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ANALISI DEI CARICHTI: solaio piano tipo

pavimerto in piastrelle 20 mm
-\

~.sottofondo in cls magro 60 mm

Eian 40 mm
~
> |200mm

1000 mm
Figura (4.3)-3: solafo
Strato spessore P,EW, Peso
unitario
Soletta collaborante in c.a 0.04m |25 kN/m’ 1.00 kN/m~
N : 0.2m 3| =0.2m25 kN/m'-0.1/0.5
Nervaturs -a. . 25 kN
crvatue mea i=05m " = 1.00 kN/m’
2 .3 =02 N/m~
Laterizi di alleggerimento 125 _:nm 11 kN/m* 0.2 f 1116]{-21(? im? 405
3.76 kKN/m*”

+ incidenza cordoli: 0.24 m x 25 kN/m3 = 6.00 kN/m2 - 3.76 kN/m? = 2.24 kN/m?
2.24 kKN/m2 x 2.4 m/11.7 m = 0.46 kN/m?
TOTALE PESO PROPRIO STRUTTURALE SOLAIO: Ql = 4.22 kN/m?

ANALTISI DEI CARICHI: solaio piano tipo

pavimerto in piastrelle 20 mm
-\

40 mm
200 mm
noco cvile 20 mm
100 400 mm 100
™ 1000 mm "
Figura (4.3)-3: solafo
Pavimento in piastrelle 0.02m 20 kN/m’ 0.40 kN/m~
Sottofondo in cls magro 0.06 m 20 kN/m’ 1.20 kN/m”
Intonaco civile 0.02m 20 kN/m’ 0.40 kN/m"

TOTALE PESO PROPRIO NON STRUTTURALE SOLAIO
6,2 2.00 KN/m?




ANALISI DEI CARICHI: solaio copertura

Figura (4.3)-4: salaio di copertura e copertura

so‘.ari LATEROCE

Strato spessore Peso unitario Peso

Solaio laterocementizio 0.24m 4.22 kKN/m”

Intonaco 0.02m 20 kN/m” 0.40 kN/m”

Isolante 0.03m 1 kN/m* 0.03 kN/m”

Muricei ripartiti 1.23 kN/m”

tavelloni 1/c0s20° 0.40kN/m” | 0.43 kN/m”

Cappa calcestruzzo 0.03 m/cos 20° 25 kN/m’ 0.80 kN/m"
Tegole marsigliesi 1/c0s20° 050 kN/m”~ | 0.53 kN/m”~ 7

Totale carichi permanenti impalcate piano fipe 7.64 kN/m"

ANALISI DEI CARICHTI: chiusure verticali

infonaca peso

rustiea Zom isolante strato spessore | B o | PESO
V[

Intonaco 20 0.6
0.03m 3 2,
esterno kN/m® | kN/m’

Muratura 16 1.92
0.12m 3 )
esterna kN/m® | kN/m®

>

infonaco intonaco Intenace | g g3 1y kﬁo ; k\OIA o
esterno 3 civile 2 cm ‘;‘“‘CO 1’" 8 0‘?
frato 0.03m ;|09

isolante KN/m” | kN/m
Muratura 0.06 m 11 s 0. 661

esterna KN/m® | kEN/m
u o Intonaco, 0.02m 20 | 04,

semipieni 12 cm  in forafi 6 cm interno KN/m” | kN/m

Figura (4.3)-1 parete esterna 1.01

kN/m’

4.01 kN/m2 x 2.82 m = 11.31 kN/m
-Incidenza aperture (20% forfettario) 2.26 kN/m

9.05 kN/m 8

ANALISI DEI CARICHI: partizioni interne

Strato 5 Peso Peso
Spessore o
unitario
3 2
Tntonaco | g0y | 20k | 0.4 kN/m?
civile
Muratura

! % 0.08m 1LkNm® | 0.88 kN/m®
in forati

Intonaco
civile

0.02m 201N’ | 0.41N/m’

Figura (4.3)-2: pavete inferna 1.68 kN/m”

1.68 kN/m2 x 2.82 m 04.74 kN/m

ANALISI DEI CARICHTI: partizioni interne

Q<s10kN/m - q,=0,5kN/m?
10kN/m<Q,<20kN/m - gq,=0,8kN/m?
20kN/m<Q,<30kN/m - q,=12kN/m2

Estensione in NTC
Criterio q, = Q,/ 25
30KkN/m<Q,<40kN/m - q,=1,6kN/m?
ULTERIORE ESTENSIONE
40kN/m<Q,<50kN/m — g = 2,0 kN/m?

Sovraccarico variabile con
Vo = 0+15 E Yo=w=y,=1

ANALISI DEI CARICHI ANALIST DET CARICHI: carico di neve
sovraccarichi variabili EN1991-1-3 + Annesso Nazionale
Edificio civile abitazione (come NTC)
qk - 200 kN/mz 'ZON.A 1 ALPINA ag < 200 m slm
Per scale comuni, ballatoi, balconi carico di neve al suolo gy, = 1,50 kN/m?
gy = 4.00 kKN/m2 CARICO DI NEVE in COPERTURA
gs = M; C. C+qq = 1,20 KN/m2
E dunque ... sovraccarichi variabili
Qi = 2.00 kN/m?  sovraccarico di esercizio C. = COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE = 10
gz = 2.00 kN/m?  peso partizioni interne €y = COEFFICIENTE TERMICO =10
u W; = COEFFICIENTE DI FORMA = 0,8 1




ANALISI DEI CARICHI: carico di neve
EN1991-1-3 + Annesso Nazionale
(come NTC)

Caso IT 05 (o) 5y = 045,

Figura (4.3)-5: combinazioni di carico per I'azione della neve (da Figura 5.2-ECI-1-3)
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ANALISI DEI CARICHI: azione del vento
EN1991-1-4 + Annesso Nazionale
(ONTOC)

ZONA'1 - CATEGORIA IV (aree urbane)

PRESSIONE BASE (v, = 25 m/sec)

qb:%pv§:390N/m2 (p:l25kg/m3)

PRESSIONE DI PICCO
q, = C.(2) g, = 498 + 611

PRESSIONE SULLE PARETI
W=¢C Qp
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PRESSIONE DEL VENTO SULL'EDIFICIO

244m
‘
4892 N/m2 v +18m
pl v +t64m »
6.3m — 1334 —»
> Vv +1334m )
+ 1028 >
v m N
v+7.22m : 262.9 N/m2
17m v +416m :
398.4 N/m?2 I
g+lim -
4 Ly

\

AZIONE SISMICA

Regolarita in altezza: ST

massa e rigidezza rimangono costanti senza variazioni etc.

