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Strutture in acciaio
Perché ?

+ Aspetti generali:
- Rapidita di esecuzione
- Qualita del prodotto
*+ Aspetti sismici:
- Basso peso strutturale
masse minori — azioni sismiche pill basse

- Facilita (almeno in alcuni casi) di intervenire per
riparazione post sisma

Tipologie strutturali

Strutture intelaiate
- La risposta ad azioni sismiche & prevalentemente
flessionale
- T collegamenti trave-colonna devono trasmettere
momento flettente

- La struttura pud essere molto duttile (diffusa
plasticizzazione delle sezioni, che hanno un ciclo
isteretico molto dissipativo)

- La struttura & molto deformabile

&

La verifica allo SLD ed il controllo relativo agli
effetti del secondo ordine sono condizionanti nella
progettazione

Strutture intelaiate
Pro e contro

Deformabilita
* Pro:
- Aumento del periodo e quindi minore entita delle
forze sismiche
- Minori danni al contenuto grazie alla minore
accelerazione
+ Contro:
- Grossi problemi per famponature e tramezzi,
che dovrebbero essere realizzati in modo da
sopportare spostamenti piti grandi

Tipologie strutturali

Strutture con controventi concentrici

- Sono aggiunte diagonali

- La risposta ad azioni sismiche & prevalentemente
estensionale

- T collegamenti trave-colonna possono essere (e in
genere sono) a cerniera

- La struttura non & molto duttile (si plasticizzano solo
le diagonali, che hanno un ciclo isteretico poco
dissipativo)

- La struttura & adeguatamente rigida

Tipologie strutturali

Strutture con controventi concentrici
Possibili schemi strutturali:
- Controventi a croce (o a X) o schemi equivalenti
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La resistenza alle azioni orizzontali e la capacita
dissipativa e affidata solo alle diagonali tese




Tipologie strutturali

+ Strutture con controventi concentrici

Possibili schemi strutturali:
- Controventia V
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La resistenza alle azioni orizzontali & affidata sia
alle diagonali tese che a quelle compresse

L'instabilizzazione delle diagonali compresse provoca
flessione nella trave

Tipologie strutturali

Strutture con controventi concentrici
Nota. Non sono considerati dissipativi:
- Controventi a K

>

L'instabilizzazione delle diagonali compresse provoca
flessione nella colonna e quindi un meccanismo di
collasso non dissipativo

Tipologie strutturali

Strutture con controventi concentrici
a instabilita impedita (BRB)
- Stessa tipologia precedentemente descritta

- Le aste di controvento sono realizzate in maniera
tale da non avere problemi di instabilita

&

- Il comportamento delle aste & molto dissipativo

- Sifasempre affidamento anche sulle diagonali
compresse

Tipologie strutturali

+ Strutture con controventi eccentrici

- Le diagonali non convergono nel nodo
- Rimangono tratti soggetti a flessione e taglio (link)

- La risposta ad azioni sismiche & sia estensionale che
flessionale

- La struttura & duttile (i link si plasticizzano e
dissipano energia)

- La struttura é sufficientemente rigida

Tipologie strutturali

Strutture con controventi eccentrici
Possibili schemi strutturali:

AAZ R

La plasticizzazione dei link a un piano riduce
fortemente la rigidezza e cambia il comportamento
dinamico (meccanismo di piano soffice)

Ma questo pud avvenire anche per telai con controventi
concentrici

Tipologie strutturali

Strutture con controventi eccentrici
Possibili schemi strutturali:
- un‘alternativa
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L'aggiunta di aste verticali (tie) impedisce la
formazione di meccanismi di piano




Tipologie strutturali

+ Altre tipologie strutturali

- Strutture a pendolo capovolto

- Strutture “duali” o "miste"”, con telai resistenti a
flessione accoppiati a controventi

- Strutture con telai resistenti a flessione accoppiate
a tamponamenti rigidi

- Strutture con nuclei in cemento armato (che portano
sostanzialmente 'azione sismica)

Normativa

Normativa di riferimento
italiana

+ Norme Techiche per le Costruzioni 2008 (NTC08)
emanate con D.M. 14/1/08

Circolare 2/2/09 n. 617

In particolare:

- Capitolo 4, par. 2: Costruzioni di acciaio

- Capitolo 7: Progettazione per azioni sismiche

- Capitolo 11: Materiali e prodotti per uso strutturale

+ Nuova versione delle Norme Tecniche per le
Costruzioni, approvata dal Consiglio superiore dei
lavori pubblici nella adunanza del 14 novembre 2014

Normativa di riferimento
italiana

La nuova normativa chiarisce che la progettazione
sismica pud prevedere:

+ Comportamento strutturale non dissipativo
con valori del fattore di struttura non superiori a
q=15

+ Comportamento strutturale dissipativo
con

- classe di duttilita alta (CD "A")
- Classe di duttilita media (CD “B")

Normativa di riferimento
italiana

Strutture in acciaio
la nuova normativa corregge alcuni aspetti
(discordanti dalle norme Europee) che creavano
grande confusione

- Ad esempio, I'uso dei simboli yz4 € Yz che sono
praticamente indistinguibili

+ Conviene fare riferimento direttamente alla huova
versione delle NTC e/o agli Eurocodici

Normativa di riferimento
europea

+ EN 1993 (Eurocodice 3). Progettazione delle
strutture di acciaio.
In particolare:
- Parte 1-1: Regole generali e regole per gli edifici
- Parte 1-8: Progettazione dei collegamenti

+ EN 1998 (Eurocodice 8). Progettazione delle
strutture per la resistenza sismica.
In particolare:
- Parte 1: Regole generali, azioni sismiche e regole per
gli edifici




Stati limite da verificare

SLD - Stato Limite di Danno

* Siusa lo spettro di risposta elastico,
con accelerazioni corrispondenti ad un periodo di
ritorno basso

* Siipotizza un comportamento elastico (non
dissipativo)

SLV - Stato Limite di salvaguardia della Vita

* Si usa lo spettro di risposta di progetto,
con accelerazioni corrispondenti ad un periodo di
ritorno alte e riduzione per fattore di struttura q

+ Siipotizza in genere un comportamento dissipativo,

con classe di duttilitd A (alta) o B (media)

Comportamento strutturale
non dissipativo oppure classe di duttilita alta o media?

L'acciaio sembra perfetto per avere una classe di
duttilita alta, ma:

+ Vi sono strutture per le quali il vento & molto pid
condizionante (es. capannoni)
- In questi casi & conveniente scegliere un
comportamento non dissipativo
+ Nel caso di strutture a telaio, la deformabilita pud
condizionare fortemente il dimensionamento

- In questi scegliere una classe di duttilita alta e
puramente illusorio
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Considerazioni generali

Regolarita

- E sempre opportuna, indipendentemente dal
materiale

+ Nelle strutture in acciaio (cosi come nelle strutture
prefabbricate) & opportuno standardizzare i singoli
elementi e quindi regolarizzare al massimo la
struttura

- E quasi indispensabile definire I'architettonico
partendo da una griglia strutturale regolare

Considerazioni generali

Interassi delle colonne (e luci delle travi)
+ Le strutture in acciaio si prestano alla realizzazione
di luci maggiori rispetto a quelle in c.a.

- Grazie alla maggiore resistenza dell'acciaio in se
(ma attenzione ai limiti di freccia)

- Grazie alla leggerezza della struttura stessa
E bene definire una griglia iniziale con luci medio-
alte (ad esempio tra5 me 7 m)

Considerazioni generali

Solai e impalcato

+ I solai richiedono in genere la presenza di travi
secondarie che sono sostenute dalle travi principali

- E molto frequente I'uso di solai con lamiera grecata
e getto di calcestruzzo di completamento (che
garantisce adeguata rigidezza flessionale al solaio)

+ L'impalcato deve essere rigido hel suo piano

- Solai con lamiera grecata e soletta in c.a., ben
connessi alle travi secondarie e principali, possono
garantire che l'impalcato sia rigido

- Inalternativa occorre prevedere controventi di piano

Considerazioni generali

Orditura dei solai
Si possono ordire i solai tutti allo stesso modo (e
quindi poggiati su travi di bordo e travi di spina)
Questa scelta & molto comune nelle strutture in c.a.,
anche per la continuitda del solaio insita nell'uso del
cemento armato

- Si pué usare una orditura a scacchiera
In questo modo si pud evitare di avere campate di travi
pili caricate delle altre

Considerazioni generali

Scala

+ La struttura della scala non deve alterare la
regolarita strutturale

+ La tipologia “acciaio” si presta particolarmente per
realizzare una scala “alla Giliberti”

- La rampa di scale & realizzata mediante due travi ad
asse spezzato (spesso profili UPE) che sostengono i
gradini

- In corrispondenza del pianerottolo di riposo le travi
sono sostenute da pilastrini portati da una trave a
livello dell'impalcato




Esempio
pianta architettonica

Le colonne possono
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Considerazioni generali

Sezioni e collegamenti

+ Tipo di sezione per le colonne:
HE (pit diffuse) oppure scatolari ?

+ Orientamento delle colonne (se HE)
+ Collegamento trave-colonna

Tipo di sezione per le colonne

+ Con rigidezza e resistenza uguali nei due piani

an

scatolare
(quadrato)

coppia di
profili HE

buon comportamento
problemi di collegamento

buon comportamento
profilo da realizzare ad hoc

+ Con rigidezza e resistenza diverse nei due piani

1

profilo HE

molto diffuso in Italia

problemi legati alla differenza
di resistenza nei due piani




Collegamenti trave-colonna

E possibile realizzare collegamenti:

+ Rigidi, che trasmettono momento flettente e
impediscono rotazioni relative

+ Semirigidi, che trasmettono momento ma hanno
rotazioni relative proporzionali al momento

+ A cerniera, che non tfrasmettono momento flettente

Nelle strutture a telaio & necessario che almeno una
parte dei collegamenti siano rigidi (o eventualmente
semirigidi)

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne scatolari

* Le colonne con sezione scatolare consentono di
avere rigidezza uguale (sezione quadrata) o analoga
(sezione rettangolare) nelle due direzioni

+ Il collegamento ha una certa complessita e viene
quasi sempre realizzato con un tronco di colonna
predisposto per il collegamento con travi e poi
saldato alla colonna

- In genere si realizzano collegamenti rigidi con tutte
le travi che convergono nel nodo

- Pud aver senso realizzare con qualche trave un
collegamento a cerniera per motivi particolari (ad
esempio ridurre la rigidezza per bilanciare la
struttura)

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne scatolari

+ Una possibilita: nodi pre-assemblati

PARTE A

PARTE B

S St
”“/ N T / Brevetto Carannante:

= nodo in acciaio che consente
di collegare travi e pilastri
mediante bullonatura da
realizzare in opera

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne scatolari

* Una possibilita: nodi pre-assemblati

Il nodo realizza un
collegamento a completo
ripristino di resistenza, che
consente laplasticizzazione
dellestremo della trave

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne scatolari

+ Una possibilita: nodi pre-assemblati

Lamiera grecats Nodo Carannante

HEAZ00
3 HEA200

f
L

T | |
'_. HEA 140 \HEA 200

Scawlare
200x200x8

Sez. trasversale

===

Esempio di
realizzazione

Tiafondi 030 I=I
L=500 mm

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne HE

+ Le colonne HE hanno rigidezza abbastanza diversa
nelle due direzioni

+ Se si vuole realizzare un collegamento rigido si
saldano piatti per irrigidire il nodo (piatti in
corrispondenza delle ali delle travi, piatti d'anima)

- Un collegamento rigido tra ala colonna e trave &
facile a realizzarsi e consente di conferire buona
rigidezza alla colonna nel piano rigido

- Un collegamento rigido tra anima colonna e trave &
meno facile a realizzarsi e in ogni caso la colonna
risulta meno rigida in quel piano

- Possibile scelta se prevedere collegamenti differenziati
(incastro/cerniera) nei due piani




Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne HE

+ Tutti collegamenti incastro

- Utile per limitare le frecce da carichi verticali
nelle travi

- Possibili problemi per la gerarchia delle resistenze

- Le colonne lato debole danno comunque un contributo
all'assorbimento del sisma, anche se modesto

+ Incastro nel piano rigido - cerniera nell'altro
- Piti semplice da realizzare
- Possibili problemi per le frecce da carichi verticali

- Si rinuncia al contributo delle colonne lato debole,
che peré & modesto

Collegamenti colonna - fondazione

* Usualmente sono realizzati ad incastro
- La sezione alla base del primo ordine & la pili
sollecitata
- Occorre curare particolarmente il collegamento per
garantire che la plasticizzazione avvenga nella
colonna

+ Si potrebbero realizzare a cerniera
- Vantaggi:
non si hanno problemi di plasticizzazione delle colonne
- Problemi:
maggiore deformabilita della struttura
la cerniera deve essere tale da consentire rotazioni

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

+ InItalia non si usano strutture interamente saldate
in opera
Eg
* Necessita di individuare
- Elementi preassemblati con saldature
- Zone da collegare mediante bullonature

Nota:

- Il comportamento ciclico del nodo & molto influenzato
dalle modalita di collegamento trave-colonna

Comportamento ciclico del nodo

Collegamento con angolari d'ala e angolari d'anima

Comportamento ciclico del nodo

Collegamento con piatti d'ala saldati alla colonna e
angolari d'anima

Comportamento ciclico del nodo

Collegamento flangiato




Comportamento ciclico del nodo

Collegamento saldato

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

Sarebbe preferibile realizzare il collegamento
trave-colonna mediante saldature

Si pud spezzare la trave, spostando il collegamento
bullonato in una zona meno sollecitata

Collegamanto

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

+ Sarebbe preferibile realizzare il collegamento
trave-colonna mediante saldature

+ Si puo spezzare la trave, spostando il collegamento
bullonato in una zona meno sollecitata

o
- Per ridurre le sollecitazioni rf'f’ra,_.,g
nel collegamento ‘ 5‘1‘?7 |
trave-colonna si pud il
indebolire localmente la P H :
trave (dog bone) T .

