1. RELAZIONE TECNICO-ILLUSTRATIVA

1.1. DATI DI PROGETTO

Studio di un edificio realizzato in zona sismica. Le strutture portanti saranno costituite da telai di travi e pilastri in calcestruzzo armato.

L’edificio è costituito da:

-un piano seminterrato ad uso garage

-due piani destinati ad uffici

-un piano destinato a civile abitazione.

La struttura di copertura è realizzata con due falde inclinate con pendenza 30%.

L’organismo strutturale è diviso in due parti: fondazione ed elevazione.

Le fondazioni sono travi rovesce ordite in due direzioni.

I criteri di calcolo prevedono i carichi come da normativa: 

-  carichi verticali dovuti al peso proprio, al permanente e all’accidentale dei vari elementi costituenti;

- carichi orizzontali che discendono dalla trattazione secondo l’analisi statica delle sollecitazioni impresse da fenomeni sismici.   

L’edificio è inquadrato in una zona II per la quale la normativa prevede un grado di sismicità S=9.

Il calcolo delle sollecitazioni sulla struttura portante è eseguito ricorrendo ad un’analisi lineare (come previsto da normativa), mentre le verifiche delle sezioni ed il calcolo delle armature sono stati eseguiti con il metodo delle tensioni ammissibili.

Di seguito è riportato lo schema tridimensionale dell’edificio:
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2. RELAZIONE SUI MATERIALI

2.1. DISPOSIZIONI GENERALI

In questo capitolo verranno descritte le fasi costruttive della struttura portante dell’edificio in 

questione. Il primo intervento consiste in uno scavo di sbancamento della profondità di 3,80 m e delle dimensioni in pianta tali da interessare una superficie, rispetto a quella di ingombro dell’intera planimetria del fabbricato, ampliata di 1 m lateralmente in modo da consentire ottimali condizioni di lavoro in cantiere. 

In corrispondenza della struttura di fondazione (travi rovesce da 130 cm di base), deve essere realizzato uno scavo a sezione obbligata con una benna, della larghezza di 150 cm con profondità di 60 cm (40 cm + 20 di magrone). 

Tali scavi devono essere però preceduti da un picchettamento del lotto, al fine di posizionare i fili fissi di riferimento. Allo scavo a sezione obbligata , segue il getto di un magrone (calcestruzzo magro con basso dosaggio di cemento) dello spessore di 20 cm circa, al fine di preparare e perfezionare il piano di posa della fondazione e di creare un ulteriore strato di protezione alle armature della trave di fondazione contro le sostanze aggressive presenti nel terreno. La trave rovescia ha una sezione a T rovesciata; questa viene eseguita in due tempi: in un primo momento viene gettata la suola inferiore ed in un secondo la parte restante superiore.

Vengono disposte nella trave di fondazione delle armature di chiamata o di allaccio per le armature longitudinali dei pilastri della prima elevazione, uscenti dalla trave stessa di 100 cm.

Successivamente vengono realizzati i pilasti della prima elevazione, le cui sezioni sono orientate nelle due direzioni ortogonali principali della struttura, in modo da conferire all’edificio pari rigidezze alla traslazione lungo le stesse, soprattutto in vista di sollecitazioni provocate da eventi sismici.

Per quanto riguarda l’armatura dei pilastri, per tutte le elevazioni, questa è concepita in modo da assicurare una certa continuità dell’intera pilastrata. Infatti in prossimità dei nodi (intersezione dei pilastri con le travidi piano), sia all’interno che in prossimità degli stessi, sono state inserite delle staffe in modo da renderli molto resistenti ed assicurare la continuità del pilastro ed, inoltre, contenere fenomeni di cernierizzazione del nodo nel pilastro.

Le staffe, inoltre, sono conformate in modo da collegare tra loro tutti i correnti longitudinali del pilastro, come previsto dalla normativa sismica.

Alla fine del getto dei pilastri di ogni elevazione segue il getto e la realizzazione delle strutture orizzontali, quali travi di piano, solai e balconi.

Per quanto riguarda le travi che costituiscono il telaio in cemento armato, si è previsto di impiegare tre tipologie: travi emergenti da 30 e da 40 cm di base ; travi di collegamento di 30 cm di base e 40 cm di altezza; travi a spessore di solaio di 70 cm di base.