Regolarita in pianta: ?
Pianta rettangolare con h/b < 4
Pianta compatta senza sporgenze e rientranze
Solai infinitamente rigidi nel proprio piano
Distribuzione NON simmetrica di rigidezze e masse

AZIONE STATICA LINEARE se T« 2.5 sec
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AZIONE SISMICA

Spettri elastici di risposta
periodo fondamentale di vibrazione
es . formula approssimata secondo OPCM 3431
T, = CH¥4
C=005-H=18m
T1=0.44 sec (< 2.5 sec)
Te<«T< Ty

Ss
1
1.28366

A

B
a,=00559 & Lasies

E

s n Ce Fa Ts Te T
BERGAMO 1 1 1 2747692 0.059377 0.197922 1.245633
128366 1 1405586 2.747692 0.083459 0.278196 1.245633
143464 1 1453712 2747692 0.086316 0.287721 1245633
1.77745 1

1

1.48366

1.77745
1.48366

0.972139 2.747692 0.057722 0.192407 1.245633
1.520766 2.747692 0.090298 0.300993 1.245633

[

AZIONE SISMICA
Spettro elastico S, (T;) = 2.23 a, = 0.125¢g

Fattore di struttura q (OPCM 3431-EC8)
q=qo Kp Kp

Ky = 0.7 (CBD) - 1.0 (CDA)
Kz = 0.8 (non regolari in altezza) - 1.0 (regolari in altezza)

qo=4.00,/a,=40x1.2=48
Struttura a telai e pareti con pareti accoppiate

q=48x07=336
(in classe di duttilita bassa)

Spettro di progetto per SLU S, (T;) = S.(T;)/q = 0.0379,




AZIONE SISMICA

forza orizzontale da applicare alla struttura
Fr=Sq(T)Am
A=085se T < 2T,
m = massa vibrante complessiva

La massa vibrante ¢ quella associata a
Gy * Gz + 91Wa1 Qui + §2W20 Qi

Qyx sovraccarico di esercizio: ¢, =0.8
W = 0.3
Qi partizioni interne: ¢, = 1.0
wzz =10

In copertura Q heve ¢=10
p=02 19

AZIONE SISMICA

- peso proprio solaio e opere portate ~ 8.12 kN/m?

- incidenza trave fuori spessore 0.25 kN/m?
- incidenza pilastri interni 0.50 kN/m
- frazione accidentali (0.8x0.3x2.00) 0.48 kN/m?
totale 9.35 kN/m?
- zone a soletta piena 6.94 kN/m?

(-2.41 kN/m?)

- tamponamenti esterni
(compreso incidenza pilastri) 10.05 kN/m

- peso pareti vano scale (compreso intonaco)
[2x0.02x20 + 0.2x25]x2x(4.5+6.25)x2.82
0352 kN ,,

AZIONE SISMICA

a(m)|b(m)| Aim’) P P (kM)
244 | 117 | 2855 | 9.35kN/m° | 2669.4
4.7 59 27.7 | -241 kN/m® | -66.8
244 10.05 kN/m | 245.2
11.2 10.05 kN/m | 112.6
8.4 10.05 kN/m | 84.4
11.7 10.05 kN/m | 1176
11.7 10.05 kN/m | 1176
vana scale 352
totale 3632

m = massa vibrante
in copertura 46420 kg
per ciascun piano di impalcato corrente 363200 kg
totale 1862420 kg

Forza orizzontale equivalente al sisma
F.=0.037mg = 689.1 kN
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AZIONE SISMICA

Ripartizione forza orizzontale ai vari piani

e 4 W
Fni =Fn T2, W,
Deriva dal considerare una analisi modale arrestata al
primo modo di vibrare dell'edificio (spostamenti tutti
equiversi e circa linearmente proporzionali all'altezza)

- 5° piano 0.32
- 4° piano 0.26
- 3° piano 0.20
- 2° piano 0.14
- 1° piano 0.08
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AZIONE SISMICA

+18 m

v
164 220.5 kN

+1334m ¢ _7%% kN

+1028m o 178 KN

+722m g %52 kN

+4l6mg L KN

Img

CARATTERISTICHE DETI MATERIALIL

Calcestruzzo classe €25/30
. . N
- resistenza carafteristica fo=25——
mm

. . fox 25 N
- resistenza di progetto fea=0c Yo o 0.85-—-=14.2

c 1.5 mm?

Acciaio B450

- tensione caratteristica di snervamento fy = 450

mm?

- tensione di snervamento di progetto

f
fo= Yk 450 0391 N
ys 1.15 mm?




