6

30 -5415 -6775

26 -185.0 -252.8

26 -104.4 -151.1 145
27 -117.0 -175.6 150

L'incremento
varia tra il 32%
ed il 50%
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13 - Verifica dell'impalcato

Verifica dell'impalcato

Due diversi aspetti:

- Verifica di rigidezza
- Controllare se l'ipotesi di impalcato rigido & valida
- Eventualmente, rimuoverla o fare considerazioni
sull'effetto della sua deformazione

+ Verifica di resistenza
- Determinare lo stato tensionale nell'impalcato
- Controllare se & accettabile
- Eventualmente, aggiungere specifiche armature

Azioni sull'impalcato

Schema strutturale di esempio

E opportuno far riferimento all'analisi statica o al —_ . Neta:
modo predominante, pitl che all'inviluppo modale Si & qui considerato un
edificiodi 5 piani,
. . . . . incastrato al piede
* Azione distribuita dovuta al sisma o " ,
- Carico q a metro quadro di impalcato
q= F F = forza di piano 33
A A = area dell'impalcato
38 D 34
.. . . . 31 29
+ Azioni concentrate dovute a pilastri e pareti 26
- Differenza AV tra taglio degli elementi sopra e sotto U :! B B & -
I'impalcato
Queste azioni sono in equilibrio IR o & 0
30
Azioni sulle pareti Azioni sulle pareti
taglio V per sismay forze (AV) per sisma 'y
Direzione y
v AV
Piano par 31 par 38 par 34 par 29 T par F Vot Piano par 31 par 38 par 34 par 29 I par AV tot
5H 2091 31 124 4 2118 h48 h 11438 1143 8 5 2091 31 1744 2118 H48 h 1143 8
4 6523 1581 2456 6360 13930 9846 21284 2 4431 1550 1227 4247 11445 98346
3 9547 2361 3138 9278 24346 7459 28743 3 3024 780 59.2 2920 7415 7459
2 1195.5 3077 3694 11571 30298 507.2 33815 2 2408 716 537 2262 5952 5072
1 12615 4506 4733 12316 34170 2363 36198 1 660 1429 1038 745 3872 2383
Piano par 31 par 38 par 34 par 29 I par = pil Piano par 31 par 38 par 34 par 29 T par = pil
5 18.3 0.3 10.9 18.5 8.0 520 % 5 18.3 0.3 109 18.5 48.0 520 %
4 306 7.4 1.6 299 795 05 % 4 45.0 15.7 124 431 1162 -162 %
3 337 82 10 323 a7 153 % 3 405 105 83 391 994 06 %
2 354 9.1 109 342 896 04 % 2 475 141 106 452 173 173 %
1 348 12.4 13.1 34.0 94.4 55 % 1 277 60.0 436 313 1625 623 %

All'ultimo piano

i pilastri portano pit del 50%




Azioni sulle pareti
forze (AV) per sismay

L'azione massima & al 5° impalcato Avid

Ma la distribuzione delle forze varia | 334%

da impalcato a impalcato 507.2
2363

Piano par 31 par 38 par 34 par 29 I pai = pil

5 183 03 10.9 185 480 520 %

4 450 15.7 12.4 431 1162 162 %

3 405 10.5 9.2 30.1 90.4 06 %

2 475 14.1 10.6 452 ‘173 173 %

1 277 60.0 436 313 1625 625 %

Azioni al 4° impalcato

28
; 3 Notare:
Y
Ci sono anche piccole
azioni ortogonali,
o ] 0 legate a rotazione
7 v y dell'impalcato
- i 33 _ "
155 122 4
all+43 8 i34 a24]l o
26
T y v k7 ¥ T
[¥]3.06 kN/m?
(ovunque)
L
v 1 —

Modellazione Modello agli elementi finiti
+ L'impalcato & un oggetto libero ma soggetto ad
azioni equilibrate
+ Occorre comunque mettere dei vincoli (isostatici)
per utilizzare qualunque programma di calcolo Elementi
+ Le reazioni vincolari dovrebbero essere nulle Elementi
trave
Modelli possibili: Azioni
+ Discretizzazione con elementi finiti
+ Modello di trave (considerando anche deformazione
a taglio)
Vincoli per rendere lo schema isostatico 'é_é
. e Modello di trave
Modello agli elementi finiti : :
(con deformazione a taglio)
28
Il modello fornisce: 3 5
+ La deformazione della lastra
+ Lo stato tensionale in oghi punto della lastra (e delle
travi) §iestl
125z Y R
31 (443 38 D 34 424 29
+ Da questi risultati pud essere espresso il giudizio *
sulla rigidezza e valutata la resistenza (o 'armatura ¥]3.06 ka/m:
necessaria) (avmque} Si pud analizzare
¢ L § ¥ conunprogramma
di calcolo, ma anche
lio Excel
Ottimo, ma richiede un programma adatto 413‘ -40 15; ?7 19 -12 _12 1[411 conun foglio Exce
e la capacita di usarlo bene v v
Aill lliii{{{{{iﬂ%
17.8 Y 17.8 kKN/m
533 27.3 35.9




Modello di trave
(con deformazione a taglio)