Esempio - pianta architettonica

Le colonne possono
essere disposte con
scansione molto
regolare

JTM\Z:Q |

Esempio - carpenteria

- Le travi secondarie
[ scaricano su travi di
bordo e travi di spina

Forse sarebbe stato
preferibile usare una
orditura a scacchiera

Esempio - carpenteria

Si sono usate colonne
] HE disposte in modo da
bilanciare la rigidezza

o s Sezioni disegnate
= B fuori scala
S S VR NG
H
: ™ = IR :
L £
l | ga | ™1 =1 o | F. [




Esempio - carpenteria Esempio - collegamenti
Ty T Una volta definite le + Si & scelta la soluzione con tutti hodi incastro
I sezioni se ne pug valutare + Si sono previsti spezzoni di trave saldati alla
la rigidezza e controllare colonna, da bullonare in opera al resto della trave

T o o il bilanciamento della

= = o struttura
“E - =TT [ [
H H

5 Smi = ’
£ H =
l o " 4 . l S | -

Impalcato

Per realizzare un impalcato sufficientemente rigido:

+ Controventi di piano in acciaio

oppure

+ Solaio in lamiera grecata con soletta di almeno 4 cm
armata con rete in acciaio e con connettori

Si & scelta questa seconda via
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Problematiche specifiche

Le strutture intelaiate in acciaio sono molto
deformabili. Di conseguenza:

* La verifica per lo SLD pud condizionare fortemente
il dimensionamento strutturale

Limiti per gli spostamenti allo SLD

d.<0.005 h Per tamponature fragili collegate
rigidamente alla struttura
d.<0.0075 h Per tamponature duttili collegate
rigidamente alla struttura
d.<d;, <0010 h Per tfamponature progettate in modo da
non subire danni per spostamento d,,

NTCO8, punto 7.3.7.2 Bozza NTC, punto 7.3.6.1

Problematiche specifiche

Le strutture intelaiate in acciaio sono molto
deformabili. Di conseguenza:

+ La verifica per lo SLD pud condizionare fortemente
il dimensionamento strutturale

+ Gli effetti del secondo ordine possono influire in
modo rilevante sulle sollecitazioni per SLV
« Il rapporto 6 tra carico verticale agente P e carico critico
globale puc essere stimato dagli spostamenti relativi d
d, prodotti da forze orizzontali (taglio) V, come 6= Vh
*+ 8<0.1 - effetti del secondo ordine trascurabili
+ 01<6<02 - amplificare risultati di Py

e 8203 - ridimensionare struttura
NTCO08, punto 7.3.1

Problematiche specifiche

Le strutture intelaiate in acciaio sono molto
deformabili. Di conseguenza:

+ La verifica per lo SLD pud condizionare fortemente
il dimensionamento strutturale

+ Gli effetti del secondo ordine possono influire in
modo rilevante sulle sollecitazioni per SLV

+ Il periodo proprio, e quindi gli spostamenti per SLD
e soprattutto le sollecitazioni per SLV, sono
fortemente dipendenti dal dimensionamento
strutturale

Un primo dimensionamento

Le indicazioni da rispettare sono molte ed occorre
almeno un calcolo di massima per verificarle

Indicazioni minime, che possono servire a un
dimensionamento iniziale:

+ Le fravi devono essere in grado di portare i carichi
verticali in assenza di sisma:
- Verifica SLU per qpqx
- Verifica SLE deformazioni

+ Le colonne devono essere in grado di portare un
momento flettente maggiore delle travi nonché lo
sforzo normale

Dimensionamento
carichi unitari, stima

Bl 13 702,79
Totale
in in
atk g2k ak w2 assenza  presenza
Categ. disisma disisma
A solaio piano tipo 355 30 3 9.12 4.45  kN/m2
solaio tipo, incid. tramezzi 06 0.90 0.60  kN/m2
€2 scala 40 40 ).€ 11.20 6.40  kN/m2
tamponature 6.0 7.80 6.00 kN/m
p.p.trave[ | 08 0.74 0.57 kN/m
verde val di normativa
biu valon stimati

File Excel Dimensionamento_1, foglio Carichi unitari




Dimensionamento - travi secondarie
carico e momento flettente

Carichi verticali

Momenti flettenti nelle travi secondarie per effetto dei carichi verticali
stimaq

interasse gk gak+qk Acciaio adottato 5235
solaio 1.50 53 5.4 fy 235 MPa
.0 trave _ 06 E 210000 MPa
Totale 59 5.4

deqd 15.76 kN, . . -
ey fL] Valori per SLU, in assenza di sisma

stima M Himiti freccia
q 1576 kW/m per gig U 250 240 mm
Itrave 600 perg U 350 171 mm

ql2/8 709  kNm

File Excel Dimensionamento_1, foglio Travi secondarie

Dimensionamento - travi secondarie
scelta della sezione

stima M limiti freccia
q 1576  kN/m pergsq 1/ 250 240 mm
ltrave 600 perq U/ 350 171 mm

qi/8 709 kNm

Controllo freccia Controllc momento
appogiiata
L{em]  frgiq  frecciag Wopu[em’] Mgi=Wy, £ /7 mo [KNm]
IPE 220 772 32.74 15.65 285.4 63.9
IPE 240 3892 23.32 1115 366.6 820
1PE 270 5790 1568 749 484 108.3

Si & scelta una sezione IPE 240 di acciaio S235

Dimensionamento - travi principali
carico e momento flettente

Carichi verticali

Stima dei momenti flettenti nelle travi per effetto dei carichi verticali

stimag

svilppo gtk gakeqk Accisio adottato 5275
solaio 6.00 23 216 fy 275 MPa
P-p. trave 0.6 E 210000 MPa
Totale n9 216

d ). . . -
s’ | G089 (i Valori per SLU, in assenza di sisma

stima M limiti freccia
q 6083 KkN/m per g1q 1/ 250 240 mm
Itrave 600 perq 1/ 350 171 mm

qi2/10 2180 kNm

File Excel Dimensionamento_1, foglio Travi principali

Dimensionamento - travi principali
scelta della sezione

stima M limiti freccia
q 6083 kN/m pergsq 1/ 250 240 mm
ltrave 600 perq U/ 350 171 mm

Ql2/10 2190 kNm

Controllo freccia Controllc momento
appoggiata incastrata
L{em]  frgiq freccag  frgeq  frecciag Wopu[em’] Mgi=Wy, £ /7 mo [KNm]
IPE 300 8356 41.80 20.77 8.36 415 628.4 164.6
IPE 330 1770 29.68 14.75 5.94 295 804.3 210.7
1PE 360 16270 2147 1067 429 213 1019 2669

Occorre come minimo una sezione IPE 360
di acciaio 5275 (o eventualmente S235)
Nota: per garantire la gerarchia delle resistenze trave-colonna &

opportuno utilizzare per le travi un acciaio meno resistente di
quello delle colonne

Dimensionamento - travi principali
scelta della sezione

In condizioni sismiche:
+ La trave porta carichi verticali
ridotti

+ Si prevede un momento massimo
da carichi verticali non superiore
a 120 kNm

qin condizioni sismiche
gk g2keqk

213 9.0
0.6
219 9.0

gk+y2gk 309 kN/m

M in condizioni sismiche

q 3087  kN/m
I trave 6.00
ql2/10 1111 kNm

+ La trave ha quindi un buon margine per portare

aziohe sismica
Mgg - Meqq = 150 kNm circa

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle travi

+ La resistenza non deve essere ridotta dalla
presenza di taglio

V., <05V

e = pIRd
ql 2 MpI,Rd
Veg =Vege +Vegn = > + |

- Questa condizione potrebbe condizionare la scelta della
sezione, in funzione del carico

va,Rd 4 Mp\ Rd

I 2

IA

q

NTCO08, punto 7.5.4.1 EC8, punto 6.6.2 Bozza NTC, punto 7.5.4.1




Travi principali
carico massimo in funzione della luce

70
carico

kN,
! /m]

— IPE 400
—~——

IP[N

~———

50

40

30 IPE 200

20

10

luce [m]

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00

Travi principali
carico massimo in funzione della luce

70 :
carico

[kN/m]
60

T IPE 400
—~—

50 1 =30.9 kN/m

in condizioni
sismiche

30 [ 1PE 200

luce [m]

1
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00

Dimensionamento
limiti minimi per la sezione della colonna

- Deve poter portare lo sforzo normale massimo, in
assenza di sisma
+ Deve avere una resistenza maggiore di quella delle
travi
+ Inpresenza di sisma e bene che lo sforzo normale
sia piccolo rispetto a Npq (0.3+0.5)
- Lo sforzo normale riduce la duttilita

- Lo sforzo normale riduce il momento resistente (e
questo potrebbe creare problemi al rispetto della
gerarchia delle resistenze trave-colonna

Dimensionamento - colonne
limiti minimi per la sezione

+ Gerarchia delle resistenze:
occorre un profilato con resistenza flessionale
maggiore, quindi con un W, maggiore
Trave IPE 360: W, = 1019 cm3
N
- Se il limite & posto solo con riferimento al W,
occorre almeno HE 240 B: W, = 1053 cm®

- Seil limite & posto solo con riferimento anche al
Wmin occorre almeno HE 360 B: W, , = 1032 cm?

Forse occorre aumentare ulteriormente la sezione
perché lo sforzo normale riduce la resistenza a flessione

Dimensionamento
limiti minimi per la sezione della colonna

- Sforzo normale ed area necessaria

Dimensionamento
limiti minimi per la sezione della colonna

- Sforzo normale ed area necessaria

Centrale

svil !
hsiicog di sisma disisma disisma disisma
solmioleoeticont=11s) 4786 4768 2404 " 1803 203
seala 0.0 0.0 % 1815 105.0
ravefcont cont=1,15} 13 102 2] 1ns 85 66
Totale 4870 2483 kN 3 005 kN
alpiede 2035 281 alpiede 1901 1052 N
A nec 93.0 ara em® A nec 76 406 emt
Loterale Angolo
; inassenta inpresenza o Inassenza inpresenza
P di sisma di sisma e di sisma di sisma
solaiolcoeficont=1.00) 18 1503 03 solaio{coeffcont=3,00) ] 1803 %09
scola 00 00 scala 00 00
tamponature 6 %68 %0 tamponatun 6 58 360
trave{coeff cont 1,15} ] 67 5.1 troveicoef cont=1,15) [ 44 34
Totle m37 mo kv Totale o5 1303 kN
al piede 1169 660 kN | niads 1168 F13) "
Anec Ty 52 o File Excel Dimensionamento_1, foglio Colonne

inassenza

in presenza

Scala

Inassenza

in presenza

Centrale
Py g L'area necessaria ¢ stata
siloppo e
digioss | W gins vautata ipotizzando un
solaislcoeticont=115)  ATE arms 2104 L
scala 0.0 0.0 acciaio S275
trave(coet cont =1, 1 138 10.2 79
Totale 4870 2483 kN
spiede s nm
Anee 30 a4 et

Laterale

swiluppo

inassenza in presenza
disisma  disisma

Pué essere conveniente
dimensionare le colonne
pensando ad un acciaio

o I N WO uguale a quello delle travi
tamponature 3 468 36.0 e Poi I"ea“ZZal"le (e
trave{ecefl cont =1.15) 3 67 51 e
Totsle T verificarle) con un

alpiede 1168 60 kN acciaio migliore

Anec a6 252 o




Dimensionamento
scelta della sezione della colonna

Sforzo normale ed area necessaria
- Inassenza di sisma A, = 93 cm?