CALCOLO SOLAT - SLVU (Eurocodici)

A S A A A P S A A A 2 G o)
N A A A A A I R A EE R )
A A A
‘A zsx ‘B de ‘c
- I 1115 Cra
iiiiiiiiiiiiiiiilawrez)
‘AA lsx ‘B fdx ‘C

“ 15(Q1+Q2) ¢

I 135 (61+ 65)

i i ! i i I !
’ 1 \L \L Tsolaio Y \LIsolilo \L \L P(C "

Pl|t1$1‘r‘0 pllasfro

e fox ‘ Lx b S

CALCOLO SOLAI - SLU (NTC)

AN 15 (Q* Q)
$ $ $ i $ $ 13 61+156;
) tox 4 T A,
J |15 @ Q2
\L \L \L \L \J/ \L \L \L \l/l 3 61+156;
A tsx i a,
A 12@r G l
VN l | 13 91‘1562 ‘
a2l | | N
o Isolalo % ISOquO 03 clh
T*pilastro T*pilastro
* bsx tdx »*

; ; ) 2

SOLAT - DIAGRAMMI INVILUPPO

Z1lm

44—+
E B
sez. B' (x = 5,10 m] ezione
Mg 38.9 kiim M= 57.3 kim
d
116 m
sezione AT+
Mg LK N sez, A (= 0.35 m)
Meg= 266 kiim
1 2 3 4 5 6 N o o M
20
sezione S (x = 2.28m) 40
" Mg 371 kiim
f om L 60
‘ "% Mgg(kNm)

Figura (4.4)-7: solaio - diagramma inviluppo del momenio flettente di calcolo trasiato

SOLAT - PROGETTO ARMATURA

Eq. rotazione
fea bB1x (d- Bzx) = Mgq

=X

Eq. Traslazione
fea D BiX - Agpeq frg = 0
InNTC = Asreq
per spessori < 50 mm B =08-pB,=04

usare 0.8 f 4
A, 2026 f oy /fy b, d

2 (armcn‘um mmcma) 2
SOLAI
SOLAT - PROGETTO ARMATURA
VERIFICHE S.L.U. MOMENTO FLETTENTE
. M, b x A De | Asin |A, ()
sezione (k_\'Eldn) (mm) | (mm) | (mnm°) (lmln) (mml) n°¢ ‘ feg —h
r 209 2
G | sttt | 1000 | 13 | 391 |1000| 314 | %2 m J ]‘_:E
(sez. piena — mom. negativo) 2+2 $12 2914 S
A 256 | 200 | 61 | 355 | so0 | 251 | ¥2 @, aom o, )M"’
(sez. TT —-mom. negativo) 2+2 912
S . 616 1000 mm —
(sez. TT — mom. positivo) | 1| 1000 16 200} 63 22 14 Figura (1:4)-10
B’ o 616
(sez. TT — mom. negativo) LR ZLY e =2 Ly 2 242 p14
B R - ) 924 .
(sez. piena — mom. negativo) =L Lot e (EL LLUIRIE 343 914 Eq Tr'C\SIGZ|One
Prospetio (4.4)-1: dimensionamento armature solaio allo s.lu.
fcd b Bl X - As,pr‘ov fyd =0 =x
Sez. S:seuso 0.8 fq Eq. rotazione
£y b By (d-ByX) = Ay, Fog (d- BoX) = Mag = M
- 2 cd 1 2 s,prov !yd 2 Rd Ed
s req = 472 mm? | 29 20




SOLATI
VERIFICHE S.L.U. MOMENTO FLETTENTE

sezione As l(l':l(;n ) b (mm) :é(zm:frg z (mm) (lli\:;‘i;) (]lg‘)i:)
(piena - moil negativo) 3+§5¢2312 — 0})676 — i 338
(T — mom negativo) 242’5(12)12 e 0.;2’3 o 36 3L
(T- mon;g. positivo) 2+6llg 14 1000 02‘]10 200 .
(T - mmfnegmivo) 2+62qu14 200 0?.?[?5 167.6 389 ot
(piena —umﬁl. negativo) 3+§2:14 1000 0-31152 2 s 0

Prospetto (4.4)-1: verifiche solaio allo 5.Lu

Sez. Siseuso 0.8 f 4

SOLAT - VERIFICA SLU TAGLIO

SENZA STAFFE

FORMULA EMPIRICA

VRdc = 0,y18 |:[1+ 1 zzx)j(looplfck )1/3:|de > VEd

Mgy = 47.8 KNm | . N
SOLAT - VERIFICA SLU TAGLIO SOLATI - TRACCIATO ARMATURE
» 50, 2300 Lid 2350 [ 10 4 2350 0 2300 ys00
7 T - T
z - N ot o,
7 400 mm 60 + -
gﬁL VRd= 33 KN =Y 40 141 g1 L - 4800 4200
g\ % 20 o0 232 130 W&’Zﬂ anbesn TG
(? % 0 150!’%o 600 | 1+1 @12 L = 1500 e )LTO > i'{ﬂm m‘t:;‘zsfi 1500%“50
) 1 é\\4 5 % o pifgato per resistenza ol foglio] ! | (ferro plegato per resistenzd al mglld‘)
g -20 | } |
% Snd,f 298 kN %Q -40 L " /\ L] 4
650 -60
7 N <
é t‘\ ) ‘ 1 2 3 4 5 6 8 9 10 1
\'bf‘l
N
Ove non sufficiente: ferri piegati e N
100 L 11600 1 100
cpe . 2+2 p14L = 11800
verifica come per travi armate 3 3

SOLAI - VERIFICHE SLE

A A A A A A A T
| A A N S N S A A
A AB

‘A bsx de ‘AC
N A N A

N A P A A A A -
fA lsx fB de ‘AC
< s 4

A A A A P P A 61+ 6p
VN A A A P A A A A

Tsolaio 4 Tsolaio

I*pilasfra 8 I*pilasfra

* ésx \ édx *

NUOVE COMBINAZIONI CONYy; = yq = 1.0 35

SOLAT - CALCOLO ELASTICO SEZIONE

b
— -oc C
n_/ Jn_ X ]Z M
h| d G Y z )
/g/m
—[ep At L >
As

0,<0,6 f, COMPRESS CLS
dombinazione rara - microfessurg
0,<0,45 f, COMPRESS CLS
dombinazione quasi permanente vis ita line:
0,<0,8 f, TRAZIONE ACCIAIO
o,<0(¢) FESSURAZIONE 36




Limitazione delle tensioni nell'armatura in
funzione della apertura di fessura ammissibile

os Gmax (M) $max (Mmm) max (Inm)
(Nmm“) | wg=04mm | wg=03mm | w;=0.2 mm

160 40 32 25
200 32 25 16
240 20 16 12
280 16 12 8
320 12 10 6
360 10 8 5

400 8 6 4
450 6 5 -

Prospetto (4.4)-4 [da Prospetto 7.2-EC2]
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Calcolo diretto ampiezza di fessura

Wk = Srax (8sm - Eem) (Espressione 7.8-EC2)

o = 3.dc + 0425 ky lo —-

Petr

(spaziatura delle fessure — Espressione 7.11-EC2)

con ki =0.8 per barre ad aderenza migliorata
kz = 0.5 per sollecitazione di flessione

A A

A bohg

hes = min [2.5(h-d). (h-x)/3. b/2]

by larghezza della sezione nella zona tesa.

pef=

\
] |
Per |
P\ Em =)

W S - (Espressione 7.9-EC2)
E, E,

dove si assume ki = 0.4 per carichi di lunga durata.

