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Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici 
con struttura a telaio in acciaio
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23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

1 – Tipologie strutturali e aspetti generali

Strutture in acciaio
Perché ?

• Aspetti generali:
– Rapidità di esecuzione

– Qualità del prodotto

• Aspetti sismici:
– Basso peso strutturale

masse minori → azioni sismiche più basse

– Facilità (almeno in alcuni casi) di intervenire per 
riparazione post sisma

Tipologie strutturali

• Strutture intelaiate
– La risposta ad azioni sismiche è prevalentemente 

flessionale

– I collegamenti trave-colonna devono trasmettere 
momento flettente

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

– La struttura è molto deformabile

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

Strutture intelaiate
Pro e contro

Deformabilità

• Pro:
– Aumento del periodo e quindi minore entità delle 

forze sismiche

– Minori danni al contenuto grazie alla minore 
accelerazione

• Contro:
– Grossi problemi per tamponature e tramezzi, 

che dovrebbero essere realizzati in modo da 
sopportare spostamenti più grandi

Tipologie strutturali

• Strutture con controventi concentrici
– Sono aggiunte diagonali

– La risposta ad azioni sismiche è prevalentemente 
estensionale

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

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

– La struttura è adeguatamente rigida

Tipologie strutturali

• Strutture con controventi concentrici

Possibili schemi strutturali:
– Controventi a croce (o a X) o schemi equivalenti

La resistenza alle azioni orizzontali e la capacità 
dissipativa è affidata solo alle diagonali tese 
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Tipologie strutturali

• Strutture con controventi concentrici

Possibili schemi strutturali:
– Controventi a V

La resistenza alle azioni orizzontali è 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 instabilità impedita (BRB)

– Stessa tipologia precedentemente descritta

– Le aste di controvento sono realizzate in maniera 
tale da non avere problemi di instabilità

– Il comportamento delle aste è molto dissipativo

– Si fa sempre 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 è sia estensionale che 
flessionale

– La struttura è duttile (i link si plasticizzano e 
dissipano energia)

– La struttura è sufficientemente rigida

Tipologie strutturali

• Strutture con controventi eccentrici

Possibili schemi strutturali:

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

Ma questo può avvenire anche per telai con controventi 
concentrici

Tipologie strutturali

• Strutture con controventi eccentrici

Possibili schemi strutturali:
– un’alternativa

L’aggiunta di aste verticali (tie) impedisce la 
formazione di meccanismi di piano
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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 l’azione sismica)

Normativa

Normativa di riferimento
italiana

• Norme Tecniche 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 può prevedere:

• Comportamento strutturale non dissipativo
con valori del fattore di struttura non superiori a 
q=1.5

• Comportamento strutturale dissipativo
con 

– classe di duttilità alta (CD “A”) 

– Classe di duttilità 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, l’uso dei simboli γRd e γRD che sono 

praticamente indistinguibili 

• Conviene fare riferimento direttamente alla nuova 
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
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Stati limite da verificare

• SLD – Stato Limite di Danno
• Si usa lo spettro di risposta elastico, 

con accelerazioni corrispondenti ad un periodo di 
ritorno basso

• Si ipotizza 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

• Si ipotizza in genere un comportamento dissipativo, 
con classe di duttilità A (alta) o B (media)

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

L’acciaio sembra perfetto per avere una classe di 
duttilità alta, ma:

• Vi sono strutture per le quali il vento è molto più 
condizionante (es. capannoni)
– In questi casi è conveniente scegliere un 

comportamento non dissipativo

• Nel caso di strutture a telaio, la deformabilità può 
condizionare fortemente il dimensionamento
– In questi scegliere una classe di duttilità alta è 

puramente illusorio
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2 – Impostazione della struttura

Considerazioni generali

Regolarità
• È sempre opportuna, indipendentemente dal 

materiale
• Nelle strutture in acciaio (così come nelle strutture 

prefabbricate) è opportuno standardizzare i singoli 
elementi e quindi regolarizzare al massimo la 
struttura

• È quasi indispensabile definire l’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

• È bene definire una griglia iniziale con luci medio-
alte (ad esempio tra 5 m e 7 m)

Considerazioni generali

Solai e impalcato
• I solai richiedono in genere la presenza di travi 

secondarie che sono sostenute dalle travi principali
• È molto frequente l’uso di solai con lamiera grecata 

e getto di calcestruzzo di completamento (che 
garantisce adeguata rigidezza flessionale al solaio)

• L’impalcato deve essere rigido nel 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

– In alternativa 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 è molto comune nelle strutture in c.a., 
anche per la continuità del solaio insita nell’uso del 
cemento armato

• Si può usare una orditura a scacchiera
In questo modo si può evitare di avere campate di travi 
più caricate delle altre

Considerazioni generali

Scala
• La struttura della scala non deve alterare la 

regolarità strutturale
• La tipologia “acciaio” si presta particolarmente per 

realizzare una scala “alla Giliberti”
– La rampa di scale è 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
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Esempio
pianta architettonica

Le colonne possono 
essere disposte con 
scansione molto 
regolare

Esempio
carpenteria

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

Esempio
carpenteria

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

Forse sarebbe stato 
preferibile usare una 
orditura a scacchiera

Esempio
particolare della scala

Considerazioni generali

Sezioni e collegamenti
• Tipo di sezione per le colonne:

HE (più 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

scatolare 
(quadrato)

coppia di 
profili HE

profilo HE

• Con rigidezza e resistenza diverse nei due piani

buon comportamento
problemi di collegamento

molto diffuso in Italia
problemi legati alla differenza 
di resistenza nei due piani

buon comportamento
profilo da realizzare ad hoc
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Collegamenti trave-colonna

È 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 trasmettono momento flettente

Nelle strutture a telaio è 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 complessità 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
– Può 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 possibilità: nodi pre-assemblati

PARTE   A

PARTE   B

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 possibilità: nodi pre-assemblati

Il nodo realizza un 
collegamento a completo 
ripristino di resistenza, che 
consente la plasticizzazione 
dell’estremo della trave

Collegamenti trave-colonna
nel caso di colonne scatolari

• Una possibilità: nodi pre-assemblati

Esempio di 
realizzazione

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 è 
facile a realizzarsi e consente di conferire buona 
rigidezza alla colonna nel piano rigido

– Un collegamento rigido tra anima colonna e trave è 
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 
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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
– Più semplice da realizzare
– Possibili problemi per le frecce da carichi verticali 
– Si rinuncia al contributo delle colonne lato debole, 

che però è modesto

Collegamenti colonna – fondazione

• Usualmente sono realizzati ad incastro
– La sezione alla base del primo ordine è la più 

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 deformabilità della struttura
la cerniera deve essere tale da consentire rotazioni

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

• In Italia non si usano strutture interamente saldate 
in opera

• Necessità di individuare
– Elementi preassemblati con saldature
– Zone da collegare mediante bullonature

Nota:
– Il comportamento ciclico del nodo è molto influenzato 

dalle modalità 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
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Comportamento ciclico del nodo

Collegamento saldato

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

• Sarebbe preferibile realizzare il collegamento 
trave-colonna mediante saldature

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

Collegamenti trave-colonna
dove e come?