- In presenza di sisma A, = 47 cm?
ma per lavorare a 0.3+0.5 del massimo
Apec = 94 + 157 cm?

L
Basterebbe HE 320 B: A = 161.3 cm?

Tenendo conto anche della gerarchia delle resistenze,

sembra opportuno usare almeno un HE 360 B,

ma occorrono tanti altri controlli

Dimensionamento complessivo
carichi unitari

o 2 "

13 15 15

1 o o
Gagt Gar | sw s
Elamanto Gre G Q Vi G Q G WiQe | sdcy sisma
Solaio del piano tipo 3.40 300 |030| 442 450 | 340 o0s0 | 892 | 430
Incidenza tramezzi 0560 |o3o| 000 o0so | ooo o060 | 090 | o0s0
Trawi sec. IPE 240 015 020 o000 | 015 000 | 020 | 035
Solaio tipo con tramezzi 355 060 300 |030| 462 540 | 355 150 | 1002 | s05
Solaio di copertura | 400 200 [o030| 520 300 | 400 060 | 820 | 460
Solaio torrino scala 3.40 0.50 a 44z 075 340 000 | 517 340
Sbalia copertura, corr 350 oso | o | so7  o75 | 3s0 o0c0 | ss2 | 3%
Scala 4.00 400 |060| 520 600 | 400 240 | 1120 | 640
Travi 1PE 360 | o5 074 000 | 057 000 | o074 | 0s7
Pareti di tamponamento 600 780 000 | 800 000 | 780 | 600
Tramezzi 300 | 390 000 | 300 000 | 390 | 300
Colonne HEB 450 171 | 222 000 [ w71 000 | 222 [ 171
Colonne scala HEB 140 025 | 032 000 025 000 | 032 025

File Excel Dimensionamento_2, foglio Carichi unitari

Dimensionamento
carichi sulle travi rigorosi

1011, 1192
45,56

12,23

237, 111
j24.18, 18.92

Vimp [T Vimpaeato
glkcs otd+

ooy gk g2kewl gk gik | ghkey2 gk g1k | glkew2 k| gadeqd

19.20,2021 1) &1 w | em 1

2122 wer | 7o

2223, 2324 162

1314, 1215

1516

16.17, 17.18

78,89

910

File Excel Dimensionamento_2, foglio Carichi travi

Carichi e sforzi normali

nelle colonne

c
aico atpano ] Storso pormate (4]
wlonna  vimpsiate  mnimpsiate  |imesicato ceicara Vimpaicato
1 o ' am
2 man wn wa 2 mu
3 on ) wa 3 o
. 10858 018 12418 P freees
s e 1253 n2s3 s 1503
s 10858 %541 %41 5 10858
? urn 13073 17 ’ nmn
. 21005 mon non s 1045
3 pree 130 X230 ’ 78
) 15518 vy 106 0 1618
1 frees 12118 1418 u freens
1 a1 ns0 wo n o
1 peors wn usn n frorey
u nse 2135 urss 1 mee0
1 mon 2008 a0 5 non
1 1 284 1815 1 a1y
v 119 mn mn n 19
1 38 sz Py = 12634
1 ) 05 0 15 T
x ey e 15894 x a7
Y 1381 ) 153 2 e
2 1582 15071 15073 2 15628
n 10838 12418 12418 o 10858
» an 1) B u an
File Excel Di

v impaicae

wn
20033
maz
38

mimpalcato

mn
aps 58
13393
e
61835
o
e
o793
2.5

Himpateato Vimpaleato
o071 wn
ss8 samos
2605 0216
asLuy sz
B8 1ou43
1250 asan
a8 65869
%0115 1140
8208 1027.40
aonsy e
ana 55632
o0z mn
6271 7807
s 111840
103045 19033
102854 P T
ss151 108161
se1.83 o865
nasy as90m
1610 7708
62168 78
wosar 7830
. ws
wnn w2

to_2, foglio Ri

go colonne
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In campo elastico

Schema monopiano,
comportamento elastico

Schema monopiano,
comportamento elastico

v, v, V., 8 Vv-ks Ny
M=V h k_3EI M=AV h
=3 os
AV = TO
Relazione lineare tra carichi - sollecitazioni - spostamenti
Schema monopiano, Schema monopiano,
comportamento elastico comportamento elastico
P P P
Vo | 3 u Vo |8 U VordV 5 / Vo_’l P&
av AV V:VO+AV:\/O+T
5-2
k
) v,/
k8=, + Ph_" 5=’k
V=V, +AV M=(V,+AV)h 1—k—h
v
&= K Relazione non lineare tra carichi - sollecitazioni - spostamenti




Schema monopiano,
comportamento elastico

Schema monopiano,
carico critico in campo elastico

. P
Al crescere di Vo e P
l 8= % /: (contemporaneamente) l Pr=0.P=kh / N
E - kh a moltiplicatore di V, e P Vo > indipendentemente da Vo VO+A,V J
o
" ma la presenza di sforzo
normale aumenta la
deformazione dell'asta e
5= U'%O/dak riduce la rigidezza
1- kh P=BOOKN V=50 kN
Asintoto per PES0OKN. VorI00 kN Per la mensola
aP=kh P, =5515 kN kh—SEI—IZEI ma in realtd _n*EI _987EI
P.=a.P=kh "R (2hY (Eulero) e = 7 = 3
- o Vedi file Excel Instabilita (mensola) ( ) (Zh) (Zh)
Schema monopiano, Schema monopiano,
carico critico in campo elastico comportamento elastico
P P —o P=kh k/k(N=0) P V. /k Al crescere di P
l or = Ok = l §=—0"2 p (con V, costante)
Vo indipendentemente da V, Vo 1-— a moltiplicatore di P
o, i — kh
.8225
o
ma la presenza di sforzo .
Vedi: 10
normale agmenm I,a Ghersi, Lenza, Teoria degli
deformazione dellasta e edifici, vol. 3 tomo 3, cap. 4 - Vi/k ®
riduce la rigidezza i 5=
kreu 1- o
o 5 kh ' P=BOOKN  V,=50 kN
variando cosi la rigidezza :
Per la mensola 12 x 0.8225 = si ottengono i valori di Eulero Asintoto per P=BOOKN V=100 kN
9.87
choSEV_ mainrealtd | wEI_987E aP =kh P 25515 kN
z (Eulero) ““ThY ~ (2h) P, =a,P=kh
Schema monopiano, Telaio multipiano,
comportamento elastico comportamento elastico
P V. /k Al crescere di V
y l §=-2 5 (con P costante)
o, l'ﬁ v P=0.2P,. — — g F=kd
P=0 ,/ — —
160 / F Relazione
/ P=0.4P ho ! d; matriciale
. y e i, .
5o V/k / — —
1 P 0 g
kh ) ¥ rigidezza ridotta
s P
Comportamento lineare, x] 4 k(t-6) 6= P F, forzadi piano 5  spostamenti assoluti
ma l'effetto di P cresce in ‘ / ¢ V;  taglio di piano (somma d;  spostamenti relativi
maniera hon lineare con P P . forze al di sopra)
sollecitazioni e 1

spostamenti cresconodi 7" ¢




Telaio multipiano,
comportamento elastico

Telaio multipiano,
comportamento elastico

i X X
v
h; {
Pd Pd
7777 7777 777 7w 77 7P 7777 777 AV h 7777 7777 7777 7777 AV h
Q; carico verticale di piano Si pud ottenere Si pud ottenere
P;  carico totale AF =k & Relazione AF =k & Relazione
sovrastante il piano ? matriciale N matriciale
Telaio multipiano, Telaio multipiano,
comportamento elastico comportamento elastico
matrice rigidezza tutti i termini sono in kN/mm — +
12378 | -16672 5314 -1.257 0290 4
-16.672 36.593 -27.821 9577 -2.098 —> Q
5314 | -27.821 53540 | -43.431 15.500 For—b v |
} -1.257 9577 -43.431 73602 | -55.183 ¥
— — 0.290 -2.008 15.500 | -55.183 | 94.120 g v
., v . —
¢ Q matrice geometrica T
For—> i — 0.171 0171 0 0 0 |
h; { 0171 | 0557 -0.386 [ 0
g - 0 -0.388 0.986 -0.600 (]
—» + — o | o 0600 | 1414 -0814
0 [ 0 0814 1.843
s b e P
matrice rigidezza - geometrica
12207 | -16501 5314 -1.257 0.200
-16.501 36038 | -27.435 9577 -2.008
F-F +AF=k& F,=F-aF=ka-k 5=(k-k, )3 5314 | -27435 | 52554 | -42.831 | 15500 |
0 0 9 E -1.257 9577 -42.831 72.278 54369 |
Relazione Matrice di rigidezza / 0.290 -2.008 15500 | 54369 | 92277
matriciale ridotta per tener
conto dell'effetto P-& Vedi file Excel Instabilitd (telaio)
Telaio multipiano, Telaio multipiano,
comportamento elastico carico critico in campo elastico
senza P-3 con P-3 Incrementando i carichi verticali di o si ha carico
piano h [m] z [m] F [kN]  spo [mm] spo [mm] B R .
o | RMml | ziml | FI |sho [l o Ine critico quando non & pitl possibile portare forze
4 35 1400 100 1295 1387 orizzontali (le forze instabilizzanti tengono, da sole,
3 3.50 050 100 998 1071
T e T o e la struttura deformata)
1 350 350 100 248 | 264

-
e

— — [— |— |—
[al

F, = (k-ok,)5=0

Si hanno soluzioni se Detlk-ak,)=0
(problema di autovalori e autovettori)




Telaio multipiano,
carico critico in campo elastico

matrice rigidezza fuft | formini 5000 in kHmm
12378 | 16672 | 5314 | 1257 | 0290

16672 36593  -27.821 9577 | -2008
5314 21621 | 53540 43431 | 15500
1257 | 0577 | 43431 73692 | 55183
0200 | 2098 | 15500 55183 | 94120
matrice geometrica
0171 0171 0 [ [
0171 0557 0386 o o
0 0388 09845 -0.600 o
o o 0.600 1414 -0.814
0 [0 0 0814 | 1863
meltiplicatore eritico
acr 1477215 modiicare questo vakoe fino ad annulare il delerminanie
determinante
63705 valora da azzerare

matrice rigidezza - geometrica spocr

9846 | 14140 | 5314 | 1257 | 0290 tnoto imvorsa 1000
14140 28363 223923 95171 -2.098 14140 0.108 013 0093 0033 0945
5314 -22.123 | 389719 34.568 | 15500 5314 0131 0248 0201 0.078 0.768
-1257 9577 34568 52800 43 155 1257 0093 0201 0207 0.0%0 0487
0200 | 2098 | 19500 43155 | 66897 0290 0033 | 0076 | 00%0 | 00% 0162

Telaio multipiano,
comportamento elastico

E possibile procedere in maniera approssimata, se
non si ha un programma che fa I'analisi non lineare?

1. Procedimento iterativo

Correzione dell'analisi lineare, iterativa

senza P-3 prima iterazione
piano  F[KN]  V(kN] spo(mm] dr[mm] [ AV[kN] V'[KN] F'[kN] spo(mm] or [mm]
5 100 100 1457 161 28 1028 1028 1549 168
4 100 200 1295 298 115 2115 1087 315
3 100 300 998 354 212 3212 1097 3738
2 100 400 644 396 322 4322 1110 424
1 100 500 248 248 255 5255 933 263
1
Calcolo lineare, con AV —/ Nuove —/ Nuovi
le forze assegnate forze spostamenti

Telaio multipiano,
comportamento elastico

E possibile procedere in maniera approssimata, se
non si ha un programma che fa I'analisi non lineare?