(2m - 2em ) =

38

Calcolo ampiezza di fessura sezione mezzeria
A, =616 mm2- b, = 200 mm
x=55mm - og,= 269 N/mm?
hete = (h-x)/3 = 62 mm
Pesr = 0.05
Smax = 110 mm

e per f = 2.6 N/mm2 - E,,, = 31000 N/mm?
€sm Eem = 0.0012

W, = 110 mm x 0.0012 = 0.133 mm OK =

SOLAI - VERIFICHE DEFORMAZIONI

Snellezza limite I/d

Lokpens i Pz iy
d P \

310
..

N ] (Espressione 7.16a-EC2)
essendo:
616

=_—=——— =0.003 (con riferimento all’armatura in sezione di mezzeria)
bd 1000-209

p
po= s 107=0.005
5, = ¢ Ia tensione nell armatura sotto le azioni quasi permanenti

si assume 65/310 = 500/(fk Asreq/Aspror) = 500/(450-468/616) = 1.462
(Espressione 7.17-EC2)

con A, .q =468 mm’ armatura richiesta allo s.Lu.
Asprov= 616 mm” armatura cffettivamente disposta

K = 1.3 per solai unidirezionali continui
si ottiene 1/d = 46.9.
La Espressione 7.16a-EC2 & valida per p < p come appunto sopra calcolato
Tale valore limite, trattandosi di una sezione a T con la soletta avente larghezza maggiore
di tre volte lo spessore delle nervature (1000 > 3 200) va moltiplicato, conformemente alle
prescrizioni dell"EC2, per 0.8 (§7.4.2(2)-EC2). Si ha pertanto

(Vd)m = 0.846.9 =37.6
Nel caso dei solai in esame ¢ 1/d = 5.7/0.209 = 27.3 < 37.6 ed il calcolo esplicito delle
deformazioni non ¢ necessario. 40

SOLAI - VERIFICHE DEFORMAZIONI

calcolo frecce mediante integrazione curvature
T 1 1 T 1 vt v
NV RV

P AB A

A [

bdx

—+ +
Figura (4.4)-13- combinazione quasi permanenie — massima freccia in campata sinisira

sez 3 — sez. 2
20
M(kNm)
sez. 1
sez. 1 30
Figura (44)-19- solaio - momenio flettenie sofio combinazione quasi permanente n

(max freceia in campara smistra) e momento di prima fessurazione

SOLAI - VERIFICHE DEFORMAZIONI

calcolo frecce mediante integrazione curvature

8 (I/mm) - 3c-6

b= M[(n —1/2)A%]

2E-6 El.
&6 or=35,8, 54
¢
- OE+0
0 1 2 3 4 -
1 ee Vi) =01 % - 1,8, [z,

Figura (4.4)-20 diagramma delle curvature sulla campata sinistra del solato

Vmaxel = 7.96 mm

Effetti viscosi - valutazione di ¢.,

Vi = Vool (14) = 7.96 mm-2.56 =204 mm < —- =370 5 gy
250 250

42




CALCOLO TRAVI

STESSO PROCEDIMENTO FOM

VERIFICHE MOMENTO 400
SLU Mgy > Mgy

TRAVTI - VERIFICA SLU TAGLIO
CON STAFFE

SLE 0, <06f,  COMPRESSCLS STAFFATURA MINIMA A o Ve
% <081y, TRAZIONE ACCIAIO (inNTC15 b mm/m - 3 staffe/m) = bps £,
0, <0.(9) FESSURAZIONE ’
Spaziatura longitudinale < 0.75 d (0.8 d in NTC)
3 Spaziatura trasversale < 0.75 d 4
TRAVI - VERIFICA SLU TAGLIO TRAVI - VERIFICA SLU TAGLIO
CON STAF_FE g e, CON STAFFATURA MINIMA
i' | l:‘; e o k2 300
d ¢ f f _ 1m
‘ : a}SW = pSW Yd = T
) 1 ., Vig ™ 140.8 kN 20
B |2 1<ctgd< 25 100 \
TRALICCIO INCLINAZIONE VARIABILE [ 1 f 1 i 1 i 1 |
Ve =0,9da,f,Ctg8 > Vg, R NG S N
1 Lan0  Vpgst -140.8 kN
Vv =0,9db Vf yj—————>V
Rdmax w Y "cd Cth+tg9 Ed N rm 1 300 w
TRAVE fuori spessore TRAVE in spessore
TRACCIATO ARMATURE TRACCIATO ARMATURE
L \\\\\\\\\\S\m\h\w\/g\n\Hmuwm \\HHH‘T,T\/\ZHHTL “’5 [ HIHH\HS\"\'\”\'\!\”\EO\HH\\\\F;\ﬁﬁ’\:w\\\HHHF\A\“\A\!\‘\BI:HH\/I“ }l — “//‘ _
A s ssadw o ‘ > 14500 :MM ] . 4 ; oo s ,Dm:mb E “mu —
L
S R b *:w”" W “

300] 8600 300
2 912+ 1 lb L = 9200

Figura (4.5)-20: tracciato delle armature per la trave -soluztone fn spessore di solaio