• Sarebbe preferibile realizzare il collegamento 
trave-colonna mediante saldature

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

• Per ridurre le sollecitazioni 
nel collegamento 
trave-colonna si può 
indebolire localmente la 
trave (dog bone)

Esempio – pianta architettonica

Le colonne possono 
essere disposte con 
scansione molto 
regolare

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

Sezioni disegnate 
fuori scala
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Esempio – carpenteria

Una volta definite le 
sezioni se ne può valutare 
la rigidezza e controllare 
il bilanciamento della 
struttura

Esempio - collegamenti

• Si è scelta la soluzione con tutti nodi incastro
• Si sono previsti spezzoni di trave saldati alla 

colonna, da bullonare in opera al resto della trave

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 è scelta questa seconda via
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3 – Criteri di dimensionamento, analisi preliminari

Problematiche specifiche

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

• La verifica per lo SLD può condizionare fortemente 
il dimensionamento strutturale

• Limiti per gli spostamenti allo SLD

dr ≤ 0.005 h Per tamponature fragili collegate 
rigidamente alla struttura

dr ≤ drp ≤ 0.010 h Per tamponature progettate in modo da 
non subire danni per spostamento drp

NTC08, punto 7.3.7.2 Bozza NTC, punto 7.3.6.1

dr ≤ 0.0075 h Per tamponature duttili collegate 
rigidamente alla struttura

Problematiche specifiche

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

• La verifica per lo SLD può condizionare fortemente 
il dimensionamento strutturale

• Il rapporto θ tra carico verticale agente P e carico critico 
globale può essere stimato dagli spostamenti relativi 
dr prodotti da forze orizzontali (taglio) V, come

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

NTC08, punto 7.3.1

• θ ≤ 0.1 → effetti del secondo ordine trascurabili

• 0.1 ≤ θ ≤ 0.2 → amplificare risultati di

• θ ≥ 0.3 → ridimensionare struttura

Problematiche specifiche

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

• La verifica per lo SLD può condizionare fortemente 
il dimensionamento strutturale

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

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

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 travi devono essere in grado di portare i carichi 
verticali in assenza di sisma:
– Verifica SLU per qmax

– 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

File Excel Dimensionamento_1, foglio Carichi unitari
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Dimensionamento – travi secondarie
carico e momento flettente

Valori per SLU, in assenza di sisma

File Excel Dimensionamento_1, foglio Travi secondarie

Dimensionamento – travi secondarie 
scelta della sezione

Si è scelta una sezione IPE 240 di acciaio S235

Dimensionamento – travi principali 
carico e momento flettente

Valori per SLU, in assenza di sisma

File Excel Dimensionamento_1, foglio Travi principali

Occorre come minimo una sezione IPE 360 

di acciaio S275 (o eventualmente S235)

Dimensionamento – travi principali 
scelta della sezione

Nota: per garantire la gerarchia delle resistenze trave-colonna è 
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

• La trave ha quindi un buon margine per portare 
azione sismica

MRd – MEd,q = 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

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

NTC08, punto 7.5.4.1 EC8, punto 6.6.2 Bozza NTC, punto 7.5.4.1
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Travi principali 
carico massimo in funzione della luce

Travi principali
carico massimo in funzione della luce

q = 30.9 kN/m

in condizioni 
sismiche

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

• In presenza di sisma è bene che lo sforzo normale 
sia piccolo rispetto a NRd (0.3÷0.5)
– Lo sforzo normale riduce la duttilità

– 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 Wpl maggiore

Trave IPE 360: Wpl = 1019 cm3

– Se il limite è posto solo con riferimento al Wmax

occorre almeno HE 240 B: Wpl,y = 1053 cm3

– Se il limite è posto solo con riferimento anche al 
Wmin occorre almeno HE 360 B: Wpl,z = 1032 cm3

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

File Excel Dimensionamento_1, foglio Colonne

Dimensionamento
limiti minimi per la sezione della colonna

• Sforzo normale ed area necessaria

L’area necessaria è stata 
vautata ipotizzando un 
acciaio S275

Può essere conveniente 
dimensionare le colonne 
pensando ad un acciaio 
uguale a quello delle travi 
e poi realizzarle (e 
verificarle) con un 
acciaio migliore
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Dimensionamento
scelta della sezione della colonna

• Sforzo normale ed area necessaria

– In assenza di sisma Anec = 93 cm2

– In presenza di sisma Anec = 47 cm2

ma per lavorare a 0.3÷0.5 del massimo
Anec = 94 ÷ 157 cm2

Basterebbe HE 320 B: A = 161.3 cm2

Tenendo conto anche della gerarchia delle resistenze, 
sembra opportuno usare almeno un HE 360 B, 

ma occorrono tanti altri controlli

Dimensionamento complessivo
carichi unitari

File Excel Dimensionamento_2, foglio Carichi unitari

Dimensionamento
carichi sulle travi rigorosi

File Excel Dimensionamento_2, foglio Carichi travi

Carichi e sforzi normali
nelle colonne

File Excel Dimensionamento_2, foglio Riepilogo colonne
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4 – Effetto P-δ e carico critico In campo elastico

Schema monopiano, 
comportamento elastico

V

M=V h

δV V

h

Relazione lineare tra carichi – sollecitazioni - spostamenti

Schema monopiano, 
comportamento elastico

P

δ

∆V
δ

P

δ

M=∆V h

∆V

Schema monopiano, 
comportamento elastico

V0 δV0 V0+∆V

h

∆V

P

δ
∆V

P

δ

Schema monopiano, 
comportamento elastico

V0

h

P

Relazione non lineare tra carichi – sollecitazioni - spostamenti
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Schema monopiano, 
comportamento elastico

