Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

01 - Concezione generale della struttura
e impostazione della carpenteria

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

Progettazione strutturale

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

Principi base
della progettazione strutturale

Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita

E un obiettivo fondamentale della progetftazione ...

... ma cosa vuol dire regolarita?

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

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

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

Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita

Condiziona:
- La qualita del comportamento strutturale

- La capacita di prevedere il comportamento della
struttura

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




Principi base
della progettazione strutturale

Regolarita

Condiziona:

- La qua Si vedano in particolare gli articoli:

A. Ghersi

- LacapLa regolaritd strutturale nella progettazione di edifici in
strutt] zona sismica

Atti del convegno tecnico-scientifico "Problemi attuali di

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

idoned Napoli, 2000

all'uso| A. Ghersi

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

Principi base
della progettazione strutturale
Per valutare il comportamento sismico di un edificio
occorre:

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

+ Valutare la risposta sismica in campo elastico

* Valutare la risposta sismica oltre i limiti elastici

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

Principi base
della progettazione strutturale

I cosiddetti
“principi base della progettazione strutturale”

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

consentono di usare modelli e tipi di analisi standard

Principi base
della progettazione strutturale

Semplicita strutturale

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

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

La previsione del comportamento
della struttura & pid affidabile

Principi base
della progettazione strutturale

Uniformita

Omogenea distribuzione degli elementi strutturali

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

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

Principi base
della progettazione strutturale

Simmetria

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

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




Principi base
della progettazione strutturale

Uniformita e Simmetria

Stati Uniti

1995 — Kobe

Mancanza di regolaritd
planimetricae di
regolarita altimetrica

Concentrazione del
danno su pochi
elementi strutturali

Principi base
della progettazione strutturale

Iperstaticita

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

Principi base
della progettazione strutturale

Iperstaticita

) 1999 - Turchia
La crisi dei pochi elementi

Mancanza di iperstaticita ):> resistenti porta
rapidamente al collasso

1994 - Northridge

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Il moto sismico ha sempre
due componenti orizzontali

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

Forti differenze di rigidezza possono rendere
rilevanti aspetti in genere frascurabili

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Ospedale di S. Angelo dei Lombardi ‘ Strutturarigida

Crollato col sisma del 1980 in una direzione,
debole nell'altra

TTTTTT
Corpo scala non

N conteggiato nel
PIANTA H
I L1111 fo caleolo

Parte costruita
in un secondo
= “ momento

PROSPETTO

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

Strutturarigida
in una direzione,
debole nell'altra

La zona scala, non conteggiata
nel calcolo, era pit rigida (in
dir. x) della struttura e quindi
ha subito sollecitazioni molto TTTTTI
Corpo scala non

forti ed ha innescato il crollo T conteggiato nel
L1y fo caleolo

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

VAN
L1 I
PROSPETTO 9 /’

Parte costruita
\n un secondo
omento

LT 1
1




Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza bi-direzionale

La zona scala, non conteggiata
nel calcolo, era piti rigida (in
dir. x) della struttura e quindi
ha subito sollecitazioni molto
forti ed ha innescato il crollo

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

PROSPETTO crollato

Strutturarigida
in una direzione,
debole nell'altra

TTTTTT
Corpo scala non

T conteggiato nel
i1t sy o] coledo

danneggiato, )
ma in piedi Parte costruita

in un secondo

momento

crollato

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza torsionale

Adeguata rigidezza e resistenza
agli elementi strutturali pitl eccentrici

Serve per limitare gli effetti dei moti torsionali
che tendono a sollecitare in modo
non uniforme i differenti elementi strutturali

Principi base
della progettazione strutturale

Resistenza e rigidezza dell'impalcato

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

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

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

Principi base
della progettazione strutturale

Adeguata fondazione

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

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

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

Impostazione della carpenteria

Impostazione della carpenteria

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

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




Obiettivi generali

Rendere la struttura il piti regolare possibile
In particolare:

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

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

Obiettivi generali

Rendere la struttura il piti regolare possibile
In particolare:

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

* Prestare molta attenzione alla scala
La soluzione con soletta rampante “tradizionale”
richiede "solo” una trave a livello intermedio:
- inrealtd la soletta crea un collegamento tra i due
impalcati adiacenti
- nel passato questo effetto non era colto solo perché
la soletta rampante non era inserita nel modello

Obiettivi generali

Rendere la struttura il pit regolare possibile
In particolare:

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

+ Prestare molta attenzione alla scala
E indispensabile trovare soluzioni alternative, come la
scala “alla Giliberti™:
- la trave che sostiene la scala in corrispondenza del
pianerottolo di riposo ¢ a livello di piano

- ciascuna rampa & indipendente dall'altra e appesa o
poggiata alla trave innanzi citata

- potrebbe essere realizzata interamente in acciaio

Edifici con pareti o nuclei in c.a.

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

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

Comportamento a mensola e
comportamento a telaio

Telaio (con travi rigide) Mensole (pareti, oppure

telaio con fravi a spessore)

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

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

Edifici con pareti o nuclei in c.a.

Compito dei diversi elementi:

- Le pareti portano 'azione sismica Impostazione
separata,

- Pilastri e travi portano i carichi verticali Pl semplice

Ma, attenzione:

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

Le fondazioni richiedono uno studio particolare (e
costi maggiori)




Edifici a struttura intelaiata

Travi e pilastri portano sia carichi verticali che
azioni orizzontali

Puo essere utile scindere il problema in due fasi:

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

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

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

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

Elemento Per SOII‘CGF“IChI Itj\ zona
verticali sismica
Solaio 7.00 m 6.00 m
Sbalzo 250m 2.00 m
Truve emer‘ggnfa chg porfu 6.00 m 5.50 m
rilevanti carichi verticali
e 5.00m 450m
rilevanti carichi verticali

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

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

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

] [ | ]

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per carichi verticali:

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

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

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

Edifici a struttura intelaiata

Nell'impostazione per azioni orizzontali:

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

possibile scelta:

/* Scala “alla Giliberti”

[ )
1 ‘ 1 (*’Pilas‘rr‘i
quadrati
Travi emergenti
nelle due ditezipni 1 1

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

I singoli elementi assorbono un'aliquota dell'azione
sismica minore o maggiore in proporzione alla loro
rigidezza

« Una valutazione pit accurata della rigidezza di
ciascun elemento puo essere fatta solo dopo aver
definito le sezioni i travi e pilastri

* Per il momento si possono fare solo valutazioni
qualitative




Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

La resistenza all'azione
trave sismica ¢ affidata

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

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

1 Un pilastro rigido

, trave accoppiato

S ad una trave a spessore
! fornisce un contributo

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

Elemento Elemento con
con buona rigidezza
rigidezzaa  solo al primo Sisma

tutti i piani  piano

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

1 =

Elemento Elemento con I pilastri con inerzia
conbuona  rigidezza minima danno contributo
rigidezzaa  solo al primo Sisma  in prima approssimazione
tutti i piani  piano trascurabile

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

1 =

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

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

I
In prima 1
approssimazione |
I
I
I
!

1 =

Considerare  Trascurare Trascurare  Trascurare

o Y Sisma g g

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

al primo ordine ai piani superiori
| I

I = I =

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

mensola”




Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

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

al primo ordine ai piani superiori
| | | |
! In prima !

] approssimazione 1

]
| : | |
| | | |

1 0.5 1 07
| | | |
l l

Sisma
07 03 07 05

Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Al limite, per soli carichi verticali:

Bene per 1 1
sisma in

questa

direzione b 4

Debolissimo per
sisma in questa
direzione

Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Interventi, per azioni orizzontali:

} }

1 1
1 1

Carpenteria:
da soli carichi verticali ad azioni orizzontali

Interventi, per azioni orizzontali:

| |

| |
I

| |

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

affollamento, senza contenuti pericolosi e
funzioni sociali essenziali)

Ubicazione:
zona sismica cona, = 0.25¢g

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




Edificio analizzato

Struttura portante principale:
con struttura intelaiata in cemento armato

Solai:
in latero-cemento, gettati in opera

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

Fondazioni:
reticolo di travi rovesce

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

Edificio
analizzato

o
o
|

Sezione
Edificio Piano tipo
— terrazza  GNalizzato
% TorrinOFkalp‘ prn'l'irnhil . T . )
o I L ismicitd media B
T H‘ ﬁ Dn OO = ex zona 2 l I
o
5 Il
¢t ol go o T
S I impalcati B
T . H[ TJT‘T ryety
§‘ D[ \ 0o o Terreno
CL costituito da
o ﬁ sabbie e ghiaie
= mediamente
addensate
Sezione
Piano tipo Piano tipo
Il piano terra & simile, Ic‘!:f;::;joiccﬁimposm
l I ma senza balconi rettangolari
=l |
8 2 J[ s P :
2 X 4 1 2
I , —
| p H ] ]
— e | p— —

22.80




16.00

Piano tipo

Non conviene dividerli con
un giunto, perché si
avrebbero corpi piccoli e la
scala sarebbe eccentrica

22.80

Impostazione della carpenteria
pensando ai carichi verticali

Esistono chiari
allineamenti per le
travi

Impostazione della carpenteria

pensando ai carichi verticali

L'orditura del solaio &
abbastanza scontata

Impostazione della carpenteria
pensando ai carichi verticali

Sono aggiunte alcune
travi per portare gli
sbalzi laterali

Impostazione della carpenteria

pensando alle azioni orizzontali

L'orientamento di molti

pilastri & vincolato
dall'architettonico

10 allungati =
in direzione 8 allungati
1 v < 4’% I in direzione
prevalentemente [l % -
nellaparte | H
sinistra del

fabbricato

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

© Solo pochi pilastri (9)
possono essere
orientati liberamente

v/




Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

Il loro orientamento &

) ® h
scelto in modo da
ottenere una
configurazione bilanciata
L@

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

Sono aggiunte travi
emergenti per dare
rigidezza ai pilastri

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

Sono aggiunte travi a
spessore, di collegamento

[

?\[\:

Impostazione della carpenteria
pensando alle azioni orizzontali

tot. 13 1
3 | Occorre valutare
| attentamente il
: bilanciamento della
0 e memn L struttura ottenuta
=11
1 Il lato
- — — - = — {= destro &
3 % é!ﬁ | J meno
1Cl— rigido?
s’ ety il pliel sl il o el et 1
2 =EIEE T 312
== 1 1 8
SEi=E |\I\ 1 E bene
L L irrigidirlo
5 (o indebolire
I'altro lato)

3 3 3 2 0 0 3 tot.14

Carpenteria del piano tipo

L
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Se l'edificio avesse
solo travi a spessore

* I ragionamenti fatti non cambiano

- L'organizzazione della carpenteria pué essere la
stessa

+ Lo spessore del solaio e le dimensioni degli elementi
strutturali devono variare




Impostazione della carpenteria

Carpenteria edificio con fravi a spessore S .
pensando alle azioni orizzontali

o ) tot. 20.2

ey seelaants b ey | Occorre valutare
1 o 1 pilastri rettangolari influisce . : attentamenteil
| == == * bt I I l bilanciamento della
}[ T=="==k ; 5 5 17 Fo=tri struttura ottenuta
: =L [ IEOCAT) oL _ la
+ =g = mmymm] | ol = | [ | deirela
§ g éi"_‘; E%s UHHHD " ”"E}UHU E 8 I Y f esterni &

= PO fraane i } 5_1___]:______‘____‘?_'__ﬁ'j_*_______"— minore

= Bt 2 z . T
== IR 5 - £ N

g = H ] 1 1= rigidezza
| El=5= B2 S NI = | oo | & OE N L | s

“TOOATOn | (OO ' | .

Piano tipo 4 4 4' 22 17 19 24 tot.202




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

02 - Rigidezza laterale (o traslazionale)

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

Elementi resistenti
alle azioni orizzontali

In genere nelle strutture si hanno travi sia emergenti
che a spessore e pilastri rettangolari, che possono
essere orientati col lato piti lungo in una delle due
dimensioni della pianta

I singoli pilastri assorbono un'aliquota dell'azione
sismica minore o maggiore in proporzione alla loro
rigidezza

In che modo si pud stimare la rigidezza?

Rigidezza

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

Se le travi sono infinitamente rigide

Ly, .

- / / / / Modello
vyovol / di calcolo

Rigidezza

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

+ Se le travi sono infinitamente rigide

3
d - Vi,
12ET,
12ET
rigidezza = —-*
L,
Modello
La rigidezza & proporzionale al di calcolo

momento d'inerzia della sezione

Rigidezza

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

+ Inrealtd le travi sono deformabili

IR

RVAVAVA -
/v | /v _ iZ”é di calcolo

Rigidezza

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

+ Inrealtdle travi sono deformabili

K - 12E Itsup =
1 L — = e
ma poiché la trave serve da vincolo
anche al pilastro di sopra, prendo la
metd (nel caso di piani intermedi)

6 E I 6 E I - s
L Modello
* * di calcolo
pongo 1= £/ EL/L,

EL.,/L ' EL,J/L




Rigidezza

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

* Inrealtd le travi sono deformabili

q vL? {11’1 r'1+r‘2+2r‘1r'2/3}

TREL| 2 1+(h+n)/6 v d,
v 1 1 (n-n)/6 e
’1251,;{“5(””2)’5 1+(h+1,)/6
VLp3 [ 1 k;
= 1+*('"1+f‘z)} ser;=r
12EL, 2 e Modello
di calcolo

Lo spostamento dipende anche
dalla rigidezza delle travi

Rigidezza

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

+ In realtd le travi sono deformabili

In maniera semplificata, spostamento
e rigidezze si possono esprimere
direttamente con

d = vL? Tl EL/L, . EL/L,
12ET, 2(EL,,/L EL,./L,
12ET, 1 ‘
3 Modello
L 1+l %+% di calcolo
2 EILsup/L! EIt,inf/L'

rigidezza =

Rigidezza

* Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d,
+ Inrealtdle travi sono deformabili

Ora preferisco perd usare sempre
I'espressione generale

iaid _12ET, 1
rigidezza = Lp3 1r‘1+r2+2r'1r'2/3
2 1+(n+n)/6
_EL/L, _ EL/L,
N RTELL/L *TELLL Modello
di calcolo
Note: dimezzare r se vi & solo il pilastro sup. o inf.

r = 0 se la trave ¢ infinitamente rigida (incastro)

Rigidezza

* Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve
spostamento relativo d,.
+ Inrealtd le travi sono deformabili

Dallo schema si pud ottenere anche la
posizione del punto di nullo di M

Dista dalla base o L,, con v, R ! B M
+
o=0. % al,
1+n/6+r,/6 o, s
Modello
di calcolo

Note:  dimezzarer se vi & solo il pilastro sup. o inf.
r = 0 se la trave & infinitamente rigida (incastro)

Rigidezza

Esempio, con travi emergenti e a spessore:
pilastro 30x70  1=3.20m
travi 30x60 1=4.50 m

k = 30.60 kN/mm

pilastro 70x30 1=3.20 m
travi 30x60 1=4.50 m
k = 12.88 kN/mm

pilastro 30x70  1=3.20m
travi 60x24 1=4.50 m
k= 5.36 kN/mm

Vedi file Excel Rigidezza

Rigidezza
Esempio, con solo travi a spessore:
pilastro 30x70  [=3.20m
travi 60x28 1=4.00 m
k = 9.19 kN/mm
pilastro 70x30  1=3.20m
travi 60x28 1=4.00 m
k = 6.50 kN/mm
pilastro 30x70  |=3.20m
una sola trave 60x28 1=4.00 m
k= 4.82 kN/mm

Vedi file Excel Rigidezza




Rigidezza

Nota:

+ Le formule sono ricavate nell'ipotesi di rotazione
uguale per tutti i nodi

Cadono in difetto se vi

A
/|

sono forti variazioni tra
un pilastro e l'altro

In particolare nel caso di
un pilastro di piatto tra
due pilastri di coltello

m———— | m

In questo caso la rotazione del
nodo centrale pud essere nulla;
valutare la rigidezza del pilastro

centrale senza riduzioni

Rigidezza

Esempio, con travi emergenti e a spessore:

1=3.20m
1=4.50 m

pilastro 30x70
travi 30x60
k = 30.60 kN/mm

pilastro 70x30
travi 30x60
k = 12.88 kN/mm

pilastro 70x30
travi o rigide
k= 18.17 kN/mm

1=3.20 m
1=4.50 m

1=3.20 m

Vedi file Excel Rigidezza

Foglio di

Superinrmente

vt by o o sra x

nferiomente

esiteun plasto o & astte x

Trav: superioti e inferiori
P =

Trav adesira @ sinistra
e, de e, dvarea tralees. ~

E 31500 MPa

Inrosso i dati da inserire

calcolo Rigidezza

k1=

em rduzione

m 3

punto di rullodiMa

travi suerori

rave sx trave dx
h n em ) 30
h 60 em ] 60
u 4.50 m u 450

trad inferior

trave sx wrave dx.
b 0 em ) 30
h G em ] 0
Lt come sup U come sup

Caselle a discesa per selezionare le possibili situazioni

Inblu i risultati forniti

492
0308
050

0.500

om

kil

KHimm

da base

Foglio di calcolo Rigidezza

Superiormente
eeicte un pilastrn al di snpra

plasic & d sopia

la superiore & infnizamente rigida S

Inferiormente

Is trave nferare amerte rigids

unz sola

I plastro ¢ incastrato sl base
Travi superiori e inferior]

dverse traloro =]
ugeol traloro

Travi a destra e sinistra

due, dxe 5x, dverss [+]

due, dve sy,

ry si dimezza

s— caso standard
— rn=0

|~ rysi dimezza
s— caso standard
~'\__

r,=0

Foglio di

calcolo Rigidezza

Nota: nel foglio di calcolo & inserita una protezione, per evitare
che si inseriscano valori in celle sbagliate. La protezione e senza

——

password e pud essere rimossa se si vuole modificare il file

Foglio di calcolo Rigidezza

Susesornentn

pilistrs

s

S8 s
o3
w8 Wi

it diWa QA4 da buser

Nel foglio sono presenti zone che contengono valori intermedi di
calcolo, da non modificare (sono visibili in carattere grigio chiaro)




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

03 - Dimensionamento e verifica di massima

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

Dimensionamento delle sezioni
e
verifica di massima

Dimensionamento
solaio
* Inpresenza di travi emergenti: dimensionare il

solaio per gli usuali limiti di deformazione
(un tempo s > L4, /25, ora limiti vari)

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

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

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

. La luce massima delle
Esemplo campate di solaio &
inferiore a 5.00 m

Non ci sono travi a

spessore molto caricate
pE—
q 260m D
. $=20Tm  s=22cm
per il
= -==f--- T T torrino scala
1 1 s=18 cm
P = 1 1
1 1
T4 —=f=- T T
1 1
1 1
1 1

Carichi unitari

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

SLU SLU

9k i solo c.v. con F

Solaio del piano tipo 40+12 2.0 10.0 5.8
Solaio di copertura 4.0 20 8.2 4.6
Solaio torrino scala 34 05 5.2 3.4
Sbalzo piano tipo 4.0 4.0 12 6.4
Sbalzo copertura 3.9 05 5.8 3.9
Scala 5.0 4.0 125 7.4

Dimensionamento
travi emergenti, travi a spessore, pilastri

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

Determinabile in maniera approssimata:
- Effetto del sisma (M per travi e pilastri, AN per i
pilastri)




Dimensionamento travi a spessore
per edifici con numerose travi emergenti

- Dimensionamento per soli carichi verticali

i qf qF
Momento sollecitante M, = 1) +?
M, r?
conr = 0.019:0.020

Larghezza necessaria b= e

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

: L'unica trave a spessore
Esemplo che porta carichi verticali
ha luce modesta (3 m)

- -- T
e i = D
o0

. La trave a spessore caricata
Esemplo portacirca2.5mdiscalae 1 m
di solaio

Gq = 40 kN/m in assenza di sisma

Qg = 24 KN/m in presenza di sisma
———ﬁ———
Siniate i T
- ———f— - = 1 1
L ——
|J\ 1
1 1
1 1
p

Dimensionamento fravi a spessore
Esempio

Momento per carichi verticali (in assenza di sisma)
2 2
qLl” 40x3.0 36 kN
= —_— = m
Me, 10 10
Il momento totale in presenza di sisma certamente
non & pill grande
Momento per carichi verticali (con sisma)
ql® 24x3.0° 22 kN
=4 =" = m
Me, 10 10
Momento per azione sismica
& certamente molto piccolo

Dimensionamento travi a spessore
Esempio

Dati:
Sezione rettangolare Mgq = 36 kKNm
b = da determinare Calcestruzzo €25/30

h=22cm Rec= 30 MPa

c=4cm fo = 25 MPa

Calcolo della larghezza:

r’M 0.020°x36
WM _0020° X360 _ 44
& 0.18° m

b

Si sceglila
sezione 60x22

. L'unica trave a spessore
Esemplo che porta carichi verticali
ha luce modesta (3 m)

Le altre travi sono solo di

collegamento
e Si usa anche per queste

S la sezione 60x22
it T
S g el R
-
NS
I I
o N 1




Dimensionamento travi emergenti e pilastri

Le travi di spina portano

Esemploi circa 5 m di solaio

travi

per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza

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

e in presenza di sisma E——
Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e
in presenza di sisma .y <
Stima degli altri carichi unitari (kN/m), per le analisi % :
9 i Stljsalo SLUconF === :
Travi 30 x 60 40 5:2 40 1
Travi 30 x 50 35 45 35 I 1
Travi 60 x 22 16 21 16 L
Tamponature 6.0 78 6.0
Tramezzi 3.0 39 3.0
Esempio: Le travi di spina portano Momento flettente
: 2 circa 5 m di solaio g = -
travi prodotto dai carichi verticali
qq = 55 KN/m in assenza di sisma
G SN G I Momento per carichi verticali (con sisma)
Le travi perimetrali L2 33x4.20°
—— portano un carico analogo M= qlT = T = 60 kNm
Andra sommato all'effetto del sisma
Siniate i T
1 1
“— == I J\ 1 Momento per carichi verticali (senza sisma)
-1 -1 T qL* _55x4.20°
M="—="""""-_=100 kNm
$ - 10 10
Pué essere condizionante solo per travi molto lunghe
(non ¢ il nostro caso)
. Pilastro interno, porta . Pilastro laterale con sbalzo
E_sl'en}p',o' 8 m di trave Eien}_p{o' pilastro d'angolo con sbalzi
Hastri 2 di i rastri
P 21m? di solaio P Pit 0 meno lo stesso
Carico al piano: 150 kN
Sforzo normale al piede, Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio: incluso peso proprio:
830 kN === 830 kN
Inassenza Inassenza
di sisma: di sisma:
1330 kN 1330 kN

z =
- - - - — - o

- — 4 — —

- --4
z
- — — - — —




Pilastro laterale privo di

I Pilastro interno in -
Eﬁeg_‘rp',o' corrispondenza della scala Eie?‘_p',o' sbalzo o d'angolo con uno
1Hnastri 1HastTri
P Di pil, a causa del torrino P sbalzo
Carico al piano minore
Sforzo normale al piede, Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio: incluso peso proprio:
Sininie 1050 kN Sk 600 kN
- — - =g - - T T Inassenza -y - 7 T In assenza
| | di sisma: . . di sisma:
< | J\ X 1570 kN << X \[\ | 900 kN
---4- — -
1 1 | |
1 \r 1 \I\ | \I\ |
4, 1 1 1
E . Pilastro d'angolo . P
sempio: privo di sbalzo Considerazioni
pilastri _ . domini M-N per i pilastri
Carico al piano ancora
minore Il massimo momento flettente puo essere portato
: N
- Sforzo normale al piede, HRCHCO e 051,
incluso peso proprio: SR
== = —— 380 kN KNm) Sezione
400 15em’  30x60
—_—— - Inassenza
i T T di sisma: \:\
== ! J\ ! 560 kN .
1 1 -10( ~ 1000 L 000 4000 kN
ry-—-4 %" T T N \:1?/:”’/% 8
1 1 —
\I\ 1 \P ! -400 \EE://
L L — Non dimenticare che
o sisma  sisma Nq, no sisma = 15 Nq*sisma

Considerazioni
domini M-N per i pilastri

Un aumento della larghezza della sezione produce

un aumento dello sforzo normale resistente
" ma un modesto
W - Sezione incremento di
- sa’ 40x60 capacita
/é\;\%\\ flessionale

—

1000 /en/ 4000kN Ay
=
,7/ ~ _—

Considerazioni
domini M-N per i pilastri

Un aumento di altezza della sezione (a parita di area)
produce un buon incremento di capacita flessionale
”:DO Ma, attenzione:

k| Sezione pud aumentare
o proporzionalmente

—3 30x80 F
= SN il momento
2 — sollecitante

4000 kN A7

Sezione 40x60




Considerazioni
sezioni dei pilastri

In linea di massima pué essere opportuno controllare
che, nella sezione del primo ordine, la tensione media
N/A_ non superi: in presenza di sisma
0.35-04f,4 se si prevedono momenti flettenti
elevati, ma non troppo (esempio:
zona 2, suolo C, q non troppo basso)

0.3fy4 se si prevedono momenti flettenti
piti elevati (zona 1 o suolo D, CD "B")

05f,4 se si prevedono momenti flettenti
piti bassi (zona 2, suolo A o B, CD "A")

Considerazioni
sezioni dei pilastri

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

N/A, non superi: in presenza di sisma

0.35- A £ o Al nnew Aana mamon+i £1 ++onti

La normativa impone di non superare X

(includendo il AN da sisma): asso)

03f 0.55 f 4 per classe di duttilita "A"
2 led|  0.65 f 4 per classe di duttilita “B"

enti

D “BH)
NTCO8, punto 7.4.4.2.2.1
05 fcd enti
piti bassi (zona 2, suolo A 0 B, CD "A")

Considerazioni
sezioni dei pilastri

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

E opportuno ridurre gradualmente la sezione
andando verso l'alto, ma & importante:

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

— evitare forti riduzioni di tutti i pilastri ad uno stesso piano

— mantenere una dimensione adeguata, non troppo piccola,
anche ai piani superiori

Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

- Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza

e in presenza di sisma

+ Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e

in presenza di sisma

Poi:
effetto del sisma

+ Valutare il momento flettente indotto dal sisma

nelle travi e nei pilastri

+ Valutare la variazione di sforzo normale indotto dal

sisma nei pilastri

Effetto del sisma

Stima delle masse

Fattore di struttura e spettro di progetto

Stima iniziale del periodo

Valutazione delle forze per analisi statica
+ Ripartizione del taglio tra i pilastri

Stima del momento flettente nei pilastri

Stima del momento flettente nelle travi

. B

Dimensionamento sezioni

Valutazione rigidezze e nuova stima periodo
Stima degli spostamenti per SLD

Eventuali iterazioni

Masse

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

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




Esempio - masse

La superficie degli impalcati nell'edificio in esame &

Torrino scala: 5=480m?
V impalcato: 5=3319m?
Piano tipo: 5=323.5m?
Per il piano terra: 5=263.2m?