CALCOLO PILASTRI: aree influenza

CALCOLO PILASTRI: predimensionamento

per compressione centrata

o0 o0
P area della superficie di influenza 4257 =23.940’ ——— — <
area di influenza corretta (coefficiente di iperstaticita 1.4) 1.42394m" =335m" Pilastro | Fi. (kN) N(&N) | Nea=ye* N Ay = i(mm:] bx I!
- I~ N N=I Fy (kN) [ (mm’)
v { carichi provenienti dalla copertura: R . — 5 =
~ - peso solaio copertura 7.64 kN/m™-33.5 m” = 255.94 kN 43 piano 311.26 | 311.26 435.76 30?88 400 x 300
" carico neve 120 KN/m™33. 5 m’ = 40.20 kN 3% piano | 343.50 [ 63485 916.79 64563 400 x 300
- peso anima fuori spessore della trave di spina (sporgente di 300 mm dal solaio e larga Os i 2 p1ano 343.59 | 998.44 1397.82 98438 400 x 300
400 mm: si adotta un coefficiente di iperstaticita pari a 1.2 per la trave) l:f piano | 343.50 | 1342.03 1878.84 132313 400 x 400
1203m04m42m25kNm = 1512 kN x Rialzato | 343.50 | 1685.62 | 2350.87 166188 400 x 400
L . . . . ¢ | Intemato | 34359 | 202921 | 284089 200063 400 x 500
carichi prov 613161“11 da un impaleato tipo 622 IV 33,5 o = 208,37 1N Tiiiiwy % Prosperta (3.6)-1. pilastro P13 - predimensionaments per compressione cenrata
- peso proprio solaio 22 kN/m 335 m° =20837K
- carichi variabili (incluse partizioni interne) 3.90 KN/m™33.5 m” = 130.54 kN 4 ;
- peso anima fuori spessore della trave di spina 15.12 kN ‘i; = ‘l S E=cost.
i dastr o | NOY) | Npa=ye* N Ngg B bxh
10 i AL | pilastre | Fi (kN Ea=YF = h
as=0.5+ 3 1.0 _’_ (kN N=IFy (kN) A » (mm’) (mm?)
) o " - 4 piano 32044 448.62 31593 400 x 300
ove ‘“g’ 01"0 3° piano 673.21 042.49 66373 400 x 300
& Parea dell el di influenza del oilastro considerat + 2° piano 102508 | 1436.37 101153 400 x 300
l le A :l;\l‘EE\ ig;;\pﬂ 11 mntluenza del pilastro considerato. . - l"piauo 138181 1034.53 136235 400 x 400
et il pilastro P13 € s = 0.92. Rialzato 1737.64 | 2432.70 171317 400 x 400
Tnterrato 200653 | 2035.14 206700 400 x 500
49 Prospeto (4.6)-2: predimensionamento pilastro P13 —influenza peso proprio
CALCOLO PILASTRI: predimensionamento
. trat ANALIST SOLLECITAZIONI
per' compr‘esswne centrara
A e SCHEMA STATICO PARZIALE
91, 1, 9L, . . .
3 | Acmin (M) | Asmin (mm°) | 4§12 2 3.06m [ v«: [ QI)J ’ IP a nOdl flss’
Pilastr: A, - s min £As min & © iQ{Q* Yo2Rp) . H Y
lastro | Ac o) | "M 03% | = 0.10 Ny | (many | 200 | 00xé R m— previo controllo trascurabilita
FEI] 5 ; 9T, 9T . ~0 .
4° piano | 120000 360 115 432 452 4912 3.06m i I effetti 2° ordine
3% piano | 120000 360 241 452 452 4912 : [ oQr Vo2 I
2° piano | 120000 360 367 432 452 4012 17 \N— O n, TE,L
1° pisno | 160000 180 195 152 616 | 4014 I I Fypa=0.31 i —
Rialzato | 160000 480 622 452 024 6014 306m | e P 0, L
Tuterrato | 200000 600 751 452 1232 |g¢14 P
Prospetto (4.6)-3: pilastro P13 - pred armature I I 9T, 251, 9T, . o .
306m | — gy B Combinazioni di carico:
A )
L4 . .
oL, 251] T Neve dominante + variabili
3.06m | T Vs U@ I
Iy Ny Variabili dominanti + neve YO
91, 9L,
P - -
sobm asf " ”, ovunque - max N centrale,
| i - solo sx - max M centrale
- A
o 52m 32m - solo dx - max M N bordo o

SEZIONE PRESSOINFLESSA

pilastro centrale pilastro di bordo
Mrd
Aresta | 9.2 | 3548 | 4iewa | -6.9 | 816
N Apiede | 9.9 | 3633 | dpee | -7.0 | 90.1
Yo Ed 3iesta | -10.6 | 816.8
» 1C

3iga | 270 [ 2015

/2| 3piede | -10.6 | 825.3 | 3piege | -7.0 [210.0
: 2..—t Desta | -10.1 [1278.7 | Deee | -7.2 3214
Zpiede 287.2 | 2piege | =73 | 329.9

1730.7 | Tuwe | -7.7 | 4413
1752.0 | Toese | -7.9 | 4498
22041 | Riewa | =72 | 5612
22163 | Ryjete | 6.2 | 569.7
26613 | Lisa | -3.5 | G8L1
2676.6 | Tpee | -1.7 | 689.6

Liess

z Lpiede

N Ilzxma
‘\ piede

\ Lesta

I Tpiede

T VERIFICA ANALITICA
Y % Mrg = Mg (Neg) > Mgy

53

C

VERIFICA SLU M-N

ad ™. N

!
]
o N.: N

bifcd +A’S fyd - AS fyd = NEd
X = (Ngg +Asfyg — A's fyq) / (b feq)