1. Procedimento iterativo

prima iterazione seconda iterazione
AV[KN]  VkN]  F'[KN] spo[mm] dr[mm] | AV[KN] V"[KN] F"[kN] spo[mm] A%
28 1028 1028 1549 16.8 29 1029 1029 1555  -0.03%
15 2115 1087 138.1 35 122 2122 1093 1387  -0.03%
212 3212 1097 1066 378 227 3227 1105 1070 -0.03%
322 432.2 11.0 68.7 424 345 4345 111.8 69.0 -0.03%
255 5255 933 26.3 26.3 271 527.1 926 264 -0.03%
1
... iterando AV —/ Nuove —/ Nuovi
quanto occorre forze spostamenti

Telaio multipiano,
comportamento elastico

E possibile procedere in maniera approssimata, se
non si ha un programma che fa I'analisi non lineare?

2. Con determinazione approssimata del carico critico

Carico critico senza P-5
piano  h[m] z[m] P [kN] F[kN]  V[kN] spo[mm] dr[mm] acr 8 1/1-8
5 3.50 17.50 600 100 100 145.7 16.1 36.13 0.028 1.028
4 3.50 14.00 1350 100 200 1295 208 17.43 0.057 1.061
3 350 10.50 2100 100 300 998 354 14.14 0.071 1.076
2 350  7.00 2850 100 400 64.4 396 1241 0081 1.088
1 350 350 3600 100 500 248 248 1958 0051 1.054

ccrmin Bmax  1/1-Bmax
12.41 0.081 1.088

Vih
qd

a ogni piano si calcola o = e si prende il minimo

-0

Telaio multipiano,
comportamento elastico

E possibile procedere in maniera approssimata, se
non si ha un programma che fa I'analisi non lineare?

2. Con determinazione approssimata del carico critico

acrmin  Omax  1/1-Bmax
12.41 0.081 1.088
Correzione dell'analisi lineare, con 8
senza P-6 stima con P-§

piano  F [kN] spo [mm] spo[mm] spo[mm] A% 1 1
5 1457 1584 556 1.8% 0=— 0 e =
4 100 1205 1 1387 16% Cler .
3 00 998 108 1071 1.4% /
2 100 644 700 690  15%
1 100 248 270 264  21%
si amplificano i risultati di T e

max

In campo plastico




Schema monopiano,
comportamento in campo plastico

Al crescere della forza orizzontale

v v v
—> —> —> / v
Vol
= A
Meg =Mgg Mea =V, h

Relazione non lineare tra carichi e spostamenti

Schema monopiano,
comportamento in campo plastico

- Se si considera l'effetto P-3

P P P
e
—> —> —>

Meg =Mgg
Il tratto elastico lineare ha una pendenza minore
La cerniera plastica si forma per un taglio minore

Dopo la formazione della cerniera si prosegue con un tratto decrescente

Schema monopiano,
comportamento in campo plastico

+ Se si considera l'effetto P-&

v
Per l'equilibrio —>
Vh+P3= v h
P&
V=V, .

(retta decrescente)

Implicazioni per I'analisi sismica

Alla struttura sono applicate forze di calcolo Vggy

+ La struttura in campo plastico raggiungerd uno

spostamento §,

gs

+ La struttura deve essere in grado di portare un

taglio plastico (ultimo) V, maggiore di Vg4

Vo OV, 1 1
vEd’ViPeSu 71,P5u “1-6
“"h V,h

P3
con 0= =
0 \;{]h

Applicazione ai telai

P
+ Calcolare a tutti i piani il rapporto 6, = \} d;;
Determinarne il massimo 8,,,,
- . . 1
+ Incrementare i risultati del calcolo di e

La normativa dice che:

- Se B < 0.1 I'effetti pud essere trascurato

- Se 0.1<6,,, <0.2 l'incremento va fatto cosi

- Se 0.2 < 6y, < 0.3 occorrono analisi pili dettagliate
- Non & ammesso 8., > 0.3

NTC 08, punto 7.3.1

Applicazione ai telai

* Ma cosa prendere per d, e V;?

Spostamenti:

- Il calcolo SLV & fatto con forze ridotte di q rispetto
a quelle dello spettro elastico

- Per Newmark, gli spostamenti in campo plastico sono
gli stessi della struttura che rimane elastica

- Quindi i valori di calcolo degli spostamenti devono
essere incrementati di q o pili precisamente, di
Se(T)/S«(T)




Applicazione ai telai

*+ Ma cosa prendere per V, e d;?

* Tagli:
- La prima plasticizzazione avviene per sisma . \
. . (Mg ~Mege )
incrementato di Q Q= Min| ————— |
. .. . CEY AN €d.E Jtrovi
- Tra prima plasticizzazione e collasso vi & un

incremento di azione tagliante pari a o,/0;

- Quindi i valori di calcolo del taglio devono essere
incrementatidi Qo /a,

+ Indefinitiva si pud usare l'espressione 6=—-+<_=
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SLV: buon comportamento dissipativo

Occorre garantire:

- Duttilita locale
Le zone dissipative devono potersi deformare plasticamente
senza riduzione di resistenza, fino ad elevati valori della
deformazione plastica

- Duttilita globale
Si deve raggiungere il collasso secondo il modello di
comportamento previsto
Le zone dissipative si devono plasticizzare, mentre le altre
devono rimanere in campo elastico

Caratteristiche dell'acciaio
per garantire duttilitd locale

Per garantire una buona duttilitd locale:
+ il rapporto f,/f, ed il valore di g, devono rispettare i
limiti f
=11 g, 20.20
vk
Nota: il limite per f,/f, & 1.2 in NTCO8

Nota:
+ Avere un buon margine tra f, e f, garantisce duttilita

* Questo incremento di resistenza (da f, a f,) pud portare
problemi nella gerarchia delle resistenze - quindi occorre
tenerne conto

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Caratteristiche dell'acciaio
per garantire duttilita globale

Sovraresistenza (overstrength)

* Il valore medio della resistenza dell'acciaio f, eqi €
sempre maggiore del valore di riferimento f,

- Questa sovraresistenza pué portare problemi nella
gerarchia delle resistenze

Caratteristiche dell'acciaio
per garantire duttilita globale

Sovraresistenza (overstrength)

La sovraresistenza pud portare problemi nella
gerarchia delle resistenze

Per garantire una buona duttilita globale:
+ occorre evitare una eccessiva sovraresistenza
fy medio € 1.2 fy per acciaio 5235 e 5275
fy medio € 1.1 fyi per acciaio 5355, 5420 e 5460

per I'Eurocodice 8, punto 6.2 (3)

fymax ¢ 1.1 Yoy fyic si noti il riferimento a fy o Anziché fy peqo

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Caratteristiche dell'acciaio
per garantire duttilita globale

Sovraresistenza (overstrength)

- La sovraresistenza puo portare problemi nella
gerarchia delle resistenze

Per garantire una buona duttilita globale:

+ occorre tener conto di questa sovraresistenza

+ la hormativa prescrive di utilizzare nei calcoli un
coefficiente y,,
Yov = 1.25 per acciaio 5235, 5275 e S355
Yoy = 1.15 per acciaio 5420 e 5460

Nota: NTCO8 usa il simbolo ygg, che & perd usato contemporaneamente in

altri punti con diverso significato
Bozza NTC, punto 7.5.1




Collegamenti
per garantire duttilita

Per garantire una buona duttilita locale:
+ occorre usare bulloni di classe 8.8 0 10.9

EC8, punto 6.2 (9)
Il problema principale & forse quello dell'indebolimento
delle sezioni a causa dei fori, che pué ridurre la duttilita

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Duttilitd locale

Dipende anche da:

+ Comportamento della sezione

Occorre evitare l'instabilita locale. Quindi:
* Si devono usare sezioni di classe 1 e 2

Classe di duttilith Valore di riferimento del Classe di sezione
fartore di struttura gy trasversale vichiesta
CD“B” 2<qgpsd Classe 102
CD =A™ Q>4 Classe |

Nota: Elementi secondari, che rimangono in campo elastico
durante il sisma, potrebbero essere anche realizzati con sezioni
di classe 3 0 4

NTCO08, punto 7.5.3.1 Bozza NTC, punto 7.5.3.2

Circolare, punto €7.5.2.1

Duttilitd locale

Dipende anche da:

+ Comportamento della sezione

Limitare lo sforzo normale nelle sezioni in cui si svolge
essenzialmente la dissipazione:

N,<e3 Nplmj

Nel caso di: -

+ Colonne, ma solo per particolari meccanismi fm
di collasso (per la Circolare) Z

+ Pil genericamente, colonne primarie di strutture a io in
cui si prevede formazione di zone dissipative (Bozza NTC)

Ma & bene comunque evitare valori eccessivi di Ngg

Bozza NTC, punto 7.5.3.2

Duttilita locale

Dipende anche da:
+ Comportamento della sezione

+ Comportamento della sezione in presenza di fori

La resistenza ultima della sezione in corrispondenza ai fori
deve essere maggiore della resistenza a plasticizzazione della
sezione non forata
Yus T
’ Tmz Wk
per asta tesa Aes >11M2 v
A Ymo T

Nota: analoga condizione si deve imporre alle aste inflesse

NTCO8, punto 7.5.3.2 Bozza NTC, punto 7.5.3.1

Duttilita locale

Dipende anche da:
+ Comportamento della sezione
+ Comportamento della sezione in presenza di fori

* Resistenza dei collegamenti

Il collegamento deve essere a completo ripristino di
resistenza (cioe la resistenza ultima del collegamento deve
essere maggiore della resistenza a plasticizzazione della
sezione, in modo che sia la sezione e non il collegamento a
dissipare energia)
R.>11v R L'EC8, punto 6.5.3 (9), consente
j.d fov "plRd lastici - L
plasticizzazioni nelle connessioni

NTCO8, punto 7.5.3.3 Bozza NTC, punto 7.5.3.1

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle travi

- La resistenza non deve essere ridotta dalla
presenza di sforzo normale e taglio
N, 015N,

V., <05V

Ed = pIRd
2
Vi =V + Vo = 30 LI\P‘-*“

tde t Veam = 2

- La prima condizione ¢ in genere rispettata (ma attenzione
nel caso vi siano controventi di piano)

- La seconda condizione potrebbe condizionare la scelta
della sezione, in funzione del carico

NTCO08, punto 7.5.4.1 EC8, punto 6.6.2 Bozza NTC, punto 7.5.4.1




Travi:
carico massimo in funzione della luce

70
carico

kN,
! /m]

50

40 -

30 IPE 200
20

10 A

luce [m]

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio
Verifica di resistenza delle colonne
Occorre rispettare le relazioni
Ney =Negg +117,, QNee
My =My +117, Q My,

Ve =Vege 1.1 vo, Q Veye

con
pedice 6 indica l'effetto dei carichi verticali
pedice E indica l'effetto del sisma
NTCO8, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne
+ Occorre rispettare le relazioni

Neg =N +1.1y,, QN

Ed,E

Mey =Meye +11y, @ Mcye
Veg = Vg +11 7, @ Vege

con
11 tiene conto del rapporto tra f e fy,
Yov tiene conto del rapporto tra fy medi € fyx
Q tiene conto della sovraresistenza globale
della struttura
NTCO8, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

Q rappresenta il moltiplicatore del sisma che porta
alla prima plasticizzazione delle travi

Mp]_Rd - MEd,G }
AAEd-E travi

si ricordi che, mentre nelle strutture in c.a. la resistenza &
dosata sezione per sezione disponendo le barre di armatura,
nelle strutture in acciaio la resistenza & dettata dalla sezione,
non modificabile

Q:Min{

Nota: oltre a trovare il minimo, sarebbe importante esaminare
la distribuzione dei valori di Q nella struttura

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

Moltiplicare per 1.1 e y,, vuol dire tener conto della
sovraresistenza (locale) dell'acciaio delle travi, che
pud essere dovuta

- all'incrudimento, ovvero passaggio da f, a f,

- alla differenza tra valore medio e valore
caratteristico di f,

Moltiplicare per Q vuol dire tener conto della
sovraresistenza globale ovvero considerare come
valori di calcolo per le colonne quelli che
corrispondono alla prima plasticizzazione delle travi