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

Torrino + V impalcato: 5=379.9 m?

Esempio - masse

Superficie | Incidenza Peso

Impalcato m2 KN/m2 KN
Torrino + V 379.9 9.0 3419
IV,III, IT 3235 10.0 3235
I 263.2 10.0 2632

Peso totale = 15756 kN

Spettro di progetto

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

4=, K;

qo dipende dalla classe di duttilita (CD"A" o CD "B")
pué dipendere anche dal valore o, /a4 legato alla
iperstaticita dello schema

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

Quale valore per q?

Classe di duttilita:
la scelta & molto importante

- E obbligatorio usare classe di duttilita "B per

strutture con solo travi a spessore

* Pud essere preferibile usare classe di duttilita “B"

quando le ordinate dello spettro di risposta elastico
non sono molto alte

- Conviene usare classe di duttilita "A" quando le

ordinate dello spettro di risposta elastico sono
molto alte

Quale valore per q?

Classe di duttilita:
la scelta & molto importante

E obblig Ordinate alte e quindi forze alte
struttul rendono necessarie dimensioni degli
* Pud ess{ elementi strutturali maggiori, quindi [B"
quando | struttura pil rigida, periodo minore itico
non son{ e forze ancora piti alte

aw

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

Quale valore per g?

Regolarita della struttura:
deve esserci sempre

- Laregolaritd in altezza deve essere ottenuta

dosando opportunamente la variazione delle sezioni
lungo la verticale

- La regolarita in pianta (che corrisponde ad un

comportamento traslazionale e non rotazionale)
deve essere ottenuta dosando dimensioni ed
orientamento dei pilastri in pianta




Spettro di progetto

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

9=40 K
Nell'esempio:
Go=450,/0; strutturaintelaiatain c.a. - CD"A"
Go=3.00,/0; strutturaintelaiatain c.a. - CD"B"

a/a; = 1.3 telaio con pili piani e pit campate
Kp=1 la struttura & regolare in altezza

Spettro di progetto

Ipotizzo (per ora) di realizzare la
struttura ad alta duttilita

] CD"A" = q=45x13x10=5.85
9 SLV, clastico . .
0.8 \ Ipotizzo che sia regolare
/ \ in pianta e in altezza
0.6 \
\
bLV ]:lﬁsfgo q=3.9
0.4
— — SV a-ss0
02 A —_—
\1 B
—_———
00
0.0 05 1.0 15 20 25 T 30

Considerazioni:
novita introdotte dalla bozza NTC 2015

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

10 Ritengo comunque possibile
09 usare q=5.85, anche se con la
consapevolezza che per SLD
avré un danneggiamento un
po’ pitl alto

cong=5.851la
condizione non &
ispettata

r
03
02
01

Ordinata spettrale

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

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

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

Le NTC15 dicono che il periodo fondamentale deve essere

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

spostamento d oftenuto applicando forze orizzontali pari alle

masse T, =2./d

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

Ordinata spettrale

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

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

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

Nell'esempio: H=16.40m (escluso torrino)
T, =0.075x16.409* =0.611's

Esempio - ordinata spettrale

0] L'accelerazione
P corrispondente a
spettro di T=0.6115¢0.119 g

risposta elastico

0.6

1 spettro di
e progetto

02 \

0119 ——
q=585 —_
T

0.0
0.0 050611 10 15 2.0 25 3.0




Forze per analisi statica

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

m, Z
= \/b

;n‘i Z;

Forzaal piano  F,

Forze per analisi statica

Piano Peso W Quota z Wz Forza F Taglio V
(kN) (m) (kNm) (kN) (kN)
5+torrino 3419 16.40 56072 549.6 549.6
4 3235 13.20 42702 418.6 968.2

3 3235 10.00 32350 317.1 1285.3

2 3235 6.80 21998 215.6 1500.9

1 2632 3.60 9475 92.9 1593.8

somma 15756 162597

Prima previsione dei risultati del calcolo

Per stimare I'effetto delle forze orizzontali:

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

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

3. Valutare il momento nelle travi, dall'equilibrio dei nodi
. Valutare il AN nei pilastri, dal taglio nelle travi

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

»

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

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

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

Inalternativa (e in particolare nel caso di sole travi a
spessore) si pud considerare come pilastro base quello di
coltello con due travi emergenti e stimare la rigidezza degli
altri come aliquota di questa (“pilastri equivalenti”)

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

In fasi successive, una volta dimensionate le sezioni di travi

e pilastri si pud stimare con maggior precisione la rigidezza

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

In alcuni casi questa maggior precisione porta a risultati

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

Caratteristiche della sollecitazione
1- ripartizione

Taglio . _
Piano globale |

(kN) =
5 549.6 I
4 968.2 ( l\[‘ H 1

I L
3 1285.3
2 15009 I pilastri (tutti uguali) sono:
13 allungati in direzione x

1 1593.8 14 allungati in direzione y

Ripartisco il taglio globale
tra 13 pilastri (direzione x)




Caratteristiche della sollecitazione
1 - ripartizione

Taglio Taglio In eventuali iterazioni
Piano globale pilastro posso ripartire
(kN) (kN) in base alle rigidezze
5 549.6 423 calcolate separatamente
2 968.2 745 per ciascun pilastro
Avré una precisione
3 12853 %8.9 maggiore, ma con pil
2 1500.9 1155 fatica
1 1593.8 122.6

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

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

Tipico diagramma di M per
] effetto di forze orizzontali

$h/2 T -
ai piani superiori
f Io.e+o.7h al primo ordine

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

ai piani superiori al primo ordine
M=05Vh Miesia = 0.4 V h
1?\/2
0.6+0.7 h
M=05Vh Myiege = 0.6 V h

(oppure 0.7 V h)

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

Taglio Taglio Momento
Piano globale pilastro pilastro M=Vh/2
(kN) (kN) (kNm)
5 sa96 | 423 |Ce76
4 968.2 745 119.2
3 1285.3 98.9 158.2
2 M=VO04h

1500.9 1155 184.7 /

tresta | 15938 | 1226 [C765 [  wivosn
L — M- .

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

nodi (nei nodi interni) M,
] -

R _ | MTrave( + ) M‘rrave
M,

Per I'equilibrio:

_ MP-1 + Mp-Z
M’rmve - T

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

. - bl M,
| I X
SN | MTrave( + ) Mirave I_ ) Mirave
| f ! LN LN
My, M2

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




Caratteristiche della sollecitazione
3 - momento nelle travi

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro | pilastro trave M, = M5/2
(kN) (kN) (kNm) (kNm) P
5 5496 | 423 676 |(338 ] [ m,-
4 968.2 745 119.2 @ (Mys+M,4)/2
3 1285.3 98.9 158.2 138.7
2 1500.9 1155 184.7 1715
1 festa 1593.8 122.6 176.5 180.6
piede 264.8

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

4. Valutare il AN nei pilastri

Nei pilastri di estremita (o dove c'¢ una trave rigida
ed una a spessore) nasce un AN dovuto al taglio
nelle travi

Il taglio pud essere stimato, pensando a momenti
uguali ed opposti ai due estremi della trave, come

2
vTrave = L{iMT

Il AN ad un ordine & la somma dei tagli delle travi
sovrastanti il
ANpi n = ZvTrave,i
i=n

Caratteristiche della sollecitazione
4 - AN nei pilastri

V572
oo dt0m  Mio/!
AN= VY,
Taglio Taglio Momento | Momento Al
Piano globale pilastro | pilastro trave pilastio
(kN) (kN) (kNm) | (kNm) (kN)
5 5496 | 423 67.6 338|165 )
4 9682 | 745 | m92 | 934 62.0 )
3 1285.3 98.9 158.2 138.7 129.7
2 1500.9 1155 184.7 1715 213.4
1 festa 1593.8 122.6 176.5 180.6 3015
piede 264.8
AN = Vgt Vig

Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

5. Incrementare i momenti per tenere conto di:

+ eccentricita accidentale
+ effetto combinato delle diverse componenti
+ gerarchia delle resistenze per i pilastri

Se la struttura e sufficientemente rigida
torsionalmente, per tener conto dei primi due
pud essere sufficiente incrementare del 20%

Questo incremento si riferisce solo ai telai perimetrali

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)
5 549.6 423 67.6 338
4 982 | \745/ | \uo2/ | \v34/
3 12853 | dep g2 | g/
2 1500.9 1Ay

1testa | 15938 | 12268\ | A765\ | Asos\

piede 264.8

Questo incremento si riferisce solo ai telai perimetrali

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro | pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)
5 549.6 50.7 81.1 40.6
4 968.2 89.4 143.0 112.1
3 1285.3 118.6 189.8 166.4
2 1500.9 1385 2216 205.7
1 testa 1593.8 147.1 211.8 216.7
piede 317.7

+20%




Previsione delle
caratteristiche della sollecitazione

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

La gerarchia delle resistenze dovrebbe essere
presa in considerazione solo dopo aver armato
le travi

In via approssimata si possono aumentare le sollecitazioni
nei pilastri (a parte la sezione al piede del 1° ordine),
moltiplicandole per 1.5 a tutti i piani nel caso di CD"A"
(1.3 per CD "B")

Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro pilastro trave | Questi valori
(kN) (kN) (kNm) (kNm) vanno
5 549.6 507 | /810N | _s0% I'D"ec:eme"*a*'
4 968.2 89.4 143.0 112.1 garantire un
meccanismo
3 12853 | 1186 189.8 166.4 di collasso
2 15009 | 1385 |\ 2216 J| 2057 | globale
Ltesta | 15938 | 1471 |\aus/ | 2167
piede 3177

Le NTC 08 (punto 7.2.1) impongono gerarchia delle resistenze anche
per CD"B", con sovraresistenza 1.1 (mentre & 1.3 per CD"A")

Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro pilastro trave | Moltiplicati
W | | o) | oNm AT perts
5 549.6 507 | /1216\ | _s0%
4 968.2 89.4 a145 \| 1121
3 12853 | 1se | 2847 | 1664
2 15009 | 1385 3324 / 205.7
ttesta | 15938 | 1471 | \3177/ | a67
piede 317.7

Caratteristiche di sollecitazione
nella direzione y

+ Ho un numero diverso di pilastri (14 anziché 13) ma
la differenza & modesta:
posso ritenere che i risultati non cambino
- C'¢ perd la possibilitd che lo schema non sia ben
bilanciato. Ci6 comporterebbe:
- La necessita di aumentare le sollecitazioni in un lato
dell'edificio (in questo caso il destro)
- La necessita di considerare la struttura non regolare
in pianta e ridurre leggermente q
Ma in questi casi & opportuno ridimensionare la
struttura per evitare o almeno ridurre la rotazione

Dimensionamento

* Le sollecitazioni trovate possono essere utilizzate
per dimensionare le sezioni di travi e pilastri

+ Inmomenti successivi, dopo aver effettuato il
calcolo con un apposito programma, i valori che si
otterranno devono essere confrontati con quelli
previsti:

+ Una buona corrispondenza consente la
validazione del calcolo

+ Eventuali differenze rilevanti possono essere
segno di errori nel calcolo, che lo renderebbero
“non validato”

Dimensionamento:
travi emergenti

+ Le sollecitazioni da sisma sono elevate ai piani
inferiori e centrali

Momento
Piano trave
(kNm)
5 00 Nota: sto considerando i
4 1121 valori includendo I'effetto
3 /1664\ dell'eccentricita perché c'e
2 ( 205.7 ) una trave perimetrale molto
. caricata; per le fravi centrali
! \2167/ questo effetto non c'e




Dimensionamento:
travi emergenti

Momento per carichi verticali (con sisma)
LLZ _ 33x4.20?

M= 0- 10 =60 kNm
Momento per azione sismica
M =217 kNm

Nota: ho incluso I'effetto dell'eccentricita perché c'é una trave
perimetrale molto caricata; per le travi centrali questo effetto non c'e

Momento massimo, totale
M =60+217 =277 kNm

Dimensionamento:
travi emergenti

Dati:

Sezione rettangolare Mgy = 277 kNm
b=30cm Calcestruzzo f. = 25 MPa
h = da determinare
c=4cm

Calcolo dell'altezza utile:

m 277
d=r/M _0.018 |27 _055
"b 030 m

sezione: 30x60

Dimensionamento:
travi emergenti

* Le sollecitazioni da sisma sono elevate ai piani
inferiori e centrali

Dimensionamento:
pilastri

+ Le sollecitazioni da sisma sono elevate al primo e
secondo ordine

. ma si riducono di molto ) .
R L Momento Nota: sto considerando i
Momento ai piani superiort Piano pilastro valori includendo l'effetto
Piano trave . ) ) (kNm) dell'eccentricita, perché i
(kNm) E possibile ridurre le 5 121.6 pilastri perimetrali ne
5 /406 | sezioni, ma avere travi B ST risentono sicuramente
4 \ 121 /| rigide limita gli spostamenti e
3 166.4 della struttura 3 2847 Ho anche considerato
2 205.7 La riduzione sarebbe necessaria 2 ﬁ 32‘4\ forfefuriamefn‘e ‘l'eff'e*r*ro
1 2167 se le sezioni fossero eccessive 1 festa ( 3177 ) della gerarchia di resistenza
) : pilastro-trave per tutte le
Ne! mio caso, mantengo 30x60 al piede \317.7/ sezioni (tranne alla base)
4° impalcato, passo a 30x50 al 5°
Dimensionamento: Dimensionamento:
pilastri pilastri
Utilizzando il dominio M-N
Momento | Sforzo AN da Coppie M-N M = 332 kNm
Piano pilastro normale sisma Piﬁ gravose M
(kNm) (kN) (kN) ool Sezione N= 95kN
5 1216 | 77:253 | 165 o 5 cnt 30 x 70 .
4 2145 154 + 451 +62.0 =
54 + 45 6 O //\\ M = 317 kNm
3 2847 231+ +129. =
31+ 649 9.7 Ny, = 95 kN N = 1346 kN
2 3324 |308:847 | +213.4 o0 w - a000kN
1testa | 3177 |[385:1045| +3015 M= 317 kNm : occorrono
- . 5 @20 per lato
piede 317.7 Npox = 1346 kN B ’
oo La sezione 30 x 70 & al limite

ma pud essere utilizzata




Dimensionamento:
pilastri

Utilizzeré sezioni 30x70, necessarie per i tre ordini
inferiori

* Potrei ridurre la sezione ai due ordini superiori, ma
preferisco mantenerla invariata
- Tutte le riseghe possono essere causa di errori di
esecuzione
- Ne avrei fatte solo se la sezione fosse troppo grande
- Inogni caso, ai piani superiori non devo mai utilizzare
seziohi minori di quella della trave emergente

- Potrei eventualmente variare le dimensioni (o
ruotare pilastri) se penso di avere problemi di
rotazione in pianta (lato destro deformabile)

Controllo del dimensionamento
delle sezioni

Controllo del dimensionamento

Approssimazioni insite nella fase precedente:

1. Tl periodo proprio della struttura & stato stimato
con formule semplificate
Ora occorre controllarlo

2. Le forze statiche sono state ripartite tra i pilastri
"che contano” o in base a rapporti di rigidezza
valutati a occhio
Ora occorre controllare meglio le rigidezze

3. Il bilanciamento delle rigidezze della struttura &
stato stimato a occhio
Ora pud essere verificato numericamente

Controllo del dimensionamento
Stima delle rigidezze laterali

Per tutte e tre gli aspetti occorre effettuare una
stima pill accurata delle rigidezze laterali dei pilastri

Possibili approcci:
1. Approccio globale semplificato

Molto rapido, ma utile solo per stimare il periodo
2. Approccio per tipologia di pilastro

3. Approccio dettagliato per singolo pilastro
Molto oneroso

4. Calcolo delle rigidezze a partire dai risultati di un
calcolo a telaio
Utilizzabile solo in fasi successive, per un controllo delle
rigidezze stimate in precedenza

Stima delle rigidezze laterali

1. Approccio globale semplificato

12 I
rigidezza = EL; > !
: “1( ESL/L  ESL/L
2|EXL. /L (EXL,. /L

considerando solo i pilastri e le travi “che contano”

— Nel casi di edificio con travi emergenti e a spessore,
i pilastri di coltello e le travi emergenti

— Nel caso di edificio con tutte travi a spessore,

i pilastri“equivalenti” stimati in maniera forfetaria
e tutte le travi

Stima delle rigidezze laterali

1. Approccio globale semplificato

I pilastri (tutti uguali) sono:
13 allungati in direzione x
14 allungati in direzione y

{

- Le travi emergenti sono:
( ) H : 15 in direzione x
T 16 in direzione y

Considero 13 pilastri e
15 travi (direzione x)




Stima delle rigidezze laterali

1. Approccio globale semplificato

Al piano tipo, direzione x
—1 Pilastri 30x70 (13)

== L,=320m
 _ iL I,-857500 cm*
( 0k Travi30x60 (15)
L L1+=4.00 m in media
I1,=540000 cm*
OTTengo Vedi file Excel
k = 472.7 kN/mm Dimensionamento-schema base

foglio Rigidezza-1

Stima delle rigidezze laterali

1. Approccio globale semplificato

ordine [kN'/(:tm?] [kN'/(r)rl\mZ]
"~ 5 384.3 4111
= 4 472.7 506.0
L _ 3 4727 506.0
( ) “ 1 2 4727 506.0
L 1 511.8 548.9
Vedi file Excel

Dimensionamento-schema base
foglio Rigidezza-1

Stima delle rigidezze laterali

2. Approccio per tipologia di pilastro

— Siindividuano le tipologie di pilastri, in funzione della loro
sezione ed orientamento e delle travi che li vincolano

— Siaccorpano futti i casi di lunghezza trave simile, per
ridurre il numero di tipologie

— Si determina la rigidezza di ciascuna tipologia con la
formula citata in precedenza

12ELL} 1

eI ST S Tnrn 20 /3
2 1+(h+n)/6
con ES/L Sl

"TEL. /L EL /L

Stima delle rigidezze laterali

2. Approccio per tipologia di pilastro
Al piano tipo, direzione x

Pilastro 30x70, 2 travi emergenti(10)
k=33.14 kN/mm [1]

Pilastro 30x70, 1 trave emergente(3)
k=19.90 kN/mm  [0.60]

-~ [ H Pilastro 70x30, 2 travi emergenti(1)
: k=13.31 kN/mm  [0.40]

Pilastro 70x30, 1 trave emergente(5)
k=10.51 kN/mm [0.32]

Ottengo Pilastro 30x70, travi a spessore (4+4)
k = 481.1 kKN/mm k= 3.87 - 2.16 kN/mm [0.12-0.07]

Vedi file Excel Dimensionamento-schema base, foglio Rigidezza-2

{

Stima delle rigidezze laterali

2. Approccio per tipologia di pilastro

. Kx Ky
ordine | nen/mm2] | [kN/mm?]

C 1 5 3949 419.9
= 4 4811 514.2
L _ "dL 3 4811 514.2
( i | | 2 4811 514.2
Bt 1 534.9 570.4

I valori totali sono molto simili a o

Vedi file Excel

quelli ottenuti con lapproccio 1 Dimensionamento-schema base

foglio Rigidezza-2

Stima delle rigidezze laterali

3. Approccio dettagliato per singolo pilastro

— Analogo al 2, ma considerando per ciascun pilastro le
effettive lunghezze delle travi

. Kx Ky
ordine | 1 N/mm2] | [kN/mm?]
[ | 5 4187 4372

505.5 534.4
505.5 534.4
505.5 534.4
538.2 570.9

ok

I

1
L g
3
LIRS

Vedi file Excel Rigidezze-
schema base




Stima delle rigidezze laterali

4. Calcolo a posteriori

— Dopo aver effettuato la risoluzione dello schema
intelaiato soggetto ad una distribuzione di forze plausibile
(analisi statica, un modo dell'analisi modale) si conoscono
tagli e spostamenti relativi per ciascun pilastro

- Larigidezza & pari al rapporto tra taglio del pilastro e
spostamento relativo testa-piede

1. Controllo del periodo proprio

+ La formula di normativa non tiene conto della
effettiva rigidezza della struttura

+ E opportuno controllare appena possibile se il
periodo & plausibile (e quindi se le forze sono
effettivamente quelle da usare)

* Possibile procedimento per valutare il periodo:

Formula di Rayleigh

mi  massa di piano
F:  Forzadi piano
u;t spostamento del baricentro di piano

(provocato dalla forze F))

1. Controllo del periodo proprio
direzione x (con approccio 1)

1. Controllo del periodo proprio
direzione x (con approccio 1)

Piano F v k d, u Piano m F u Fu mu?
(kN) (kN) (KN/mm) (mm) (mm) (kN s2/m) (kN) (mm) (KNm) | (KNms?)
Torrino+V 549.6 549.6 3843 1.43 12.49 Torrino+V | 3485 549.6 12.49 6862 54.3
v 418.6 968.2 4727 2.05 11.06 v 329.8 4186 11.06 4628 403
III 317.1 12853 4727 272 9.01 III 3298 317.1 9.01 2856 26.8
II 215.6 1500.9 4727 3.18 6.29 I 329.8 2156 6.29 1356 13.0
I 92.9 1593.8 511.8 3.11 311 I 268.3 92.9 3.1 289 26
15992 137.0
Vedi file Excel T=0582s
Dimensionamento-schema base
foglio Periodo
1. Controllo del periodo proprio 1. Controllo del periodo proprio
direzione y (con approccio 1) direzione y (con approccio 1)
Piano F v k d. u Piano m F u Fu m u?
(kN) (kN) | (kN/mm) [ (mm) (mm) (kNs2/m) | (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)
Torrino+V 549.6 549.6 4111 134 11.66 Torrino+V | 3485 549.6 11.66 6409 474
v 418.6 968.2 506.0 191 10.32 v 329.8 418.6 10.32 4321 35.1
III 317.1 12853 506.0 254 8.41 III 329.8 317.1 8.41 2667 233
II 2156 1500.9 506.0 2,97 5.87 I 329.8 215.6 5.87 1266 11.4
I 92.9 1593.8 548.9 2.90 2.90 I 268.3 92.9 2.90 270 23
14932 1195

T=05b62s




1. Controllo del periodo proprio
con approccio 2 e 3

Stima delle rigidezze
approccio 2: singola tipologia di pilastro
Si trova:

- - T,=0574 s Vedifile Excel
— Dimensionamento-schema base

= .L T,=0556 s  foglio Periodo

[T

Con approccio 3, esaminando i pilastri
uno ad uno:
T,=0564s Vedifile Excel

Rigidezze-schema base
T,=0548 s  foglio Periodo

1. Controllo del periodo proprio
ed eventuali iterazioni

+ La formula di normativa aveva fornito un periodo
T=0.611s

+ Le valutazioni pil precise forniscono un periodo
compreso tra 0.55 s e 0.58 s (leggermente minore
per la direzione y, che & un po’ pill rigida)

* Questa differenza porterebbe ad un leggero
incremento di sollecitazioni (circa il 10%)...
.. ma il dimensionamento fatto non verrebbe
modificato

2. Ripartizione del taglio tra i pilastri
e previsione del momento flettente

+ Infase di dimensionamento si & ipotizzato che il
taglio di piano si dividesse tra 13 pilastri in
direzione x e 14 in direzione y
Dividendo la rigidezza totale (approccio 2) per
quella del pilastro piti rigido si ottiene

ordine | {eubalent | Sauhalent
5 14.80 1574
4,3,2| 1452 1552
1 14.49 15.45

2. Ripartizione del taglio tra i pilastri
e previsione del momento flettente

- Insostanza, é come se il taglio di piano si dividesse
tra 14.5 pilastri in direzione x (anziché 13) e 15.5 in
direzione y (anziché 14)

+ I pilastri pit rigidi porteranho quindi un taglio (e un
momento flettente) leggermente minore rispetto
alla previsione

+ I pilastri rigidi di estremita porteranno il 60% di
questi valori.