Per i vari livelli sono state disposte le travi emergenti in corrispondenza del telaio piano principale (dove appoggiano le nervature del solaio), le travi a spessore in corrispondenza del vano scala, mentre i collegamenti sono stati realizzati con travi emergenti 30x40.

I solai di ogni livello sono di tipo misto in laterocemento del tipo gettati in opera. La struttura portante del solaio è costituita da nervature parallele e da una soletta in cemento armato dell’altezza di 4cm. Le pignatte in laterizio, con funzione di alleggerimento e di isolamento termico ed acustico, hanno una larghezza di 38cm, altezza di 20cm e profondità di 25cm; il travetto ha una larghezza di 12cm.

L’altezza della struttura portante del solaio è di (20+4)cm, conformemente alle normative vigenti ( h(1/25 L ). La soletta è armata con una rete elettrosaldata a maglia quadrata (8/20x20”, avente funzione di ripartire i carichi e di assorbire eventuali sforzi di trazione sulla soletta. Inoltre è stata prevista la presenza di un cordolo rompitratta in cemento armato ordito ortogonalmente all’orditura del solaio, ricavato nel solaio stesso inserendo dei fondelli in laterizio in modo da avere una sezione netta del cordolo di (20x20) cm.

Tale cordolo ha la funzione di limitare la deformabilità del solaio e di rendere maggiormente collaborante la struttura in direzione trasversale.

Le pignatte devono essere distanziate dalle travi di piano di 15cm nella direzione dell’orditura del solaio e di 12cm nell’altra, realizzando una fascia piena di calcestruzzo, in modo da evitare lo scoppio delle pignatte per le forte compressioni ai bordi.

L’edificio presenta anche delle strutture a sbalzo. Queste sono realizzate con solette in cemento armato dello spessore di 15cm .

Le armature longitudinali del balcone devono essere adeguatamente ammorsate ed ancorate prolungandole nel solaio adiacente, fino al 3° travetto nella direzione trasversale all’orditura del solaio, e fino al cordolo rompitratta nella direzione longitudinale ad esso.

Il balcone presenta oltre all’armatura principale anche un’armatura trasversale di ripartizione, con la funzione di fronteggiare la flessione trasversale o secondaria, il ritiro e di distribuzione dei carichi.

Il parapetto del balcone è realizzato in cemento armato (spessore 8 cm).

Per quanto riguarda la struttura di collegamento dei vari livelli è prevista una scala in cemento armato con soletta rampante con spessore di 15cm e larghezza di 130cm. Per ogni livello ci sono due rampe contrapposte.

In corrispondenza del pianerottolo di interpiano è inserita una trave (30x40 cm di sezione) alla quale si va ad incastrare la soletta. 

I gradini sono ricavati gettandoli conteporaneamente alla soletta rampante. 

2.2. CALCESTRUZZO

2.2.1. LEGANTE

Nelle opere in oggetto si deve impiegare cemento Portland tipo “325” o “425”, a discrezione dell’impresa esecutrice dei lavori, previa autorizzazione del direttore dei lavori.

2.2.2. INERTI
Gli inerti, naturali o di frantumazione, devono essere costituiti da elementi non gelivi e non friabili, privi di sostanze organiche, limose ed argillose, di gesso, ecc., in proporzioni nocive all’indurimento del conglomerato od alla conservazione delle armature.

2.2.3. ACQUA

L’acqua per gli impasti dev’essere limpida e recoara, priva di sali (particolarmente solfati, cloruri, sodio e magnesio) in percentuali dannose e non essere aggressive. 

2.2.4. IMPASTI

Gli impasti devono essere preparati e trasportati in modo da escludere pericoli di segregazione dei componenti o di prematuro inizio della presa al momento del getto. Il getto deve essere convenientemente compattato; la superficie dei getti deve essere mantenuta umida per almeno tre giorni. Non si deve mettere in opera il conglomerato a temperature minori di zero gradi-centigradi, salvo il ricorso ad opportune cautele.