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

In pratica, si verificano le colonne per l'azione
sismica che porterebbe alla prima plasticizzazione
di trave tenendo conto anche della sovraresistenza
locale che pué avere la trave

- L'incremento pud essere anche molto rilevante

- L'incremento non & legato alla classe di duttilita della
struttura




Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne
Nota:

+ La normativa italiana richiede di tenere
espressamente conto del coefficiente di
sovraresistenzayy,, nel calcolo

* La normativa europea consente di:
- Tenere conto diy,, nel calcolo
- Effettuare il calcolo con un unico valore di f,. tenendo
conto diy,, solo per i collegamenti, e poi usare nelle zone
non dissipative un acciaio con f, pit grande del valore f, ;o
che si ha nelle zone dissipative

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne
Si richiede inoltre che
VEd =@.5 vpLRd
Ma quale valore usare per Vgq?
 La norma italiana prescrive che:

“Nelle colonne in cui si attende la formazione di zone
dissipative, la domanda deve essere calcolata nell'ipotesi che
in corrispondenza di tali zone sia raggiunta la capacita a
flessione My rd"

NTCO8, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne
+ Sirichiede inoltre che

vEd <0.5 \";!I,Rd
Ma quale valore usare per Vgq?
* Mia inferpretazione:

L'unica sezione in cui si prevede & quella alla base del primo
ordine (se hon vi & cerniera)

Solo per quella colonna si deve valutare il taglio tenendo
conto, alla base, di M, rq

NTCO8, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Colonne:
relazione tra taglio momento resistente

Se si calcolasse sempre il taglio nelle colonne con
riferimento al loro momento resistente
Vo — 2 N\n.na(m
Ed h
la condizione Vgq < 0.5 Vi porterebbe ad un limite
per l'altezza della colonna

h> 4WE Mp\Rd(N)
A,

Per profili come HE 360 B l'altezza limite & circa
3 m, per profili piti grandi & maggiore

File Excel Progetto 2017, foglio Cfr VEd VRd

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

Controllare anche, secondo il principio generale di
gerarchia delle resistenze, che

Z Mc‘pi Rd = Yrd Z MJ,pI,Rd
CON Yrq = 1.3 0 1.1 (per classe A o B)

Questa regola & parzialmente un doppione della prima
indicazione (e in genere & piti gravosa)

NTCO8, punto 7.5.4.3 Non c'¢ nellEC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Gerarchia di resistenza delle colonne:
Z M(‘p\Rd 2 Ypp Z Mb,led

Riflessione:
Tipico diagramma di M (q+F)

Nelle strutture in c.a. si mette
Iarmatura strettamente
necessaria, quindi

Maq < Mg
Gli estremi della trave si possono plasticizzare
contemporaneamente
NTCO8, punto 7.5.4.3 Non c'¢ nellEC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2




Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Gerarchia di resistenza delle colonne:
2 Mo 2T 22 M, plRd

Riflessione:

Tipico diagramma di M (q+F)

Nelle strutture in acciaio si ha
sempre

MRAd = Mgd

Un estremo della trave si plasticizza parecchio dopo l'altro

NTCO8, punto 7.5.4.3 Non c'¢ nellEC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza dei pannelli nodali

T pannelli d'anima devono essere progettati in modo
da consentire lo sviluppo del meccanismo dissipativo
della struttura, e cioe la plasticizzazione delle
sezioni delle travi convergenti nel nodo
trave-colonna

NTCO8, punto 7.5.4.5 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.4

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza dei pannelli nodali

Occorre valutare la sollecitazione nel pannello
nodale e verificarne la resistenza per
plasticizzazione e per instabilita

*  Sollecitazione /-\MmfZMb/Z
" Vesp™Mesy/0.5(H-hy)
L Mo/ 'z, lﬁb'z/ z
Thy
( )
Mb,l Mb,Z
_ Lo~
Mo EM,/2

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza dei pannelli nodali

Occorre valutare la sollecitazione nel pannello
nodale e verificarne la resistenza per
plasticizzazione e per instabilita

*  Sollecitazione /‘\waZMb/Z
) VeopM gy /O5(H-hy)
M M V. = Mor/ L v
wp.Ed T * ~ Yesup T b1/Z Myo/z

MANEYG RIS

My My

LA
Tea M ine UMmf:sz/z

Circolare, punto €7.5.4.5

Regole di progetto specifiche

per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza dei pannelli nodali

Occorre valutare le sollecitazioni nel pannello
nodale e verificarne la resistenza per
plasticizzazione e per instabilita

* Resistenza a plasticizzazione

Criterio di Von Mises
f o)
Jol+3tr<f = 1< L 1|2
v BT

f o)
Voei==Ax 17(7}
p.Rd ﬁ \fy

Circolare, punto €7.5.4.5




Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici
con struttura a telaio in acciaio

6 - Dimensionamento e calcolo approssimato

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

Dimensionamento

+ Le indicazioni da rispettare sono molte ed occorre

almeno un calcolo di massima per verificarle

+ Si potrebbe procedere per tentativi:

- assegnare le sezioni <+
- fare il calcolo
- verificare le sezioni ——

.. ma & preferibile organizzare un foglio di calcolo
che faccia un calcolo di massima e tutti i controlli

Schema logico

| ¢
P
Assegnare le sezioni ‘

]

‘ Valutare rigidezze e periodo ‘

|

‘ Calcolare spostamenti per SLD

se non accettabili

Calcolare sollecitazioni per SLV
calcolare amplificazione per 6

se non accettabili

Controllare gerarchia resistenze

|
v se non acceftabile

Sezioni di primo tentativo

Tenendo conto dei carichi verticali e,
sommariamente, di indicazioni utili per gerarchia
delle resistenze, si & visto che occorre usare come
minimo:
Colonne
- Sezione HE 360 B
in acciaio S355
Travi
- Sezione IPE 360
in acciaio S275

Sezioni di primo tentativo

+ Sezione HE 360 B
- A=180.6 cm?
- Ngq = 6106 kKN
= Ngggq max = 1241 kN % 0.2 Ngy
= Mpayoy = 827.2 kKN Mgy, = 348.92 kNm

* Trave IPE 360
- Mpg = 266.9 kNm
- 11y, Mpq = 367 kNm

+ Il momento resistente Mgy, della colonna & pit che
sufficiente per la gerarchia delle resistenze

* Il momento resistente My, della colonna potrebbe non
essere sufficiente

Rigidezza laterale

+ Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio Ve

spostamento relativo d.

+ Se le travi sono infinitamente rigide

gy, .

RVAvAvAY, el

di calcolo




Rigidezza laterale

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

Se le travi sono infinitamente rigide

VL3
d’_ = LF \ dr
12ET, -
o 12ET,
rigidezza = ———+—
L
Modello
La rigidezza & proporzionale al di calcolo

momento d'inerzia della sezione

Rigidezza laterale

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

+ In realtale travi sono deformabili

ke

. Modello
/\/ Z di calcolo

Rigidezza laterale

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

In realta le travi sono deformabili

12EL,, N
=—" ~ a7 d,
1 L v
ma poiché la trave serve da vincolo
anche al pilastro di sopra, prendo la
metd (nel caso di piani intermedi)

B 6E I,’SUP B 6EL

1= 2 = L
EL /L, _EL/L,

ongo = ¢
Ponge ATET /L ¢TEL,/L

Modello
di calcolo

Rigidezza laterale

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

+ Inrealtdle travi sono deformabili

4 - vL® 1+1r-!+r3+2rlr3/37‘
REL| "2 1t(+n)/6 | v d
3 _ 2 T ky
_Vy 1+ en)-1 (h-n)/6
REL| 2 2 1+(3+n)/6
vL? 1 'l k
512:;1 [1*'5(']*'2)} ser;0r, :
P - Modello
di calcolo

Lo spostamento dipende anche
dalla rigidezza delle travi

Rigidezza laterale

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

+ Inrealtdle travi sono deformabili

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

v} EL/ EL/L, |
L 1+l( /L EL/L )
12EL|  2|EIL, /L, EIL /L, ||
= 12ET, 1
rigidezza = 5 TEL/L T
L 1+1‘ Ll T Wl - 18 »_| di calcolo
2| B/l ELIL)

\

Rigidezza laterale

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

In realtd le travi sono deformabili

Ora preferisco pero usare sempre
I'espressione generale d

. E 1 —
rigidezza = 31" 1;1 R i2n1/3

"2 1+(n+n)/6
. ELA, _ELJ/L
'UEL/L P EL/L Modello
di calcolo

con

Note: r = 0 se la trave & infinitamente rigida (incastro)
si potrebbe dimezzare r se vi & solo il pilastro sup. o inf. ma non sembra funzioni bene




Rigidezza laterale

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

+ In realtale travi sono deformabili

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

d,
Dista dalla base a L, con _v, . . m
B 1+n/3 al
T l4n/6+n/6 ke 5
Modello
di calcolo

Note: r = 0 se la trave & infinitamente rigida (incastro)
si potrebbe dimezzare r se vi & solo il pilastro sup. o inf. ma non sembra funzioni bene

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

Superioments pilastro Kitsinf) 1831 kn/mm
esste un plasro ol d sopra =] pofilsta HE 320 B nduzione 0251
inerzia  max
W 350 m K 456 KN/mm
Inferiormente puntodinullodiMa  0.500  dobase
esste un plaaro 8 @ sotis =]
wavi superior
Travi supariori e inferlori wrave sx trave dx
dverse taloro = pofisto  IPE360  om  profilato IPEID  cm
- u 550 m u 550 m
Travi a destra o sinistra wwavi inferiori
aue, dxe sy, dverse taiero vl trave sx trave dx
| poflasto IPE360  cm  profiato IPE360  cm
L comesup Lt comasup

E 210000 MPa

Inrosso i dati da inserire
Caselle a discesa per selezionare le possibili situazioni
In blui risultati forniti

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

Superiormente

esiste un plastro al d sopea Ei ry potrebbe dimezzarsi *
te plastro al 6 sopra

caso standard
r=0

Inferiormente
esste un plastra al disotto r, potrebbe dimezzarsi *

caso standard

la trave nferiore & infinitamente rigida
plastro é incastrato alla base r, = 0

dverse ra loro la modifico
QU trra loro.

Travi a destra e sinistra
due, dx e sx, diverse tra ko
un3 sols

due, dx ¢ £x; dverse ira loro
dug, dx & 5X, LQUSH tra loro

Travi superiori e inferiori * ma per ora non
-

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

Nota: nel foglio di calcolo & inserita una protezione, per evitare
che si inseriscano valori in celle sbagliate. La protezione & senza
password e pud essere rimossa se si vuole modificare il file

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

Supaiormente = pilasao Afeinf)  3B1 W
e s s = e ndcene 0331

» o m K 4% wome
e et - puntn dimlodilla 0500 dabase
e st e ol

o sperioe

Travi vapesiodt @ nferiorl — e ux e de
S va - pofims PENO  om  protiate FE om

u - . -

Trovi s desa s sinisira

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

Rigidezza laterale

Nel caso in esame abbiamo piti situazioni:
+ Colonna lato rigido + 1 frave

+ Colonna lato rigido + 2 travi

+ Colonna lato flessibile + 1 trave

+ Colonna lato flessibile + 2 travi

Occorre inoltre distinguere:
- 1° ordine: la fondazione & rigida
+ Altri ordini: la colonna & tra due travi flessibili

Provo a usare colonne HE 360 B e travi IPE 360




Rigidezza laterale

File Excel Rigidezza_acc_HE360, un foglio per ciascuna situazione

Rigidezza laterale

* Riepilogando, con colonne HE 360 B e travi IPE 360

schema 1° ordine Altri ordini
H— 9.25 2.72
—— — 11.38 491

— 3.43 201
I— 419 301

Rigidezza laterale

* Rigidezza totale, somma delle rigidezze delle
singole colonne

Rigidezze

pano rig/dal
2345 Rig
Rig
Def

Rig
Def
Def

ved fie Rigidezza_scc_HE360

numero di prlasti ngidezza totale

trai k K/kmax dirx diry dir x. diry
2 an 100 9 9 8148 7949
1 272 055 3 3 166 162
2 301 061 ] 3