Quindi anche per la trave ad essi adiacente il
momento flettente non sard molto diverso da
quanto previsto (si era ripartito un M., tra due
travi, ora si ha circa 0.6 M, su una singola trave)

3. Bilanciamento delle rigidezze

Si possono

Ogni pilastro ha una sua rigidezza calcolare le

. . . . coordinate del
Piano tipo - direzione x baricentro

Rigideze per forie ¢

3. Bilanciamento delle rigidezze

Ogni pilastro ha una sua rigidezza
Piano tipo - direzione y

Rigideaze perfoze y

Si possono
calcolare le
coordinate del
baricentro




3. Bilanciamento delle rigidezze

-+ Confrontando le coordinate del centro delle
rigidezze con quello delle masse si pué valutare
numericamente se la struttura & bilanciata o no

ordine Ehx Ty Gk Yok ok riy xGm yom ™
5 394,86 419.89 8.38 £ 917 889 10.14 2 805
1 48108 $14.19 £X .2 894 10.35 838
2
i

45108 514.19 583 9.2 894 @ 5.64 838
sual  smas  ERT A04 aa am TE sm m

In questo caso si hanno eccentricitd minime come
Ay ma rilevanti come Ax. La struttura é quindi non
bilanciata per sismay

* Occorre modificare la carpenteria per bilanciarla

4. Ulteriore controllo:
spostamenti per SLD

Gli spostamenti (relativi) sono importanti per la
verifica allo stato limite di danno

Ho gid fatto una previsione degli spostamenti per SLV
con q=5.85

Data la linearita del calcolo, posso fare una
proporzione tra ordinate spettrali e risultati del
calcolo

Spettro e accelerazioni
per stato limite di danno

L'accelerazione per SLD € 0.215 g
cioé circa 1.8 per il valore usato
% nel progetto per SLV
9

SLV, elastico

SLV, progetro
D “R"

SLV, progetto
cpear 48

4. Ulteriore controllo:
spostamenti per SLD

Piano usLv d,. sLv d, sLb h. (ol
[mm] [mm] [mm] [m] [mm]

5 12.49 143 257 3.20 16.0
4 11.06 2.05 3.68 3.20 16.0
3 9.01 2.72 4.88 3.20 16.0
2 6.29 3.18 5.70 3.20 16.0

1 3.1 3.1 559 3.60 18.0

Gli spostamenti sono pienamente ammissibili,
anche considerando il possibile incremento del 20% per
eccentricita accidentale e combinazione componenti sisma

4. Ulteriore controllo:
spostamenti per SLD

Considerazioni:

+ La normativa ha subito varie evoluzioni, che nel caso
della verifica allo SLD hanno comportato differenze
molto pil rilevanti che per la verifica allo SLV
Attualmente i limiti per SLD sono meno
condizionanti rispetto a versioni passate della
norma
E possibile che future versioni tornino a limiti pit
condizionanti

La normativa 2015 introduce un fattore di comportamento
(g<1.5) anche per SLD, ma questo non influisce sulla verifica
perché, per T>T, gli spostamenti calcolati con uno spettro
ridotto di q vanno poi nuovamente amplificati per q




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

04 - Dimensionamento e verifica di massima
per edifici con tutte fravi a spessore

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

* Numero di impalcati: 6

Edificio esaminato

Travi tutte a spessore
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Considerazioni generali

+ La scelta di usare solo travi a spessore ¢ usata in

alcune regioni, anche per la liberta di pianta che

consente

* Questa impostazione hon & ottimale, per vari motivi:

- Porta in genere a schemi molto deformabili, per i
quali diventa meno corretto trascurare nel calcolo gli
elementi non strutturali

- La deformabilita pud portare problemi per lo stato
limite di danno

- La differenza di rigidezza tra pilastri di coltello e di
piatto si riduce e questo rende difficile conferire
adeguata rigidezza rotazionale: & forte il rischio di
ricadere in schemi torsionalmente deformabili

Dimensionamento travi e pilastri
per tener conto anche del sisma

Preliminarmente:
effetto dei carichi verticali

- Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza

e in presenza di sisma

+ Valutare lo sforzo normale nei pilastri, in assenza e

in presenza di sisma

Carichi unitari

Stima preliminare dei carichi unitari pit rilevanti, da

utilizzare per le successive analisi

SLU SLU
9k 9 solo c.v. conF
Solaio del piano tipo 45+12 2.0 10.7 6.3 kN/m?
Sbalzo piano tipo 4.0 4.0 1.2 6.4
Sbalzo copertura 39 05 5.8 3.9
Scala 5.0 40 125 74
SLU SLU
I i solo c.v con F
Travi 60 x 28 3.2 42 32 kN/m
Tamponature 7.0 9.1 7.0
Tramezzi 3.0 3.9 3.0

Effetto dei carichi verticali
Momento flettente - travi

Momento per carichi verticali (con sisma)

ql® 35x4.20°
_ab _39x420° gy
M 10 10 60 kNm

Andrd sommato all'effetto del sisma

Momento per carichi verticali (senza sisma)
L* _58x4.20°
Mm=dL _ 208X
10 10

Pué essere condizionante solo per fravi molto lunghe
(non & il nostro caso)

=100 kNm




Pilastro interno in Pilastro d'angolo
S'for'zo. normale corrispondenza della scala S.for'zo' normale privo di sbalzo
pilastri pilastri
Sforzo normale al piede, - Sforzo normale al piede,
incluso peso proprio: incluso peso proprio:
Sininie 1250 kN Sk 460 kN
e Inassenza - ———f= - = Inassenza
T T di sisma: T T di sisma:
< 'J\ X 1860 kN | <=|<& X \[\ | 670 kN
---1- — - ———
1 1 | |
1 1 | |
2, 1 1 I
Dimensionamento travi e pilastri :
P! Effetto del sisma
per tener conto anche del sisma
Preliminarmente: Stima delle masse
effetto dei carichi verticali Fattore di struttura e spettro di progetto
Valutare il momento flettente nelle travi, in assenza - Stima iniziale del periodo
e in presenza di sisma o * Valutazione delle forze per analisi statica
i\:lal"r":;r‘een;sdfio;zﬁnzormale nei pilastri, in assenza e - Ripartizione del taglio tra i pilastri
P Stima del momento flettente nei pilastri
Poi: + Stima del momento flettente nelle travi
effetto del sisma a
Valutare il momento flettente indotto dal sisma Dimensionamento sezioni
nelle travi e nei pilastri * Valutazione rigidezze e nuova stima periodo
Valutare la variazione di sforzo normale indotto dal Stima degli spostamenti per SLD
sisma nei pilastri + Eventudli iterazioni
Masse Esempio - masse
In un edificio in cemento armato il peso delle masse
di piano corrisponde in genere ad una incidenza — o
media di 8+11 kN/m? Tnpalcato | PRI | MO | e
Una valutazione di prima approssimazione del peso LTRSS ETER . e
dellg masse a ciascun piano puo essere ottenuta V.1V IIL I 3235 100 3235
moltiplicando la superficie totale dell'impalcato per
10 kN/m? (9 kN/m? in copertura, per la minore o 263.2 100 2632
incidenza delle tamponature)
Peso totale = 18991 kN




Fattore di struttura

q=4qo Ks

Nell'esempio:

9 :x 13 struttura intelaiatain c.a.

telaio con pill piani e piti campate

Prima
era45  duttilita bassa
Kx=10 la struttura & regolare in altezza e
in pianta
Si calcola:

q = 3.90 (prima era 5.85)

Spettro di progetto

Ipotizzo di realizzare la strutturaa
bassa duttilita

i CD"B" = q=3x13x10=39
9 SLV, clastico . .
8 \ Ipotizzo che sia regolare
\ in pianta e in altezza
0.6 / \\‘
.
E)LV progetto .
o ES“B g=3.9
o4 SLD, ¢l
¢§ elastico SLV, Isrggf[ 0 4=5.85
0.2 /‘ ~ —_—
e Tr—
————
0.0
0.0 05 1.0 15 20 25 T 30

Stima del periodo
con formula di normativa
* La norma suggerisce di assumere T, =C H¥*

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

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

Nell'esempio:  H=19.60m (escluso torrino)
T, =0.075x19.60%* =0.699 s
+ Inrealtd nel caso di edifici con tutte travi a
spessore questa formula non da risultati attendibili

Consiglio un valore maggiore del 20% + 50%

0.115

Periodo ed ordinata spettrale

+ Ipotizzo un periodo paria 0.95s

w0 L'accelerazione

g corrispondente a
0.8 1 di _
ﬁ?s?grfa ellasflco T—095 S
¢0.115¢

0.6

1/ spettrodi
2 progetto
q=3.90
0.2

0.0
0.0 0.5 0.95 15 2.0 25 3.0

Forze per analisi statica

Taglio alla base V, =0.85 > m S,(T;) =

=0.85x18991x0.115 =1856.3 kN

my Z,

ij z,

Forzaal piano  F = v,

Forze per analisi statica

Piano Peso W Quotaz Wz Forza F Taglio V
(kN) (m) (kNm) (kN) (kN)
6+torrino 3419 19.60 67012 549.0 549.0
5 3235 16.40 53054 4347 983.7
4 3235 13.20 42702 349.8 13335
3 3235 10.00 32350 265.0 1598.5
2 3235 6.80 21998 180.2 1778.7
1 2632 3.60 9475 776 1856.3
somma 18991 226591 1856.3




Cosa cambia?
Considerazioni sulla rigidezza

Esempi:
pilastro 30x70 1=3.20 m Valori ottenuti con il
fravi 60x28 1=4.50 m file Excel Rigidezza
k = 8.25 kN/mm
pilastro 70x30 1=3.20m
travi 60x28 1=4.50 m
k = 6.02 kN/mm

Per i pilastri che hanno travi a spessore sia sotto che
sopra, cioe ai piani superiori, la differenza dovuta
all'orientamento del pilastro & molto minore che non
nel caso di travi emergenti (o di quanto avviene al
primo ordine, a causa della rigidezza della fondazione)

Cosa cambia?
Considerazioni sulla rigidezza

+ La ripartizione del taglio (e quindi il calcolo delle
sollecitazioni dei pilastri) vanno fatte tenendo
conto dell'influenza delle travi a spessore sulla
rigidezza dei pilastri

Ipotizzo che i pilastri di piatto valgano, rispetto
a quelli di coltello: Ordini 2-6 0.7
Ordine 1 0.5

e che i pilastri di estremita valgano 0.7 di quelli
interni

Ragionerd quindi in termini di “pilastri equivalenti”

Caratteristiche della sollecitazione
1 - ripartizione

Taglio = -
Piano globale [ _
(kN) “~

9837

549.0 ”‘ - ,I‘ |

13335

1598.5

N|fw|h|O| o

1778.7

1 1856.3

Ripartisco il taglio globale
tra n pilastri equivalenti

Caratteristiche della sollecitazione
1- ripartizione

Piano Pi!astr‘i ] Taglio globale ) Taglio
“equivalenti” (kN) pilastro (kN)
6 20.2 549.0 27.2
5 20.2 983.7 487
4 20.2 13335 66.0
3 20.2 1598.5 79.1
2 20.2 1778.7 88.1
1 17.2 1856.3 107.9

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

In questo caso il punto di nullo & spostato

Ipotizzo:
ai piani superiori  al secondo ordine  al primo ordine
M=05Vh Miesia= 04 V h Miesta = O

06h

Myieae = 0.6 V h Myieae = V h

Caratteristiche della sollecitazione
2 - momento nei pilastri

Piano Taglio pﬁﬁgr:o Mpﬁg\sefrl‘;o M=Vh/2
globale (kN) (kN) (kNm) / -
6 549.0 272|435
5 983.7 487 77.9
4 13335 66.0 105.6
3 1598.5 79.1 126.6 / LIS ATEL

2testa | 17787 881 | C27Y|  ivosnh
/ - B

piede 169.1

1testa 1856.3 107.9 LS

L~

0.0
piede QB@/




Caratteristiche della sollecitazione

Caratteristiche della sollecitazione

3 - momento nelle travi e 4 - AN nei pilastri Hen
M; = Me/2 | (Mps+My5)/2 he =410m o0 ”
b Taglio '!;aglio Mgmem‘o \Q:ienfo i Taglio Taglio Mgmenfo Momento ‘A ) '
iano pilastro pilastro trave Piano globale pilastro | pilastro trave pilastyi
globale (kN) (KN) (kNm) KNIm) (kN) (kN) (kNm) (kNm) (kN)!
6 549.0 272 135 |[Ca 6 549.0 272 435 217 [C106)
5 983.7 487 79 [ (607 5 9837 | 487 779 60.7 402 )
4 13335 66.0 105.6 91.8 4 13335 66.0 105.6 918 85.0
3 1598.5 79.1 126.6 116.1 3 1598.5 79.1 126.6 116.1 141.6
2 testa 17787 88.1 1127 119.7 2 festa 17787 88.1 1127 119.7 200.0
piede 169.1 piede 169.1
1 festa 1856.3 107.9 0.0 845 1 testa 1856.3 107.9 0.0 845 241.6
piede 388.5 piede 3885
AN =V, ¢+ V5

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

Caratteristiche della sollecitazione
5a - incremento per eccentricita

b Taglio Tcglio Mpmenfo Momento ) Taglio Taglio Mgmento Momento
iano pilastro pilastro trave Piano pilastro pilastro trave
globale (kN) | P'jiX) (Nm) | (kNm) globale (M) | ) (Nm) | (kNm)
6 549.0 272 435 217 6 549.0 326 52.2 26.1
5 9837 [\ 487 / |\ 779 /| \ 607 / 5 983.7 58.4 935 728
4 13335 \¢6.9/ os.d/ \o18/ 4 13335 79.2 126.7 110.1
3 1598.5 Xoh 136/6 g/t 3 15985 95.0 151.9 139.3
2testa | 17787 g\ N N 2testa | 17787 105.7 1353 1436
piede / \ /{69)\ / \ piede 2029
1 testa 18563 | /1079\ | /00 \ | /845 \ 1festa 1856.3 1295 00 101.4
piede 3885 piede 466.2
+20%

Caratteristiche della sollecitazione
5b - gerarchia delle resistenze  ygpipiicati

per 1.3
Taglio Taglio Momento mento
Piano Iobalge (kN) pilastro pilastro trave
9 (kN) (kNm) (kNm)
6 549.0 326 /673|261
5 983.7 584 |/ 1216 \| 728
4 13335 79.2 164.8 1101
3 1598.5 95.0 1975 139.3
2 festa 1778.7 105.7 175.8 143.6
piede \ 263.7/
ltesta | 18563 1295 | \oo/ | 1014
piede 466.2

Dimensionamento:
travi a spessore

Momento per carichi verticali (con sisma)
M :LE: 33x4.30°

=60k
10 10 =00KNm

Momento per azione sismica
M =144 kNm

Momento massimo, totale
M =60+144 =204 kNm




Dimensionamento:
travi a spessore

Dati:

Sezione rettangolare Mgg = 204 kNm
b = da determinare Calcestruzzo f.= 25 MPa
h=28 cm
c=4cm

Calcolo della larghezza

Mr?  204x0.018°

Dimensionamento:
travi a spessore

Dati:

Sezione rettangolare Mgq = 204 kNm
b = da determinare Calcestruzzo f..= 25 MPa
h=28 cm
c=4cm

Calcolo della larghezza

Con calcoli pili accurati si vede che potrebbe essere usata una
sezione 80x28, con almeno 25 c¢cm? di armatura tesa, o ancora

b= — = 5 =115m minore (58x28), con armatura compressa pari quasi al 100%.
d 0.24 Si rischia di arrivare a percentuali di armatura non accettabili
Sezione necessaria: 115x28 La normativa impone forti limiti (forse eccessivi)
alla larghezza delle travi a spessore
Dimensionamento: Caratteristiche della sollecitazione
pilastri momento nei pilastri di piatto
Utilizzando il dominio M-N = Taglio | Taglio Momento
" M =466 kNm Piano globale | pilastro molt pilastro
‘500 N = 220 kN (kN) (kN) (kNm)
30x60 6 5490 |326x07 228 05 36.5
/ N = 2100 kN 5 9837 |584x07 409 | 05 | 654
/ 4 13335 |79.2x07 554 05 88.7
a0 \k\ 2M 3 15985 | 95.0x07 665 05 106.4
KN occorrerebbero
2 & 5 @20 per lato 2festa | 17787 [1057x07 740 05 118.4
' . piede 05 118.4
w00 La sezione 30 x 80 :
o pus andar bene festa | 1856.3 |1295x05  64.8 0.4 93.3
piede 0.6 1399

Dimensionamento:
pilastri
U‘riliizando il dominio M-N M = 140 kKNm
R sezione N =220 kN

15 om”
200 80x30

/ a \‘\ N = 2100 kN
-2000 -10 1000 2000 3 N 5000
N \ " occorrerebbero

4 @20 per lato

La sezione 80 x 30
puo andar bene

Dimensioni pilastri
6 piani, con tutte le travi a spessore

* Ho preferito differenziare la sezione di alcuni
pilastri, meno caricati, anche per bilanciare meglio
la rigidezza

) . Sezione alla 2° 3° 4° 5° 6°
Tipo di pllaSTro base ordine | ordine | ordine | ordine | ordine
Pilastrimolto | 35, g0 | 30x80 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60
caricati (2)

filastii 30x80 |30x80 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60
caricati (18)

ilastr 30x70 | 30x70 | 30x70 | 30x60 | 30x60 | 30x60
perimetrali (5)

'Pilas‘rri 30x70 | 30x70 | 30x70 [ 30x60 [ 30x60 | 30x60
d'angolo (2)




Carpenteria edificio con fravi a spessore

Solo questi pilastri
hanno dimensioni minori

@ s & (ho indebolito la parte
'J\:l :IQ sinistra, sempre per [guccessivamente
bilanciare lo schema) | ho anche ruotato

|

}[ GTF;E:" > ] ) A questo pilastro

— 5= | I
r—s Ty = =0 Hs

S|

%:3 e T [%}

s = & m = :

| BL=re == ML 5 |
*THOOTT  | D

u

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

Stima delle rigidezze - direzione x
possibilita 1: approccio globale semplificato
A tutti i piani (escluso primo)

- - Pilastro di coltello, interno (9)
x10 - 90

%
rJL Pilastro di coltello, esterno (3)

x07 — 21

1
( T L Pilastro di piatto, interno (8)
x07 — b6

Pilastro di piatto, esterno (7)
x05 —» 35

Travi: sono 22 Equivalgono a
20.2 pilastri

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze - direzione x
possibilita 1: approccio globale semplificato

A tutti i piani (escluso primo)
Rigidezza

Al piano 3 (pilastri 30x70)
k= 200.5 kN/mm

{

Travi: sono 22 Equivalgono a
20.2 pilastri

Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze - direzione x

possibilita 1: approccio globale semplificato

Al primo ordine

- - Pilastro di coltello, interno (9)
- - x10 — 9.0
_ NEL Pilastro di coltello, esterno (3)
( K x07 — 21
T 1 Pilastro di piatto, interno (8)
x05 — 4.0
Pilastro di piatto, esterno (7)
x03 —» 21
Travi: sono 22 Equivalgono a
17.2 pilastri

Periodo proprio della struttura

Periodo proprio della struttura

Piano F v X dr u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VI 549.0 549.0 189.3 2.90 32.58
v 4347 983.7 189.3 5.20 34.87
v 349.8 13335 198.9 6.70 29.68
III 265.0 1598.5 200.5 7.97 22.97
II 180.2 1778.7 206.4 8.62 15.00
I 77.6 1856.3 290.8 6.38 6.38

Nota: le forze possono essere scelte arbitrariamente. To ho
prese quelle che corrispondono a 0.115 g, gia usate prima

Piano m F u Fu mu?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+VI 3485 549.0 32.58 17885 369.9
% 329.8 4347 34.87 15159 401.0

v 329.8 349.8 29.68 10381 290.4

IIT 329.8 265.0 22.97 6088 1741

II 329.8 180.2 15.00 2703 74.2

I 268.3 776 6.38 495 109
somma 52712 1320.6

T=0994s




Stima del periodo
con formula di Rayleigh

+ Stima delle rigidezze
possibilita 2: approccio per singolo pilastro
Al piano 3

= - Pilastro 30x70, 2 travi a spessore (10)
k = 9.19 kN/mm

__ Pilastro 30x70, 1 trave a spessore (3)
( 1K k = 4.82 kN/mm

T L Pilastro 70x30, 2 travi a spessore (7)

k = 6.50 kN/mm

Ottengo Pilastro 70x30, 1 trave a spessore (7)
k =3.96 kN

k= 179.6 KN/mm 96 kN/mm

Periodo proprio della struttura

Piano F 4 i dr u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VL 549.0 549.0 170.9 3.21 40.72
\% 4347 983.7 170.9 5.76 37.51
Iv 3498 13335 178.3 7.48 3175
III 265.0 1598.5 179.6 8.90 24.27
II 180.2 1778.7 184.7 9.63 15.37
I 77.6 1856.3 323.2 574 5.74

Nota: le forze possono essere scelte arbitrariamente. Io ho
prese quelle che corrispondono a 0.25 g

Periodo proprio della struttura

Piano m F u Fu m u?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+VI 3485 549.0 40.72 22356 577.9
v 329.8 983.7 37.51 16305 463.9
Iv 329.8 13335 3175 11107 3325
III 329.8 1598.5 24.27 6432 194.3

II 329.8 1778.7 15.37 2770 779

I 268.3 1856.3 5.74 446 8.8
somma 59415 1655.3

T=1049s

Periodo proprio della struttura

Stima con formula di normativa:
= 0.075x19.60%% =0.699s (molto pill piccolo degli altri)

Stima con approccio 1: T; = 0.994 s
Stima con approccio 2: T; = 1.049 s

Assumo: T;=100s

Questo valore & 1.43 volte quello suggerito dalla
normativa. Io avevo ipotizzato 0.95 s, questo valore
& poco pill grande e le forze saranno quindi poco pitl
piccole (ma il dimensionamento va bene)

Spettro e accelerazioni
per stato limite di danno

L'accelerazione per SLD ¢ 0.131 g
cioé circa 1.15 per il valore usato
nel progetto per SLV (0.115 g)

SLV, elastico

© |£

SLV, progetto q=3.9

CD “B"
SLD, elastico - SLV, p tt
) h ~— » progetio
:vf. < —~— D “A»
A
0.131 e

Previsione degli spostamenti per SLD

Piano R Y X dr u
(kN) (kN) (kN/mm) (mm) (mm)
Torrino+VI 625.4 625.4 189.3 3.30 43.03
% 495.2 1120.6 189.3 5.92 39.73
v 3985 1519.0 198.9 7.64 33.81
IIT 301.9 1820.9 200.5 9.08 26.17
IT 205.3 2026.2 206.4 9.82 17.09
I 88.4 2114.6 290.8 7.27 7.27

Gli spostamenti sono accettabili (il limite & 16 mm 0 18 mm a
seconda del piano) anche se vi fosse un incremento del 20%
per eccentricita accidentale




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata
05 - Edifici con pareti solo al primo livello:
problemi specifici

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

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 fenendo 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 interrato)
- 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 9 .
o cosi va sicuramente megho

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
parete che E
blocca x

limpalcato  “rampa garage -
Jfampagarage | cosi va sicuramente meglio

N parete
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 (tanto da bloccare bene il
primo impalcato)

NTC 08, punto 7.4.3.1

Pareti estese debolmente armate

+ Definizione di hormativa

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

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

- Se pill comodo, si pud usare un unico modello
geometrico che comprende entrambe le strutture,
calcolandolo con i due diversi fattori di struttura
(e usando per ciascuha 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 piti avanti, tipologia pareti non accoppiate)

questa mi sembra una cautela
eccessiva, ma comunque poco rilevante NTC 08, punto 7.445.1




Edifici con pareti
presenti solo al primo livello

+ Modello geometrico e fattore di struttura

Struttura a telaio sovrastante

E a tutti gli effetfti una struttura a telaio
(pud essere di CD "A" oppure "B")
- Fattore di struttura:

come per una qualsiasi struttura a telaio

- Nel modello geometrico (e nel giudizio sulla
regolarita) fare attenzione al diverso comportamento
dei pilastri in funzione del vincolo al piede (del 2°
ordine)