Mrg =bXfeq (Ve -X2)+ A'sfyq y's - Asfyg Vs

o varianti se armature superiore/inferiore in fase elastica 54




VERIFICA SLU M-N

verifiche agli s.l.u

VERIFICA SLE M-N

Equilibrio alla rotazione

NEd Mga | Neaeo g5 & Mra . . . .
P 000 |k | v | 5O | = 01060 | @ =0106%) | gexmy | 7 (attorno al punto di applicazione di Ng4: e = M,4/Ngy)
S 867 | &7 | 17 39 -7E-05 -0.019703 | 33.3
Nmax | g52 9.3 19 40 1.85E-05 | -0.019129 | 343 03 P n e 0shed)= AL (-0 d)k-S2E[A, d(e-05ha )+ AL d(e-05h+d)]=
S 80 88 | 16 38 -0.00014 | -0.020165 | 325 2 b b
Mmax| ggs 10 18 39 -5.1E-05 | -0.01958 | 33.5
;- | 2228 | 161 | 45 58 0001077 | -0.012252 | 484 e .
‘ 2313 | 116 46 59 0.001131 -0.011898 | 493 Eqwhbr'lo alla traslazione
2o | 3655 | 109 | 73 2 0001794 | -0.007592 | 62.3 l
3740 | 116 | 75 84 0001825 | -0.007386 | 63.1 _ N !
- | 5082 | 111 | 102 93 0001988 | -0.006327 | 74.8 O = b2 *
5167 | 112 | 103 94 0002018 | -0.006133 | 74.9 [—+a, A, (x-d)-a, A, (d-%)]
r | 6309 | 100 | 130 [ 124 | 0002371 | -0.003831 | 769 2 :
6594 | 86 | 132 | 126 | 0002387 | -0.003732 | 77.1 d
Pr 4.6)-28 -X o . .
ﬁ respetto (107 G, =0, G, —— (positivo se di trazione)
X
. L x-d v ee dl —
e, = min (20 mm - h/30) o G, =0, G, " (positivo se di compressione) o
] ] Armatura longitudinale
- =M/N ) o <15 [ A=A’ 5 o §
Pilastro | © < h/6? ¢ 2, | A : :
nastro (mm) ! (,\'.r‘mmz) N/mm™? (mml) (N;‘nnlnz) (,\';‘|n|n1) i Pong 2 12 mm (NAD)
4 pano | 97 NO 1.6 SI 226 -10.1 19.3 >
(maxN) 23 NO 1.7 SI 226 7.1 203 As/A. 2 0.003 (NAD)
4% piano 110 NO 1.7 SI 226 -15.0 19.7 ¢ A= 0.10 Ng/f 4 (EC2
(maxM)| 105 | NO 19 sI 26 | 151 2 T ¢ ea/fys (EC2)
3 piano | 48 SI 2.5 SI 226 6.2 32.1
° P 43 SI 25 SI 226 74 329
5 29 SI 33 SI 226 18.6 44.1
2° piano 28 ST 33 sI 226 19.4 453 i) Armatura trasversale
1° viemo | 21 sI 4.1 ST 226 30.5 56.7 0.25
I3 21 ST 4.2 ST 226 31.5 r 2 0.29 @ong
‘ 15 ST 4.8 ST 226 44.0 67.6
Rialzate | 5 ST 47 ST 226 46.7 66.9 20 Qg
FProspetto (4.6)-27 s< lato minore sezione
400 mm

Se la sezione non & parzializzata (e < h/6)

si effettua un calcolo alla De Saint Venant con
caratteristiche della sezione omogeneizzata al
calcestruzzo - ag = 15 (metodo n) 57

x 0.6 in testa e al piede

¢8/250
©8/125 in testa e al piede 8

CALCOLO NUCLEO DI CONTROVENTO

- I~ +M N T *V

i 5

|

bl

|

'::_(Rf!’,i) il

L___, ' M N; Ti[ Vi

: 2

I v i

i

i f ot o : :
7\ H '
Y L————— J H (u

VENTO + 0,005 PESI permanenti y; = 1.0
variabili verticali y, = 0

variabili orizzontali y, = 1,5

CALCOLO NUCLEO DI CONTROVENTO

1400

| Effetti torsionali
| eccentricita
i | | § fra baricentro delle masse
Scentromasse ] foism ] e
“27h baricentro delle rigidezze
] N 60




CALCOLO NUCLEO DI CONTROVENTO

VERIFICHE NUCLEO -SLE

P TR TR T T 1o T v [ [ azione assile o= % - 4??87“‘1‘ -1 N
hd = - u m- mm~
4° 9738 [43.1] 1076 | 973.8 | 43.05 | 1317 | 1076
° A 916.5kNm 4.5
3 1004.1 [ 61.8 | 1545 |1977.0[104.85 | 452.6 | 262.1 momento flettente Ag =+ 2 165kKNm 4.5m _ 0.0
2° 10041 | 578 | 1444 | 2082 | 1626 | 950.1 | 4065 Wy 2 mm’
1° 1004.1 | 57.6 | 144 [3986.1 2 | 16239 | 5505 rensione di ) |
Rialao 1004 1 1576 T 124 T10003 1 2775 | 24750 502 5 ensione di oripressions s G = 1,62 —
Prosperto (4.7)-3: sollecitazioni nel nucles per azione orizzontale (vento +0.5% pesi) in divezione x — SLU . . N
000 tensione di compressione minima Gy = 1.42 —
0y mm’
| epssore 200mm - Area lorda = 4.3 m2 azione ta;:vlmme v L0071 N
-Aperture = 0.92 m? T 079bz 0.79b(08h) 079-04m-08-45m  mm’
g8 momento torcente
N Area netta = 3.38 m? (=0.79 A 251.8kNm N
lorda = = LAORMR 003
TT0792a ¢ 079.5625m> 02m  mm
tensione tangenziale massima Tmax = tv + 71 = 0.12 —
g Leetto = 0.79 Tijorao = 20.3 m* — |
bl Inetto =079 T, lordo = 12.4 m* tensioni principali o +V‘°n:° g ‘:001 m:f ef,
8 . . )
G Rigidezza torsionale 2A, = 56.25 m? i —s
og=|Zum . [Cwe o 2 |:1‘63 N o
1050 , 1200 2450 61 2 V4 ) mm” 62
Figura (4.7)-1. sezione nucleo di controvento