La distribuzione granulometrica degli inerti, il tipo di cemento e la consistenza dell’impasto, devono essere adeguati alla particolare destinazione del getto, ed al procedimento di posa in opera del conglomerato.

Il quantitativo d’acqua deve essere il minimo necessario a consentire una buona lavorabilità del conglomerato tenendo conto anche dell’acqua contenuta negli inerti.

Partendo dagli elementi già fissati il rapporto acqua-cemento, e quindi il dosaggio del cemento, dovrà essere in relazione alla resistenza richiesta per il conglomerato.

L’impiego degli additivi dovrà essere subordinato all’accertamento dell’assenza di ogni pericolo di aggressività. 

L’impasto deve essere fatto con mezzi idonei ed il dosaggio dei componenti eseguito con modalità atte a garantire la costanza del proporzionamento previsto in sede di progetto.

2.2.5. EVENTUALI ADDITIVI

Potranno essere utilizzati degli additivi con specifiche funzioni fluidificanti, ritardanti o acceleranti di presa ed indurimento a seconda delle esigenze del cantiere; si utilizzeranno degli additivi per il disarmo laddove ci saranno delle superfici da lasciare a facciavista, per facilitare le operazioni di disarmo e non avere distacchi di parti di calcestruzzo.

2.2.6. DISARMO

Il disarmo deve avvenire per gradi ed in modo da evitare azioni dinamiche.

Il disarmo non deve avvenire prima che la resistenza del conglomerato abbia raggiunto il valore necessario in relazione all’impiego della struttura all’atto del disarmo, tenendo anche conto delle altre esigenze progettuali e costruttive; la decisione è lasciata al giudizio del direttore dei lavori.

2.2.7. RESISTENZA MECCANICA

Il proporzionamento del calcestruzzo (mix-design) è a discrezione dell’impresa esecutrice dei lavori, sulla base di un compromesso tecnico-economico che terrà conto, da una parte, delle caratteristiche (resistenza meccanica, lavorabilità, permeabilità, durabilità, creep e ritiro) degli elementi strutturali, e dall’altra, delle condizioni operative esistenti in cantiere.

Salvo diversa indicazione sugli esecutivi di progetto o per ordine del direttore dei lavori, il calcestruzzo cementizio dovrà possedere le seguenti caratteristiche meccaniche:

-Resistenza caratteristica del calcestruzzo a compressione a 28gg. : 30 MPa        (300 Kg/cm2)

-Tensione ammissibile del calcestruzzo c                                      : 9.75 MPa     (97.5 Kg/cm2) 

-Modulo elastico istantaneo del calcestruzzo a 28gg.         
    : 31177 MPa  (311770 Kg/cm2) 

-Modulo di elasticità tangenziale G ((=0.2)                              : 13406 MPa  (134060 Kg/cm2) 

2.3. ACCIAO DA CALCESTRUZZO ARMATO NORMALE

L’armatura metallica è prevista per qualunque opera che ne faccia uso in barre di acciaio ad aderenza migliorata tipo FeB 44K con le seguenti caratteristiche meccaniche:

-Tensione caratteristica dell’acciaio a snervamento                    (430   MPa    ((4300 Kg/cm2)

-Tensione caratteristica dell’acciaio a rottura                             (540   MPa    ((5400 Kg/cm2)

-Tensione ammissibile dell’acciaio (s                                          260    MPa    (2600 Kg/cm2)

-Modulo elastico dell’acciaio                                                210000 MPa   (2100000 Kg/cm2)

L’acciaio utilizzato dovrà essere accompagnato da un certificato di Laboratorio Ufficiale riferentesi al tipo di armatura di cui trattasi e marchiato in modo che risulti inequivocabile il riferimento all’Azienda produttrice, allo stabilimento, al tipo d’acciaio ed alla eventuale saldabilità.

In particolare, la data del certificato deve essere non anteriore di tre mesi a quella di spedizione. Tale periodo può essere prolungato fino a sei mesi qualora il produttore abbia comunicato ufficialmente al Laboratorio Ufficiale incaricato del controllo di avere sospeso la produzione, nel qual caso il certificato dovrà essere da copia di detta comunicazione.