1 201 041 1 9

2 1138 100 9 9 17515 17362
1 925 081 3 3 154 153
2 419 037 3 3

1 34 0.30 7 9

File Excel Rigidezza_acc_HE360, foglio Riepilogo

Rigidezza laterale

+ Rigidezza totale, somma delle rigidezze delle
singole colonne

piano Direzione x Direzione y
5432 8148 79.49
1 175.15 173.62

Rigidezza laterale
controllo bilanciamento della struttura

+ Avendo stimato le rigidezze si pud controllare il
bilanciamento della struttura

+ Ho usato un foglio di calcolo appositamente
predisposto: Centro rigidezze-schema base acc

Schema strutturale
posizione e numerazione pilastri

Schema strutturale (pilastii e telai)
Disporre nelie caselle verd: il numero di ciascun pilastro in modo da ncestruire viswaments la pianta
Riportare nelle caselle gialle fascissa doi teiai in direzions y ¢ fordinata doi telai in direzions x, ficostruendo vishament lo schema

x= 015 615 1215 1715 215 2115
y=
F-2H] 1 2 3
1715 4 5 3
1215 7 8 9 10 it 12
615 1 u 1% 16 ” 1%
015 19 2 2 2 2 24

File Excel Centro rigidezze-schema base acc, foglio ordine 1




Dati relativi alle rigidezze
e risultati

Baricentro e raggio d'inerzia delle rigidezze

nomern & plastn [

Rigiderza dei pilastri

Centro di rigidezza

NpaeILA pe o o1
plasro  sismax  sismay 3y A2 o
1 925 43
2 1 34
3 835 18
i W nm Centro di massa
TR

6 . nm sce il

143 ns Lx= 2100 m 05%

419 138 Ly= 200 m 12%

419 nm
W ouB 38

e 34
12 343 92
B4 nm Das 113
TR TE I Sy= e
5% a9 ns
% 138 41
7 131 418
% 343 138
9 9% 34
n s 14
21 4w 9%
2z u® 34
z 1mm 143
F2 343 25

File Excel Centro rigidezze-schema base acc, foglio ordine 1

Masse

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

In un edificio in acciaio il peso delle masse di piano &
in genere minore (6+8 kN/m?) perché:

+ La struttura & molto pill leggera

+ Solaio, massetto, pavimento spesso sonho pitl leggeri
+ T tramezzi spesso sono pit leggeri

Il peso delle masse pué essere stimato moltiplicando

la superficie dell'impalcato per 7.5 kN/m?2 (6 kN/m2 in
copertura, per la minore incidenza delle tamponature)

Masse

+ Stima approssimata

piano S [m:] w [KN/m2] W [kN]
5 569.23 6.0 34154
452.40 75 3393.0
452.40 T5 3393.0
452 .40 7.5 3393.0
452.40 7.5 3393.0
16987.3

=N W s

Masse

+ Un calcolo piti dettagliato conferma i valori

Peso delle masse di piano

torrino V impalcato IV-1il-1l impalcato limpalcato
Elemento quantita peso | quantitd peso | quantita peso guantita  peso
Solaio del piano tipa 393.6 1987.9 | 393.6 1987.9
Solaio di copertura 393.6 1810.7
Solaio torrino scala 65.2 2216
Shalzo copertura
cornicione 125 48.6 48.5 189.1
Scala 4.5 316.6 58.8 376.1 58.8 376.1
Travi IPE 300 40.5 23.1 219 1248 231 1317 231 131.7
Pareti di tamponamento 176 105.6 61.7 370.2 88.2 529.2 88.2 529.2
Tramezzi 36 108.0 72 216.0 72 216.0
Colonne HEB 450 6 103 30 513 48 82.1 48 821
Colonne scala HEB 140 4 L0 8 2.0 8 2.0
Totale 409.2 2971.7 3325.0 3325.0
massa 4171 20293 23894 33894

File Excel Dimensionamento_2, foglio Masse

Determinazione del periodo

La normativa suggerisce di assumere
T=GHY

con C,=0.085
per strutture intelaiate in
acciaio

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

H=1750m (escluso torrino)
T, = 0.085 x17.50%* =0.727 s

Nell'esempio:

Ma attenzione ...

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

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

+ Possibile procedimento per valutare il periodo:

Formula di Rayleigh

m;  massa di piano
F: Forza di piano
u;! spostamento del baricentro di piano

(provocato dalla forze F;)




Determinazione del periodo

Per applicare la formula di Rayleigh:
+ Occorre conoscere le masse ai vari piani

Forze

+ Si applica la formula per I'analisi statica
(a meno di S4/g, non ancora hota)

+ Si potrebbe usare una qualsiasi distribuzione di 5,(T) oy W
forze (ma puo essere comodo assegnarne una V= W-A 5 W1 = =S
corrispondente alle forze dell'analisi statica) n
L ag 1 Vb 16987.3 kN
. . piano S[mf wkN/m2] W [KN] h [m] z [m] Wz F [kN] V [kN]
QUlndl- 5 569.23 6.0 3415.4 3.50 17.50 59769  5687.3 5687.3
H H 4 452.40 75 3393.0 3.50 14.00 47502 4520.0 10207.3
1. Calcolo delle forze a meno di g4 (che dipende da T) I R
2. Applicazione della formula di Rayleigh 2 45240 75 33930 350 | 7.00 23751 22600 15857.3
1 452.40 75 3393.0 3.50 3.50 11875 1130.0 16987.3
16987.3 178523 | 16987.3
File Excel Progetto 2017, foglio Masse e forze
P : - Periodo proprio della struttura
Determinazione degli spostamenti proprio
direzione x
+ Taglio - i i pi ’ m F u Fu m u2
aglio — spostamento relativo di piano Piano W | N om) | kNm) | kNms)
. . . . Torrino+V | 3482 | 5687.3 | 6535 | 37168 | 148.69
+ Spostamenti relativo — spostamenti assoluti
v 3459 | 45200 | 5837 | 26385 | 117.85
IIT 3459 | 33900 | 4585 | 15542 | 7270
VIKN] K [kN/ d
peno | AN Ll ol | iol I 3459 | 22600 | 2916 | 6590 | 29.41
4 102073 8148 12527 583.73 I 3459 1130.0 97.0 109.6 3.25
3 13597.3 8148 166.87  458.46
2 15857.3 8148 19461 29159 86780 | 37191
1 169873  175.15 96.99 96.99
T=1301s

File Excel Progetto 2017, foglio Rigidezze

Molto pili grande di quanto previsto
con la formula della normativa

Ordinata spettrale
spettro di risposta elastico SLD

10 , .
s L'accelerazione
£ corrispondente a
87 [\ spettrod _ N
,‘i \ ?IPS?JOE’TH ello.zmm SLV T=1.301s5¢0.072 g
/ N,
161 | N,
/ Mg
{
24 e
S
speftro di i
22 4 /7 rispostaelastico SLD - S
/ — —
0.0727 | B
7 a0 . .  ——
L2 05 10 20 25 a0

Spostamenti per SLD

+ Gli spostamenti allo SLD si ricavano da quelli
calcolati per a,=1, moltiplicandoli per il valore di a
ora ftrovato

piano  dr[mm] u [mm] dr [mm]  u [mm]
5 69.80 653.53 5.02 47.04
4 125.27 583.73 X 0.072 9.02 42.02
3 166.87 458.46 12.01 33.00
2 194.61 291.59 |:> 14.01 20.99
1 96.99 96.99 | 6.98 6.98

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x




Spostamenti per SLD

+ Gli spostamenti allo SLD dovrebbero essere
amplificati per tener conto di rotazioni dell'impalcato
(eccentricita)

Piano dr [mm] dr [mm]
5 5.02 6.03
4 9.02 X 1.20 10.82
3 12.01 :> 14.41 Valori proprio al
2 14.01 16.81 limite, perché
- = h=350me
1 6.98 8.38 0.005 h =17.5 mm

In modo analogo possono essere determinate periodi e
spostamenti per sisma in direzioney (dr.=16.63 mm)

Effetto P-3 per SLD

- . . R
E in genere trascurabile ... ma controlliamo 6, = V d;;
Verifica effetto P-5 '
P[kN]  dr/V [mm/kN] P/h [kN/mm] 0
34154 0.012 0.976 0.012
6808.4 0.012 1.945 0.024
10201.3 0.012 2.915 0.036
13594.3 0.012 3.884 0.048 6, =0.048
16987.3 0.006 4.854 0.028
8,0 <0.1
L'effetto P-5 puo essere trascurato
Anche se lo si prendesse in conto i
. o =1.050
l'incremento sarebbe minimo 1-8

max

Spettro di progetto per SLV

E ottenuto dividendo lo spettro di risposa elastica
per il fattore di struttura q

q=q, K,
Per telai in acciaio:
qo=5a,/a4 per CD"A"

g -4 per CD"B"
o,/0, =13 telaio con pitl piani e pitl campate
Kr=1 la struttura & regolare in altezza

Posso assumere q = 5x1.3= 6.5
Ma lo sfrutterd veramente?

Ordinata spettrale per SLV

L'accelerazione

g corrispondente a
0.8 1 3 di _ \
?\PSE;OT;OG z‘k::mm T=1.30s ¢ 0.050 g
6 perché siamo gia nel
tratto orizzontale che
24 f spettrodi corrisponde a 0.2 a

progetto

00 05 1.0 1.30 20 25 3.0

Forze e spostamenti per SLV

Le forze e gli spostamenti allo SLV si ricavano da
quelli calcolati per a,=1, moltiplicandoli per il valore
di a4 ora trovato

pianc  F[kN]  V[kN] F v umm]  dr[mm]
5 5687.3 5687.3 284.36 284.36  32.68 3.49
4 45200 102073 X0.050 226.00 510.36  29.19 6.26
3 33900 13597.3 169.50 679.86  22.92 8.34
2 22600 158573 [y  113.00 79286 1458 9.73
1 1130.0  16987.3 56.50 849.36  4.85 4.85
16987.3

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

1. Ripartire il taglio di piano tra i pilastriin
maniera forfetaria, oppure in base a rigidezze
stimate

Esempio: piano 5, V = 284.36 kN

piano 5
k1 V, [kN]

- 491
colig-2tra.  4.91 284,36 - ~17.13
col.rig-1 tra. 2.72 9.48
col.def-2 tra. 3.01 10.51
col.def-1 tra. 2.01 7.03

totale 81.48




Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono abbastanza rigide

ai piani superiori al primo ordine

M=05Vh Miesia= 0.4 V h
1 h/2
0.6:0.7 h
M=05Vh Myicae = 0.6 V h

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono pili deformabili

ai piani superiori  al secondo ordine  al primo ordine

M=05Vh Migsra= 0.4 V h Mygsra = O
: Ih/z
‘0.6 h
M=05Vh Myiege = 0.6 V h Myieie =V h

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

piano § piano 2
v, [kN] M, [kNm] M, [kNm] V, [kN] M, [kNm] M, [kNm]
17.13 0.5 29.98 29.98 47.76 0.5 83.58 83.58
9.48 0.5 16.59 16.59 26.44 0.4 37.01 55.52
10.51 0.5 18.39 18.39 29.30 0.5 51.27 51.27
7.03 0.5 12.30 12.30 19.60 0.5 34.30 34.30
piano 1
V, [kN] M, [kNm] M, [kNm]
col.rig-2 tra 55.19 0.2 38.64 154.54
col.rig-1 tra 44 .85 0.0 0.00 156.96
col.def-2 tra. 20.34 0.4 28.48 42.71

col.def-1 tra. 16.63 0.2 11.64 46.55
File Excel Progetto 2017, foglio Direz x

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

M

N
M’rrave( + ) Mirave
\_J Per l'equilibrio:

MP,2 M _ AAp.l + AAP.Z

trave 2

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

M; . 0, se c'¢ solo una trave

Y
|‘ ) M?rave
—/

MP,Z M

Per I'equilibrio:

- N\p2

trave

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Nel caso in esame

piano 2

v, [kN] M, [kNm] M, [kNm] My [KNmM]
4776 05 83.52 77.63
26.44 0.4 37.01_55.52 >1 76.68
2930 05 5127 5127 2 4762
1960 05 3430 3430 1 63.71

38.64+8358
piano 1 2 -
V, [kN] M, [kNm] M, [kNm] Mya [KNmM] = 61.11
col.rig-2tra.  55.19 02 154.54 2
colrig-1tra. 4485 0.0 156 9% 1 0+5552 =
col.def-2tra. 20,34 0.4 2848 4271 2 39.87
coldef-1tra. 1663 02 1164 46.55 1 4594  — 2292




Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

4. Occorrerebbe inoltre incrementare i momenti
per fenere conto di:

- eccentricitd propria del sistema
+ eccentricita accidentale

« effefto combinato delle diverse componenti

Se la struttura & bilanciata e sufficientemente
rigida torsionalmente, incrementare del 20%

Effetto P-5 per SLV

Pué essere condizionante

Per la normativa 0= Pdq
Vh
Pd 22;
Per le considerazioni gia fatte B=—-t
Vhao

o4

Si noti che Pd/ Vh non dipende dal valore delle
forze ma solo dalla loro distribuzione

Quindi assume i valori gia calcolati

Effetto P-3 per SLV

Se usassi la formula di normativa

g-rda
Vh
piano Pd/Vh q Pd/Vh q
5 0.012 6.5 0.078

0.024 6.5 0.155
0.036 6.5 0.233
0.048 6.5 0.310
0.028 6.5 0.180

=N W B

Valori molto alti, non accettabili

Nota: i valori di 6 dipenderebbero da q anche se la struttura &
definita, mentre devono dipendere solo dalla struttura

Effetto P-5 per SLV
Ordinate spettrali

s.(T)_0261 .,

Nel caso in esame =07 =5, <q
5,(T) 0050
10
% perché siamo arrivati
28 1 spettro d al tratto orizzontale
rispostaelastico dello spettro di progetto
06
5| di
4 pﬁzgy;?o
0.261
02
0.050{—4=55
00 =

00 05 1.0 1.30 20 25 3.0

Effetto P-5 per SLV

Ordinate spettrali e sovraresistenza

Nel caso in esame (1) _ 0-261 _

.22
S,(T) ~ 0.050

Non conosciamo ancora Q (ma potremmo calcolarlo)

. (o}
Possiamo assumere a—” =13
1

s

Dobbiamo quindi moltiplicare per % =4.02
e non per 6.5 '

e ridurre ulteriormente di Q

Effetto P-5 per SLV

Gia cosi si ottiene

0 PdS,(T)/5,(T)
13Vh
piano Pd/Vh Se/Sd/1.3 6
5 0.012 4.01 0.048

0.024 4.01 0.096
0.036 4.01 0.144
0.048 4.01 0.191
0.028 4.01 0.111

=N W

Valori alti, ma accettabili

Si avrebbe un incremento di sollecitazioni del 20-25%
Ma dobbiamo ancora tener conto di Q




+ Momento totale

+ Momento resistente

Verifica di massima
Trave

+ Momento flettente da carichi verticali,

in condizione sismica M, = 120 kNm
- Momento flettente da sisma,
da calcolo Mg = 77.6 kNm

Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-3 (1.2) Mg = 111.7 kNm

MEd = 231.7 kNm

Meg = 266.9 KNm
Ok

+ Momento resistente

Verifica di massima
colonna, lato rigido

+ Sforzo normale da carichi verticali,

in condizione sismica (stima) N, = 1241 kN

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 157.0 kNm

Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-d (1.2) Mg = 226.1 kNm

MRd(N) = 827.2 kNm

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze,
ma c'¢ un buon margine

+ Momento resistente

Verifica di massima
colonna, lato flessibile

+ Sforzo normale da carichi verticali,

in condizione sismica (stima) N, = 1241 kN

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 51.3 kNm

Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-3 (1.2) Mg = 73.9 kNm

MRd(N) = 348.9 kNm

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze,
ma c'¢ un buon margine

Sovraresistenza Q
rispetto alla prima plasticizzazione

- La sovraresistenza &

Q= Min [/AAPI_Rd T MEd‘G )

dE

/ travi

Ma Mgy dovrebbe essere calcolato con incremento
per 8, che dipende da Q

Nel caso in esame:
Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G =120 kNm
Megg = 77.6 KNm (da incrementare per 1/1-6)

Sovraresistenza Q
rispetto alla prima plasticizzazione

- Nel caso in esame:

Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G =120 kNm Moz, Moy, =1469
Megg = 77.6 KNm (da incrementare per 1/1-6)

o MwaMee 0191
2T E
“F1-6 detto r-> M’MF
i otti o LA
Si ottiene: siha ar - 2OBIT
Q-=1676 6-0.114 1 1129

1-6

+ Momento resistente

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

+ Il momento flettente deve essere calcolato con

Mey =Mege +1.17,, @ Mcye

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 157.0 kNm
incremento per effetto P-0 1129

Yov Per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1676
incremento per eccentricitd 1.20

s =0+11x1.25x1.676x1.2x1.129x157.0 = 490.2 kNm

MRd(N) = 827.2 kNm Ok

10



Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia specifica per acciaio

+ Il momento flettente deve essere calcolato con
Mgy =Mg o +117, QM

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 51.3 kNm
incremento per effetto P-6 1129

Yo Per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1676
incremento per eccentricitd 1.20

Mg, =0 +1.1x1.25x1.676x1.2x1.129x51.3 =160.2 kNm

* Momento resistente Megqy = 348.9 kNm Ok

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia “tradizionale”

+ Momento resistente della trave 266.9 kNm

+ Momento resistente della colonna,

lato rigido 827.2 kNm

* Inun nodo tipico convergono due travi e due

colonne
133 Myypr = 693.9 kNm

3 Mygzor = 1654.4 kNm Ok

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia “tradizionale”

+ Momento resistente della trave 266.9 KNm

+ Momento resistente della colonna,
lato flessibile 348.9 kNm

+ In un nodo tipico convergono due travi e due
colonne

133 Myyso = 693.9 KNm o

> Mg = 697.8 KNm giusto giusto

11



Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici
con struttura a telaio in acciaio

6b - Calcolo approssimato con CD "B"

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

Spettro di progetto per SLV

E ottenuto dividendo lo spettro di risposa elastica
per il fattore di struttura q

9=9Kx
Per telai in acciaio:
Go =5 a,/oy per CD"A"
G =4 per CD"B"
a/a; =13 telaio con piti piani e pill campate
Kp=1 la struttura & regolare in altezza

Provo ad assumere q = 4

Ordinata spettrale per SLV

L'accelerazione
s corrispondente a

06

Erra elostioo T=130s5&0.065¢

Pitl grande che per CD
“A", ma solo di un 30%

spettro di
o4 ;zgcﬁo
q:=4
0.065: —
00 T

00 0s 10 20 25 30

Forze e spostamenti per SLV

+ Le forze e gli spostamenti allo SLV si ricavano da

quelli calcolati per a,=1, moltiplicandoli per il valore
di a4 ora trovato

piano  F[kN]  V[kN] F A u[mm]  dr[mm]
5 5687.3 5687.3 370.80 370.80 4261 455
4 4520.0 10207.3 X 0.065 29469 66549  38.06 8.17
3 3390.0 13597.3 22102 88651 2989 1088
2 2260.0 15857.3 | [—) 14735 103385 19.01 12.69
1 1130.0 16987.3 7367 110753 632 6.32
16987.3

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x (g=4)

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

1. Ripartire il taglio di piano tra i pilastriin
maniera forfetaria, oppure in base a rigidezze
stimate

Esempio: piano 5, V = 370.80 kN

piano 5
k1 vV, [kN]
col.rig-2 tra. 4.91 370'80";1'313 -2234
col.rig-1 tra. 272 12.36
col.def-2 tra. 3.01 13.70
col.def-1 tra. 2.01 9.17
totale 81.48

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono abbastanza rigide

ai piani superiori al primo ordine

M=05Vh Mysera = 0.4V h
I h/2
0.6+0.7 h
M=05Vh Myiege = 0.6 V h




Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono pill deformabili

ai piani superiori  al secondo ordine  al primo ordine

M=05Vh Miesia= 0.4V h Miesra = 0
1h/2
‘046 h
M=05Vh Myieae = 0.6 V h Myieae = V h

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

piano 5 piano 2
V, [kN] M, [kNm] M, [kNm] V, [kN] M, [kNm] M, [kNm]
22.34 05 39.09 39.09 62.28 05 108.99  108.99
12.36 05 21.64 21.64 34.47 04 48.26 7239
13.70 05 23.98 23.98 38.20 05 66.85 66.85
9.17 05 16.04 16.04 25.56 0.5 4473 4473
piano 1
V, [kN] M, [kNm] M, [kNm]
col.rig-2 tra. 71.97 0.2 50.38  201.52
col.rig-1 tra. 58.48 0.0 0.00 204.67
col.def-2 tra. 26.52 04 37.13 55.69

col.def-1 tra 21.68 0.2 15.18 60.70
File Excel Progetto 2017, foglio Direz x (g=4)

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Mp,l

Y
MTFGV& ( | ) MTFGV&
) Per I'equilibrio:

M, M _Mpl‘”v\oz

trave — ?

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

M; . 0, se c'¢ solo una trave
N
}_ ) Mirave
\_J Per l'equilibrio:
M
P2 M e = Mp,] + Mp,z

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Nel caso in esame

piano 2
V, [kN] M, [kNm] M, [kNm] M, [kNm]
62.28 0.5 108.99 10899 2 101.22
34.47 0.4 48.26 72.39 1 99.99
38.20 05 66.85 66.85 2 62.09
25.56 0.5 44.73 4473 1 83.08
piano 1
V, [kN] M, [kKNm] M, [kNm] My [kNm]
colrig-2 tra.  71.97 0.2 50.38 201582 2 79.68
col.rig-1tra. 5848 0.0 0.00 20467 1 72.39
col.def-2 tra.  26.52 0.4 37.13 5569 2 51.99
col.def-1tra. 21.68 0.2 15.18 60.70 1 59.90

Come prevedere
le caratteristiche della sollecitazione?

4. Occorrerebbe inoltre incrementare i momenti
per tenere conto di:

+ eccentricita propria del sistema
+ eccentricita accidentale

« effetto combinato delle diverse componenti

Se la struttura & bilanciata e sufficientemente
rigida torsionalmente, incrementare del 20%




Effetto P-3 per SLV

+ Pud essere condizionante

Per la normativa o Pdq
Vh
42
Per le considerazioni gia fatte B=——t "
VhQ -
%

Si noti che Pd/Vh non dipende dal valore delle
forze ma solo dalla loro distribuzione

Quindi assume i valori gia calcolati

Effetto P-5 per SLV

Se usassi la formula di normativa

p-"da

Vh

piano Pd/Vh q Pd/Vh g
5 0.012 4 0.048
4 0.024 4 0.095
3 0.036 4 0.143
2 0.048 4 0.191
1 0.028 4 0.1

Valori alti, ma accettabili

Nota: i valori di 6 dipenderebbero da q anche se la struttura &
definita, mentre devono dipendere solo dalla struttura

Effetto P-5 per SLV
Ordinate spettrali

5.(T) _0.261 _

+ Nel caso in esame e g, =q
5,(T) 0065
10
% perché non siamo arrivati
28 1 spertro i al tratto orizzontale
risposta elastico dello spettro di progetto
6
i s di
4 plEgz];?o
0.261
22 4
0.050+—4 =65
20 =

00 05 1.0 20 25 3.0

Effetto P-5 per SLV

Ordinate spettrali e sovraresistenza

5.(T) _ 0.261 _

Nel caso in esame e _ 4,
s,(T) 0065

Non conosciamo ancora Q (ma potremmo calcolarlo)

u

. a.,
Possiamo assumere P 13
1

Il
. . .y 4.00
Dobbiamo quindi moltiplicare per 13 3.08
e non per 4 :

e ridurre ulteriormente di Q

Effetto P-5 per SLV

Gia cosi si ottiene

o PdS,(T)/5,(T)
1.3Vh
piano Pd/Vh  SefSd /1.3 6
5 0.012 3.08 0.037

0.024 3.08 0.073
0.036 3.08 0.110
0.048 3.08 0.147
0.028 3.08 0.085

- N W

Valori non trascurabili, ma non particolarmente alti
Si avrebbe un incremento di sollecitazioni del 15-18%
Ma dobbiamo ancora tener conto di Q

Verifica di massima

trave
Momento flettente da carichi verticali,
in condizione sismica M, = 120 kNm
Momento flettente da sisma,
da calcolo Mg = 101.2 kNm
Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-3 (1.2) Mg = 145.7 kNm
Momento totale Mgq = 265.7 kNm
Momento resistente Mgyq = 266.9 kNm