V0

h

P Al crescere di V0 e P 
(contemporaneamente)

α moltiplicatore di V0 e P 

P=500 kN V0=50 kN

P=500 kN V0=100 kNAsintoto per

αP = k h Pcr =5515 kN

Vedi file Excel Instabilità (mensola)

Schema monopiano, 
carico critico in campo elastico

V0

h

P

indipendentemente da V0 δV0+∆V
N

ma la presenza di sforzo 
normale aumenta la 
deformazione dell’asta e 
riduce la rigidezza

Per la mensola

ma in realtà
(Eulero)

Schema monopiano, 
carico critico in campo elastico

V0

h

P

indipendentemente da V0

ma la presenza di sforzo 
normale aumenta la 
deformazione dell’asta e 
riduce la rigidezza

Per la mensola

ma in realtà
(Eulero)

Vedi: 
Ghersi, Lenza, Teoria degli 
edifici, vol. 3 tomo 3, cap. 4

variando così la rigidezza 
si ottengono i valori di Eulero

0.8225

12 x 0.8225 = 
9.87

Schema monopiano, 
comportamento elastico

V0

h

P Al crescere di P 
(con  V0 costante) 

α moltiplicatore di P 

Asintoto per

αP = k h 

P=500 kN V0=50 kN

P=500 kN V0=100 kN

Pcr =5515 kN

Schema monopiano, 
comportamento elastico

V0

h

P Al crescere di V 
(con  P costante) 

Comportamento lineare,

ma l’effetto di P cresce in 
maniera non lineare con P

P=0.2 Pcr

P=0.4 Pcr

P=0

rigidezza ridotta

sollecitazioni e 
spostamenti crescono di

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

Fi
hi

Fi forza di piano

Vi taglio di piano (somma 
forze al di sopra)

δi spostamenti assoluti

di spostamenti relativi

δ

di

Relazione 
matriciale
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Telaio multipiano, 
comportamento elastico

Qi

hi

Qi carico verticale di piano

Pi carico totale 
sovrastante il piano

Si può ottenere

di

Relazione 
matriciale

Pi

∆Vi

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

Si può ottenere

di

Relazione 
matriciale

Pi

∆Vi

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

F0,ihi

δ

Relazione 
matriciale

Qi

di

Pi

∆Vi

Matrice di rigidezza 
ridotta per tener 

conto dell’effetto P-δ

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

Vedi file Excel Instabilità (telaio)

F0,i

Qi

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

F0,i

Qi

Telaio multipiano, 
carico critico in campo elastico

• Incrementando i carichi verticali di α si ha carico 
critico quando non è più possibile portare forze 
orizzontali (le forze instabilizzanti tengono, da sole, 
la struttura deformata)

• Si hanno soluzioni se
(problema di autovalori e autovettori)
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Telaio multipiano, 
carico critico in campo elastico

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

È possibile procedere in maniera approssimata, se 
non si ha un programma che fa l’analisi non lineare?

1. Procedimento iterativo

Calcolo lineare, con 
le forze assegnate

∆V Nuove 
forze

Nuovi 
spostamenti

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

È possibile procedere in maniera approssimata, se 
non si ha un programma che fa l’analisi non lineare?

1. Procedimento iterativo

… iterando 
quanto occorre

∆V Nuove 
forze

Nuovi 
spostamenti

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

È possibile procedere in maniera approssimata, se 
non si ha un programma che fa l’analisi non lineare?

2. Con determinazione approssimata del carico critico

a ogni piano si calcola e si prende il minimo

Telaio multipiano, 
comportamento elastico

È possibile procedere in maniera approssimata, se 
non si ha un programma che fa l’analisi non lineare?

2. Con determinazione approssimata del carico critico

si amplificano i risultati di

In campo plastico
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Schema monopiano, 
comportamento in campo plastico

• Al crescere della forza orizzontale

V

MEd =MRd

V V

h

Relazione non lineare tra carichi e spostamenti

V

δ
MRd =Vpl h

Vpl

Schema monopiano, 
comportamento in campo plastico

• Se si considera l’effetto P-δ

V

MEd =MRd

V V

h

Il tratto elastico lineare ha una pendenza minore

V

δ

P P P

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-δ

V
V

δ

P

MRd =Vpl h

Per l’equilibrio

Vpl

(retta decrescente)

Implicazioni per l’analisi sismica

• Alla struttura sono applicate forze di calcolo VEd

• La struttura in campo plastico raggiungerà uno 
spostamento δu

V

δ

Vu

con
δu

• La struttura deve essere in grado di portare un 
taglio plastico (ultimo) Vu maggiore di VEd

Applicazione ai telai

• Calcolare a tutti i piani il rapporto

• Incrementare i risultati del calcolo di 

• Determinarne il massimo θmax

La normativa dice che:
– Se θmax ≤ 0.1 l’effetti può essere trascurato
– Se 0.1 < θmax ≤ 0.2 l’incremento và fatto così
– Se 0.2 < θmax ≤ 0.3 occorrono analisi più dettagliate
– Non è ammesso θmax > 0.3

NTC 08, punto 7.3.1

Applicazione ai telai

• Ma cosa prendere per du e Vu?

• Spostamenti:
– Il calcolo SLV è 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 più precisamente, di
Se(T)/Sd(T)
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Applicazione ai telai

• Ma cosa prendere per Vu e du?

• Tagli:
– La prima plasticizzazione avviene per sisma 

incrementato di Ω
– Tra prima plasticizzazione e collasso vi è un 

incremento di azione tagliante pari a αu/α1

– Quindi i valori di calcolo del taglio devono essere 
incrementati di

• In definitiva si può usare l’espressione
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Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici 
con struttura a telaio in acciaio

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

5 – Comportamento e verifiche richieste

SLV: buon comportamento dissipativo

Occorre garantire:

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

• Duttilità 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 duttilità locale

Per garantire una buona duttilità locale:

• il rapporto fu/fy ed il valore di εu devono rispettare i 
limiti

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Nota: il limite per fu/fy è 1.2 in NTC08

Nota:

• Avere un buon margine tra fu e fy garantisce duttilità

• Questo incremento di resistenza (da fy a fu) può portare 
problemi nella gerarchia delle resistenze – quindi occorre 
tenerne conto

Caratteristiche dell’acciaio
per garantire duttilità globale

Sovraresistenza (overstrength) 

• Il valore medio della resistenza dell’acciaio fy,medio è 
sempre maggiore del valore di riferimento fy