Non si devono porre in opera armature eccessivamente ossidate, corrose, recanti difetti superficiali che ne menomino la resistenza o ricoperte di sostanze che possono ridurne sensibilmente l’aderenza al conglomerato. 

3. NORMATIVA DI RIFERIMENTO
Il progetto è eseguito in ossequio alle seguenti norme vigenti:

- 
Norme tecniche per il calcolo, l’esecuzione ed il collaudo delle strutture in cemento armato, normale  e precompresso e per le strutture metalliche. 

Legge 05/11/1971  N°1086.

- 
Provvedimenti per le costruzioni con particolari prescrizioni per le zone sismiche.

Legge 02/02/1974  N°64.

- 
Norme tecniche per il calcolo, l’esecuzione  ed il collaudo delle strutture in cemento armato, normale e precompresso e per le strutture metalliche. 

D.M. 09/01/1996

- 
Norme tecniche relative ai “criteri generali per la verifica di sicurezza delle costruzione e dei carichi e sovraccarichi”.

D.M. 09/01/1996

- 
Norme tecniche per le costruzioni in zone sismiche.

D.M. 16/01/1996

- 
Istruzioni per l’applicazione delle “Norme tecniche per il calcolo, l’esecuzione ed il

collaudo delle opere in cemento armato normale e precompresso e per le strutture 


metalliche” di cui al decreto ministeriale 9 gennaio 1996.

CIRCOLARE  15 ottobre 1996, n. 252 AA.GG./S.T.C..

- 
Istruzioni per l’applicazione delle “Norme tecniche per le costruzioni in zone  sismiche”

di cui al decreto ministeriale 16 gennaio 1996.

CIRCOLARE  10 aprile 1997, n. 65/AA.GG.

4. CALCOLI STATICI

4.1. ANALISI DEI CARICHI

L’analisi dei carichi viene eseguita secondo il D.M. 16/01/1996: Norme tecniche relative ai “Criteri generali per la verifica di sicurezza delle costruzioni e dei carichi e sovraccarichi”.
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Peso Permanente
Nervatura ...............................................2 x 0.12 x 0.20 x 25 = 1.20 KN/m2
Soletta ..........................................................1.00 x 0.04 x 25 = 1.00 KN/m2
Laterizi .....................................................2 x 0.38 x 0.20 x 5 = 0.80 KN/m2
Isolamento termico…………………………………………..= 0,10 KN/m2
Soletta con impianti e rete elettrosaldata….0.10 x 17 x 1.00 = 1.70 KN/m2
Controsoffittatura…..............................…..…………………= 1.60 KN/m2
Pavimento in laterizio.............................................................= 0.40 KN/m2
Divisori interni .......................................................................= 1.20 KN/m2
Intonaco all’intradosso............................................................= 0.30 KN/m2
                                                                                        Q1,tot = 7.00 KN/m2
Sovraccarico Accidentale (cat. I).................................Q2,tot =  2.00 KN/m2
Peso Complessivo del Solaio ( Livello Civile Abitazione )    

Qtot =  (Qi,tot = 7.00+2.00 = 9.00 KN/m2

[image: image13.wmf]4.1.2. Solaio uffici

Peso Permanente

Nervatura ...............................................2 x 0.12 x 0.20 x 25 = 1.20 KN/m2
Soletta ..........................................................1.00 x 0.04 x 25 = 1.00 KN/m2
Laterizi .....................................................2 x 0.38 x 0.20 x 5 = 0.80 KN/m2
Sottof. in cls leggero.............................…....0.04 x 1.00 x 16 = 0.64 KN/m2
Isolamento termico…………………………………………..= 0,10 KN/m2
Pavimento galleggiante……..........................………………..= 0.40 KN/m2

Controsoffittatura…..............................…..…………………= 0.30 KN/m2
Divisori interni ........................................................................= 1.20 KN/m2
Intonaco……………...........................……………………....=  0.30 KN/m2
                                                                                                 = 5.94 KN/m2

Sovraccarico Accidentale (cat. I)...........................………..= 2.00 KN/m2
Peso Complessivo del Solaio ( Livello Uffici )
Qtot =  (Qi,tot = 5.94 + 2.00 = 7.94  KN/m2
4.1.3. BALCONI 

Si sono determinati i pesi al metro quadrato dei balconi ed i pesi al metro lineare dei parapetti in C.A..