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

Struttura a telaio sovrastante

- Diverso comportamento dei pilastri in funzione del
vincolo al piede (del 2° ordine)

A -incastrato nelle due
direzioni

C - spostamento impedito
rotazioni consentite

e

e—e—0—o—

Edifici con pareti
presenti solo al primo livello

+ Modello geometrico e fattore di struttura

Struttura a telaio sovrastante

- Diverso comportamento dei pilastri in funzione del
vincolo al piede (del 2° ordine)
e A -incastrato nelle due
La regolaritd in pianta e direzioni
la regolarita in altezza C - spostamento impedito
del telaio possono rotazioni consentite

essere condizionate dal — |
diyer;o comportamento Bh o ol b ol
dei pilastri in funzione A v |

del vincolo

Comportamento dei pilastri
in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)

+ Modellazione e comportamento

I T Non & un problema se

la cerniera si forma al
piede del IT ordine

I [Possibilitadi | anzi & coerente col
ruotare: modello voluto
= —| | minore rigidezza ju
i I n 5P
i s 4 speiTesmnte [ 4: s e
9 GmpeAT —e apeAT
! T

Incastro al piede
del IT ordine: L RETT
maggiore rigidezza

Disporre una trave
rigida riduce la
rotazione e aumenta
la rigidezza

-

UJlA

Comportamento dei pilastri
in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)

* Modellazione e comportamento

La trave rigida pué

- regolarizzare il
comportamento al
i IT ordine
4,
! 2

——

La trave rigida non serve a

regolarizzare il comportamento

della “scatola”

Comportamento dei pilastri
in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)

+ Modellazione e comportamento

Comportamento di un pilastro
che parte dal T ordine

g Inversione del taglio (e della
pendenza del momento flettente)

‘ Se le travi sono a spessore: ‘

T
ﬂr I _ I
Ml M =M,
Y ’ ‘ Se le travi sono rigide: ‘
M << M




Comportamento dei pilastri
in funzione del vincolo al piede (del 2° ordine)

* La struttura si comporta come se avesse un piano in
meno, cioeé 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

Modellazione globale della struttura

E condizionata dal programma che si usa. Si possono

seguire due vie:

1. Descrivere solo la struttura a telaio, inserendo
opportuni vincoli che simulano I'effetto della
scatola rigida al I ordine

2. Descrivere anche le pareti (ed il primo impalcato)

Modellazione globale della struttura
1. Solo telaio

* Pilastri che partono dalla parete:

- Se al di sotto vi sono pareti che li bloccano nelle due
direzioni, considerare alla base un incastro per
entrambe le direzioni

- Se la parete vincola in una sola direzione, mettere
alla base un incastro per quella direzione e un
incastro rotazionalmente cedevole per l'altra (la
rigidezza rotazionale del vincolo pué essere
schematizzata con modelli semplici)

Modellazione globale della struttura
1. Solo telaio

+ Pilastri che partono dalla fondazione:
- Imporre alla base un vincolo coerente con la rigidezza
della fondazione
- Imporre in testa al primo ordine un vincolo che
impedisce gli spostamenti orizzontali (per simulare
I'effetto dellimpalcato bloccato) ma non le rotazioni

- Il primo impalcato non & descritto nel modello e le
relative masse non sono assegnate allo schema

Modellazione globale della struttura
2. Anche le pareti

a) Pareti modellate con elementi bidimensionali

- Gli elementi bidimensionali hon vincolano i nodi alla
rotazione (i pilastri che partono dalla parete
risulterebbero incernierati). I programmi usano vari
artifici per eliminare il problema

Gli elementi bidimensionali non danno un vincolo fuori
piano. Anche per questo occorre usare artifici

- Evitare di assegnare una massa alle pareti, perché
questo darebbe luogo ad un numero elevatissimo di
ulteriori modi di oscillazione libera, che farebbero
solo confusione

Modellazione globale della struttura
2. Anche le pareti

b) Pareti modellate con elementi monodimensionali
- Si possono inserire aste verticali in prosecuzione dei
pilastri sovrastanti, ma occorre scegliere
opportunamente la sezione di queste aste
- E opportuno inserire anche aste orizzontali, a mo' di
travi, per limitare le rotazioni dei nodi




Modellazione globale della struttura
2. Anche le pareti

+ Primo impalcato

- Pud essere modellato come vincolo mutuo tra i nodi,
per rappresentare un impalcato indeformabile nel suo
piano

- Puo essere preferibile non assegnare al primo
impalcato la massa che gli compete. Se lo si fa, questa
massa verrebbe eccitata solo dagli ultimi modi (che
sonho sicuramente irrilevanti) e si faticherebbe a
raggiungere formalmente '85% della massa
partecipante

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

T et e

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

- Si pud armare anche basandosi sui minimi e sul buon senso
* Armature
- Per la flessione:
- Armature concentrate negli spigoli e incroci di muro

Armatura concentrata

/ e staffe

Calcolo e armature
pareti

* Le pareti sono sovrabbondanti
- Tl calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta
- Si pud 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
- Tl calcolo con g=1.5 (ma anche con g=1) non dovrebbe
fornire risultati che creano difficolta
- Si pud 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)

o

Collegamenti
trasversali
9/m?

4




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

- Si pud 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 cm2/m)
- Per lo scorrimento:
. \ Se occorre, mettere
- Attenzione se lo sforzo normale & basso  ygpre inclinate
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Codici di calcolo
e modellazione strutturale

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

10.2 ANALISI E VERIFICHE SVOLTE CON L’AUSILIO DI CODICT DI
CALCOLO

Qualora analisi stutturale ¢ le relative venifiche siano condotie con Mausilio d cedict di caleolo
automatico. il progettista doved contro lare Paffidabiid der codicr wiilizzati ¢ verifieare
1auendibil i ottenuti, curando nel contenpo ¢ azi
tale ds ibilita, la corretia interpretazione ¢ la riproducikilita. In particolare nella
Relazione di caleolo st devono fornire le seguentt mdiczzionr:

ie dei risultati stessi sia

Tipo di analisi svolta Problematiche:
= Origine e Caratteristiche dei Codici di Calcolo V' | Metodi di analisi
= Affidabitiid det codicl wilizzar +  Codici di calcolo e

modellazione strutturale

Validazione dei codici.
+ Schemi di calcolo e loro
combinazione

fformazioni geverali sull ‘elaborazione. «  Giudizio motivato di
accettazione dei risultati

Madalita di presemtazione dei

Gindizio motivato di aecettabilita dei risuliati

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

1021 Notare:
oulo Deve essere ben precisato quale programma si utilizza
aomy e che caratteristiche ha

Fatteny

tals dabeprrerrer—epprormE—TroreTerpreToTeTm ey
Relazione di calcolo st devoro formire nitind.caziom

OCCorT odict di calco o utilizzat

stone, estremi della licenza

ventuale distributore, v
ne all’uso

1¢, produtta
na i antorizz:

riportando ol
“uso o dialtea

i
> a corredo del software
1 documeniazione,

ne |affid ¢ soprutwitte Pidoneita al caso sy

it
‘ornita ¢al produtiore o dal distributore del softwar,
esauriente descrizione delle basi teoriche ¢ de, lzaritmi imp
campi dimpicgo, nonché casi prova interamente risolti ¢ commentati, per 1 quali
dovranne essere fornit: i fille di input necessari a riprodurre I'elaborazione,

dovrd contenere
i, Iindividuazione dei

una

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

1024 Notare:
Quily Deve essere ben precisato quale programma si utilizza

-]=_mﬂ"" e che caratteristiche ha
aten

;{"I dal T| progettista deve capire bene come opera il programma,
clazid h 84 o
per essere sicuro che & idoneo al caso specifico che
. 0| affronta
Og

produttore, eventuale distributore, versione, estremi della Ticenza
ra forma di amtonzzazione all"uso

riportando tiolo, autere.
duso o di

geodo del software
A documentazione.
cha™=m produttore o dal disthy Tre. dovrd contenere una
esauriente deseriziens delle basi ieoriche ¢ degli algorimi impie lindividuazione dei
campi d'impicge, nonché casi preva mteramente risolii ¢ commentati, per i quali
dovianno essere fomiti 1 file di input necessan a riprodurre elaborazione.

per vilutame neitd al caso specifico,

Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

Notare:

Deve essere ben precisato quale programma si utilizza

;{“'m'\ e che caratteristiche ha
areng

;;“I da] T| progettista deve capire bene come opera il programma,
elazic h SF e
per essere sicuro che & idoneo al caso specifico che
| affronta

:.)‘ Spetta al produttore del software (non al progettista)

1Y garantire che il programma fa bene quello che deve fare

esammnare prehmmarmente la docvmentazione a corredo del software
ppravwitoe idoneita al caso specifico. La documeniazione,

dal distributore del software, dovrd conteners una

ie ¢ degli algoritmi impicgati, Iindividuazione dei

. nonelg int

e formit 1 file di mput neccssa

campi d'iop
dovianne ¢ss¢

nenfe risolti ¢ commentati, per i quali
ariprodurre I'elaborazione.




Capitolo 10.2 - Uso di codici di calcolo

1021 Notare una omissione:
quio  Si parla di “codice di calcolo” come se un programma
i'_“‘”'-h potesse fare una sola cosa
e
wle da| - Tn realtd qualunque programma consente molteplici scelte

Relazid

= Origine ¢ Caratteristiche dei Codici di Caleolo

on precisione I"origine ¢ le caratteristiche dei codici di caleolo wilizzati

Occorre indica

Il progettista deve precisare come ha modellato la
AR struttura e perché, quali scelte ha operato, ecc.

pe : S : e -
he st fomita dal produttore o dal disuibuore del sofiware, dovia contenere una
- basi ‘eoriche e degli algorimi impicgai, Uindividuazione dei
casi prova interam isoli ¢ wmentati, per i quali
di input necessari a riprodurre Ielaborszione.

esauriente dese
campi d'in
dovranno e

veniti i file

Definizione dello schema geometrico
(modellazione della struttura)

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

In generale il modello della struttura sara costituito da
elementi resistenti piani a telaio o a parete, connessi da
diaframmi orizzontali

(modello di insieme spaziale di telai piani con impalcati
indeformabili)

D.M. 14/9/05, punto 5.7.4.2

NTC 08, punto 7.2.6

Evoluzione del modello di telaio

Evoluzione legata allo sviluppo dei mezzi di calcolo:
+ Calcolo di un unico telaio, quello "pili sollecitato”

+ Singoli telai piani, con ripartizione delle forze
orizzontali in base alla rigidezza dei telai

+ Insieme spaziale di telai piani, collegati da impalcati
planimetricamente indeformabili

+ Telaio spaziale, con impalcati planimetricamente
indeformabili (o con impalcati deformabili)

Evoluzione del modello di telaio
Telaio spaziale e insieme spaziale di telai piani

Modello di insieme spaziale di telai piani
+ Limiti:
+ La mancanza di aste verticali pud inficiare il modello, che
trascura la congruenza verticale dei telai ortogonali nei punti
di contatto
+ La non ortogonalita di travi pus inficiare il modello, che
trascura la interazione flesso-torsionale tra i telai ortogonali
Vantaggi:
+ Maggiore flessibilitd nella descrizione della struttura

Modello di telaio spaziale
+ Pill preciso e sempre valido
+ Maggiori problemi a causa della non convergenza degli assi

Il modello di telaio

Problemi:

* La presenza di aste con sezioni di dimensioni non
trascurabili e diverse tra loro puo inficiare il
modello di telaio (piano o spaziale), che richiede che
gli assi delle aste convergano in un punto (hodo)

Nel piano verticale In pianta




Il modello di telaio

Problemi:

+ La presenza di aste con sezioni di dimensioni non
trascurabili e diverse tra loro pud inficiare il
modello di telaio (piano o spaziale), che richiede che
gli assi delle aste convergano in un punto (hodo)
Aggiunta di fratti rigidi o offset, che complicano il modello e
modificano (sensibilmente) la rigidezza complessiva e quindi il
periodo proprio della struttura

Senza fratti rigidi

analisi statica analisi modale

vedi file
Tel_7y
Con tratti rigidi
T=0426s
. — Cambia —
(di molto)
| il periodo ! ! |
Cambia
qualcosa dove
c'¢ variazione
dei tratti
rigidi :
analisi statica analisi modale

Modelli per le parefi

Alternative:

* Pareti come aste, con tratti rigidi per il
collegamento alle travi e tenendo conto della
deformazione a taglio

- Discretizzazione della parete in elementi finiti

+ Necessitd di ritornare a caratteristiche di
sollecitazione (come risultante delle tensioni)

* Problemi numerici nel piano (drilling)
+ Problemi nel comportamento fuori piaho

Questi aspetti sono esaminati nel corso "Problemi specifici nel
progetto di strutture antisismiche con pareti in c.a.”

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Strutture in acciaio:

Asseghando la sezione si definiscono sia rigidezza che
resistenza

Strutture in c.a. (approccio convenzionale):

La rigidezza ¢ assunta pari a quella della sezione
geometrica

La resistenza & considerata indipendente e viene dosata
aggiungendo le armature necessarie

Strutture in c.a. (realtd):

Rigidezza e resistenza sono comunque legate
(si pensi al momento d'inerzia della sezione reagente omogeneizzata)

Paulay, anni '90 del XX secolo (con riferimento a pareti in c.a.)




Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Strutture in c.a. (approccio convenzionale)
+ Gia nel D.M. 10/1/1907 (prima norma sul c.a.) si ha:

“Se si tratta di costruzioni staticamente indeterminate,
allo scopo di calcolare le forze incognite, nel valutare gli
enti geometrici delle sezioni trasversali dei solidi ... se la
percentuale metallica & inferiore al 2% si pud ... fare
astrazione alla presenza del ferro”

+ Sesi volesse tener conto rigorosamente della
sezione fessurata si dovrebbe:
+ Definire le armature prima del calcolo
+ Considerare un momento d'inerzia che varia oghi volta che
cambiano le armature o si inverte il segno di M
- Considerare un momento d'inerzia che varia con continuita
in presenza di N con M variabile (pilastri)

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

Tener conto rigorosamente della variazione oggi sarebbe forse
possibile (con un modello elastico) grazie alla potenza dei
computer attuali, ma comunque sarebbe estremamente oneroso
E oltre il limite elastico?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali ...
si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili

Normativa:

In caso non siano effettuate analisi specifiche, la rigidezza
flessionale e a taglio di elementi in cemento armato pué essere
ridotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi
non fessurati, tenendo debitamente conto dell'influenza della
sollecitazione assiale permanente

quindi differenza tra travi e pilastri

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:

+ Inpratica, c'e chi riduce a priori la rigidezza in
maniera forfetaria (spesso senza nemmeno
distinguere tra travi e pilastri)

Cosi si continua a mantenere indipendenti rigidezza
e resistenza, mentre la motivazione di base era
quella di metterle in relazione

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:

+ Inpratica, c'é chi riduce a priori la rigidezza in
maniera forfetaria (spesso senza hemmeno
distinguere tra travi e pilastri)

Aspetti negativi:
Ridurre la rigidezza per tener conto delle condizioni
fessurate, se fatto in misura uguale per tutti gli elementi,
serve solo ad aumentare il periodo proprio (quindi spesso
riduce le forze e proporzionalmente le sollecitazioni)

Conseguenza forse accettabile:

Se ben dosata, la riduzione forfetaria di rigidezza si limita a
bilanciare l'incremento di rigidezza dovuta agli offset

Modellazione della struttura
Rigidezza degli elementi strutturali

Considerazioni:

+ Inpratica c'e _chi riduce a nriori la riaidezza in
maniera
distingu

Ma in sostanza questo della
“rigidezza fessurata” & un
Aspetti ne{ problema non ancora definito

Ridurre la| a livello scientifico. ni
fessurate . lementi,
serve solo| Forse la normativa avrebbe  |spesso

riduce le { fatto meglio a non introdurlo jni)
proprio

Conseguen

Se ben dosata, la riduzione forfetaria di rigidezza si limita a
bilanciare l'incremento di rigidezza dovuta agli offset




Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente
rigidi nel loro piano, a condizione che siano realizzati in cemento
armato, oppure in latero-cemento con soletta in cemento armato
di almeno 40 mm di spessore

L'ipotesi di impalcato rigido & fondamentale nella
modellazione della struttura

E comunque necessario verificare
la rigidezza e la resistenza dell'impalcato

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

L'impalcato

Impalcato =

insieme di solai e travi posti ad una stessa quota
(in particolare, soggetti ad azioni orizzontali);
la parte resistente di questo elemento ¢,
soprattutto, la soletta del solaio

Impalcato rigido:
modellato come vincolo mutuo tra i nodi del telaio

Impalcato deformabile:
modellato come insieme di lastre (o piti grossolanamente come
diagonali), collegate ai nodi del telaio spaziale

Irregolarita strutturali
per 'impalcato

Forma poco compatta, presenza di grosse rientranze,
grossi fori o parti mancanti nell'impalcato:
riduce localmente la resistenza e rende possibili grosse

deformazioni localizzate _ ascensori

C

]

\ scala

qui la debolezza & evidente in altri casi uno sguardo superficiale
pud trarre in inganno

Irregolarita strutturali
per 'impalcato

Forma poco compatta, presenza di grosse rientranze,
grossi fori o parti mancanti nell'impalcato:

riduce localmente la resistenza e rende possibili grosse
deformazioni localizzate

Presenza di un numero molto basso di elementi
resistenti verticali (singole pareti o nuclei irrigidenti):

nascono sollecitazioni e deformazioni rilevanti per riportare
l'azione sismica a tali elementi

Variazione della rigidezza degli elementi resistenti
verticali (soprattutto se pareti) tra un piano e l'altro :

nel trasferire azioni rilevanti da un punto all'altro l'impalcato pué
essere molto sollecitato e deformarsi molto

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Gli elementi non strutturali (quali tamponature e tramezzi)
possonho essere rappresentati unicamente in tfermini di massa,
considerando il loro contributo alla rigidezza e alla resistenza del
sistema strutturale solo qualora tale contributo modifichi
significativamente il comportamento del modello

In quali casi il contributo degli elementi non
strutturali modifica il comportamento?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

E
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Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

AN

[ BT

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

variazione di taglio e momento nella zona di
estremita dei pilastri
(dovuto alla componente

orizzontale della forza [ Y I
_—

nella diagonale)

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetto locale su travi e pilastri:

variazione dello sforzo normale nei pilastri (dovuto
alla componente verticale della forza nel pannello
murario)

variazione di taglio e momento nella zona di
estremita dei pilastri (dovuto alla componente
orizzontale della forza nella diagonale), perché il
pannello murario ha un contatto diffuso con le aste
e non trasmette la forza direttamente nel nodo

variazione di taglio e momento agli estremi delle
travi

Elementi non strutturali
(tramezzi, famponature)

Effetti globali:

comportamento dinamico: l'irrigidimento dovuto
alla presenza delle tamponature riduce il periodo
proprio della struttura; cié pué comportare un
incremento dell'azione sismica

comportamento inelastico: la rottura delle
tamponature & fragile; quando essa avviene,
I'aliquota di azione sismica da loro portata si
scarica istantaneamente sulla struttura

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Effetti dovuti alla loro distribuzione:

una distribuzione irregolare in pianta

pué provocare rotazione degli impalcati e quindi
incrementi anche notevoli di sollecitazione sugli
elementi pill eccentrici

attenzione in particolare agli edifici con struttura
simmetrica o bilanciata (baricentro delle masse coincidente
con quello delle rigidezze) e tamponature dissimmetriche

una distribuzione irregolare lungo l'altezza

pué portare a concentrazione di sollecitazione ad
un piano (“piano soffice"), con riduzione della
duttilita globale

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Tenerne conto & importante quando:

Sono pochi e molto robusti
(rischio di forti sollecitazioni negli elementi
strutturali adiacenti)

Sono disposti in pianta in maniera molto irregolare
(rischio di rotazione dell'impalcato e quindi di
sollecitazioni negli elementi strutturali agli estremi)
Sono distribuiti irregolarmente lungo I'altezza
(rischio di creazione di piano soffice, con riduzione
della duttilita globale)

In caso contrario si pud analizzare un modello costituito dai soli
elementi strutturali




Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Possibili schematizzazioni delle tamponature:

- insieme di lastre, collegate in pit punti alla maglia di
telaio

* vantaggi:
possibilita di analizzare pareti con aperture

* svantaggi:
complessita dello schema;
difficoltd a tenere conto dell'unilateralita del
vincolo

Elementi non strutturali
(tramezzi, tamponature)

Possibili schematizzazioni delle famponature:
+ pendolo, disposto nella diagonale compressa
+ lunghezza del pendolo |4 = lunghezza diagonale
- spessore della sua sezione s = spessore muratura

* larghezza della sua sezione B indicata da fonti
bibliografiche:

M. Pagano B=05A,/l4= B=0.20+0.25 |4
B. Stafford Smith B=0.15+0.30 Iy
D.M. 2/7/81 B=0.10 I4

A, = area del pannello murario

Modellazione della struttura

Il modello della struttura deve essere tridimensionale
e rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza

Nella definizione dell'azione sismica sulla struttura, si possono

considerare la deformabilita del complesso fondazione-terreno e
la sua capacita dissipativa

Usare un modello complessivo per struttura,
fondazione e terreno, oppure modelli separati?

NTC 08, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Struttura, fondazione e terreno

Effetto della deformabilita della fondazione
(comportamento statico):

- cedimenti verticali dif ferenziali
* rotazioni al piede dei pilastri del primo ordine

U

variazione della rigidezza relativa dei diversi
pilastri e quindi diversa distribuzione delle azioni
sismiche

attenzione in particolare agli elementi molto rigidi, come le

pareti, la cui rigidezza pud essere vanificata dalla rotazione al
piede

Struttura, fondazione e terreno

Effetto della deformabilita della fondazione
(comportamento dinamico):

maggiore deformabilita complessiva
U
aumento del periodo proprio della struttura;

Cio comporta in genere una riduzione dell'azione
sismica, ma un aumento degli spostamenti

Struttura, fondazione e terreno

E necessario modellare insieme struttura, fondazione
e terreno quando:

+ La fondazione non & adeguatamente rigida
(rischio di cedimenti differenziali, rotazioni al
piede, ridistribuzione dell'azione sismica)

- Il terreno & molto deformabile
(rischio di variazione notevole del periodo proprio)

In caso contrario (fondazione pil rigida della struttura in
elevazione, terreno non particolarmente deformabile), si pué
considerare la struttura incastrata al piede ed analizzare poi
separatamente l'insieme fondazione-terreno con le azioni
trasmesse dalla struttura sovrastante




Modellazione:
qualche altra considerazione

Impalcati continui ma non piani

Impalcati continui

. ma non piani
) _ Impalcati continui * Modello pili semplice: vincolo =iy
Problemi: i ‘\2( ma non piani mutuo agli spostamenti =<7
4 7 = orizzontali (nonostante la non A
m% —=n ) ) planarita)
ki::// ] || Impalcati sfalsati =
- — 4"»5-./ Attenzione ai casi in cui in una direzione v
>l : gli spostamenti relativi non sono impediTD
Spostamento
Scale, che —> relativo
collegamenti ~
tra impalcati
Alternativa: modellazione dei singoli campi con
elementi bidimensionali oppure aste pendolari
Impalcati sfalsati Scale che creano collegamento
Impalcati sfalsati fra gll lmpalcah
p e %
Uno sfalsamento di mezzo piano | —-— L'effetto fortemente negativo == =
puo creare problemi ma in 41 travi a ginocchio e stato Ny

genere ¢ accettabile oL 2

Sfalsamenti minori creano
pilastri molto corti, con
comportamento non accettabile

1 1

In presenza di sfalsamenti minori & opportuno
solidarizzare i due impalcati in modo da costringerli
a spostarsi della stessa quantita senza movimenti
relativi (trave unica e/o altri accorgimenti)

evidenziato da molto tempo

Anche le solette rampanti
creano problemi rilevanti
(evidenziati solo in tempi piti recenti)

1 !

Occorre ripensare drasticamente la soluzione
strutturale da usare per le scale

Scale

Modellazione: un esempio reale

Si ringrazia
l'ing. Alfio Gruppillo

Modellazione: un esempio reale (1)

Nel sottotetto le due
parte di impalcato sono
sfalsate di 80 cm




Modellazione: un esempio reale (1)

Nel sottotetto le due
parte di impalcato sono
sfalsate di 80 cm

.. e il fetto inclinato
converge fino alla quota
della parte superiore
dell'impalcato

Modellazione: un esempio reale (1)

Il progetto iniziale prevedeva due
travi sfalsate, con un tratto
cortissimo di pilastro i

Modellazione: un esempio reale (1)

Con una trave unica (alta 100 cm) si
& potuto ipotizzare un impalcato
continuo ...