• Questa sovraresistenza può portare problemi nella 
gerarchia delle resistenze

Caratteristiche dell’acciaio
per garantire duttilità globale

Sovraresistenza (overstrength) 

• La sovraresistenza può portare problemi nella 
gerarchia delle resistenze

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Per garantire una buona duttilità globale:

• occorre evitare una eccessiva sovraresistenza

fy,max ≤ 1.1 γov fyk si noti il riferimento a fy,max anziché fy,medio

fy,medio ≤ 1.2 fyk per acciaio S235 e S275

fy,medio ≤ 1.1 fyk per acciaio S355, S420 e S460

• per l’Eurocodice 8, punto 6.2 (3)

Caratteristiche dell’acciaio
per garantire duttilità globale

Sovraresistenza (overstrength) 

• La sovraresistenza può portare problemi nella 
gerarchia delle resistenze

Bozza NTC, punto 7.5.1

Per garantire una buona duttilità globale:

• occorre tener conto di questa sovraresistenza

γov = 1.25 per acciaio S235, S275 e S355

γov = 1.15 per acciaio S420 e S460

• la normativa prescrive di utilizzare nei calcoli un 
coefficiente γov

Nota: NTC08 usa il simbolo γRd, che è però usato contemporaneamente in 
altri punti con diverso significato
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Collegamenti
per garantire duttilità

Per garantire una buona duttilità locale:

• occorre usare bulloni di classe 8.8 o 10.9

EC8, punto 6.2 (9)

Bozza NTC, punto 11.3.4.9

Il problema principale è forse quello dell’indebolimento 
delle sezioni a causa dei fori, che può ridurre la duttilità

Duttilità locale

Dipende anche da:

• Comportamento della sezione

Occorre evitare l’instabilità locale. Quindi:

• Si devono usare sezioni di classe 1 e 2

NTC08, punto 7.5.3.1

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

Bozza NTC, punto 7.5.3.2

Duttilità locale

Dipende anche da:

• Comportamento della sezione

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

Circolare, punto C7.5.2.1

Nel caso di:

• Colonne, ma solo per particolari meccanismi 
di collasso (per la Circolare)

• Più genericamente, colonne primarie di strutture a telaio in 
cui si prevede formazione di zone dissipative (Bozza NTC)

Ma è bene comunque evitare valori eccessivi di NEd

Bozza NTC, punto 7.5.3.2

Duttilità locale

Dipende anche da:

• Comportamento della sezione

NTC08, punto 7.5.3.2

• 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

Nota: analoga condizione si deve imporre alle aste inflesse 

per asta tesa

Bozza NTC, punto 7.5.3.1

Duttilità locale

Dipende anche da:

• Comportamento della sezione

NTC08, punto 7.5.3.3

• Comportamento della sezione in presenza di fori

• Resistenza dei collegamenti

Il collegamento deve essere a completo ripristino di 
resistenza (cioè 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)

L’EC8, punto 6.5.3 (9), consente 
plasticizzazioni nelle connessioni

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

– La prima condizione è 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

NTC08, punto 7.5.4.1 EC8, punto 6.6.2 Bozza NTC, punto 7.5.4.1
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Travi:
carico massimo in funzione della luce

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

• Occorre rispettare le relazioni

NTC08, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

con
pedice G indica l’effetto dei carichi verticali

pedice E indica l’effetto del sisma

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

• Occorre rispettare le relazioni

NTC08, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

con
1.1 tiene conto del rapporto tra fuk e fyk

γov tiene conto del rapporto tra fy,medio e fyk

Ω tiene conto della sovraresistenza globale 
della struttura

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

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

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

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

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

Moltiplicare per 1.1 e γov vuol dire tener conto della 
sovraresistenza (locale) dell’acciaio delle travi, che 
può essere dovuta

– all’incrudimento, ovvero passaggio da fy a fu

– alla differenza tra valore medio e valore 
caratteristico di fy

Moltiplicare per Ω 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 può avere la trave

– L’incremento può essere anche molto rilevante

– L’incremento non è legato alla classe di duttilità della 
struttura 
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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 
sovraresistenza γov nel calcolo

• La normativa europea consente di:
– Tenere conto di γov nel calcolo

– Effettuare il calcolo con un unico valore di fy, tenendo 
conto di γov solo per i collegamenti, e poi usare nelle zone 
non dissipative un acciaio con fy più grande del valore fy,max

che si ha nelle zone dissipative 

Ma quale valore usare per VEd?

• La norma italiana prescrive che:

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

• Si richiede inoltre che

NTC08, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

“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 capacità a 
flessione Mpl,Rd”

Ma quale valore usare per VEd?

• Mia interpretazione:

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza delle colonne

• Si richiede inoltre che

NTC08, punto 7.5.4.2 EC8, punto 6.6.3 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

L’unica sezione in cui si prevede è quella alla base del primo 
ordine (se non vi è cerniera) 
Solo per quella colonna si deve valutare il taglio tenendo 
conto, alla base, di Mpl.Rd

Colonne:
relazione tra taglio  momento resistente

• Se si calcolasse sempre il taglio nelle colonne con 
riferimento al loro momento resistente

la condizione VEd ≤ 0.5 VRd porterebbe ad un limite 
per l’altezza della colonna

Per profili come HE 360 B l’altezza limite è circa 
3 m, per profili più grandi è 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

NTC08, punto 7.5.4.3

con γRd = 1.3 o 1.1 (per classe A o B)

Questa regola è parzialmente un doppione della prima 
indicazione (e in genere è più gravosa) 

Non c’è nell’EC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Gerarchia di resistenza delle colonne:

Riflessione:

Tipico diagramma di M (q+F)

NTC08, punto 7.5.4.3

Nelle strutture in c.a. si mette 
l’armatura strettamente 
necessaria, quindi 

Gli estremi della trave si possono plasticizzare 
contemporaneamente 

Non c’è nell’EC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2
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Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

NTC08, punto 7.5.4.3

Nelle strutture in acciaio si ha 
sempre 

Un estremo della trave si plasticizza parecchio dopo l’altro 

Gerarchia di resistenza delle colonne:

Riflessione:

Tipico diagramma di M (q+F)

Non c’è nell’EC8 Bozza NTC, punto 7.5.4.2

Regole di progetto specifiche
per strutture intelaiate in acciaio

Verifica di resistenza dei pannelli nodali

I pannelli d’anima devono essere progettati in modo 
da consentire lo sviluppo del meccanismo dissipativo 
della struttura, e cioè la plasticizzazione delle 
sezioni delle travi convergenti nel nodo 
trave‐colonna