413‘ 40 155 87 9 12 12 411
I i
IRRER 4
17.8 Y 17.8 kN/m
53.3 27.3 359

Si pué analizzare
con un programma
di calcolo, ma anche
con un foglio Excel

Nota: occorrerebbe aggiungere anche le azioni ortogonali, che
diventano forze assiali e coppie concentrate

In prima approssimazione le trascuro

telaio

%

v
av
Ax

h

Arsa
q [lkN/m]
X

X
av

Modello di trave
(con deformazione a taglio)

61y [A4))] 14.(y) 8y
-1.40 015 4.85 715 865
0.00 155 6.25 855 10.05
0 413782 -40.124 155.005 87338
1.55 4.70 2.30 1.50
580 17.40 17.40 17.40
8.99 81.78 40.02 26.1
-17.97 -53.32 -53.32 -63.32
083 250 B.00 790
0.78 3.90 740 2.30
27.66 250.53 12266 79.90

Vedi file Impalcato, Foglio Impalcato 4

Modello di trave
(con deformazione a taglio)

+ Con condizioni di equilibrio si ricavano le reazioni
vincolari
Dovrebbero essere nulle
Se non lo sono rigorosamente posso aggiungere
piccole coppie concentrate per annullarle

R1 0.00 2872 -338.73 21244 3033 €710 10324  50.63 -53.07
R2 0.00 0.83 -2505 38.18 9.80 3945 517 29.06 -34.30
R £.00

M carr =TT -51.77

Modello di trave
(con deformazione a taglio)

+ Con condizioni di equilibrio si ricavano tagli e
momenti flettenti

500

400

300

200

100

Taglio

kN

Modello di trave
(con deformazione a taglio)

Con condizioni di equilibrio si ricavano tagli e
momenti flettenti

-500

Momento flettente

500

1000

1500

kNm

2000

Modello di trave
(con deformazione a taglio)

+ Calcolando la deformazione dei singoli conci e
integrando si ottiene la deformata complessiva

0.20

Deformata

Nota: trascurando
la deformazione a
taglio la deformata

mm & meno della meta




I spo

.98¢
A&

Confronto: Confronto:
impalcato 5 impalcato 4
v NI,
» / //L L e . ‘ }
VV = \J\\\/ VW
M M
| spo “] spo
C : g - ,
Confronto Verifica della rigidezza dell'impalcato
impalcato 3
v + Confrontare la deformazione massima (o, meglio, la
” sua variazione da un piano all'altro) con lo
/‘ | spostamento relativo di interpiano
j:j VM/ EDPDETAMENTO ORIZZONIALE DEI TERVERSL
Lraversc sposlameuly sposlansule Def. Max
M assoluto (mm) relative (mm) (mm)
5 3,791 0.265
; 2731 0.560
: 252 0.393

Sono valori di un certo rilievo,
ma comunque accettabili

Verifica della rigidezza dell'impalcato

* Nota: se fosse mancata a livello impalcato la trave
di chiusura scala la deformazione sarebbe stata
molto maggiore

Impalcato 4, Impalcato 4,
con trave di chiusura scala senza trave di chiusura scala
0.560 mm

. spo .1 Spo 1.025 mm

Verifica di resistenza degli impalcati

+ Gli orizzontamenti devono essere in grado di
trasmettere le forze ottenute dall'analisi,
aumentate del 30 %

(NTCO8, punto 7.3.6.1)

+ Quindi i risultati innanzi ottenuti devono essere
aumentati del 30%




Verifica a taglio

+ Massimo taglio di calcolo = 383.8 kN
Incremento del 30%: 383.8 x 1.3 = 498.9 kN

Verifica calcestruzzo:

* A vantaggio di sicurezza, mi riferisco solo alla
lunghezza della parete (4.50 m) e cot 6=1

v _05f,bz_05x1667x40x09x4500

Rd,max — ) 2><103 =675 kN

OK

Verifica a taglio

+ Massimo taglio di calcolo = 383.8 kN
Incremento del 30%: 383.8 x 1.3 = 498.9 kN

Calcolo armatura:
+ Per un metro
~Viys  500x10°x1
*zf, 45x3913

. P Infittire localmente
Passo dtspor'r'e 128/15 E:) l'usuale rete @8/25x25

x10? =284 cm?/m

Verifica a taglio

Si possono usare anche modelli a tirante e puntone

+ Tirante: I'armatura messa ortogonalmente alla
parete (ad esempio hella trave adiacente)

* Puntone: una diagonale in calcestruzzo, di spessore
pari alla soletta ed opportuna larghezza

Un modello del genere pué essere molto utile per
verificare edifici esistenti, se consente di non

Verifica a flessione

+ Massimo momento di calcolo = 1818 kNm
Incremento del 30%: 1818 x 1.3 = 2363 kNm

In prossimita della scala (hy,, = 8.90 m)

Verifica approssimata:

+ Si considera il momento flettente come due forze
opposte, con braccio pari all'interasse tra le travi di
estremitd (8.35 m)

intervenire con armature nella soletta _M_2363 _ a3k
z 835
+ Siarma a tensoflessione una trave e si verifica a
pressoflessione I'altra oK
Modello strutturale Deformata
4° impalcato 4° impalcato
e —————|




Stato fensionale Tensioni principali
4° impalcato 4° impalcato

Tensioni principali
4° impalcato