Modellazione: un esempio reale (1)

(notare che la trave alta gira su tre lati)

.. e anche il tetto inclinato, poggiato su una trave cosi
alta, diventa un tutt'uno con l'impalcato di sottotetto

Modellazione: un esempio reale (2)

La scala costituisce un
elemento di forte
irregolarita
Crea un collegamento
tra quote diverse

E in una posizione
fortemente eccentrica

Modellazione: un esempio reale (2)

Una possibile soluzione:

La scala come elemento
indipendente, che esce a sbalzo

. J 1 & U . da un nucleo (vano ascensore)
1 i i :
= e +  Collegata in fondazione ma per
. _ ‘_E_ : il resto staccata dall'edificio
B e o
5] 73R i ‘
ils: —EE 1 g g ;
e = | U :
al .m=
L GlREREE
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Azioni sulla struttura

Azione sismica:

+ Modellata mediante analisi statica o analisi modale
con spettro di risposta (come gia visto)

Altri problemi relativi all'azione sismica:
+ Eccentricita
+ Combinazione delle componenti

Carichi verticali da accoppiare all'azione sismica:
- Differenze tra norme passate e norme attuali

Carichi verticali
da accoppiare all'azione sismica

Carichi verticali e sisma

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

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

Nuova norma
* Carichi verticali e masse con valori quasi permanenti
(9¢+¥29i)

NTC 08, punto 3.2.4

Valutazione delle masse per SLU
secondo le NTC 08

W =gy + W2 gy
V, q, = valore quasi permanente del carico variabile
Y2
Categoria A, Ambienti ad uso residenziale 0.3
Categoria B. Uffiei 0.3
Categoria C. Ambienti suscettibili di affollamento 0.6
Categora D). Ambienti ad uso commerciale 0.6
Categoria I, B:blioteche, archivi, magazzini e ambienti ad use industriale 0.4
Categnria F Rimesse e parchegs: (per autaveicoli di peso < 50 kN) 06
Categoria (. Rimesse o parcheggi (per autoveicoli di peso > 30 kN) 0.3
Categoria H. Coperture 0.0
Vento 0.0
Neve (a quota = 1000 1t s Loy 0.0
Neve (a quota = 1000 m s Lm.) 0.2
Variazioni termiche 00

Valutazione delle masse per SLU
secondo OPCM 3274 ed Eurocodice 8

della probabilita di avere i carichi gudsi

Veniva introdotto
un coefficiente o,
concettualmente
corretto ma tale da
complicare i calcoli
senza variare
sostanzialmente il
risultato




Precedente norma italiana o.m. 16/1/96)

Verifiche con T.A.

Carichi verticali: 9k + qk

Forze orizzontali:
Masse W gk + S Gk

Forze perzoneamedia  0.07 x W
sismicita

Sinoti che il calcolo sismico g+q + F
racchiude anche il calcolo per soli carichi verticali

Precedente norma italiana o.m. 16/1/96)

Verifiche con T.A. con S.L.U.

Carichi verticali: g *+ Qi 14 g, +15q,

Forze orizzontali:

Masse W 9k * S Gk 9k * S Gk
Forze per zone a media 007xW 15x007xW
sismicita

Il passaggio a S.L.U. si & basato sull'idea che:
Verifiche TA = Verifiche SLU con car.soll. x 1.5

Precedente norma italiana o.m. 16/1/96)

Questo & abbastanza vero per le travi:

Mqu,TA = MRd,SLU

Non e vero per i pilastri:

per N assegnato, M 7a < Mrasiu

Il passaggio a S.L.U. si & basato sull'idea che:
Verifiche TA = Verifiche SLU con car.soll. x 1.5

Norma italiana attuale (nTcos)

Verifiche con S.L.U. solo carichi carichi verticali

verticali pit sisma
Carichi verticali: 1.3 g, + 1.5 g, i *+ V2 Gk
Forze orizzontali: qct?:;?y:evr(:ﬁ*ﬁ
Masse W - 9k WQR
Forze per media sismicita, -— 0.134 x W

alta duttilita, suolo C

Si noti che il calcolo sismico g+q = F
non racchiude il calcolo per soli carichi verticali
NTC 08, punto 3.2.3

Confronto tra vecchia e nuova norma
(carichi verticali pit sisma)

Verifiche SLU D.M.16/1/96 D.M.14/1/08

Carichi verticali: 14 g, +15 qy

Forze orizzontali:

Masse W gk + S Qi
Forze perzoneamedia  0.105x W @
sismicita, ecc.
Notare: Carichi Masse Forze
verticali quasi orizzontali
minori invariate maggiori

Confronto tra vecchia e nuova norma
(carichi verticali pit sisma)

Verifiche SLU D.M.16/1/96  D.M.14/1/08

Buona parte delle differenze
tra i risultati ottenuti conla  k* V2
attuale norma, rispetto a
Forze ori] quanto si aveva in passato, &
dovuto a questo

Carichi va

Masse W + .
non all'uso di stati limite o+ Ve G
Forze ziesr anziché tensioni ammissibili {134 x W
Notare: Carichi Masse Forze
verticali quasi orizzontali

minori invariate maggiori




Confronto di spettri di risposta
SLV, Spoleto

Spettro elastico Nota:

06 1 L'uso di spettri “locali”

fasi che q possa
essere minore di quanto
previsto con una
classificazione in “zone"
Spettri di
progetto
q=39

0.171 |

0.114
0.105
0.0

DM96, SLU

0.0 0.5 1.0 15 2.0 25 3.0

Altri problemi
nella modellazione delle azioni sismiche

Modellazione delle azioni

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

— eccentricitd accidentale

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

— criteri di combinazione
delle componenti

Problemi concettualmente giusti,
ma che complicano notevolmente il calcolo

Modellazione delle azioni
1. Eccentricita accidentale

“Per tenere conto della variabilita spaziale del moto
sismico, nonché di eventuali incertezze nella
Hocalizzazione-delle-masse, al centro di massa deve
essere attribuita una eccentricitda accidentale
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo®

"Per i soli edifici ed in assenza di piti accurate determinazioni
I'eccentricitd accidentale in oghi direzione non pud essere
considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione dell'edificio
misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione
dell'azione sismica.

Detta eccentricitd & assunta costante, per entita e direzione, su
tutti gli orizzontamenti”

NTCO8, punto 7.2.6 NTC15, punto 7.2.6

Modellazione delle azioni
1. Eccentricita accidentale

Variabilita spaziale del moto sismico:

+ Le onde sismiche si propagano con velocita elevata
ma hon infinita; quindi raggiungono punti diversi
dell'edificio in istanti diversi (sfasamento delle
accelerazioni)

La normativa nel capitolo 3 precisa:

Degli effetti sopra indicati dovra tenersi conto quando essi
possono essere significativi e in ogni caso quando le condizioni
di sottosuolo siano cosi variabili lungo lo sviluppo dell'opera da
richiedere I'uso di accelerogrammi o di spettri di risposta
diversi

Quindi problema importante solo per strutture di dimensioni elevate
(ad esempio viadotti) o con sottosuolo fortemente variabile

NTC 08, punto 3.2.5.1 NTC15, punto 3.2.4.1

Modellazione delle azioni
1. Eccentricita accidentale

Incertezze:
+ Incertezze nella localizzazione delle masse

+ Incertezze relative ad altri possibili effetti
usualmente trascurati
- Ad esempio, variazione di rigidezza nei pilastri in c.a. per
effetto dello sforzo normale, che pué provocare
dissimmetrie anche in strutture simmetriche a causa della
contemporanea presenza di moto in due direzioni




Incertezze nella localizzazione
delle masse
L'aliquota di carichi variabili presente in occasione

del sisma potrebbe non essere uniformemente
distribuita nell'edificio

Va2 qk l:l qx
—
e, oppure Tor
Edificio Edificio
L vy, L

Il centro di massa deve quindi essere spostato di
una quantita detta “eccentricita accidentale”

Eccentricitd accidentale
Perché il 5% ?

Se si applica il carico variabile massimo su un'area
pari a ¥, X area totale si ottiene un'eccentricita
nettamente minore

eq=00211L, e,=0021L, eq=0015L,
es= 0015 L,
Il valore 0.05 & maggiore, per tener conto di:
+ amplificazione della rotazione per effetti dinamici

* rotazione per lo sfasamento dell'onda sismica da un estremo
all'altro dell'edificio

Eccentricita accidentale

+ >

L 0051, T |

+—>

+++
o

5

z Aumentano,
005L, di mo!fo, !e .
combinazioni
! ’ di carico

NTC 08, punto 7.2.6

Eccentricita accidentale
Come tenerne conto?

Effettuando pil volte I'analisi modale, considerando
il centro di massa spostato di una quantitd paria e,

oppure

Considerando le forze statiche applicate al centro
di massa spostato di una quantitd pari a e,

ovvero

Considerando 'effetto di coppie pari alle forze
statiche per I'eccentricitd e,

Eccentricita accidentale
Come tenerne conto?

Preferisco questa impostazione perché cosi:

+ riduco il numero di schemi base di calcolo da
controllare

+ giudico pit facilmente I'effetto della eccentricita
accidentale

+ evito di accentuarne l'effetto (I'eccentricitae, &
gia amplificata per tener conto di effetti dinamici)

Considerando I'effetto di coppie pari alle forze
statiche per I'eccentricita e,

Considerazioni
sull'eccentricita accidentale

L'eccentricita accidentale dovrebbe dipendere dal
rapporto carichi variabili / carichi permanenti

e quindi essere legata alla tipologia strutturale e
alla destinazione d'uso

La norma fornisce una indicazione semplice per tener
conto degli effetti dell'eccentricitd accidentale:

amplificare per 1+0.6% x distanza da Cy
x=L/2 = 130

In genere molto cautelativo
Non corretto per edifici deformabili torsionalmente




Modellazione delle azioni
2. Combinazione delle componenti

Le componenti orizzontali e verticali del sisma
agiscono simultaneamente

Esse pero non sono correlate
(i massimi si raggiungono in istanti diversi)

Come combinarle?

Criterio generale:

Sommare

- gli effetti massimi di una componente dell'azione
il 30% dei massimi prodotti dalle altre componenti

NT

Modellazione delle azioni
2. Combinazione delle componenti

Criterio generale:

Sommare

- gli effetti massimi di una componente dell'azione
il 30% dei massimi prodotti dalle altre componenti

Esempio: sisma prevalente x ) E.+03E, +03E,

EC8 e NTC13 considerano questa come una possibile
alternativa, ma suggeriscono anche:
Combinare gli effetti come SRSS  |[EZ +E; +E;

Pué andar bene quando vi & una sola caratteristica di sollecitazione (travi)
Improponibile quando vi sono pili caratteristiche di sollecitazione (pilastri)
C 08, punto 7.3.5 NTC15, punto 7.3.5

Componente verticale

Se ne tiene conto solo per:

- Elementi con luce maggiore di 20 m

- Solai precompressi di luce superiore a 8 m
- Sbalzi di luce superiorea 4 m

- Elementi spingenti

- Pilastriin falso

- Edifici con piani sospesi

NTC 08, punto 7.2.1 NTC15, punto 7.2.2

Componente verticale
considerazioni

+ L'accelerazione spettrale dipende dal periodo e
dalla zona sismica

Con le indicazioni delle NTCO8,

e q=1.5, la massima amplificazione
¢ modesta e si riduce rapidamente
al crescere del periodo

F,=135F a,/g

Sy per accelerazione
orizzontale q=3.9

4 585 s, per acceleruii?ﬁé\"‘f\;\
verticale

00 05 10 5 20 25 30

Componenti orizzontali
per le travi

Azionhe in una direzione piti 30% di azione nell'altra

M = 230 kNm
—>
Fy
edificio
T M = 50 kNm M, =230+0.3x50 =
causato dalla =
FY rotazione =245kNm
edificio

Componenti orizzontali
per i pilastri

Stesso criterio,
ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

M, = 280 kNm
> M, = 45 kNm

x causato dalla
edificio rotazione

pilastro

M, = 50 kNm TMY
T causato dalla
F rotazione

y
edificio M, = 105 kNm




Componenti orizzontali

Stesso criterio,

per i pilastri

ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

—>

Fy

edificio

B

edificio

M, = 280 kNm
M = 45 kNm

causato dalla
rotazione

M, = 50 kNm
causato dalla
rotazione

M, = 105 kNm

Sisma prevalente
in direzione x

M,, =280+0.3x50 =
=295kNm

My, =45+0.3x105 =
=77 kNm

Verifica a presso-
flessione deviata

Componenti orizzontali

Stesso criterio,

per i pilastri

ma occorre tener conto
della direzione del sisma prevalente

—

Fx

edificio

B

edificio

M, = 280 kNm
M= 45 kNm

causato dalla
rotazione

M, = 50 kNm
causato dalla
rotazione

M, = 105 kNm

Sisma prevalente
in direzione y

M,, =50+0.3x280 =
=134 kNm

M, =105+0.3x45=
=119 kNm

Verifica a presso-
flessione deviata

Componenti orizzontali

Nota:

per i pilastri

Allo SLU, la pressoflessione deviata & molto meno
gravosa che alle TA

Se la struttura & ben dimensionata, cioé ha rotazioni
non elevate, si puo progettare a pressoflessione
retta, separatamente per le due direzioni,
mantenendosi appena in abbondanza

La verifica a pressoflessione deviata sard

abbastanza facilmente soddisfatta
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Analisi strutturale

Nel passato:

+ Carichi verticali, col loro valore massimo
9k+qx se si usa il metodo delle tensioni ammissibili

Forze in direzione x, con analisi statica o modale;
masse valutate con g,+s gy

Forze in direzione y

Oggl necessita di:

- Distinguere tra carichi verticali in assenza di sisma
(maggiori) e in presenza di sisma (minori)

+ Tener conto dell'eccentricita accidentale

+ Combinare I'effetto delle diverse componenti del
sisma

Modellazione delle azioni

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

— eccentricitd accidentale

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

— criteri di combinazione
delle componenti

Problemi concettualmente giusti,
ma che complicano notevolmente il calcolo

Conseguenze per l'analisi strutturale

Nel passato:

+ Carichi verticali, col loro valore massimo
gi+qy se si usa il metodo delle tensioni ammissibili

Forze in direzione x, con analisi statica o modale;
masse valutate con g,+s qy

Forze in direzione y

Quindi:

+ 3 schemi base

- da combinare in 4 schemi
- q£F
-q+F,

Conseguenze per l'analisi strutturale

Oggc necessita di:
+ Distinguere tra carichi verticali in assenza di sisma
(maggiori) e in presenza di sisma (minori)

+ Tener conto dell'eccentricitd accidentale

+ Combinare l'effetto delle diverse componenti del
sisma

Quindi:
Un nhumero di schemi da calcolare molto pitl alto

Quanti?

Quante combinazioni di carico?

In assenza di sisma:

- schema base, col carico verticale massimo (g4 + q4)
su tutte le campate di trave

- eventuali altri schemi col carico variabile a
scacchiera

Nota: I'effetto del carico variabile a scacchiera pud essere
stimato in maniera approssimata

Con le vecchie norme I'effetto dei soli carichi
verticali era compreso tra i valori dovutiaq £+ F

Ora invece nho, perché in presenza di sisma i carichi
verticali sono ridotti
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Quante combinazioni di carico?

In presenza di sisma:

+ carico verticale con valore ridotto (gx + W, qy) su
tutte le campate di trave

- forze sismiche (statiche o modali) in direzione x /'y
- verso delle forze sismiche: positivo / negativo
- eccenftricitd accidentale: positiva / negativa

- forze in una direzione piti 0.3 forze nell'altra
direzione, prese col segno: positivo / negativo

- eccentricitd nell'altra direzione: positiva / hegativa

Azione sismica

segno eccentricita | Azione sismica secondaria |  eccentricitd [ N® comb.
principale

+
o
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Tante combinazioni di carico...
Come gestirle?

Risultati dettagliati per tutte le combinazioni di
carico?

Una montagna di valori (e di carta) che nessuno avra
mai il coraggio di esaminare

(inoltre: che senso ha per me giudicare l'effetto di, ad esempio,
q-Fy+eq-03F, -e,?)

Inviluppo dei risultati di tutte le combinazioni di
carico?

Mi dice solo se la verifica & soddisfatta o no;

ma come capire il comportamento della struttura?

Tante combinazioni di carico...
Come gestirle?

Risultati dettagliati degli schemi base, pil inviluppo
dei risultati di tutte le combinazioni di carico?

Dai risultati di ciascuno schema base posso capire il
comportamento della struttura

L'inviluppo mi fornisce il giudizio complessivo

Schemi base 1. carichi verticali max (senza sisma)
suggeriti: 2. carichi verticali min (con sisma)

3. forze in direzione x (statiche o modali)

4. forze in direzione y (statiche o modali)

5. eccentricita accidentale per forze in dir. x

ie (statich
coppie (statiche) % 6. eccentricita accidentale per forze in dir. y

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

3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

4. Analisi strutturale: fasi di lavoro

4.1. Definizione dei carichi unitari
4.2. Valutazione dei carichi sulle travi
4.3. Valutazione delle masse di piano

4 4. Valutazione delle forze orizzontali (nel caso di
analisi statica) e delle eccentricita

4.5. Definizione del modello della struttura

4.6. Risoluzione degli schemi base




4 1. Carichi unitari

Carichi permanenti strutturali e non
Un'innovazione della normativa

Distinzione tra:
+ Carichi permanenti strutturali g NTGO8, punto 2.5.1.3
+ Carichi permanenti non strutturali g,

Uguale trattamento per:
+ Carichi permanenti strutturali NTCO08, punto 2.6.1

+ Carichi permanenti non strutturali  Nota alla tabella
ma compiutamente definiti

Per comodita nell'analisi dei carichi preferisco assimilare i carichi
permanenti non strutturali ma compiutamente definiti ai carichi
permanenti strutturali, indicandoli con lo stesso simbolo g,

Coefficienti parziali di sicurezza
per carichi permanenti e variabili

EQU STR GEQ

Carizhi permanenti struttural Taaresal: 09 10 10
Carizhi permanenti non strustu- Y61 -
rali i compiubamente definiti efavorevoli 11 1.3 10

Carizhi permanenti non strustu. Tavorevol: 20 0.0 00

rall non complutamsnte definibi et
w

Carishi variabili ¢

sfavorevoli 15 1.5 13

Carichi unitari

Si procede come si ¢ soliti fare, determinando per
ciascun elemento i valori caratteristici dei carichi
permanenti e variabili

Esempio:

Solaio del piano tipo
Peso proprio 2.80 kN/m?
Pavimento, intonaco, massetto 1.20
Totale carichi permanenti g1 = 4.00 kN/m?
Incidenza tramezzi 9o = 1.20 kKN/m2
Carichi variabili qr= 2.00 kN/m2

Carichi unitari

Si procede come si e soliti fare, determinando per
ciascun elemento i valori caratteristici dei carichi
permanenti e variabili

Esempio:

Solaio del piano tipo gix = 4.00 kN/m? qy = 2.00 kN/m?
ok = 1.20 kN/m2

Si determinano i valori di calcolo in assenza di sisma,
moltiplicando gy e gy per y; e ¥,

o191 = 520 KN/m? 7, (gz°qi) = 4.80 KN/m? 1, g+ 7, G = 10.00 kN/m?

e quelli in presenza di sisma, moltiplicando q, per v,
g« = 5.20 kN/m? W2 qy = 0.60 kN/m? 9+ W2 Gy = 5.80 kN/m?

Carichi unitari

T valori per I'edificio in esame sono riepilogati qui

o || TG | Mo
KN/m? | KN/m | gigmg sisma
Solaio piano tipo (escl. tramezzi) 4.00 2.00 8.20 4.60
Solaio piano tipo (incid.tramezzi) 120 = 1.80 120
Solaio copertura 420 2.00 8.46 4.80
Solaio torrino scala 3.40 0.50 5.17 3.40
Sbalzo piano tipo 420 4.00 11.46 6.60
Sbalzo copertura, cornicione 3.90 0.50 5.82 3.90
Scala 5.00 4.00 12.50 7.40
segue...




Carichi unitari

I valori per I'edificio in esame sono riepilogati qui

... seguito TOTALE | TOTALE
9k 9k senza con
kN/m sisma sisma
Travi 30 x 60 4.20 - 5.46 4.20
Travi 30 x 50 3.45 - 4.49 3.45
Travi 60 x 22 162 - 211 162
Tamponature 6.00 = 7.80 6.00
Tramezzi 3.00 - 3.90 3.00
Pilastri 30 x 70 piano terra (kN) 15.75 - 20.48 15.75
Pilastri 30 x 70 altri piani 13.65 - 17.75 13.65
Pilastri 30 x 50 torrino scala 10.13 - 13.17 10.13

4 2. Carichi sulle travi

Carichi sulle travi

Si procede come si & soliti fare, determinando per
ciascuna campata di ogni trave i valori caratteristici
dei carichi permanenti g, e variabili gy

Esempio:

Trave 22-2, piano tipo

(

Campate 22-15, 15-8 91k [KN/m] gz [KN/m] g, [kN/m]

Solaio 1.15 x4.25 m 19.55 5.87 9.78
Peso proprio 4.20
Totale 23.75 5.87 9.78

Carichi sulle travi

Si procede come si ¢ soliti fare, determinando per
ciascuna campata di ogni trave i valori caratteristici
dei carichi permanenti g, e variabili g,

Esempio:
Trave 22-2, piano tipo - Campate 22-15, 15-8
g = 23.75 kN/m 9ok +qx = 15.64 KN/m

Si determinano i valori di calcolo in assenza di sisma,
moltiplicando g, e gy per v, e v,

Yo 91 = 30.88 kKN/m v, (9a+qi) = 23.46 KN/m v, g, +7, qi = 54.34 kN/m

e quelli in presenza di sisma, moltiplicando gy per v,
gk = 29.62 kN/m VY, q, = 2.93 kN/m gk * VW2 Gy = 32.55 kN/m

Carichi sulle travi

Carichi sulle travi

Piano tipo

telaio campata 9k Qi ziesnrzg con sisma
1x 21-22, 22-23 22,02 12.40 47.23 29.46
23-24 20.00 8.80 39.20 25.28
24-25, 25-26, 26-27 2431 13.24 51.46 31.99
2x 14-15, 15-16 5.62 3.20 1211 7.42
16-17 15.12 10.80 35.86 21.60
17-18, 18-19, 19-20 23.12 15.14 52.76 3163
3x 7-8,8-9 5.62 3.20 1211 7.42
9-10 11.50 2.00 17.95 1270
10-11, 11-12, 12-13 23.91 12.92 50.46 3141
4 x 4-5,5-6 5.62 3.20 1211 7.42
5 x 1-2,2-3 12.20 1.60 18.26 13.10

Piano tipo
telaio campata 9 Qi ziesnnz\g con sisma
1y 21-14 2491 1372 52.96 32.86

14-7,7-4, 4-1 19.00 752 35.98 23.23

2y 22-15, 15-8 2375 15.64 54.34 3255
8-5,5-2 24,60 16.32 56.46 3378

3y 23-16 17.80 6.08 32.26 21.22
16-9 25.61 13.29 53.23 3333

9-6, 6-3 17.20 6.08 3148 20.62

4y 24-17 12.20 160 18.26 13.10
17-10 18.50 7.60 35.45 23.00

5y 6y | 25-18,18-11,26-19,19-12 5.62 3.20 1211 7.42
7y 27-20 23.22 12.40 48.79 30.66
20-13 12.20 1.60 18.26 13.10




Carichi sulle travi

Piano tipo
telaio campata | 9k | Qi zfsn"z‘g con sisma
1y 72 5296 | 32.86
] b2 | 3598 | 2323
2y 64 | 5434 | 3255
] o o 32 56.46 | 3378
TY carico in przsenza di sisma hs 3226 2122
— carico in assenza di sisma g2 LY EEEY

D8 31.48 20.62

| 4y’ 2417 12.20 160 18.26 13.10
17-10 18.50 7.60 3545 | 2300

5y, 6y | 25-18,18-11,26-19,19-12 5.62 3.20 12.11 7.42
7y 27-20 2322 1240 | 4879 | 3066
20-13 12.20 160 18.26 13.10

4.3. Masse di piano

Determinazione delle masse di piano

Procedimento rigoroso:

individuare gli elementi presenti ad ogni impalcato
! le masse che si
sviluppano lungo
l'altezza (pilastri,
tamponature,
tramezzi) devono
essere riportate
agli impalcati
inferiore e
Superiore

Determinazione delle masse di piano

Procedimento rigoroso:

individuare gli elementi presenti ad ogni impalcato

valutare la quantita di ogni elemento (area,
lunghezza, numero) e moltiplicarla per i carichi
unitari

Determinazione delle masse di piano

Procedimento automatico (programmi di calcolo):

masse come risultante dei carichi sulle travi

Limiti del procedimento:
i carichi vengono riportati tutti all'impalcato
inferiore

se cautelativamente si abbonda nei carichi sulle
travi, si abbonda anche nelle masse

Determinazione delle masse di piano

Come procedere, quando si usano programmi di calcolo?

esaminare con attenzione i valori calcolati dal
programma

controllare l'incidenza a metro quadro (massa
diviso superficie dell'impalcato)

nel dubbio, effettuare anche un calcolo a mano




Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico

Q.a Peso (kN)

Solaio del piano tipo

Solaio di copertura

(2392 ) [(11003)
\r/

—T

Solaio torrino scala

\

Sbalzo piano tipo

\

Sbalzo copertura

Cornicione

Scala

Travi 30 x 60

|

\\ -
|
|
!