4350

500

Figura (4.7)-1: sezione nucleo di controvento

1200

-
1 R NEd spigele = Nea(1.75:0.2)/3.38 = 516.7 kN
| e Mzg = 2474 KNm
z=0845m=36m
Teqa = 694.5 kNm
””” i Su ciascuno spigolo
1 I\ I Fraym =+ 0.5-2474 kNm/3.6m = + 343.6 kN
i VAR Fpar=- 0.25-694.5 kNm/(56.25 m%/21.5 m) = -66.4 k

VERIFICHE NUCLEO -SLU N+M+T

Compressione minima Nea=106.7 kN < Ngyge

Compressione massima Neg = 793.9 kN < Nrge

VERIFICHE NUCLEO -SLU V+T

Piano | Ve (kN) | Tra (KNm) | VEa*= Via/2 + Tra/2A¢ a; (kN)
4 43.05 107.6 22.63
3 104.85 262.1 54.05
2 162.6 406.5 83.34
1 2202 550.5 112.56
Rialzato 277.8 694.5 141.77

Prospetto (4.7)-5: sollecitazioni tangenziali nelle pareti dei nucleo per azione orizzontale i direzione x
(Tunghezza linea media pareti nucleo parallele asse x: a, = 4.5m)
1000
+—t
I s

Ripartizione dell'azione V*¢ di calcolo
fra i due montanti della parete

| lespessere 200 mm

8 __~ proporzionale alla relativa rigidezza
3El +X%
h? h

Indi verifica a taglio secondo le
formule consuete

mm
J |
N\
\
\
\
N\
'\M

Nrde =feg A =14.2 N/mm2200 m-1750 mm = 4970 kN - _—
1050 1200 2250
Sufficiente armatura minima (¢12/300) 63 Figura (4.7)-1: sezione nucleo di controvento 64
SCHEMA A TIRANTI E PUNTONI oy, = An
Ed — Agl e
z = i S <A, f
Ag 4 e ; —>S', =Agly
‘ 5 h; altezza piano \ QJ‘Ed S-S' AS fy
S'e . . Ed <
7 aEd 2z braccio coppia T s= sl Ty
Qey interna parete el bhf
5 Scid S, £0.55—< (arcostaffato)
<l Sepd= o= Qpg V1+ 4 —>5". Ed 1+4
S.Ed sinf3
35" - S5Ea=Qra }: Figura (4.7)-5: schema di calcolo architrave con armature longitudinali
piano | Qrd | Admin (nm®) Ay(° ) Qra:s (kN) | Qrac (kN)
S" - ' 2:
Figura (4.7)-5: schema di calcolo architrave con armature longitudinali sEa=Q ; ;fg ;;[3) 22§88j22¢¢182 Léozoﬁliz;)] ggg j: : 2
P 2 235 487 208 + 216 (502 mm’) 127.5 451.8
R . . T 1 |1658 653 212 + 3016 (829 mm’) 2105 451.8
e: stima in funzione de! raﬁpor'h di rigidezza delle R 2032 520 2012 7 3616 (829 ) 3105 1518
pareti collegate Prospetta (2.7)-5: verifiche architravi - schema con armanire longiadmali
66

65
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4°PTANO

3°PIANO

TRACCIATO ARMATURE

Armatura verticale
A,/A_=0.002 (per ciascuna faccia)

spaziatura< 3 volte spessore

400 mm

¢12/300

Armatura orizzontale

e Ay 2025 A,

b Ag/A. = 0.001 (per ciascuna faccia)
e PIANO RIALZATO w/3oo

PIANO INTERRATO

67

CALCOLO NUCLEO DI CONTROVENTO
condizione di carico sismica

Ec + 6y + 2y Qi

Piano F, Fy T N v M T
4° 985 |220.5]| 5954 | 985 | 2205 | 6218 | 5954
3° 1070 {179.2 [ 483,8 [ 2055 | 399.7 | 17490 | 10792
2° 1070 (1378 372,1 | 3125 | 5375 | 3264,7 | 14513
1° 1070 955 [ 257,9 [ 4195 | 633,0 | 50498 | 17091

Rialzato | 1070 | 55.1 | 148,8 | 5265 | 688.1 [ 69902 | 18579

sallecitazioni nel nucleo per sisma in direzione x

Piano F, Fi T N v M T
4° 985 |220.5) 2867 | 985 | 2205 | 6218 | 2867
3° 1070|1792 233,0 [ 2055 | 399.7 | 1749.0 | 5196
2° 1070 |137.8) 1791 [ 3125 | 5375 | 3264,7 | 6988
1° 1070 955 | 1242 | 4195 | 633,0 | 50498 | 8229

Rialzato | 1070 [ 55.1 | 71,6 | 5265 | 688,1 | 69002 | 894,5

sollecitazioni nel nucieo per sisma in direzione y 68

SOLLECITAZIONI NEL NUCLEO
condizione di carico sismica

s00 | 1200
T
R

105 | 1200 2450
Figura (4.7)-1 sezione nucleo di controvento

sisma secondo x

Ned pigobs = Nea (1. 75:0.2)/3.36 = 548.4kN

Mea = 6990.2 kNm
z=0845m=3.6m

forza su ciascuno spigolo
Tra= 1857.9 kNm

forza su ciascuno spigolo:  Fpar =- 0.25:1857.9 kNm/{(51.3 m*/20.4 m) = -184.7 kN

Fram == 0.56990.2 kNm/3.6m = +970.9 kN

sisma secondo y

Nedepigele = Nea (1.750.2)/3.36 = 548.4kN

Mg = 6990.2 kNm
z=0857m=456m
forza su ciascuno spigolo:  Fraw == 0.56990.2 kNm/4.56m = = 766.5 kN
Tra = 894.5 kNm
forza su ciascuno spigolo:  Frar = - 0.251857.9 kNm(51.3 m?/20.4 m) = -88.9 kN

69

s00 | 1200

SOLLECITAZIONI NEL NUCLEO
condizione di carico sismica

sisma secondo x + 0.3 sisma secondo y

compressione massima: 1537.9 kN = Ng,

= trazione massima: -863.8 kN armature!