Ok, ma al limite




Verifica di massima
colonna, lato rigido

+ Sforzo normale da carichi verticali,
in condizione sismica (stima) N, = 1241 kN

- Momento flettente da sisma,
da calcolo Mg = 204.7 kNm

Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-3 (1.2) Mg = 294.8 kNm

* Momento resistente Mgy = 827.2 kNm

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze,
ma c'¢ un buon margine

+ Momento resistente

Verifica di massima
colonna, lato flessibile

+ Sforzo normale da carichi verticali,

in condizione sismica (stima) N, = 1241 kN

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo M¢ = 66.9 kNm

Incremento per eccentricita (1.2)
e per effetto P-d (1.2) Mg = 96.3 kNm

MRd(N) = 348.9 kNm

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze,
ma c'¢ un buon margine

Sovraresistenza Q
rispetto alla prima plasticizzazione

- La sovraresistenza &

Q = Min L{MPE_Rd i MEd,s )

dE

/travi

Ma Mg, g dovrebbe essere calcolato con incremento
per 8, che dipende da Q

Nel caso in esame:
MPLRd = 2669 kNm MEd,G =120 kNm
Mgyg = 101.2 kNm (da incrementare per 1/1-6)

Sovraresistenza Q
rispetto alla prima plasticizzazione

- Nel caso in esame:

Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G =120 kNm Mz —M, ~1469
Mgqg = 101.2 kNm (da incrementare per 1/1-6)

o M jrg — Mgy 0 0.147
- M 1 Q
“f1-0 detto =~
Si ottiene: siha 0 IEOHTI
0=1286 6=0.114 ﬁ =1.129

come per CD "A"

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio
- Il momento flettente deve essere calcolato con
Mey =My + 117, Q Meye

fov ==

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 204.7 kNm
incremento per effetto P-0 1129

Yov Per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.286
incremento per eccentricitd 1.20

Mgy =0+1.1x1.25%1.286%1.2%x1.129 x204.7 = 490.2 KNm

- Momento resistente Megqn = 827.2 kNm Ok

+ Momento resistente

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia specifica per acciaio

+ Il momento flettente deve essere calcolato con

Meg = Megg +1.1 75, @ Meye

+ Momento flettente da sisma,

da calcolo Mg = 66.9 kNm
incremento per effetto P-0 1129

Yov Per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.286
incremento per eccentricitd 1.20

M, =0+1.1x1.25x1.286 x1.2x1.129% 66.9 =160.2 kNm

Megqn = 348.9 kNm Ok




Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia “tradizionale”

+ Momento resistente della trave 266.9 KNm

+ Momento resistente della colonna,

lato rigido 827.2 kNm

+ Inun nodo tipico convergono due travi e due
colonne

113 My o =587.2 KNm

3 Mygoo = 16544 kNm Ok

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia “tradizionale”

+ Momento resistente della trave 266.9 kNm

+ Momento resistente della colonna,

lato flessibile 348.9 kNm

* Inun nodo tipico convergono due travi e due

colonne

113 My o = 587.2 kNm o

> Mg =697.8 kKNm con pill margine
‘ che per CD "A"




Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici
con struttura a telaio in acciaio

7 - Andlisi e giudizio sulla struttura

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

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 previsioni o no?

Un mare di humeri. 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 le sollecitazioni sulle travi e sui pilastri
- rispettano le previsioni o no?

Deformate modali

3 -
Modo 1, T=1.30 s Modo 2, T=1.27 s

Deformate modali
Previsto T=1.31s Previsto T=1.30 s

Modo 1, T=1.30 s Modo 2, T=1.27 s Modo 3, T=1.11 s
Modo 4, T=0.40 s Modo 5, T=0.39 s Modo 6, T=0.34 s

Masse partecipanti, sisma x

Modo 1 T=130s Modo 2 T=127s

Il modo 2 & prevalente di
traslazione secondo x

Modo 3 T=111s




Masse partecipanti, sisma 'y

Modo 1 T=130s Modo 2 T=127 s

Il modo 1 & prevalente di
traslazione secondo y

C'¢ un modesto accoppiamento
con il modo 3

Modo 3 T=111s

Inviluppo modale
sisma x

6.5 46

294

Inviluppo modale
sismay

239 = 35.1
=

5.8

7.7

Spostamenti, inviluppo modale

gli spostamenti massimi per

Piccole rotazioni per sisma y sono maggiori di
sismay circa il 16% rispetto a

quelli per sisma x
N

La direzione y andrebbe
irrigidita

253

La parte destra
andrebbe irrigidita

Spostamenti quasi

29.4 uniformi per sisma x

Modellazione delle azioni

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

- eccentricita accidentale

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

- criteri di combinazione
delle componenti

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

Eccentricita accidentale




Eccentricita accidentale
Esame dei risultati

Esaminare per ciascuna delle due direzioni
gli spostamenti prodotti dalle coppie e confrontarli con
quelli prodotti dalle forze

Fornisce informazioni su:
- rigidezza torsionale
- Affidabilita del predimensionamento

Spostamenti per forze e coppie
direzione x (analisi modale)

98 9.4
o o5 48
rima era o9 =" ) Prima era 4.6

33

Prima era 25.3
a9 29.2

Prima era 29.4
2.6 320

Spostamenti per forze e coppie
direzione y (analisi modale)

409
279
Prima era 23.9 | Prima era 35.1
4.0 5.8

107
49 _, Prima era 5.8

l_ Primaera7.7

32 109

Spostamenti per forze e coppie
considerazioni

+ L'incremento va dal 8% (inf) al 15% (sup) nel caso di
azioni in direzione x

+ L'incremento & del 16% (sinistra e destra) nel caso
di azioni in direzione y

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

Combinazione delle azioni
nelle due direzioni

Le componenti orizzontali

"T valori massimi della risposta ottenuti da ciascuna
delle due azioni orizzontali applicate separatamente
potranno essere combinati sommando, ai massimi
ottenuti per l'azione applicata in una direzione, il
30% dei massimi ottenuti per 'azione applicata
nell'altra direzione"

In che modo capire quanta importanza ha questa
combinazione?

Ragioniamo ancora esaminando gli spostamenti

NTC 08, punto 7.3.5




Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

9.8 9.4 27.9 409
— |
29.2 107
——| 320
10.9
Sisma in Sisma in
direzione x direzioney

Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma y
analisi modale

R 217
== rima9s y{ prima 9.4
32.4
Sismax+0.3y
prima 32.0 353

Inviluppo: sismay + 0.3 sisma x
analisi modale

437
309 .
————— Prima279 ___———]prima409
prima 10.7
194
L 205
prima 10.9

Spostamenti complessivi
considerazioni

+ L'incremento va dal 20% (inf) al 28% (sup) nel caso
di azioni in direzione x

+ L'incremento va dal 29% (sin) al 25% (des) nel caso
di azioni in direzione y

Incrementi di spostamento un po’ maggiori di quelli
ipotizzati in fase di progetto (20%)

Stato limite di danno

Stato limite di danno

La verifica pitl condizionante & generalmente quella
allo SLD.

Occorrerebbe ripetere tutto il calcolo, usando gli
spettri relativi allo SLD, ma pué essere pitl semplice
valutare gli spostamenti a partire da quelli per lo
SLV, tenendo conto della differenza di ordinata dei
relativi spettri




Spostamenti

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

324

Sismax +0.3y Sismay + 0.3 x
353

Spostamento d'interpiano per SLV
telaio n. 11

Il massimo spostamento d'interpiano si riscontra al
secondo piano

Piano Fx Fy M(Fx) | M(Fy) | SismaX | SismaY | Y+0.3X
5 0.61 451 0.56 0.69 117 5.2 5.55
0.90 6.95 0.91 111 1.80 8.1 8.60
-117 8.80 118 1.45 235 10.2 10.95
-1.27 9.57 127 156 254 11 11.89
-0.80 6.19 0.80 0.97 160 7.2 7.64

SismaX = Fx + M(Fx) <—1

SismaY= Fy + M(Fy) «<———

EIENEYES

Sisma= SismaY + 0.3 SismaX «———

Spettri per SLU e SLD

nel caso in esame, per un
periodo pari a circa 1.36 s
il rapporto tra le ordinate
a4 spettralie 1.38

spettro di I N
rEsposTa elastico qumd I

spostamenti SLD

1.42 x spos;amen‘ri SLU
(q=6.5)

94 4f spettrodi
° progetto

32 | spettro SLD
0.071 e L
I T — e
0.050 | b =
00 05 10 1.30 20 25 3.0

Verifica spostamenti per SLD

Spostamento relativo accettabile:  0.005 h
Nel caso in esame: 0.005 x 3500 = 17.5 mm

Spostamento relativo massimo,

fornito dall'analisi: 1.42x11.89=16.88 mm

(al secondo piano)

La verifica & soddisfatta

Lo spostamento massimo previsto in direzione y era
16.9 mm

Effetto P-5 per SLV

p g 5eM
. TN 54(T)

Per le considerazioni gia fatte 0=—o< "~
VhQ
o

+ Indirezione x:

Piano | Pd/Vh | S./5,/13 | 6xQ

5 0.012 3.91 0.048
0.024 3.91 0.094
0.036 3.91 0.141
0.045 3.91 0.177
0.035 3.91 0.136

06,,:=0177

5,(133) 0.254
5,(1.33)  0.050

5.09

N Wb

Effetto P-5 per SLV

p g oM

5,(T)
vhols

Per le considerazioni gia fatte 6=

+ Indirezioney:

Piano | Pd/Vh | S./54/13 | 8xQ

5 0.014 3.84 0.052
0.026 3.84 0.102
0.041 3.84 0.159
0.051 3.84 0.198
0.039 3.84 0.149

06,,=0.198

5,(1.36) 0.250
e - —€9- 500
5,(136)  0.050

=N Wb




Verifica allo SLV
trave

+ Massimo momento flettente da carichi verticali previsto
in condizione sismica M, =117 kNm 120 kNm

*+ Massimo momento flettente da sisma, Previsto
(forze in una direzione) Mg =76 kNm  77.6kNm

+ Massimo momento flettente per eccentricitd  Previsto
(da incrementare per 1/1-6/0)) Mgg = 94.5kNm  111.7kNm

. Previst
+ Massimo momento totale 23{ ;\lg[i]y:

Mgg = 177.4 kNm

+ Momento resistente Mgpq = 266.9 kNm

Sovraresistenza Q
rispetto alla prima plasticizzazione

* Nel caso in esame, per la sezione con Qi si ha:

M, ira = 266.9 kNm Mgy = 116 kNm
Mgy = 60.7 kKNm (da incrementare per 1/1-6)

MpiRd —Mey

0= S 0= 0.198
Me,e 1o Q
Si ottiene:
0 =205 6=0.10 %:1.11

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

La colonna & soggetta a presso-flessione deviata

+ Momento sollecitante per effetto degli spostamenti
in direzione 'y

MEd,x = MEd,a +L1y, Q MEd,E

+ Momento sollecitante per effetto degli spostamenti
in direzione x
MEd,y - MEd,G + MEd.E h

+ Sforzo normale 1

N, =N+ 11y, QN §‘

Sismay + 0.3 x

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

——— e

it

I

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

Sezione HEB 320 M, =443.49 kNm

Acciaio S355 < T -—
N, =725.19 kN

trzrrasea]

y

Me,, = 33.71kNm

M, =0.04+1.1x1.15x 2.053x 154.07 443.49 kNm

MEd‘y =12.11+20.00 @ 33.71kNm Incrementi per
effetto p- 5 nelle
N, =677.8 + 43.88 @ 72519kN due direzioni

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio
Sezione HEB 320 [ o Mea =44349kNm
Acciaio 5355 < T «—

N, =725.19 kN

tarraracs]

y

Mc,, = 33.71kNm

2 ~on
{ MEd-K J +(—ME“'Y } <1 se n=0.20
‘MN,):,Rd \_N‘N‘Y-nd

(i) s =t s meo2o




Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

gz M = 44349 KNm

Sezione HEB 320
Acciaio 5355 < T -«
S W N, =725.19 kN
y
Me,, =33.71kNm
N, . =5205.6 kN n=014
Mg = 677.42KNm mp [443.49j +[ 33.71} 077
My x4, =303.7 KNm 67742 303.7 ‘Ok