NTC08, punto 7.5.4.5 Bozza NTC, punto 7.5.4.4EC8, punto 6.6.3

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 instabilità

• Sollecitazione

HH-hb

hb

z

Mb,1 Mb,2

Mb,2/zMb,1/z

Mc,sup=ΣMb/2

Mc,inf=ΣMb/2

Vc,sup=Mc,sup/0.5(H-hb)

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 instabilità

Circolare, punto C7.5.4.5

• Sollecitazione

z

Mb,1 Mb,2

Mb,2/zMb,1/z

Mc,sup=ΣMb/2

Mc,inf=ΣMb/2

Vc,sup=Mc,sup/0.5(H-hb)

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 instabilità

Circolare, punto C7.5.4.5

• Resistenza a plasticizzazione

Criterio di Von Mises
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6 – Dimensionamento e calcolo approssimato

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici 
con struttura a telaio in acciaio

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 è preferibile organizzare un foglio di calcolo 
che faccia un calcolo di massima e tutti i controlli

Schema logico

Assegnare le sezioni

Valutare rigidezze e periodo

Calcolare spostamenti per SLD
se non accettabili

Calcolare sollecitazioni per SLV
calcolare amplificazione per θ

Controllare gerarchia resistenze

se non accettabili

se non accettabile

Sezioni di primo tentativo

• Tenendo conto dei carichi verticali e, 
sommariamente, di indicazioni utili per gerarchia 
delle resistenze, si è 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 cm2

– NRd = 6106 kN
– NEd,q max = 1241 kN ≈ 0.2 NRd

– MRd,y(N) = 827.2 kNm MRd,z(N) = 348.92 kNm

• Trave IPE 360
– MRd = 266.9 kNm
– 1.1 γov MRd = 367 kNm

• Il momento resistente MRd,y della colonna è più che 
sufficiente per la gerarchia delle resistenze

• Il momento resistente MRd,z della colonna potrebbe non 
essere sufficiente 

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• Se le travi sono infinitamente rigide

Modello 
di calcolo

V dr
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Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• Se le travi sono infinitamente rigide

Modello 
di calcolo

V dr

La rigidezza è proporzionale al 
momento d’inerzia della sezione

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

V
dr

k1

k2

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

V
dr

k1

k2

ma poiché la trave serve da vincolo 
anche al pilastro di sopra, prendo la 
metà (nel caso di piani intermedi) 

pongo

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

V
dr

k1

k2

Lo spostamento dipende anche 
dalla rigidezza delle travi

se r1 ≅ r2

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

dr

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

k1

k2

Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

dr

Ora preferisco però usare sempre 
l’espressione generale

con

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

V
k1

k2
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Rigidezza laterale

• Rigidezza di un pilastro = rapporto tra taglio V e 
spostamento relativo dr

• In realtà le travi sono deformabili

Modello 
di calcolo

dr

Dallo schema si può ottenere anche la 
posizione del punto di nullo di M
Dista dalla base α Lp, con V

k1

k2

k1

k2

M

α Lp

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

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

In rosso i dati da inserire
Caselle a discesa per selezionare le possibili situazioni

In blu i risultati forniti 

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

r1 potrebbe dimezzarsi *

r1 = 0
caso standard

r2 = 0
caso standard

r2 potrebbe dimezzarsi *

* ma per ora non 
la modifico

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

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

password e può essere rimossa se si vuole modificare il file

Foglio di calcolo Rigidezza_acc

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 più situazioni:
• Colonna lato rigido + 1 trave
• Colonna lato rigido + 2 travi
• Colonna lato flessibile + 1 trave
• Colonna lato flessibile + 2 travi

Occorre inoltre distinguere:
• 1° ordine: la fondazione è rigida
• Altri ordini: la colonna è tra due travi flessibili

Provo a usare colonne HE 360 B e travi IPE 360



4

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

9.25 2.72

11.38 4.91

3.43 2.01

4.19 3.01

Rigidezza laterale

• Rigidezza totale, somma delle rigidezze delle 
singole colonne

File Excel Rigidezza_acc_HE360, foglio Riepilogo

Rigidezza laterale

• Rigidezza totale, somma delle rigidezze delle 
singole colonne

piano Direzione x Direzione y

5,4,3,2 81.48 79.49

1 175.15 173.62

Rigidezza laterale
controllo bilanciamento della struttura

• Avendo stimato le rigidezze si può controllare il 
bilanciamento della struttura

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

Schema strutturale
posizione e numerazione pilastri

File Excel Centro rigidezze-schema base acc, foglio ordine 1
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Dati relativi alle rigidezze
e risultati

Centro di massa

Centro di rigidezza

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/m2

• La struttura è molto più leggera
• Solaio, massetto, pavimento spesso sono più leggeri
• I tramezzi spesso sono più leggeri

In un edificio in acciaio il peso delle masse di piano è 
in genere minore (6÷8 kN/m2) perché:

Il peso delle masse può essere stimato moltiplicando 
la superficie dell’impalcato per 7.5 kN/m2 (6 kN/m2 in 
copertura, per la minore incidenza delle tamponature)

Masse

• Stima approssimata

Masse

• Un calcolo più dettagliato conferma i valori

File Excel Dimensionamento_2, foglio Masse

Determinazione del periodo

La normativa suggerisce di assumere

con C1 = 0.085 
per strutture intelaiate in 
acciaio

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

Nell’esempio: H = 17.50 m (escluso torrino)

Ma attenzione …

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

• È opportuno controllare appena possibile se il 
periodo è plausibile (e quindi se le forze sono 
effettivamente quelle da usare)

• Possibile procedimento per valutare il periodo:

Formula di Rayleigh

mi: massa di piano
Fi: Forza di piano
ui: spostamento del baricentro di piano

(provocato dalla forze Fi)
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Determinazione del periodo

Per applicare la formula di Rayleigh: 
• Occorre conoscere le masse ai vari piani
• Si potrebbe usare una qualsiasi distribuzione di 

forze (ma può essere comodo assegnarne una 
corrispondente alle forze dell’analisi statica)

Quindi:
1. Calcolo delle forze a meno di ag (che dipende da T)
2. Applicazione della formula di Rayleigh

Forze

• Si applica la formula per l’analisi statica
(a meno di Sd/g, non ancora nota)