Pesoam?, in
presenza di
sisma (escluso
incidenza
tramezzi)

/

[~ 239.2x4.60 =

1100.3 kN

Travi 30 x 50

Travi 60 x 22

Tamponature

Tramezzi

Pilastri 30 x 70 p. t.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

superficie
complessiva del
solaio (incluso lo
spazio occupato
da travi, ecc.)
in m?

Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico

Q.ta

Peso (kN)

Solaio del piano tipo

239.2

1100.3

Solaio di copertura

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo

Sbalzo copertura

( 60,3-> (398,(;)
\\_/

D

Cornicione

Scala

Travi 30 x 60

Travi 30 x 50

Travi 60 x 22

Tamponature

|

|
|
|
|
1

Pesoam?, in
presenza di
sisma

/

I~ 60.3 x 6.60 =

398.0 kN

Tramezzi

Pilastri 30 x 70 p. t.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

superficie
complessiva
degli sbalzi,
in m2

Masse di piano - esempio

Impalcato tip?—

Tipo carico

Qta P;(so (kN)

Solaio del piano tipo

239.2 /11003

Solaio di copertura

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo

Sbalzo copertura - -
Cornicione - -
Scala 240/ 177.6
Travi 30 x 60 1214 508.2
Travi 30 x 50 F -
Travi 60 x 22 500 810
Tamponature ( 774 ) ( 464 4 )
Tramezzi

Pilastri 30 x 70 p. t.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

[~ Lunghezza totale

delle famponature
sup. e inf. (in m)
diviso 2

86+86
————x0.9
2
Riduzione
per tener
conto
delle
aperture
Pesoam

—— 77.4x6.00=

464.4 kN

Masse di piano - esempio

Impalcato tipo

Tipo carico Q.ta Pe;
Solaio del piano tipo 239.2 /1100.3
Solaio di copertura = / -
Solaio torrino scala = / -
Sbalzo piano tipo 60.3 / 3980

Sbalzo copertura

Cornicione - -
Scala 240 | 1776
Travi 30 x 60 1210/ 508.2
Travi 30 x 50 Y -
Travi 60 x 22 50/0 810
Tamponature /_7_&1 464.4
Tramezzi (624 ) 187.2

Pilastri 30 x 70 p. 1.

Pilastri 30 x 70 altri piani

Pilastri 30 x 40 torrino

— Lunghezza totale

dei framezzi
sup. e inf. (in m)
diviso 2

con riduzione per

tener conto delle
aperture

Masse di piano - esempio

- S Impalcato t;pu - Sl o.r.“'ene

ipo carico .ta eso N

Solaio del piano tipo 239.2 1100.3 cosl Il PCSO
Solaio di copertura - - 1-01-016

Solaio torrino scala - = del 'IimpﬁlCOTO
Sbalzo piano tipo 60.3 398.0

Sbalzo copertura -- -- W =3285.3 kN
Cornicione -- --

Scala 240 1776

Travi 30 x 60 1210 508.2 Massa = peso
Travi 30 x 50 = = diviso

Travi 60 x 22 50.0 81.0 accelerazione
Tamponature 774 464.4 dl gr‘avif&
Tramezzi 62.4 187.2

Pilastri 30 x 70 p. 1. - = M= 32853
Pilastri 30 x 70 altri piani 270 368.6 9.81

Pilastri 30 x 40 forrino - - =334.891

E cosi per tutti gli impalcati

Torrino V impalcato
Tipo carico Q.ta Peso (kN) Q.ta Peso (kN)
Solaio del piano tipo - - - -
Solaio di copertura - - 239.2 1148.2
Solaio torrino scala 36.0 122.4 - -
Sbalzo piano tipo - - - -
Sbalzo copertura - - 60.3 235.1
Cornicione 120 46.8 133 51.9
Scala o o 19.1 1413
Travi 30 x 60 - - - -
Travi 30 x 50 240 82.8 1210 4175
Travi 60 x 22 3.0 49 50.0 81.0
Tamponature 135 81.0 52.2 3132
Tramezzi - - 312 93.6
Pilastri 30 x 70 p. 1. - - - -
Pilastri 30 x 70 altri piani - - 135 1914
Pilastri 30 x 50 torrino 30 304 30 304




E cosi per tutti gli impalcati

Impalcato tipo (IV-Il) limpalcato
Tipo carico Qta Peso (kN) Qta Peso (kN)
Solaio del piano tipo 239.2 1100.3 239.2 1100.3

Solaio di copertura

Solaio torrino scala

Sbalzo piano tipo 60.3 398.0

Sbalzo copertura

Cornicione S o = =
Scala 240 177.6 240 1776
Travi 30 x 60 121.0 508.2 1210 508.2
Travi 30 x 50 S S S =
Travi 60 x 22 50.0 810 50.0 810
Tamponature 774 464.4 774 464.4
Tramezzi 624 187.2 62.4 187.2
Pilastri 30 x 70 p. t. - - 135 2126
Pilastri 30 x 70 altri piani 270 368.6 135 1843

Pilastri 30 x 40 torrino

Riepilogo
dei valori calcolati

mpaato | oW [ messa [ aen | pese
Torrino 368.3 37.54 48.0 7.67
Vv 2703.6 275.60 3319 8.15
IV, III, IT 3285.3 334.89 3235 10.16
I 29156 297.21 263.2 11.08
TOTALE 15843.4

Confronto
con i valori stimati

impalcato Pei?\lw peso medio . ‘rPi;Sc?*ro Pe:ﬁﬂ:?}i‘:io
Torrino + V 30719 8.09 3419 9.0
IV, IIT, II 3285.3 10.16 3235 10.0
I 2915.6 11.08 2632 10.0
TOTALE 15843.4 15756

differenza di meno del 2% sul totale

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento rigoroso:

+ individuare gli elementi presenti ad ogni impalcato

+ di ciascun elemento, calcolare peso, coordinate del
baricentro, momento d'inerzia baricentrico

+ calcolare il baricentro complessivo

+ calcolare il momento d'inerzia complessivo (I,+I,) e
quindi il raggio d'inerzia ry, T

" serve solo per
m"~\w  analisi modale

molto faticoso

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento alternativo:

+ ipotizzare le masse uniformemente distribuite
nell'impalcato (incluso sbalzi)

determinare il baricentro dell'impalcato

calcolare il momento d'inerzia dell'impalcato e
quindi il raggio d'inerzia .
si puo fare

Ordine di grandezza: anche con Autocad

per pianta quadrata r,=0.41L
per pianta rettangolare rapporto 2:1 r,=0.32 L
per pianta rettangolare molto allungata r,=0.29 L

Baricentro e raggio d'inerzia
delle masse

Procedimento automatico (programmi di calcolo):

* masse come risultante dei carichi sulle travi
+ il programma calcola il baricentro di ciascuna trave

+ il programma calcola quindi il baricentro
complessivo e il relativo raggio d'inerzia

Nota: spesso il programma considera le masse concentrate
nel baricentro della trave, senza tener conto del loro
momento d'inerzia rispetto a tale baricentro

non rigoroso,
ma sostanzialmente accettabile




Nell'esempio

Ipotizzando masse uniformemente distribuite nell'impalcato

impalcato PeinW :‘ :‘ rm"‘
Torrino 368.3 9.75 4.86 3.24
v 2703.6 10.20 5.89 8.51
Torrino + V 3071.9 10.14 5.76 8.05
IV,III, I 3285.3 10.35 5.64 8.38
I 2915.6 9.75 6.33 7.81

4 4 Forze orizzontali

Forze orizzontali per analisi statica

Il procedimento di determinazione delle forze &
identico a quanto descritto in precedenza:

+ definizione del fattore di struttura
(nell'esempio, se alta duttilita q = 5.85)

+ stima del periodo proprio della struttura e sua
correzione con la formula di Rayleigh
(nell'esempio, T; = 0.611 s)

+ determinazione dell'accelerazione spettrale
(nell'esempio a4 = 0.119 g)

Poiché le masse sono quasi coincidenti ai valori
stimati, anche le forze complessivamentelo sono

Forze orizzontali per analisi statica

Piano Peso W Quota z Wz Forza F | TaglioV

(kN) (m) (kNm) (kN) (kN)

5+torrino 30719 16.40 50379 506.4 506.4

4 3285.3 13.20 43366 4359 942.3

3 3285.3 10.00 32853 330.2 12725

2 3285.3 6.80 22340 224.6 1497.1

1 2915.6 3.60 10496 105.5 1602.6

somma 15756 159434

Poiché le masse sono quasi coincidenti ai valori
stimati, anche le forze complessivamente lo sono

Eccentricita accidentale
Nell'esempio

[17.40 | 16.00

Eccentricita accidentale
Coppie da considerare

} [25.60 } } 122.80 }
Impalcato tipo (con sbalzi) T impalcato (senza sbalzi)

perF, e,=005x1740=087m Per le NTCO8 si usano le

per F e =005x25.60=128m stesse eccentricita
. P 60=1.

Forze in direzione x Forze in direzioney

Piano F e, M F e, M
(kN) (m) (kNm) (kN) (m) (kNm)
Torrino+V | 506.4 0.87 4406 | 506.4 1.28 648.2
v 4359 0.87 379.2 | 4359 1.28 557.9
III 330.2 0.87 287.3 | 330.2 1.28 422.7
II 224.6 0.87 1954 | 2246 1.28 287.4
I 105.5 0.87 91.8 105.5 1.28 135.0




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

09 - Risoluzione degli schemi base. Giudizio sulla struttura

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

Processo progettuale

. 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

in 4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del

corso

comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

R

4. Analisi strutturale: fasi di lavoro

4.1. Definizione dei carichi unitari
4.2. Valutazione dei carichi sulle travi
4.3. Valutazione delle masse di piano

4.4, Valutazione delle forze orizzontali (nel caso di
analisi statica)

4.5. Definizione del modello della struttura

4.6. Risoluzione degli schemi base

Giudicare gli schemi base
e le combinazioni di carico

Carichi verticali:

siamo gid abituati ad esaminarli e giudicarli

F
d

orze orizzontali:
iscutere separatamente analisi statica e modale

Discutere poi:

- effetto dell'eccentricita accidentale
-+ combinazione delle azioni nelle due direzioni

Discussione dei risultati:
sisma - analisi statica

Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi statica

Esaminare gli spostamenti prodotti dalle forze
nelle due direzioni

- spostamenti analoghi nelle due direzioni o molto
diversi?

- solo traslazione, rotazione dell'impalcato modesta
oppure forte?

Stimare e controllare il periodo

Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle
travi

- rispettano le previsioni o no?




Spostamenti Spostamenti
per F, per F iy
8.99 mm
11.38 mm 2.67 mm
11.77 mm 1.54 mm
Spostamenti Spostamenti
classe di duttilita "A"
Spost ti 14.91 mm .
il sl por forzs 0, Laparte desi
99 mm P
5 i e :> andrebbe irrigidita
2
1 .
Spostamenti mediamente, spostamenti
per Fi Spostamenti per £, 1481 mm analoghi nelle due direzioni
11.38 mm soomn : (ma i massimi per F, sono

; ;
i i
| |
i i
i i
7777777777 T I I
| |

| | 11.77 mm

1 5

) Bt Ry
maggiori di circa il 25%
' Spostamenti 99 )
per £

11.38 mm

Spostamenti per forze in
direzione x uniformi

‘ ‘ 11.77 mm
5

Periodo proprio della struttura
(Metodo di Rayleigh)

Una buona stima del periodo si ottiene:

m;: massa di piano
Fi: Forza di piano
u; spostamento del baricentro di piano

(provocato dalla forze F;)

Periodo proprio della struttura
(direzione x)

Piano m Fy Uy F.ou, mu,?
(kN s2/m) (kN) (mm) (kNm) | (kNms?)

Torrino+V 313.1 506.4 11.628 5888.2 42.34
v 3349 4359 10.307 44927 35.58
III 3349 330.2 8.292 2738.2 23.03

II 3349 224.6 5.652 1269.2 10.70

I 297.2 105.5 2.646 279.2 2.08
14667.4 | 113.72

T,=0553 s




0.6 1

0.4

0.2

0.0

0.119 \4T
q=585 ————

Esempio - ordinata spettrale

Si era ipotizzato T=0.611 s
e quindiay=0.119 g

spettro di
risposta elastico

spettro di
progetto

0.6

0.4

Esempio - ordinata spettrale

Si era ipotizzato T=0.611 s
e quindia;=0.119 g

spettro di
risposta elastico

Il nuovo calcolo da T=0.553 s
e quindia; = 0.132 g
Circa I'11% in pit di prima
Quindi tutti i risultati

devono essere aumentati
dell'11%

spettro di
progetto

0.0

0.2 1
0132 %ﬁ
q=585 || —————

Sollecitazioni previste - forze in direzione x

senza incremento per rotazione

Taglio Taglio Momento | Momento
Piano globale pilastro | pilastro trave
(kN) (kN) (kNm) (kNm)
5 549.6 423 67.6 33.8
4 968.2 745 119.2 93.4
3 1285.3 98.9 158.2 1387
2 1500.9 115.5 184.7 1715
1 testa 1593.8 1226 176.5 180.6
piede 264.8

Sollecitazioni per forze in direzione x

senza incremento per rotazione

Taglio previsto e taglio massimo riscontrato, per
pilastri allungati in x

II taglio massimo &

, Taglio [ Taglio abbastanza uniforme
Piano previsto max .
(kN) (kN) I valori sono leggermente
5 423 3912 minori rispetto alle
previsioni
4 745 69.41
Nota:
3 § 2.07 A . _
8.9 o nei pilastri di estremita
2 1155 108.93 il taglio & minore
(circa il 50% ai piani superiori,
. 122.6 g il 75% al piede del I ordine)

Nota: i valori devono essere aumentati del rapporto 0.131/0.119 (circa 11%)

Sollecitazioni per forze in direzione x

senza incremento per rotazione

Pilastri allungati in questa direzione

Momento | Momento | LI momento massimo &

Piano | previsto max abbastanza uniforme
(kNm) (kNm) . .
I valori corrispondono alle
2 67.6 7093 previsioni ai piani superiori,
4 119.2 122.75 sono abbastanza pill piccoli
3 158.2 155.93 a que”l infer‘ior‘i
2 184.7 175.03 Nota:
nei pilastri di estremita il
1 testa 1765 153.45 momento & minore (circa il
piede 264.8 246.78 50-60% ai piani superiori,

I'85% al piede del I ordine)

Sollecitazioni per forze in direzione x

senza incremento per rotazione

Travi emergenti dei telai in direzione x

Momento | Momento . N
Piano previsto max Il momento massimo &
(kNm) (kNm) abbastanza uniforme,
5 338 3757 sia come distribuzione in pianta
che in base alla posizione nel
. 93.4 Sy telaio (incluse campate di
3 1387 | 13366 | estremitd)
2 1715 166.76

I valori corrispondono

180.6 174.68 bene alle previsioni




Periodo proprio della struttura
(direzione y)

Applicando la formula di Rayleigh

si trova

T,=0552s

Quasi identico all'altra direzione

Si ha anche per questa direzione un incremento
dell'accelerazione di circa '11%

Sollecitazioni per forze in direzione y
senza incremento per rotazione

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio Taglio

Piano | previsto | max,sin | max,des Il taglio varia in
(kN) (kN) (kN) base alla posizione in
5 423 2731 44.93 pianta a causa della
rotazione
4 745 5093 8285 T valori massimi sono
3 98.9 6824 | 11227 leggermente

2 1155 80.52 135.83 e e[

alle previsioni,
1 1226 89.89 122.95 tranne al I ordine

(5-15% a seconda dei piani)
Nota: i valori devono essere aumentati del rapporto 0.131/0.119 (circa 11%)

Sollecitazioni
per forze in direzione y

Pilastri allungati in questa direzione

Momento | Momento | Momento Il momento varia in
Piano | previsto | max,sin | max,des base alla posizione in
(kNm) | (kNm) | (kNm) pianta a causa della
5 67.6 50.26 82.29 rotazione
4 | 192 | 9090 | M7 | 1 yalori massimi sono
3 158.2 116.18 190.12 Iegger‘men‘re
2 | 1847 | 13115 | 22089 | Mmaggiori rispetto
1sioni
1 testa 176.5 125.69 165.35 alle prevision N
(15-20% a seconda dei piani,
piede 264.8 197.91 277.27 di meno al 1° ordine)

Sollecitazioni
per forze in direzione y

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento | Momento | Momento

Piano | previsto max,sin | max,des Il momento varia in
(kNm) | (kNm) | (kNm) base alla posizione in
5 338 | 2645 | 4437 pianta a causa della
rotazione
4 93.4 65.80 111.80
= T 95.71 o I valori massimi sono
leggermente
2 1715 119.36 205.49 mqggiori rispe‘ﬁ'o
1 180.6 13089 | 212.06 alle previsioni

(15-20% a seconda dei piani)

Discussione dei risultati:
analisi modale

Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi modale

+ Esaminare le deformate modali (indipendentemente
dalla direzione del sisma)

- sono disaccoppiate oppure accoppiate?

+ Esaminare le masse partecipanti (per ciascuna
direzione del sisma) per vedere quali modi danno
maggior contributo

- prevale un solo modo, o piti di uno?
+ Esaminare i periodi dei modi predominanti
- corrispondono alle previsionhi o no?




Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi modale

+ Esaminare l'inviluppo delle deformate modali, per le

due direzioni del sisma

- spostamenti analoghi nelle due direzioni o molto

diversi?

- solo traslazione, rotazione dell'impalcato modesta

oppure forte?

+ Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle

travi

- rispettano le previsioni o no?

Deformate modali

W Rt

—

,
\
I\

Modo2 T=0553s

Modo3 T=0463s

—

[Modo4 T= 0183 s |

Modo5 T=0.177s

El\_?
L \/ [ ﬂ}

P

Modo6 T=0.148s

Deformate modali

Modol T=0582s
e

Modo3 T=0463s

Modo2 T=0553s

i1 .

Il modo 2 & sostanzialmente
di traslazione secondo x

I modi 1 e 3 sono accoppiati
(traslazione secondo y e
rotazione)

Deformate modali

Modol T=0582s

—
N > //\>
==
h—"

Modo3 T=0463s

7
/

Modo2 T=0553s

W

La struttura & torsionalmente
rigida perché il rapporto tra
periodo traslazionale e
rotazionale & maggiore di 1

Sarebbe fortemente
deformabile torsionalmente se il
rapporto fosse ¢ 0.8

Deformate modali

Modo 1/ T Nota: il confronto dovrebbe T=0553s
7 Y| essere fatto con riferimento
\ ai modi disaccoppiati (ovvero |
h quelli che si ottengono
i quando Cy=Cg)
: \ e
(e In questo caso i due modi x e J¥ S

sarebbe 1.11

y avrebbero periodo di 0.55
s, quello rotazionale di 0.495
s circa ed il rapporto

& torsionalmente
il rapporto tra

azionale e
maggiore di 1

Sarebbe fortemente
deformabile torsionalmente se il
rapporto fosse < 0.8

Masse partecipanti, sisma x

Modol T=0582s

Modo3 T=0463s

Modo2 T=0553s

Il modo 2 da il contributo
massimo

Il modo 5, di traslazione x con
spostamenti nei due versi, da
un ulteriore contributo (8.9%)




Masse partecipanti, sisma 'y

Modol T=0582s Modo2 T=0553s

"’\/’ \h/’//\\

I modi1e 3 danno il
contributo massimo

Il modo 4, di traslazione y e
rotazione con spostamenti nei
due versi, da un ulteriore
contributo (6.9%)

Periodi dei modi predominanti

Modo 2

5420132 g

Periodi stimati: 06K

T,=0553s 5,=0132¢
T,=0552s 5,:0132g

T periodi sono analoghi

Le ordinate spettrali sono
quindi analoghe

Inviluppo modale
sisma x

171 4.10

_—

13.06

12.28

Inviluppo modale
sismay

19.13

7.93

Spostamenti, inviluppo modale

Spostamenti 1913mm s
7.93mm per sismay 3
2
Spostamenti
per sisma x
13.06 mm

i i
i i
i i
| |
i i
7777777777 T I I
i i

| | 12.28 mm

1 5

Spostamenti, inviluppo modale

Rotazione non

trascurabile per sisma :>
y (spostamenti dovuti ai

modi 1 e 3)

La parte destra
andrebbe irrigidita

gli spostamenti massimi per
te13mm

Spostamenti H sisma 'y sono maggiori di
e ¢ circa il 50% rispetto a
2 . :
. ) quelli per sisma x
Spostamenti

per sisma x
13.06 mm

Spostamenti per sisma x
uniformi
(vicini a quelli del modo 2)

‘ ‘ 12.28mm
5




Spostamenti
confronto tra analisi modale e statica

Sisma x: analisi modale - spostamenti uguali

13.06 mm
analisi modale Spostamenti

analisi statica Spostamenti
F

con incremento per variazione T

13.08 mm

L) e L]

Spostamenti
confronto tra analisi modale e statica

Sisma y: 'analisi modale accentua la rotazione

lato destro - spostamenti maggiori (25%)
lato sinistro - spostamenti minori

7.93mm  per sismay
%‘
N

analisi modale analisi statica

con incremento per variazione T

16.61 mm

Sollecitazioni Sollecitazioni
per sisma in direzione x

| T T T ( - ] Pilastri allungati in questa direzione
\ J | | f {
e R 1 Taglio Taglio . . N
‘l y / | | Piano | An.statica | An.modale Il taglio massimo &
[ S (kN) (kN) abbastanza uniforme
[ i v 5 39.12 4273 Come per l'analisi statica,

4 y nei pilastri di estremita il taglio
| -y 4 69.41 75.81 & minore (circa il 50% ai piani
A . a 74 superiori, il 75% al piede del T
| : 3 92.07 101.98 ordine)

‘ / | 2 108.93 122.03 - .
I ees/| /] | /| w08 2| 8.9 Analisi statica e modale
22 15 8 5 2 27 20 13 . .
_ _ 1 11118 120.36 forniscono valori
Telaio 2y Telaio 7y 1% per sostanzialmente uguali
diff. periodo
Sollecitazioni Sollecitazioni
per sisma in direzione x per sisma in direzione x
Pilastri allungati in questa direzione Travi emergenti dei telai in direzione x
Momento An.[Momento An. . . M to An. . N
Piano | statica | modale Il momento massimo & piano | Momento An. MR DA% T| momento massimo &
(kNm) (kNm) abbastanza uniforme statica (Nm)l - Nim) abbastanza uniforme,
5 7093 77.13 Come per lanalisi statica, 5 3757 4076 sia come distribuzione in pianta
4 122.75 134.37 nei pilastri di estremita il che in base alla posizione nel
momento & minore (circa il 4 90.00 97.71 telaio (incluse campate di
3 155.93 173.30 50-60% ai piani superiori, estremitd)
'85% al pi i 3 133.66 146.61
= 175,03 T I'85% al piede del I ordine) N 4
Tl 15328 6740 Analisi statica e modale 2 166.76 186.77 Anal!5| statica e.modale
: 22678 265.99 forniscono valori . 17468 Tl for‘nlscqno valori '
piede 5 A sostanzialmente uguali sostanzialmente uguali

+11%

+11%




Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio II taglio varia molto in
Piano | An.statica | An.modale base alla posizione in
(kN) (kN) i
pianta, a causa della
to} 4493 57.03 rotazione
4 8285 10551 T valori dell'analisi modale
3 112.27 145.08 sono maggiori di quelli
2 135.83 177.19 dell'analisi statica
1 122.95 159.98 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Pilastri allungati in questa direzione

Momento An.|[Momento An. L
Piano | statica modale II momento varia in base
(kNm) (kNm) alla posizione in pianta a
5 82.29 103.88 causa della rotazione
4 147.14 187.92
3 190.12 24655 I valori dell'analisi modale
2 220.89 26758 sono maggior d.l quelli
dell'analisi statica
Lresta) IRISSSD 21555 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)
piede 277.27 360.46

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (max, des)

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento An.| LI momento varia in base
Piano Momento An. modale Il .. . iant
statica (Nm)  Tloces alla posizione in pianta a
causa della rotazione
5 4437 56.03
4 LY Lt it I valori dell'analisi modale
3 166.11 212.26 sono maggiori di quelli
2 205.49 265.79 dell'analisi statica
1 212.06 275.67 (dal 10 al 15% a seconda dei piani)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Pilastri allungati in questa direzione

Taglio Taglio Il taglio varia molto in
Piano | An.statica | An. modale base alla posizione in
(kN) (kN) pianta, a causa della
5 27.31 24.81 rotazione
4 5093 4519 I valori dell'analisi modale
3 68.24 61.30 sono minori di quelli
2 80.52 7331 dell'analisi statica
1 8989 7902 (circa il 15%)

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Pilastri allungati in questa direzione

Momento An.[Momento An. L.
Piano | statica modale Il momento varia in base
(kNm) (kNm) alla posizione in pianta a
5 50.26 45,08 causa della rotazione
4 90.90 80.71
3 116.18 104.66 I valori dell'analisi modale
5 5L15 oG son? minori di quelh
dell'analisi statica
ltesta | 125.69 110.19 (circa il 15%)
piede 197.91 174.34

+11%

Sollecitazioni
per sisma in direzione y (min, sin)

Travi emergenti dei telai in direzione y

Momento An.| Il momento varia in base
Piano  [MOmento AN o dale alla posizione in pianta a
statica (kNm (kNm) posizio P
causa della rotazione
5 26.45 23.66
4 65.80 %818 I valori dell'analisi modale
g 9571 85.03 sono minori di quelli
2 119.36 107.23 dell'analisi statica
1 130.89 116.65 CRER)

+11%




Commento

+ La struttura, cosi come & attualmente dimensionata,
presenta un comportamento rotazionale non
accettabile (nettamente non bilanciato).