Peso Permanente

Peso proprio soletta..........................................….......0.15 x 25 = 3.75 KN/m2
Massetto alleggerito.....................................…...........0.04 x 21 = 0.84 KN/m2
Pavimento...................................................................................= 0.40 KN/m2
                                                                                                    = 5.00 KN/m2

Sovraccarico accidentale ( cat. V )..........................................= 4.00 KN/m2
PARAPETTO
Peso proprio = Peso complessivo = 0.10 x 1.00 x 25 = 2.50 KN/ml

Incremento del 40%dovuto alle condizioni sismiche

Permanenti:………………………………………..5.00 x 1.4 = 7.00 KN/m²

Accidentali:………………………………..(4/3 + 0.4) + 4.00 = 4.53 KN/m²

Parapetto:………………………………………….2.50 x 1.4 = 3.50 KN/m²

Peso Complessivo del balcone  

Qtot =7.00+4.53=11.53 KN/m2 
4.1.4.  SCALA
La struttura portante della scala è costituita da una soletta rampante dello spessore di 15cm e di larghezza  130cm. Lo schema statico è del tipo:  

[image: image14.wmf] Per quanto riguarda i carichi agenti li distinguo lungo la struttura, analizzando separatamente pianerottoli e rampa:

PIANEROTTOLO DI PIANO e DI INTERPIANO

Dagli elaborati grafici trovo che questo è così strutturato:

Faccio un analisi al metro lineare.

Peso Permanente

>Peso proprio soletta                               0.1724 x 25 x 1.3 = 5.60 KN/m

>Pavimento  e allettamento                                0.8 x 1.30 =  1.04 KN/m                              
>Intonaco all’intradosso                                   0.30 x 1.30 =  0.30 KN/m
                                                                                             =  7.03 KN/m 
>Sovraccarico accidentale                 4.00 x 1.30             =  5.20 KN/m 

PESO COMPLESSIVO                                             QPP = 12.23 KN/m
RAMPA

Carichi riferiti ad un metro lineare:

>Peso della soletta                                                 0.15 x 1.30 x 25 / cos 30° = 4.88 KN/m
>Peso dei gradini                                     12 x[( 0.3x0.17x1.3 / 2) x 24] / 3.6 = 2.65 KN/m

>Peso del pavimento                                          

                      1.30 x 0.8 = 1.04 KN/m
>Intonaco all’intradosso                                
                            0.3  x 1.3  = 0.39 KN/m
                                                                                                                        = 9.00 KN/m  

>Sovraccarico accidentale                                                            4.00 x 1.3 = 5.20 KN/m
PESO COMPLESSIVO                                                                         QR = 14.20 KN/m
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4.1.5. TAMPONATURA
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Si è determinato il peso al metro quadrato della tamponatura a cassone:

Muratura esterna in laterizi forati…………………………...…..0.12 x 11 = 1.32 KN/m2

Coibente ……………..………………………………………….……….. = 0.10 KN/m2

Muratura in mattoni forati da 12 cm…………………….…..….0.12 x 11 = 1.32 KN/m2                                                             
Intonaco interno ……………………………………………….….…..…..= 0.30 KN/m2 
Intonaco esterno……………………………………………….....……….= 0.30 Kn/m2
                                                                                                                   4.10 KN/m2

Questo peso si riferisce ad 1 metro quadrato di muratura piena, non considerando eventuali aperture finestrate.

A tal proposito applico dei coefficienti riduttivi in funzione della destinazione d’uso dei vari locali.
ABITAZIONE ( 20% di sup. finestrata )      ( q = 4.10 x 0.8 = 3.34 KN/m2 


    (  p(appartamenti) = 3.34 x 3.00 = 10.02 KN/m

UFFICI            (tamp. altezza 1.40 m)
    (  p = 3.34 x 1.40 = 4.70 KN/m

                        (vetrata altezza 2.00 m )
    (  p = 0.15 x 2.00 = 0.30 KN/m

    (  p(uffici)           = 5.00 KN/m
4.2. CALCOLO DEL SOLAIO 

La struttura portante orizzontale è costituita da un solaio di tipo misto in latero-cemento gettato in opera. L’altezza della parte strettamente strutturale del solaio è di 24cm, conformemente ai minimi stabiliti dalle normative vigenti ( H = 1/25 L ( 20cm nel caso di solai in latero-cemento ).