File Excel Progetto 2017, foglio Masse e forze

Determinazione degli spostamenti

• Taglio → spostamento relativo di piano

• Spostamenti relativo → spostamenti assoluti

File Excel Progetto 2017, foglio Rigidezze

Periodo proprio della struttura
direzione x

T = 1.301 s

F u
(kN m)

m u2

(kN m s2)

3716.8 148.69

2638.5 117.85

1554.2 72.70

659.0 29.41

109.6 3.25

8678.0 371.91

Piano m
(kN s2/m)

F 
(kN)

u
(mm)

Torrino+V 348.2 5687.3 653.5

IV 345.9 4520.0 583.7

III 345.9 3390.0 458.5

II 345.9 2260.0 291.6

I 345.9 1130.0 97.0

somma

Molto più grande di quanto previsto 
con la formula della normativa

Ordinata spettrale
spettro di risposta elastico SLD

0.072
7

L’accelerazione 
corrispondente a

T=1.301 s è 0.072 g

1.30

Spostamenti per SLD

• Gli spostamenti allo SLD si ricavano da quelli 
calcolati per ag=1, moltiplicandoli per il valore di ag
ora trovato

X 0.072

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x
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Spostamenti per SLD

• Gli spostamenti allo SLD dovrebbero essere 
amplificati per tener conto di rotazioni dell’impalcato 
(eccentricità)

X 1.20

Piano dr [mm]

5 5.02

4 9.02

3 12.01

2 14.01

1 6.98

dr [mm]

6.03

10.82

14.41

16.81

8.38

In modo analogo possono essere determinate periodi e 
spostamenti per sisma in direzione y   (drmax=16.63 mm)

Valori proprio al 
limite, perché 
h=3.50 m e 
0.005 h =17.5 mm

Effetto P-δ per SLD

• È in genere trascurabile … ma controlliamo

L’effetto P-δ può essere trascurato

Anche se lo si prendesse in conto 
l’incremento sarebbe minimo

Spettro di progetto per SLV

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

Per telai in acciaio:

q0 = 5 αu/α1 per CD”A”

αu/α1 = 1.3 telaio con più piani e più campate
KR = 1 la struttura è regolare in altezza

q0 = 4 per CD”B”

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

Ordinata spettrale per SLV

L’accelerazione 
corrispondente a

T=1.30 s è 0.050 g

0.050

1.30

perché siamo già nel 
tratto orizzontale che 
corrisponde a 0.2 ag

Forze e spostamenti per SLV

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

X 0.050

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

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

Esempio: piano 5, V = 284.36 kN
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Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

M = 0.5 V h 

M = 0.5 V h

h/2

ai piani superiori
Mtesta = 0.4 V h

0.6÷0.7 h

al primo ordine

Mpiede = 0.6 V h

Se le travi sono abbastanza rigide

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono più deformabili

M = 0.5 V h 

M = 0.5 V h

h/2

ai piani superiori al primo ordine
Mtesta = 0

Mpiede = V h

Mtesta = 0.4 V h

0.6 h

al secondo ordine

Mpiede = 0.6 V h

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Nel caso in esame

File Excel Progetto 2017, foglio Direz x

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Mp,2

Mp,1

MtraveMtrave

Per l’equilibrio:

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Mp,2

Mp,1

Mtrave

Per l’equilibrio:

o, se c’è solo una trave

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Nel caso in esame
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Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

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

• eccentricità propria del sistema

• eccentricità accidentale

• effetto combinato delle diverse componenti

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

Effetto P-δ per SLV

• Può essere condizionante

Per le considerazioni già fatte

Per la normativa

Si noti che P d/V h non dipende dal valore delle 
forze ma solo dalla loro distribuzione
Quindi assume i valori già calcolati

Effetto P-δ per SLV

• Se usassi la formula di normativa

Valori molto alti, non accettabili

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

Effetto P-δ per SLV
Ordinate spettrali

0.050

1.30

• Nel caso in esame < q

0.261

perché siamo arrivati 
al tratto orizzontale 
dello spettro di progetto

Effetto P-δ per SLV
Ordinate spettrali e sovraresistenza

• Nel caso in esame

• Non conosciamo ancora Ω (ma potremmo calcolarlo)

• Possiamo assumere

Dobbiamo quindi moltiplicare per
e non per 6.5

e ridurre ulteriormente di Ω

Effetto P-δ per SLV

• Già così si ottiene

Valori alti, ma accettabili
Si avrebbe un incremento di sollecitazioni del 20-25%

Ma dobbiamo ancora tener conto di Ω
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Verifica di massima
trave

• Momento flettente da carichi verticali, 
in condizione sismica Mq = 120 kNm

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 77.6 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 111.7 kNm

• Momento totale MEd = 231.7 kNm

• Momento resistente MRd = 266.9 kNm
Ok

Verifica di massima
colonna, lato rigido

• Sforzo normale da carichi verticali, 
in condizione sismica (stima) Nq = 1241 kN

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 157.0 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 226.1 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 827.2 kNm
Ok

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze, 
ma c’è un buon margine

Verifica di massima
colonna, lato flessibile

• Sforzo normale da carichi verticali, 
in condizione sismica (stima) Nq = 1241 kN

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 51.3 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 73.9 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 348.9 kNm
Ok

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze, 
ma c’è un buon margine

Sovraresistenza Ω
rispetto alla prima plasticizzazione

• La sovraresistenza è

Ma MEd,E dovrebbe essere calcolato con incremento 
per θ, che dipende da Ω

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

Sovraresistenza Ω
rispetto alla prima plasticizzazione

• Nel caso in esame:
Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G = 120 kNm
MEd,E = 77.6 kNm (da incrementare per 1/1-θ)

Si ottiene:

detto

si ha

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

• Il momento flettente deve essere calcolato con

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 157.0 kNm

incremento per effetto P-δ 1.129
γov per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.676
incremento per eccentricità 1.20

• Momento resistente MRd(N) = 827.2 kNmOk
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Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia specifica per acciaio

• Il momento flettente deve essere calcolato con

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 51.3 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 348.9 kNmOk

incremento per effetto P-δ 1.129
γov per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.676
incremento per eccentricità 1.20

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia “tradizionale”

• Momento resistente della trave 266.9 kNm

Ok

• Momento resistente della colonna, 
lato rigido 827.2 kNm

• In un nodo tipico convergono due travi e due 
colonne

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia “tradizionale”