Anziché andare avanti con il suo esame, si dovrebbe
fin d'ora pensare a come modificarla per eliminare
questo problema

Si continua ad esaminarla ed a valutare l'effetto di
eccentricita accidentale e combinazione delle azioni
nelle due direzione principalmente a fini didattici,
ma anche per evidenziare come il comportamento
non bilanciato sia aggravi da questi ulteriori aspetti.

Eccentricitd accidentale

Eccentricita accidentale
Esame dei risultati

+ Esaminare per ciascuna delle due direzioni
gli spostamenti prodotti dalle coppie e confrontarli
con quelli prodotti dalle forze
- l'effetto delle coppie ¢ lo stesso a tutti i piani?
- la sua entitd & comparabile con quanto previsto?

+ Esaminare i momenti massimi nei pilastri e nelle travi
e confrontarli con quelli prodotti dalle forze

- l'incremento dovrebbe essere analogo a quello degli
spostamenti

Spostamenti per forze e coppie
direzione x (analisi modale)

[ ———

0.79 13.0:

Spostamenti per forze e coppie
direzione y (a.mod.) 2198 X

9.58

2.86

Spostamenti per forze e coppie
considerazioni

Le coppie provocano un incremento di spostamento
percentualmente analogo a tutti i piani

L'incremento va dal 6% (inf) al 10% (sup) nel caso di azioni in
direzione x

L'incremento va dal 16% (sin) al 17% (des) nel caso di azioni in
direzione y

Gli incrementi percentuali 3 possono essere

stimati con I'espressione semplificata S=k
con opportuni valori di k

Nel caso in esame: k=0.16 per dir.x, k=0.33 per dir.y
La formula & suggerita anche dalllOPCM 3431, ma con k=0.6

X
e




Caratteristiche della sollecitazione
per forze e coppie

+ L'incremento percentuale di sollecitazione dovuto alle
coppie ¢ lo stesso di quanto riscontrato per gli

spostamenti:
- dal 6% (inf) al 10% (sup) nel caso di azioni in direzione
X
- dal 16% (sin) al 17% (des) nel caso di azioni in direzione
Y

- L'incremento percentuale di sollecitazione pud essere
stimato con la stessa espressione indicata per gli
spostamenti

Combinazione delle azioni
nelle due direzioni

Le componenti orizzontali

"I valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna
delle due azioni orizzontali applicate separatamente
potranno essere combinati sommando, ai massimi
ottenuti per l'azione applicata in una direzione, il
30% dei massimi ottenuti per l'azione applicata
nell'altra direzione"

In che modo capire quanta importanza ha questa
combinazione?

Ragioniamo ancora esaminando gli spostamenti

Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

2198
958
2.84 6.04
i
14.42 10.26
13.08 7.69
Sisma in Sisma in
direzione x direzione y

Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma 'y
analisi modale

— ] 1263

Sismax + 0.3y

Inviluppo: sismay + 0.3 sisma x

analisi modale
I
—

=

_~193.80

10.43 =

Sismay + 0.3 x




Effetto complessivo
di eccentricitd accidentale e combinazione x y

Travi:

le travi dei telai centrali ne risentono in misura
minima

le travi dei telai di estremita hanno, rispetto allo
schema con sole forze, un incremento di

caratteristiche di sollecitazione fino a circa il
20%

Effetto complessivo
di eccentricitd accidentale e combinazione x y

Pilastri:

i pilastri nella parte centrale dell'edificio non
hanno variazioni rilevanti delle caratteristiche di
sollecitazione massima, ma devono essere
verificati a pressoflessione deviata con momenti
trasversali pari a circa il 30% del massimo

i pilastri perimetrali hanno un incremento di
caratteristiche di sollecitazione fino a circa il
20%, ed inoltre devono essere verificati a
pressoflessione deviata con momenti trasversali
pari a circa il 40%-60% del massimo

Stato limite di danno

Stato limite di danno

Prima di passare alla definizione delle armature, &
opportuno controllare gli spostamenti per lo stato
limite di danno

Occorrerebbe ripetere ftutto il calcolo, usando gli
spettri relativi allo SLD, ma pud essere pill semplice
valutare gli spostamenti a partire da quelli per lo
SLU, tenendo conto della differenza di ordinata dei
relativi spettri

Spettri per SLU e SLD

nel caso in esame, per
un periodo pari a circa
0.55 s il rapporto trale

40 ordinate spettrali e
circalb

3.0 SLU, con g=1

quindi:

20 spostamenti SLD

15 x sposfc_zmenﬁ SLU
(g=5.85)

SLU,
con q=5.85 S S S

00
00 | 055 10 15 20 25 30

Verifica spostamenti per SLD

Spostamento relativo accettabile:  0.005 h
Nel caso in esame:  0.005 x 3200 = 16 mm

Spostamento relativo massimo,
fornito dall'analisi: 1.5x6.4=9.6 mm
(tra IT e I impalcato)

La verifica & soddisfatta




Commenti finali

Giudizio complessivo
prima di passare ad una verifica dettagliata

Rispetto alla stima iniziale, fatta in fase di
dimensionamento:

la previsione iniziale del periodo ha sottostimato
I'azione sismica di circa un 10%

la previsione dell'effetto di forze statiche era
corretta, ma con leggera sottostima delle
sollecitazioni nella parte destra (dovuta alla
eccessiva eccentricitd masse-rigidezze)

I'effetto dell'eccentricitd accidentale & stato
ben stimato

la contemporanea presenza delle due componenti
del sisma & in alcuni casi pill gravosa del previsto

Il dimensionamento iniziale &
accettabile?

Il dimensionamento & tutto sommato accettabile,
anche se in alcuni elementi le sollecitazioni sono un
po' pitl grandi del previsto

La risposta sismica mostra peré rotazioni rilevanti,
non accettabili. E quindi opportuno ritornare al
dimensionamento, per correggere le carenze
evidenziate

In particolare, & opportuno irrigidire la parte destra

dell'edificio, aumentando le dimensioni di alcuni elementi o
girando alcuni pilastri, e/o indebolire la parte sinistra

Ridimensionamento
della struttura

Esame della carpenteria
per quanto riguarda le azioni orizzontali

Variazione effettuata:
I tre pilastri indicati hanno
sezione 30x90

Le relative travi sono 30x70
i (30x60 al 5° impalcato)

\
i
I Questi
it pilastri
E hanno

[ t dimensioni
i
H
i
H
i
i
H
i
'

maggiori
per evitare
cheil lato
destro sia
meno rigido

Deformate modali
e relativi periodi

‘ Modo1 T=0550s ‘ Modo2 T=0517s Modo3 T=0440s ‘

B T e O

‘ Modo4 T=0176s ‘ Modo5 T=0164s Modo6 T=0140s ‘




Deformate modali Masse partecipanti, sisma x
Modo1 T=0550s Modo ?_,_‘T =0517 s Modo1 T=0550s Modo ?_,_‘T = 05173 s
m e — -
HILL  — * e 0.1% |
‘ | — ||| 85.2% \
L = Ll
Modo3 T=0440s Modo3 T=0440s
T~ Il modo 1 & sostanzialmente Il modo 1 da il contributo
Y 7 di traslazione secondo x f 7 massimo
(i
f Il modo 2 & di traslazione Il modo 4, di traslazione x con
secondo y accoppiata ad un spostamenti nei due versi, da
po' di rotazione un ulteriore contributo (9.3%)
Masse partecipanti, sismay Inviluppo modale
sisma x
Modo1 T=0550s Modo_g_r T=05173 s
' |‘ | \ ‘l—" "’_7{"\| 0.82 1.34
A1 — 830% |
i ‘ | o) T = 1
(|| 0.0% | "
I\
Modo3 T=0440s
Il modo 2 dd il contributo
massimo
Il modo 5, di traslazione x con
spostamenti nei due versi, da 13.13
un ulteriore contributo (9.6%)
Inviluppo modale Spostamenti, inviluppo modale
sismay
14.69 Spostamenti
9.18 . 14.69 mm
918 mm Persismay 5
3
1 q
342 Spostamenti
per sisma X
11.94 mm
w1 1 v B T ':F
i i 13.13mm




Spostamenti, inviluppo modale Sollecitazioni
per sisma in direzione x
Rotazione per sismay T \_ T

non trascurabile, ma in |:> S 2 O | | ! ‘

S : a indebolire la parte
definitiva accettabile sinistra

gli spostamenti massimi per

Spostamenti sismay sono maggiori di [ i )i { I { ! / |
1a9mm e . - ) o ) -
sramm PETSiSMay J quasi il 20% rispetto a 7 ‘ = 7
s . ; ;
% quelli medi per sisma x ! / { f ‘ | ! |
' Spostamenti 1963 | / 189.0
per sisma x I - - I — I - o - —
11o4mm I f f f f
|
|
Spostamenti per sis.ma X G o6
abbastanza uniformi . 2 2 2 = 26 e ; 5
vicini a quelli del modo 1 . .
‘ ‘ 13:13mm ¢ . ) Telaio 1x Telaio 5x
5
Sollecitazioni Sollecitazioni
per sisma in direzione x per sisma in direzione y
‘ 1 1
| j .
. pilastri wavl |
pian orevisto telaio Lr telaio Sx previsto telaio Lt telaio 5¢ { | |
5 57.6 741 611 338 38.1 33.9 — ; = — —
4 1152 131.8 115.2 934 95.2 83.2
3 158.2 170.6 1526 138.7 1416 1329
z 184.7 1556 176.7 1713 1735 170.7 - B . B
1 tesia 176.5 174.9 155.¢ 180.6 196.3 180.0 T 4
1 piede 2048 2180.6 245.6 !
B B ‘3437
2179 516.5
22 15 8 5 2 27 20 13
Telaio 2y Telaio 7y
Sollecitazioni Spostamenti per forze e coppie
per sisma in direzione y direzione x (analisi modale)
. pilasiri telaio 2y pilasui telaio Ty travi telaio 2y travi telaio 7y
Pl [ evisto | calcalato | prevists | caleolato | previst | calcolato | previsto | cakolato
5 575 611 150 | 1461 | 257 301 575 8.0
1 1013 | 105.6 | 2026 | 2552 | 794 765 | 1558 | 1837 B0
3 1345 135.7 2689 326.5 17.9 1127 2358 2733 i
z 157.0 133.0 314.0 361.7 145.7 140.4 291.5 338.9 :
Ttasta | 15001 136 6 300.1 2506 153.5 149 1 307.1 343 7 |
1 plede 225.1 2179 430.2 516.5 lI
l
||
|
41377




Spostamenti per forze e coppie
direzione y (analisim@odale)

Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

080 | —[1e89 |
188 2.88 .
> 13.05 L 5.11
13.77 245
k D Sisma in Sisma in
direzione x direzione y
Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma 'y Inviluppo: sismay + 0.3 sisma x
analisi modale analisi modale
5 4
I! D”ﬁ?m e I! D
e (1459 [ o ]
I‘ 903 |
] | ]
g Sismax+0.3y 7 Sismay + 0.3 x
| L.
: 6.58

(1450 |




Corsi di aggiornamento

Progettiamo insieme
Teoria e pratica della progettazione strutturale

2. Progetto di edifici a struttura intelaiata

10 - Combinazione dei risultati. Armature

Spoleto
8-9 e 15-16 aprile 2016

Aurelio Ghersi

Processo progettuale

\ 1. Concezione generale della struttura, nel rispetto

di principi base di buona progettazione
2. Impostazione della carpenteria dell'edificio

3. Dimensionamento delle sezioni e verifica di
massima della struttura

4. Analisi strutturale dettagliata e verifica del
comportamento della struttura

5. Definizione delle armature ed elaborati grafici

Processo progettuale tradizionale

Modellazione della struttura

gs
Risoluzione degli schemi base

0
Inviluppo dei risultati

ags

Definizi del ature
i all'inviteppo

No: occorre tener conto della
gerarchia delle resistenze
ovvero: progettazione in capacitda
NTC13, punto 7.2.2

Gerarchia delle resistenze
(progetto in capacita)

Travi - elementi duttili, che si devono plasticizzare
a flessione durante il sisma per dissipare
energia

gs

L'armatura a flessione delle travi
deve essere definita in base ai risultati del calcolo
Nota: inrealta & poco influente il fatto che

qualche trave sia meno armata e si
plasticizzi prima del previsto

ags

Tutto il resto (armatura a taglio delle travi, armatura
a flessione e a taglio dei pilastri) & definito
a partire dall'armatura a flessione delle travi

Definizione delle armature - travi

Primo passo
armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati

Si esaminano come esempio la trave 14-20, la trave 22-2 (molto
caricata da carichi verticali) e la trave 27-13 (maggiormente
sollecitata da sisma, anche per effetto della rotazione)

[
I~
|‘-1°
o
©

S




Trave 14-20

Trave 14-20
momento flettente per schemi di carico base

I impalcato - analisi modale, CD "A"

qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy)
16| -258 | -156 | 221 56 03 05
2 17| 280 | 169 | 56| -39 -02| -03
. 17| 400 | 239 | 1104 | 278 17 24
R H 18| 526 | -315 | 1895 | -401 | -24 | -35
s} = 18| 791 | -473 | 1686 | 424 25 37
7 7 19| 841 | 503 | -1693 | -426 | -25 | -37
| 19| 636 | -380 | 1523 | 383 23 34
14y 15 715;177 18 19 20> 20| 378 | 226 | 1150 | 289 | 17 [ -25
A —
‘ ;
22 : L 27
Trave 14-20 Trave 14-20
momento flettente diagramma del momento flettente (CD"A")
236.0 kNm
I impalcato
qmax q min Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | sismax | sismay x+03y
16| -258 | -156 | 221 56 03 05 | 224 6.0 242
17| 280 | -169 | -156| -39 | -02| -03| -158] -43| -171
17| -400 | -239 | 1104 | 278 17 24 | wu2t| 302 | 1a11
18| -526 | -315 | 1595 | -401 | -24 | -35 | -1619| -437 | -1750 NN
18| 791 | -47.3 | 1686 | 424 25 37 | 1711 461 | 1849 T
19| -841 | -503 | -169.3 | -426 | -25 | -37 | -1718| -463 | -1857
19| -636 | -380 | 1523 | 383 23 34 | 1546 417 | 1671
20 | -378 | -226 | -1150 | -289 | -17 | -25 | -1167| -315 | -1262 ORI

Primo passo
armatura a flessione delle travi

+ Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

Quali valori di M?
meglio i valori al filo pilastro

T I T TR TP T
[

i

Reazione Reazione

Icunteﬂlra\a v concentrata

v 1
T T==
'Reazone i 'Reazizne

mjmﬂ;nbma distiibuita

2) carishi vartical:

b} azioni orizzantali




Primo passo
armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

Ma non eccedere con le spuntature se il pilastro &
molto grande, specialmente se |'effetto dei carichi

Trave 14-20

verifica della sezione

Momento sollecitante massimo (negativo):
Mgg = 236.0 kNm (in asse) 181.9 kNm (a filo)

verticali & rilevante Momento resistente: b d?
con semplice armatura Meq = P 242.4 kNm
* Per la verifica delle sezioni si usano le formule (r=0.0197) b a2
tradizionali b o con doppia armatura M., = —5=321.7 kNm
m=>S (u=0.25, r=0.0171) r
r
La sezione & pienamente accettabile
(anche senza armatura in compressione)
Primo passo Progetto dell'armatura longitudinale

armatura a flessione delle travi

Si parte dall'inviluppo dei risultati
- E possibile far riferimento ai valori a filo pilastro

* Per il progetto (o il controllo) si usano le formule
tradizionali M
A =
*709df,

Nota: il diagramma dei momenti risente molto
dell'effetto del sisma (forti valori positivi
all'appoggio) Questo pud condizionare la
disposizione delle barre di armatura

limiti di normativa

A A
P 1- H = 5 = conp
osto Pt Paomp =
. 14 815
Deve essere: T <P <Peorp
fi fi
Nota: £,

I'Eurocodice 8 prescrive p,;, <0.5 £
vk

Nel caso in esame (trave 30x60) questo implica che

5.6 cm’ <A, <A, +14.0 cm®
5.1 cm?® per EC8

NTC 08, punto 7.4.6.2.1

NTC 08, punto 7.4.6.2.1

Progetto dell'armatura longitudinale
limiti di normativa

Ulteriori prescrizioni:
Disporre sempre almeno 2 @14 sia sup. che inf.

Armatura compressa almeno pari al 25% della
armatura tesa, sempre, e al 50% della armatura
tesa, nelle "zone critiche"

Armatura superiore, sempre almeno 1/4
dell'armatura massima disposta agli estremi

Zona critica - dal filo pilastro un tratto pari a:
Rirave per DC"B" 1.5 hypqpe per DC"A"

NTCO8, punto 7.4.6.1.1
EC8, parte 1.1, punto 5.4.3.1.2 € 5.5.3.1.3

Progetto dell'armatura longitudinale
limiti di normativa

Considerazioni:

+ Illimite trovato, 5.6 cm? < A, < A, .o, +14.0 cm?
per la trave 30x60, condiziona particolarmente
I'armatura minima da disporre

- La normativa dice che questo vale
“In ogni sezione della trave, salvo giustificazioni che
dimostrino che le modalita di collasso della sezione
sono coerenti con la classe di duttilita adottata”
+ Il riferimento alla "modalita di collasso"” farebbe
pensare che l'indicazione hon serva per le zone
centrali (che rimangono sicuramente elastiche)

Osservare, o no, questo limite nelle zone poco sollecitate
puo condizionare il diametro minimo delle barre

EC8, parte 1.1, punto 5.4.3.1.2 ¢ 55.3.1.3




Trave 14-20 Trave 14-20
progetto dell'armatura longitudinale armature a flessione
___ Il Il |1 J b
Momento sollecitante (negativo):  Mgq = 181.9 kNm b i H H !
" ) O @
Area di ferro: A =———=922cm’
°09df, | : : 2 : I ‘
- '12520 (a) 201(b) 1220lc) |
1 Pl ; A :
a ang 1020 | Lo14 3 1e14 E 1014 i 1 -\aim
Momento sollecitante (positivo):  Mgq = 129.5 kNm \ — ; — 1
o ho—‘ — : | 3e14 : - :l
Area di ferro: A =——— =657 cm? i : i : ;
QCELT R —
— L e
Armatura: 4 @14+1@20sup 3214+ 1320 inf L — ; ;
(pienamente accettabile) D ; e =i sy
Trave 14-20 Trave 22-2
armature a flessione
il i | J i1 ji
1 1 " 1 I
i i il B I
D] @ & © &)
[ ‘I
Riflessioni a posteriori: T !
To sono abituato a usare @14 e @20 e a = !
disporre in zona tesa almeno 3 barre. ' 16200 50\
Le attuali indicazioni di normativa potrebbero [ ... ]
rendere necessario qualcosa in piti di 3 @14. [ ‘ i
Sto quindi prendendo in considerazione lidea | j B ol - -
di passare ai @16, mettendo come minimo 3 I i i
o16. ] ! 14 16173 181 19 20
Un ulteriore vantaggio potrebbe essere che | e« | i i
cosi ¢ possibile aumentare il passo minimo ) | i i
delle staffe i om0 L .27
Trave 22-2 Trave 22-2
momento flettente per schemi di carico base momento flettente
T impalcato - analisi modale, CD "A" T impalcato
qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy) | sismax sismay y+0.3 x
22 -51.5 -30.8 -18.3 67.9 -4.2 -6.1 22 -51.5 -30.8 -18.3 67.9 -4.2 -6.1 225 74.1 80.8
15| 933 | 556 | 232 | -860 5.3 7.8 15| -933 | 556 | 232 | -860 53 78 | -285| -938 | -1023
15 -82.0 -475 -29.1 107.8 -6.6 -97 15 -82.0 -475 -29.1 107.8 -6.6 -97 357 117.6 128.3
8 -76.5 -44.2 284 | -105.2 6.5 95 8 -76.5 -44.2 284 | -105.2 6.5 95 -349 -114.7 -125.1
8 | -662 | -393 | -304 | 1126 | -69 | -102 8 | -662 | -393 | -304 | 1126 | -69 | -102 | 373| 1228 | 1340
5 -64.1 -384 30.8 -113.8 7.0 10.3 5 -64.1 -38.4 308 -113.8 7.0 103 -377 -124.1 -135.4
5 -63.1 -37.8 -255 943 -5.8 -85 5 -63.1 -37.8 -255 94.3 -5.8 -85 313 102.8 1122
2| 389 | 215 | 194 719 44 65 2| 389 | -215 | 194 719 44 65 | -238| -784 | -855




Trave 22-2 Trave 27-13
diagramma del momento flettente (CD"A")
175.8 kNm
Grmin -
‘ I 757 R
22 ‘ 15 - 8 5 2
- .8y . /13
Qmax I T
97.0 kNm : :
14 154 __16|_173 18 19'] 20
22 1 : \{/
Trave 27-13 Trave 27-13
momento flettente per schemi di carico base momento flettente
IT impalcato — analisi modale, CD “A” IT impalcato
q max qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) qmax qmin Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | sismax | sismay y+0.3 x
27 -66.3 -42.1 -57.3 265.8 26.4 389 27 -66.3 -42.1 -57.3 265.8 26.4 389 837 304.7 329.8
20 -569.7 -37.3 53.3 | -247.6 -24.6 -36.2 20 -59.7 -37.3 533 | -2476 -24.6 -36.2 -77.9 -283.8 -307.1
20 -17.6 -12.8 -563.3 247.6 246 36.2 20 -17.6 -12.8 -53.3 247.6 24.6 36.2 779 283.8 307.1
13 -35.3 -24.6 57.3 | -265.8 -26.4 -38.9 13 -35.3 -24.6 573 | -265.8 -26.4 -389 -837 -304.7 -329.8

Trave 27-13
diagramma del momento flettente (CD "A")

371.9 Gmin+ F
. La sezione richiede:
15.1 cm? sup
13.2 cm? inf
27 qmn 20 13
(molto forti, ma forse
ancora accettabili)
305.2

Secondo passo
armatura a taglio delle travi

Gerarchia delle resistenze
non si deve avere rottura a taglio;
quindi il taglio si ricava non dall'analisi strutturale ma da
condizioni limite di equilibrio

MRd,sin + MRd,des

|
v:i+YRd l

2

Yea = 1 per CD"B" Yrd = 1.2 per CD"A"

NTC 08, punto 7.4.4.1.1




Campata 17-18
sollecitazioni di calcolo (CD "A")

Taglio
sollecitazioni di calcolo

Esempio - prima campata q=31.7 kN/m
sinistra destra
sup. 1 @20 + 3 @14 sup. 1220 + 4 @14
inf. 3 @14 inf. 3 @14 + 1 @20
Mgq (KNm) 827
-161.1 -192.4
+97.3 +161.2
174.9
veliy, Messn + Musees _ 34.1x270 , ,97.3+1924 _ ol Megsn * Megses _ 3415270 |, 97.3+1924 _
2 | 2 2.70 2 | 2 2.70
=46.1+128.8 =1749 kN =46.1+128.8=1749 kN
Campata 17-18 Taglio
sollecitazioni di calcolo (CD "A") sollecitazioni di calcolo 593
Esempio - prima campata q=31.7 kN/m
sinistra destra 97.1
sup. 1 @20 + 3 @14 sup. 1 @20 + 4 @14 ’
inf. 3 @14 inf. 3 @14 + 1 @20
Mgg (KNm) 827
-161.1 -192.4
+97.3 +161.2
174.9
M., +M
Ve il ey rasin T Meg des _ 34.1x2.70 +12 161.1+161.1 _ V= qJ o, M gin + Mg ges _ 34.1x2.70 12 161.1+161.1 _
2 | 2 2.70 2 | 2 2.70