I stsma seconde y + 0.3 sisma secondo x

1050 1200

Figura (4.7)-1 sezione nucleo di controvento

compressione massima: 1461.9 kN < Ngg.
a0
1 -653.7 kN

trazione massir armaturel

Nege = fog A = 14.2 N/mm™200 m-1750 mm = 4970 kN

Nea/Ngge = 0.31<0.4 OK

A, 1oq = 863.8 kKN/391 N/mm2 = 2210 mm2 70

sreq

SOLLECITAZIONI NEL NUCLEO
condizione di carico sismica

s00 | 1200
T
R

1050 , 1200 2450
Figura (4.7)-1 sezione nucleo di controvento

Per resistere a sforzi di trazione
A, eq = 863.8 kN/391 N/mm?2 = 2210 mm?

sreq

in zona critica alla base della parete
(1.5 spessore 0 0.2 lunghezza in pianta)
P> 1%
= 0.01-1750-200 = 3500 mm?
uso 20916 (¢16/200)

Astin

ai piani superiori posso “rarefare” I'armatura

al di fuori della zona critica valgono le prescrizioni non

sismiche
71

SOLLECITAZIONI NEL NUCLEO
condizione di carico sismica

= S e o e pareti // x pareti [/ v
Piana |VANNTON | el v+ 1724, a0 (63| 1200 a0 60
4 2205] 5954 162.5 66,2
3 399.7] 4838 2945 119.9
2 5375] 3721 396,1 1613
1 633,0] 2579 4664 189,9
Rialzato | 688,1] 1488 507.0 2064

sollecitazioni tangenziali - sisma secondo x

Piano |V {kN}|T (KN}

24, a, (kN) | T/

VE=V/i2 +
4 2205 | 286,7 142,1
3 399,7| 233.0 2576 45,6
2 537,5| 179,1 3464 61,3
1 633,0] 124,2 407,9 72,2
Rialzato| 688,1] 716 4134 78,5

sollecitazioni tangenziali - sisma secondo y

72

12



SOLLECITAZIONI NEL NUCLEO
condizione di carico sismica

parete parallela asse x
sisma secondo x + 0.3 sisma secondo y:Vgq = 507 + 0.3-78.5 = 530.5 kN

sisma secondo y + 0.3 sisma secondo x: Vg = 78.5 + 0.3-507 = 230.6 kN

oy Ripartizione dell'azione V*¢, di calcolo
T fra i due montanti della parete proporzionale alla
o e relativa rigidezza

[B0% Vgq = 371.4 kN

Min @8
Spaziatura < 10,

s00 | 1200
T
T

con ¢8/150
— Vias = Ass/s 0.8h f, ictgh = 547.4 kN OK

1050 , 1200 2450
Figura (4.7)-1 sezione nucleo di controvento

ai piani superiori posso rilassare come 73
per condizioni non sismiche

condizione di carico sismica
disposizioni costruttive pilastri

25 25 i i
Pilastro | A, (mm?) | As min (MM°) | As min (MM°) |4 @ 12| sismico Ac(mmd) | ne

< (MM T 0.3% | = 0.10 Nuftya | (mm?) | p, = 196 > (™™ 1 X @
4° piano| 120000 360 113 452 1200 1232 | 814
3° piano| 120000 360 239 452 1200 1232 | 814
2° piano| 120000 360 365 452 1200 1232 | 814
1° piano, 160000 480 493 452 1600 1608 | 816
Rialzato| 160000 480 620 452 1600 1608 | 816
Interrato| 200000 600 748 452 2000 | 2010 |10¢16

Armatura trasversale: @, > 8mm a

10 @, (solo CDA) sstoffeos/i00 {|IH)

s < lato minore sezione/4 o staffe 98/250|[ 1]

150 mm ] i

in zona critica in testa e al piede: " H

max(lato maggiore sezione; h/6; 450 mm) °* enteqsnoo

Distanza max fra barre non legate 150 mm

condizione di carico sismica
disposizioni costruttive travi

Armature longitudinali: _ ,, 0.0018 fcq
P <Pmax=p + ————
Rapporto di armatura tesa: Mo Esyd fyd
p' > 0.5p agli estremi 0> Prmin = 0.5[@]
Almeno # dell'armatura superiore fyc
agli estremi lungo tutta la trave 14 35
——<p<p'+_—(Ordinanz843
Almeno 2+2¢14 (EC8) » pep » ¢ )

2+2¢12 (Ordinanza)

Armature frasversali:
Diametro min 6 mm
Spaziatura minima: h/4; 150 mm; 6@y, (solo CDA) - Ordinanza 3431
h/4; 175 mm; 6y, (EC8-CDA)

h/4; 225 mm; 8¢y, (EC8-CDM)
75

PLINTO DI FONDAZIONE (non sismico)

Ngg (b
i
8 g
i ™ Ney B
D ”I o “e
0T
+—F
b-b')
Ned 2

Schema a tiranti e puntoni 7

RESISTENZA ARMATURA

NRds = 2Asfyd/Ct®a + NOa (NOa = NEda' /a)
ctg@=1./d, 1, ,=(a-a)l4+c,

PORTANZA CALCESTRUZZO
Ny =2 0,4d, 0, /(1+ctg?0,) +
+2[0,4d,a'f /(1 +ctg’6,)+N,

(No =Ngq(a'b")/(ab))

7

PORTANZA TERRENO (EN1997-1)
E=190/y, Yo =125
N, =Ny (&) s=1-0,4b/a
NRd = [abSNJyterrencblz] /yR

VERIFICA
NRd > N Ed
(Yo =10-Yy, =13)
yR = 14 78

13



TRACCIATO ARMATURE

s
S 8
<

M 4
$ o
£ B
- o
& g 8
D I b g
00 °
+—F
3
3
a= 3400
3 staffe g8 8
S| 8otaL=1500
.......... 250
3300 6 16 L = 4300
500 500
350 35
3300 13 @20 L = 4000

350

3000

14 @O L = 3700

79
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