• Momento resistente della trave 266.9 kNm

Ok
giusto giusto

• Momento resistente della colonna, 
lato flessibile 348.9 kNm

• In un nodo tipico convergono due travi e due 
colonne
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6b – Calcolo approssimato con CD “B”

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici 
con struttura a telaio in acciaio

Spettro di progetto per SLV

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

Per telai in acciaio:

q0 = 5 αu/α1 per CD”A”

αu/α1 = 1.3 telaio con più piani e più campate
KR = 1 la struttura è regolare in altezza

q0 = 4 per CD”B”

Provo ad assumere q = 4

Ordinata spettrale per SLV

L’accelerazione 
corrispondente a

T=1.30 s è 0.065 g

0.065

1.30

Più grande che per CD 
“A”, ma solo di un 30%

Forze e spostamenti per SLV

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

X 0.065

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

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

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

Esempio: piano 5, V = 370.80 kN

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

M = 0.5 V h 

M = 0.5 V h

h/2

ai piani superiori
Mtesta = 0.4 V h

0.6÷0.7 h

al primo ordine

Mpiede = 0.6 V h

Se le travi sono abbastanza rigide
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Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Se le travi sono più deformabili

M = 0.5 V h 

M = 0.5 V h

h/2

ai piani superiori al primo ordine
Mtesta = 0

Mpiede = V h

Mtesta = 0.4 V h

0.6 h

al secondo ordine

Mpiede = 0.6 V h

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

2. Valutare il momento nei pilastri

Nel caso in esame

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

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Mp,2

Mp,1

MtraveMtrave

Per l’equilibrio:

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Mp,2

Mp,1

Mtrave

Per l’equilibrio:

o, se c’è solo una trave

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

3. Valutare i momenti nelle travi

Nel caso in esame

Come prevedere 
le caratteristiche della sollecitazione?

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

• eccentricità propria del sistema

• eccentricità accidentale

• effetto combinato delle diverse componenti

Se la struttura è bilanciata e sufficientemente 
rigida torsionalmente, incrementare del 20%
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Effetto P-δ per SLV

• Può essere condizionante

Per le considerazioni già fatte

Per la normativa

Si noti che P d/V h non dipende dal valore delle 
forze ma solo dalla loro distribuzione
Quindi assume i valori già calcolati

Effetto P-δ per SLV

• Se usassi la formula di normativa

Valori alti, ma accettabili

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

Effetto P-δ per SLV
Ordinate spettrali

0.050

1.30

• Nel caso in esame = q

0.261

perché non siamo arrivati 
al tratto orizzontale 
dello spettro di progetto

Effetto P-δ per SLV
Ordinate spettrali e sovraresistenza

• Nel caso in esame

• Non conosciamo ancora Ω (ma potremmo calcolarlo)

• Possiamo assumere

Dobbiamo quindi moltiplicare per
e non per 4

e ridurre ulteriormente di Ω

Effetto P-δ per SLV

• Già così si ottiene

Valori non trascurabili, ma non particolarmente alti
Si avrebbe un incremento di sollecitazioni del 15-18%

Ma dobbiamo ancora tener conto di Ω

Verifica di massima
trave

• Momento flettente da carichi verticali, 
in condizione sismica Mq = 120 kNm

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 101.2 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 145.7 kNm

• Momento totale MEd = 265.7 kNm

• Momento resistente MRd = 266.9 kNm
Ok, ma al limite
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Verifica di massima
colonna, lato rigido

• Sforzo normale da carichi verticali, 
in condizione sismica (stima) Nq = 1241 kN

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 204.7 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 294.8 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 827.2 kNm
Ok

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze, 
ma c’è un buon margine

Verifica di massima
colonna, lato flessibile

• Sforzo normale da carichi verticali, 
in condizione sismica (stima) Nq = 1241 kN

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 66.9 kNm

Incremento per eccentricità (1.2)
e per effetto P-δ (1.2) ME = 96.3 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 348.9 kNm
Ok

Occorre tener conto della gerarchia delle resistenze, 
ma c’è un buon margine

Sovraresistenza Ω
rispetto alla prima plasticizzazione

• La sovraresistenza è

Ma MEd,E dovrebbe essere calcolato con incremento 
per θ, che dipende da Ω

Nel caso in esame:
Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G = 120 kNm
MEd,E = 101.2 kNm (da incrementare per 1/1-θ)

Sovraresistenza Ω
rispetto alla prima plasticizzazione

• Nel caso in esame:
Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G = 120 kNm
MEd,E = 101.2 kNm (da incrementare per 1/1-θ)

Si ottiene:

detto

si ha

come per CD “A”

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

• Il momento flettente deve essere calcolato con

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 204.7 kNm

incremento per effetto P-δ 1.129
γov per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.286
incremento per eccentricità 1.20

• Momento resistente MRd(N) = 827.2 kNmOk

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia specifica per acciaio

• Il momento flettente deve essere calcolato con

• Momento flettente da sisma, 
da calcolo ME = 66.9 kNm

• Momento resistente MRd(N) = 348.9 kNmOk

incremento per effetto P-δ 1.129
γov per acciaio delle travi 1.25
incremento per sovraresistenza 1.286
incremento per eccentricità 1.20
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Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia “tradizionale”

• Momento resistente della trave 266.9 kNm

Ok

• Momento resistente della colonna, 
lato rigido 827.2 kNm

• In un nodo tipico convergono due travi e due 
colonne

Verifica colonna, lato flessibile
con gerarchia “tradizionale”

• Momento resistente della trave 266.9 kNm

Ok
con più margine 
che per CD “A”

• Momento resistente della colonna, 
lato flessibile 348.9 kNm

• In un nodo tipico convergono due travi e due 
colonne
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Corso di aggiornamento

Progetto di edifici antisismici 
con struttura a telaio in acciaio

Villa Redenta, Spoleto
23-24 marzo 2017

Aurelio Ghersi

7 – Analisi e giudizio sulla struttura

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 più di uno?

• Esaminare i periodi dei modi predominanti
– corrispondono alle previsioni o no?

Un mare di numeri. Come non perdersi?
Analisi modale

• Esaminare l’inviluppo delle deformate modali, per le 
due direzioni del sisma

– spostamenti analoghi nelle due direzioni o molto 
diversi?

– solo traslazione, rotazione dell’impalcato 
modesta oppure forte?

• Esaminare le sollecitazioni sulle travi e sui pilastri

– rispettano le previsioni o no?