=46.1+143.2=189.3kN

=46.1+143.2=189.3kN

Armature trasversali (staffe)

Prescrizioni di normativa:

La prima staffa di contenimento deve distare non pit
di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive
devono essere disposte ad un passo non maggiore
della pitl piccola delle grandezze seguenti:

un quarto dell'altezza utile della sezione trasversale

225 mm (per DC"B") 175 mm (per DC"A")
8 @min,tra (per DC"B") 6 @min,tra (per DC"A")
24 PGstaffe

avendo @14: 6x14 = 84 mm
NTC 08, punto 7.4.6.2.1 se zlp: 6x16 = 96 = 100 mm

Armature trasversali (staffe)

Nel caso in esame si ha, ad esempio (per CD "A"):
V =189.3kN

A Ve 189.3x10
s zf,cot6 0.9x0.56x391.3x1

ywd

=9.6 cm?/m

che richiede

Si possono disporre @8 / 10 cm alle estremita
(@8 / 20 cm nella parte centrale della campata)
Dovrebbero essere @8 / 8.4 per i limiti minimi

Nota: per CD"B" si pué usare cot © = 2

per CD"A" si deve usare cot © = 1
\ NTC 08, punto 7.4.4.1.2.2 |




Definizione delle armature - pilastri

Terzo passo
armatura a pressoflessione dei pilastri

Per la sezione alla base e in testa all'ultimo piano si
usano i valori di calcolo

Pilastri esaminati
(come esempio)

Si esamina il pilastro 20

2
5p
””S’F”" 1 1 13
14 15F 16{_17, 18%_ 19% @
22 § § 27

Pilastro 20, base del I ordine (CD "A")

alla base non occorre gerarchia delle resistenze

Schemi di carico base

qmax qmin Fx Fy M(Fx) M(Fy)
-7.25 -4.34 -58.53 -14.82 -0.92 -1.36 M
X
0.36 0.11 7213 -360.46 -35.46 -52.17
991.3 628.3 250.9 62.2 3.6 53
MY

N positivo = compressione

Pilastro con rilevanti carichi verticali
Sollecitato prevalentemente in una direzione (y)

Effetto dell'eccentricita propria ed accidentale
abbastanza modesto

Pilastro 20, base del I ordine (CD "A")

alla base non occorre gerarchia delle resistenze

M, testa M. testa| M, piede M, piede] N
Pl (KN (kNmy/] kNm) (kNm) | (kN

1 Grain + SIsmA prev. & 523 -107.4 68.6 231L.5
q S1511a prev. X 378 106.5 60.0 2313
8.3 -4448

sisma prev. y L1 206.1

Pilastro con rilevanti carichi verticali
Sollecitato prevalentemente in una direzione (y)

Effetto dell'eccentricita propria ed accidentale
abbastanza modesto

Gunin — SISILA Prev. v -16.6 0 -207.2 29.7 145.0 154,

|

Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due
direzioni ——

Dominio M-N per la Sezione Rettangolare b = 30cm  h = 70 cm X
e
Coppia N -
Si visualizza bene M KkHm
con domini M-N 2
Ad esempio col
programma EC2
A
70
Salva,
A, -
30 Chivdi




Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due

i

direzioni
—>
Dorvinio N per la Sezione Rettangolare b = 30cm b = 70 cm ] Mx
i [ coman; -
Wi we direzione y
N712 kK
My max = 445 kNm
con N = 484 + 772 kN
occorrono 4 @20
Numor o doniosl 5 ] Hl. lemm | su ciascun lato corto
| frn

Pilastro 20, base del I ordine
dimensionamento armature

Puo essere effettuato separatamente per le due

e n o

Wiws  Kie direzione x

N 203 kN

M, nox = 68.6 KNm
con N = 353 + 903 kN
occorrono 1 320

: .. s su ciascun lato lungo
Humero di cuve per deminio M-N (5 3] Help_ -

direzioni
>
M

fa

Armatura longitudinale nei pilastri
limiti di normativa

Nella sezione corrente del pilastro la percentuale di
armatura longitudinale deve essere compresa tra i
seguenti limiti: A

c 1% <> < 4%

4
con A, area totale dell'armatura longitudinale e A,
area della sezione lorda del pilastro

Per tutta la lunghezza del pilastro l'interasse trale
barre non deve essere superiore a 25 cm
Per una sezione 30x70: 21cm2 < A, <84 cm?

NTC 08, punto 7.4.6.2.2

Pilastro 20, base del I ordine

Il pilastro puo essere armato con 8 @20 e 4 B14,
con doppia staffa

K

28 L=160 28 L=160

4020

25

Poiché i momenti trasversali sono molto bassi
in questo caso non occorre una verifica a
pressoflessione deviata

Pilastro 20, base del I ordine

Il pilastro puo essere armato con 8 @20 e 4 &14,
con doppia staffa

2014 @8 L=160 @8 L=160

Ai piani superiori le caratteristiche di sollecitazioni si riducono,
ma le armature non possono scendere al di sotto di 21 cm?, cioe
4 220 e 6 @ 14 (quindi 2 @ 20 e 1 @ 14 nel lato corto)

Verifica a pressoflessione deviata

* Si possono usare domini di resistenza M,, M,, N

200 o

M,

N= 1000 kN

100 4

T T 1
300 400 M, 500




Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M,, Ne M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

Dainio M,Nj.,u.mm SToem Cx )
- | N = 484.4 kN
Coppe M - |
o o] ||
" L Myga = 491.3 kNm
Veuskizal

Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M, Ne M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

Do nio NN perla Sezione Renangalore b= 30 em h « 20 cm. et
P e e "

N =484.4 kN

M, pq = 175.3 kNm

MHumera di curve per dominic MN 0 2| Heln...

Verifica a pressoflessione deviata

Si possono usare domini di resistenza M,, N e M,, N
per ottenere la resistenza a pressoflessione retta e
poi usare formule semplificate

15 15
[Mx,Ed } + AA/,Ed < 1
Mx,Rd My,Rd

15 15
(%?gj +(71279573) - 0.906'° +0.169" =

=0.862+0.069=0.931<«1

Continua ...
armatura a pressoflessione dei pilastri

Per la sezione alla base e in testa all'ultimo piano si
usano i valori di calcolo

Per le altre sezioni, i momenti flettenti con cui
armare si ricavano dai momenti resistenti delle travi

nCgue Gu
sismic. I enza com o
amnplificata del cocfTiciente Y. maccordo con la formula

Y Meri 2 Yoo 3 Myge (7:4.9)

dove:
Tra= L3O per le struttuie in CD =A™ ¢ Yy = L0 per le strutture i CD “B™,

Nelle sezioni diverse da quella di base

I valori di progetto si ottengono dal criterio di
gerarchia delle resistenze

“per oghi nodo trave-pilastro ed ogni direzione e verso
dell'azione sismica, la resistenza complessiva dei
pilastri deve essere maggiore della resistenza
complessiva delle travi amplificata del coefficiente yyq
in accordo con la formula D M g = Yeg > Mypg "

Nota: non & precisato come ripartire il
momento tra pilastro superiore e inferiore

NTC 08, punto 7.4.4.2.1

Gerarchia delle resistenze

pilastro - trave T momenti
nelle travi
possono
crescere
YoMy pa

% Devono

crescere

anche i
momenti nei
pilastri
Nodo
(momenti
in equilibro)




Gerarchia delle resistenze

pilastro - trave T momenti

nelle travi
possono

crescere

’YRd Mb,Rd

Devono
crescere

anche i
momenti nei
pilastri

Se il comportamento fosse elastico, i momenti
crescerebbero in proporzione Si pud dare un qualsiasi

Ma la struttura va in campo plastico e nonha =)  aumento, purché logico e
senso parlare di proporzione

Per la gerarchia delle resistenze:
momenti resistenti delle travi

Tah.f. Momenti resistenti nelle travi adiacenti 2l pilastra 20 (KNm)

. direziane x direzione .
iano i
g din dex M| ar dos =M o
4 M- 91.3 o7 600 | eoc | | 038
M5 91.3 ’ 1618 | €1g | 7 | 062
- 298 ae) &

g M-z | 1288 wo | ggg |2280 2zeC || 043
Mz 87.3 2250 | 225C 0.58
Mza | <1813 . | -269.8 | -289.8 " 0.46
2| e | 1812 L2 | ers | oens | PP | o
. Mz | -161.2 | jo1g |2898 |2g9s || CHO
Mtza | 16132 967.6 | 2ETE 0.50

nel rispetto dell'equilibrio

Poiché i pilastri mantengono la stessa sezione ai vari piani, ho ripartito il momento
(per tutti i pilastri) in proporzione al rapporto tra i tagli globali di piano

Equilibrio del nodo

-289.8 AM =547.3 kNm

Taglio piano 3: 1285 kN

1285

1285+ 1501 04

Taglio piano 2: 1501 kN

1501
1285+1501 0.54
Nodo del 2° impalcato

in direzione y Ovviamente & una
scelta soggettiva

Per la gerarchia delle resistenze:
valori di calcolo dei pilastri

Tab.7. Pilastro 20, valeri per il progetto delle armature o la verifica delle sezioni

My My IY A, M N
P | M) | el (=N (M | (kM) (M)
5 481 | &sq | 7147 1053 9865 | 1687 | €17 0843
4 re4 | 037 | 1781 2837 314 | 2689 | 3043 3627
3 97.6 | 1237 | 2501 4924 071 | 3393 | 3166 4310
2 7152 | 15.5 | 3254 7138 422 | 9642 | 4180 8211
| testa | 1048 | 1079 | 3i4 | 3557 ) ‘_
| piede | 668 | 2915 | o000 Ty aen | B4 T

Ho usato in una direzione i valori da gerarchia delle resistenze e nell'altra i
valori di calcolo (o, se maggiore, 0.3 x valori ger. resist. nellaltra direzione)

Per la gerarchia delle resistenze:
valori di calcolo dei pilastri

Considerazioni:

+ I pilastri “di piatto” possono essere considerati
secondari, se portano una aliqguota molto bassa del
taglio di piano
Esempio: pilastro 20 direzione x porta 1.7+2.5% del taglio di piano

+ In tal caso non sarebbe necessario tener conto
della gerarchia delle resistenze

- To in genere I'ho fatto comunque, perché mi bastava
I'armatura minima

Per la gerarchia delle resistenze:
valori di calcolo dei pilastri

Considerazioni:

* Uno dei pilastri “di piatto” (il 24) & pil sollecitato
perché compreso tra due pilastri “di coltello”
Il pilastro 24 direzione x porta 2.1+4.4% del taglio di piano,
mentre i pilastri di coltello portano 6+7% del taglio di piano

- Comunque non & tanto sollecitato e potrei non tener
conto della gerarchia delle resistenze

+ To I'ho fatto in parte, nel senso che ho fatto il
calcolo e ho messo un‘armatura maggiore della
minima ma non pienamente rispettosa della
gerarchia delle resistenze




Tabella dei pilastri

Tabella dei pilastri

i 5 | Iy | i | ordin \ | Iv | I ‘ I ey
Tlastro | sczion Crmatum et e
1 [ Ky A A T 1 15 \ A W I B
2 7030 ,\ A A i v 16 A A A i [
] 7050 A A R D C 17 I A I I \u
Tt A A A 1} B B 18 A A A 53 12
o0 B N ) B = i o I v I T 5
Bl A A R I3 B B 20 z A { C B [
T 3041 A A A b B B 21 A A A I B
5 30:70 A A A 13 B B 22 4 A \ | [
i A A A 1} &} B P&} A A A I 12
10 700 A A A I B B 24 ) Y] \ T |l
1l 7030 A A R 1} B B 25 N \ W I B
12 70430 A A A 1 I 13 6 A A A I I
1 3050 A A ( { D ) 27 2070 A\ \ { 11 8]
11 30 70 A A M | &
4ma 20:+
" 124
T . i
Tabella dei pilastri I, |
+
Pilastri: +
SEZIONI . 29784
sezione
. P . 3020 aore |aow
1 ﬂ [ ’1 ﬂ E F 1 ] verticale : l
884
3070 30070 RV 2] I
A 4ozo+con4 B o220 + 414 C 80920 + 4714 1
28/84
e 4214 3220
fin 2815
3070 30:70 3070 ;;:
Al so20+2014 Bl 10020 D 10220+ 44 T
a0 PEIVEN EP

Quarto passo
armatura a taglio dei pilastri

+ I valori del taglio vanno calcolati con lo stesso
criterio mostrato per le travi

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Zona critica: AR
, S 5 o er :
dall'estremita del pilastro un tratto parialla 55322

maggiore delle seguenti quantita: in €D "H"
il lato maggiore della sezione trasversale 15h
un sesto dell'altezza netta del pilastro
45 cm 60 cm

tutto il pilastro, se la sua altezza ¢ inferiore a 3
volte il lato maggiore della sezione

Per il pilastro 30x70: 70 cm

NTC 08, punto 7.4.6.1.2 - Eurocodice 8, parte 1.1, punto 5.4.3.2.2




Armatura frasversale nei pilastri
limiti di normativa

Nelle zone critiche devono essere rispettate le

condizioni seguenti:

* le barre disposte sugli angoli della sezione devono
essere contenute dalle staffe;

* almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui
lati, dovrd essere trattenuta da staffe interne o da
legature;

* le barre non fissate devono trovarsi a meno di
20 cm (CD"B") 0 15 cm (CD"A") da una barra fissata

Le staffe disegnate vanno bene

NTC 08, punto 7.4.6.2.2 ‘

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Il diametro delle staffe di contenimento e legature

non deve essere inferiore a 6 mm. suggerisco 8 mm
per le staffe

Nelle zone critiche esse saranno disposte ad un passo
pari alla piti piccola delle quantita seguenti:

per CD "B" per CD "A”
1/2 lato minore sezione | 1/3 lato minore sezione
175 mm 125 mm
8 @min,lon 6 @min,lon
Nei tratti di estremitd si devono quindi disporre 28/8.4
Nella parte centrale si metteranno @8/ 15

NTC 08, punto 7.4.6.2.2 - EC8, parte 1.1, punti 5.4.3.2.2(11) e 5.5.3.2.2(12)

Armatura trasversale nei pilastri
limiti di normativa

Per le staffe viene inoltre indicato come valore
minime

per CD "B"
per CD "A", zona non | per CD “A", zona critica
critica
As > 008k As 5 01080
s = B a

Per pilastro 30x70, calcestruzzo €25/30, acciaio B450C, CD "A"
by=25cm A, >27.24-10.86cm’/m ovwvero  ©8/13.8-9.2
bs=65cm A, >18.82-28.24cm*/m overo  228/10.6-7.1

Questi valori sembrano eccessivi e non trovano riscontro
nell'Eurocodice 8

NTC 08, punto 7.4.6.2.2

Duttilita
e armatura trasversale

+ Richiesta di normativa europea ed italiana:
“le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni
plastiche”

+ La domanda di duttilita puo essere espressa, in
termini di curvatura, con

u>j2q071 per T, 2T,
¢ T 1+2(q -IT/T, per T <T,

Questa deriva dall'ipotesi che la duttilita in termini di
spostamento ; sia legata a quella in termini di curvatura da

q per T, 2T,
=2 =i >
SOt L {1+(q—1)Tc/T1 per T, <T,

NTC 08, punto 7.4.4 ‘ NTC15, punto 7.4.4.1.2 EC8, punto 5.2.3.4

Duttilita
e armatura trasversale

* Richiesta di normativa europea ed italiana:
"le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni
plastiche”

+ La duttilita disponibile, in termini di curvatura, pué
essere valutata come rapporto tra

- Curvatura corrispondente al raggiungimento della
deformazione ultima del calcestruzzo confinato (o
dell'acciaio) oppure ad una riduzione del 15% della
resistenza massima

- Curvatura al limite dello snervamento

La deformazione ultima del calcestruzzo dipende dal
confinamento fornito dalle staffe
NTC 08, punto 7.4.4

‘ ‘ NTC15, punto 7.4.4.1.2 EC8, punto 5.2.3.4

Duttilita
e armatura trasversale

- Duttilita disponibile

M Esempio 1 (N medio)
Mgnoﬂa ,,,,,,,,,,,,,,,,, Xy = 0.000054
0.85 M:S;MYV7 Xossmo) = 0.000405
300 - Ky = Hoson) 7.5
200 “
100
0
0% | 0.0002 0.0004 %, | X =1/r

%(0.85 Mmax)




Duttilita
e armatura trasversale

- Duttilita disponibile
Esempio 2 (N basso)

Duttilita
e armatura trasversale
* Richiesta di hormativa europea ed italiana:

“le zone dove potenzialmente possono formarsi cerniere
plastiche devono avere grandi capacita di compiere rotazioni

s plastiche”
500 - - Inalternativa si pué controllare che la quantita di
Moss —— | staffe sia tale da avere
0.85 Mnox %, = 0.000051 b,
300M{ ‘/.y : ‘ o, >30pv, Cayay 0.35
0 Xossw., = 0.000653 con ’
o coefficiente di efficacia del confinamento YAl f
100 u, = Xu _ 12.8 ®,q percentuale meccanica di staffe o=
¢ v bohys f4
0 Xy vq forza assiale normalizzata vy=Ng/bhf,
‘ ‘ ‘ : b, dimensione minima della sezione
g E ponoe QO00% 0.0006| X, by  dimensione minima del nucleo confinato
NTC15, punto 7.4.6.2.2 EC8, punto 5.4.3.2.2
Possibile Ulteriori passi
dettaglio a

costruttivo

1
o s

nodo di estremita

+ Verifica ed armatura dei nodi

(& opportuno armarli bene, ma le regole applicative
della norma portano spesso a valori eccessivi, non
realizzabili)

+ Verifica ed armatura degli impalcati

- Verifica ed armatura degli elementi di fondazione

Confinamento dei nodi

Nodi interamente confinati
+ Inognuna delle 4 facce si innestano travi

- Le travi sono sovrapposte ai pilastri per almeno i 3
della larghezza del pilastro (e traloro per i # dellaltezza)

Per i nodi interamente confinati

j/; non occorrono verifiche
LD

Nodo interno,

T e /@% j; \
i

Nodi non
interamente -~
confinati Nodo laterale

Nodo d’angolo

Azione tagliante nel nodo

Pilastro
3 N . . .
. l N Taglio sollecitante il nodo

Vi=Ve-(Ag+ Ap) f,

— ES La norma aggiunge il
| ) coefficiente yq

Vj = VC ~ Yrd (Asl * AsZ) fy

—>
A fy
P S—
T Nota: V¢, = taglio fornito dal calcolo o
Pilastro inf massimo taglio corrispondente alla

NTC 08, punto 4.3 plasticizzazione degli estremi del pilastro




Verifica del nodo
compressione - in assenza di specifiche armature

lﬁ Cerchio di Mohr
C
—>
I F
O,
I b

Verifica del nodo
compressione - in assenza di specifiche armature

o, ) o,
o, = (2] +rz+(7) nf
c
< fo | l-—
n/f.

compressione

con semplici passaggi
(vedi file Nodo.pdf)

— ovvero . A%
=0 oV o NTC 08, punto 7.4.4.3.1 Visnf.bh, I*H
v o, = [7‘) +rz+(7"] </
T=—1 Ve N n=o 17L o;=0.60 nodo interno
bh compressione bhf, ! 250
o;=0.48 nodo esterno
Nodo senza armature Verifica del nodo
trazione - in assenza di specifiche armature
W _

I . \W

T /

SRR ETRES P93
(B« (on-35)

e s 3 v/ uy
e A L
A Y .3

Voak

Comp A Pip

ig Cerchio di Mohr
c

- N

N
%=%n Z
o= || |+ (2] <,
v, T\ 2 2
T=—
bh

trazione

Verifica del nodo
trazione - in assenza di specifiche armature

2
O, O,
o, = [z‘j +1° —[ij <fu trazione
G
t< f, 142
' Ja
ovvero V.S fbh |1+ N
bhf,

fom=03£,""  NTCO8
fm=03\f.  OPCM 3431

si puo ottenere

Verifica del nodo
trazione - in presenza di armature orizzontali

ic Cerchio di Mohr
(4

Og Oc (93
T

N Ay
Gf:hh o, T 5
o = Oci=0 8| T2 IR 10RO, B
vl
T=—"L
bh

trazione




Verifica del nodo
trazione - in presenza di armature orizzontali

0.~ ’ 2 _[O.+0; .
G = ) +1T = 2 < fu trazione
con semplici passaggi 1< (f, +6.) ([, +0,) per verifica
(vedi file Nodo.pdf) Tz

o, = Stz per progetto
fa+0O. armatura
ovvero A f, S V/Ibhy?®
NTC 08, punto 7.4.4.3.1 bh favf ot
Jet Je
__N
bhf

Nodo con armature

T el e o rG
T E tad |‘L‘.?J e U B <L,
v ¢
[T -5 2t G A L [oormy)
LN R A /f y TrS = £ 4(—_-‘ ) v obep 1T %
3z " Tl bt = e ]

}
G pt L% a-/r,r,bp,,_lfv‘,
:', -u%, T :;’,{,,‘4* v = ks T T Fetd

Staffe nel nodo

* La normativa impone di effettuare le verifiche
innanzi indicate solo per nodi non confinati di
struttura di classe di duttilita A

- T valori di staffe nel nodo che si ottengono sono
veramente alti, difficilmente proponibili

- Ci sono studi sperimentali e (sembra) la normativa
neozelandese che indicano che serve una minore
quantita di staffe nel nodo

Staffe nel nodo

+ La normativa impone comunque, indipendentemente

dalla classe di duttilita, di disporre in nodi non
confinati una quantita di staffe che rispetti la
ns‘r Asr

condizione
==t > O.O5fc—k
i bj fyk
ovvero che l'interasse i delle staffe nel nodo sia
. n, Ay
1< -
ck
bJ- 0.05?

yk

Staffe nel nodo

Esempio
- fu=25 MPa  f,,=450 MPa
- ny=2 A4=0.5 cm?
- bJ-=30 cm
si oftiene
i S Lszs = 12 Cm
30x0.05—
005250

che ¢ un valore pienamente accettabile

Verifica di rigidezza dell'impalcato

E necessaria solo se si & effettuata I'ipotesi di
impalcato planimetricamente indeformabile

Richiede di:

analizzare l'impalcato estratto dalla struttura e
soggetto ad un insieme di azioni equilibrate

calcolarne la deformazione con schema di lastra o,
se una dimensione & predominante, con schema di
trave deformabile a taglio

confrontare le deformazioni relative tra impalcati
adiacenti con gli spostamenti relativi forniti dalla
risoluzione del telaio spaziale




Verifica di resistenza dell'impalcato

E sempre necessaria
Richiede di:

+ analizzare I'impalcato estratto dalla struttura e
soggetto ad un insieme di azioni equilibrate

- calcolarne lo stato tensionale (con schema di lastra
0, se una dimensione & predominante, con schema di
trave)

valutare 'ammissibilita della sezione in calcestruzzo
e I'eventuale necessita di armature aggiuntive per
garantire la resistenza

Gerarchia delle resistenze: incrementare del 30% le forze
ottenute dall'analisi (confermato da NTC 08)

Verifica delle fondazioni
1 - azioni sulle fondazioni

+ Le azioni sulle fondazioni devono essere valutate nel
rispetto della gerarchia delle resistenze

Si considera quindi agente:

= Lo\ sforzo normale dovuto a carichi quasi permanenti
pili azione sismica;

- Il momento resistente del pilastro associato a quel
valore dello sforzo normale

Nota: come momento M non si deve prendere pil di:

* Yaq per valore uscito dal calcolo
(Yag = 1.1 per CD "B", 1.3 per CD “A")
+ Il valore che esce dal calcolo con g=1

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
2 - fondazioni dirette, criteri di progetto

+ Normali verifiche allo stato limite ultimo

Nota: la hormativa dice

“le fondazioni superficiali devono essere progettate per
rimanere in campo elastico. Non sono quindi necessarie
armature specifiche per ottenere un comportamento duttile”
ma questo vuol dire semplicemente che non
occorrono accorgimenti particolari, a parte la
normale verifica agli SLU

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
3 - fondazioni dirette, armature

+ Normali armature per allo stato limite ultimo

Nota: armatura longitudinale non inferiore allo 0.2%
della sezione

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
4 - fondazioni su pali

+ Tener conto, se occorre, dell'interazione cinematica

+ Disporre un'armatura longitudinale non inferiore allo
0.3% della sezione

NTC 08, punto 7.2.5

Verifica delle fondazioni
5 - spostamenti relativi

+ Tener conto degli effetti che possono essere
indotti da spostamenti relativi

+ Non occorre calcolo specifico d tali effetti se si
collegano le fondazioni con un reticolo di travi o con
una piastra in grado di sopportare azioni assiali:

0.3 Ny pox/9
0.4 Ny pnox/9
0.6 Ny a10x/9

N,y = valore medio delle forze verticali sugli
elementi collegati

Onax = Gy S

per suolo tipo B
per suolo tipo C
per suolo tipo D

NTC 08, punto 7.2.5