Deformate modali

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

Modo 3, T=1.11 s

Deformate modali

Modo 1, T=1.30 s Modo 2, T=1.27 s Modo 3, T=1.11 s

Modo 5, T=0.39 s Modo 6, T=0.34 sModo 4, T=0.40 s -5

30

Previsto T=1.30 sPrevisto T=1.31 s

Masse partecipanti, sisma x

Il modo 2 è prevalente di 
traslazione secondo x

Modo 1 T=1.30 s Modo 2 T=1.27 s

Modo 3 T=1.11 s

0.8%

0.7%

80.4%
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Masse partecipanti, sisma y

Il modo 1 è prevalente di 
traslazione secondo y

1.8%

1.0%

Modo 1 T=1.30 s Modo 2 T=1.27 s

Modo 3 T=1.11 s

C’è un modesto accoppiamento 
con il modo 3

78.9%

Inviluppo modale
sisma x

25.3

29.4

4.66.5

Inviluppo modale
sisma y

5.8

7.7

35.123.9

Spostamenti, inviluppo modale

25.3

29.4

35.123.9

Spostamenti quasi 
uniformi per sisma x

Piccole rotazioni per 
sisma y

La parte destra 
andrebbe irrigidita

gli spostamenti massimi per 
sisma y sono maggiori di 
circa il 16% rispetto a 
quelli per sisma x

La direzione y andrebbe 
irrigidita

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)

→ eccentricità 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 
più esterni

Eccentricità accidentale
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Eccentricità 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

– Affidabilità del predimensionamento

Spostamenti per forze e coppie
direzione x (analisi modale)

Prima era 25.3

Prima era 29.4

Prima era  6.5

3.9

2.6

29.2

32.0

Prima era  4.6
3.3

4.8
9.8 9.4

Spostamenti per forze e coppie
direzione y (analisi modale)

Prima era 5.8

Prima era 7.7

Prima era  23.9 Prima era  35.1
27.9

40.9

4.0 5.8

3.2

4.9

10.9

10.7

Spostamenti per forze e coppie
considerazioni

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

• L’incremento è del 16% (sinistra e destra) nel caso 
di azioni in direzione y

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

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”

NTC 08, punto 7.3.5

In che modo capire quanta importanza ha questa 
combinazione?

Ragioniamo ancora esaminando gli spostamenti
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Effetto complessivo del sisma
separatamente nelle due direzioni

Sisma in 
direzione x

Sisma in 
direzione y

29.2

32.0

9.8 9.4 27.9 40.9

10.9

10.7

Inviluppo: sisma x + 0.3 sisma y
analisi modale

Sisma x + 0.3 y
Sisma y

Sisma x

18.2 21.7

prima 9.8 prima 9.4

prima 29.2

prima 32.0
35.3

32.4

Inviluppo: sisma y + 0.3 sisma x
analisi modale

Sisma y + 0.3 x
Sisma y

Sisma x

30.9
43.7

prima 27.9
prima 40.9

prima 10.7

prima 10.9

20.5

19.4

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 più condizionante è generalmente quella 
allo SLD.

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

L’edificio è più flessibile in direzione yL’edificio è più flessibile in direzione y ed il telaio 
che subisce i massimi spostamenti è quello sul lato 
destro dell’edificio

Sisma y + 0.3 x

30.9 43.7

Sisma x + 0.3 y

35.3

32.4

Spostamento d’interpiano per SLV
telaio n. 11

SismaX = Fx + M(Fx)

Piano Fx Fy M(Fx) M(Fy)

5 0.61 4.51 0.56 0.69

4 0.90 6.95 0.91 1.11

3 -1.17 8.80 1.18 1.45

2 -1.27 9.57 1.27 1.56

1 -0.80 6.19 0.80 0.97

SismaX SismaY

1.17 5.2

1.80 8.1

2.35 10.2

2.54 11.1

1.60 7.2

Y+0.3X

5.55

8.60

10.95

11.89

7.64

SismaY= Fy + M(Fy)

Sisma= SismaY + 0.3 SismaX

Il massimo spostamento d’interpiano si riscontra al 
secondo piano

Spettri per SLU e SLD

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

quindi:

spostamenti SLD
≅

1.42 x spostamenti SLU 
(q=6.5)

0.050

1.30

0.071

spettro SLD

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 è soddisfatta

Lo spostamento massimo previsto in direzione y era 
16.9 mm

Effetto P-δ per SLV

Per le considerazioni già fatte

• In direzione x:

Piano Pd/Vh Se/Sd/1.3 θ x Ω

5 0.012 3.91 0.048

4 0.024 3.91 0.094

3 0.036 3.91 0.141

2 0.045 3.91 0.177

1 0.035 3.91 0.136

Ω θmax= 0.177

Effetto P-δ per SLV

Per le considerazioni già fatte

• In direzione y:

Piano Pd/Vh Se/Sd/1.3 θ x Ω

5 0.014 3.84 0.052

4 0.026 3.84 0.102

3 0.041 3.84 0.159

2 0.051 3.84 0.198

1 0.039 3.84 0.149

Ω θmax= 0.198
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Verifica allo SLV 
trave

• Massimo momento flettente da carichi verticali, 
in condizione sismica Mq = 117 kNm

• Massimo momento flettente da sisma, 
(forze in una direzione) ME = 76 kNm

• Massimo momento flettente per eccentricità 
(da incrementare per 1/1-θ/Ω) MEd = 94.5kNm

• Massimo momento totale

MEd = 177.4 kNm

• Momento resistente MRd = 266.9 kNm
Ok

Previsto  
120 kNm

Previsto  
77.6kNm

Previsto  
231.7kNm

Previsto  
111.7kNm

Sovraresistenza Ω
rispetto alla prima plasticizzazione

• Nel caso in esame, per la sezione con Ωmin si ha:

Mpl,Rd = 266.9 kNm MEd,G = 116 kNm

MEd,E = 60.7 kNm (da incrementare per 1/1-θ)

Si ottiene:

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

La colonna è soggetta a presso-flessione deviata

• Momento sollecitante per effetto degli spostamenti 
in direzione y

• Momento sollecitante per effetto degli spostamenti 
in direzione x

• Sforzo normale

Sisma y + 0.3 x

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

x

y

Sezione HEB 320

Acciaio S355

Incrementi per 
effetto p- δ nelle 

due direzioni

Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

x

y

Sezione HEB 320

Acciaio S355
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Verifica colonna, lato rigido
con gerarchia specifica per acciaio

x

y

Sezione HEB 320

Acciaio S355

Ok