Tale spessore comprende 20cm di laterizio ( pignatte ) avente funzione di alleggerimento, isolamento termico ed acustico, e da 4cm di soletta in calcestruzzo.

L’interasse dei travetti preconfezionati è di 50cm, mentre le dimensioni in larghezza di pignatte ed elementi portanti sono rispettivamente di 38cm e 12cm.

La soletta di calcestruzzo di 4cm è armata con una rete elettrosaldata (8 / 20x20”, che esplica anche funzione di ripartizione dei carichi.

Le opere di finitura e completamento del solaio consistono  nella  posa in opera di uno strato di isolante termico, al di sopra del quale verrà realizzato un massetto in calcestruzzo alleggerito dello spessore di 10cm contenente gli impianti. Al di sopra di esso verrà realizzata la pavimentazione; all’intradosso, oltre all’intonacatura di 1.5cm di spessore, verrà posta in opera una controsoffittatura di circa 30cm di altezza.

Lo spessore complessivo del pacchetto è conseguentemente di 70cm.

La metodologia di calcolo che è stata adottata per il progetto dei travetti portanti nel solaio, prevede di isolare il singolo travetto dal resto del solaio e di considerarlo sottoposto ad un carico distribuito proporzionale alla zona di influenza del singolo travetto ( una striscia di 50cm di solaio ).

Con questo modello di calcolo non vengono tenuti in considerazione problemi come la collaborazione alla resistenza in direzione trasversale all’orditura dei travetti e quindi anche di congruenza tra i vari elementi portanti. Comunque questa metodologia affronta il problema tenendosi a vantaggio di statica, in sicurezza.

Lo schema statico considerato è quello di trave continua su 5 appoggi (4 campate).
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I vincoli di appoggio semplice tendono a modellare il comportamento statico delle travi emergenti del telaio, per le quali, data la grande rigidezza flessionale, si può assumere che siano vincoli fissi e non cedevoli.

Gli appoggi  A e E teoricamente dovrebbero essere considerati come semincastri inserendo una molla torsionale con rigidezza pari alla rigidezza torsionale della trave emergente: nello schema statico invece si considera come un appoggio semplice trascurando questa rigidezza; questo consente di sovrastimare le caratteristiche dell’azione flettente nella prima e nell’ultima campata; per tener conto poi dell’effettiva presenza di questa rigidezza che provoca delle sollecitazioni flettenti alle estremità ( momento negativo ), si inserisce nel diagramma di tali sollecitazioni un momento fittizio pari a circa  qL2/14 (momento di incastro non perfetto).

Il calcolo delle sollecitazioni viene effettuato per striscie di solaio larghe 0.5 m, comprendenti quindi un travetto. Bisogna però prima definire le caratteristiche geometriche delle sezioni che compongono l’intera trave continua.

Il passo successivo è quello di analizzare i carichi agenti sui travetti per la striscia di 0.5 m.

I carichi possono essere fissi o mobili; quelli fissi si considerano agenti lungo tutta la trave continua, mentre quelli mobili si combinano ai primi in maniera sempre diversa in modo da ottenere le combinazioni di carico più gravose per le diverse sezioni della trave continua. 

Il peso a metro lineare gravante su una striscia di solaio larga 0.5 m si può desumere direttamente osservando l’analisi dei carichi al metro quadrato dei solai:

Peso permanente solaio………………………………… gsolaio= 7.00 x 0.5 = 3.50 KN/m

Accidentale solaio…………..…………………………… qsolaio= 2.00 x 0.5 = 1.00 KN/m

Bisogna quindi, come già detto, cercare di combinare i carichi in modo da ottenere le sollecitazioni massime in una certa sezione.

Sono state ipotizzate 5 condizioni di carico tra loro indipendenti:

-1-   Peso permanente agente su tutta la struttura:

                  3.50 KN/m   per le quattro campate di solaio

-2-   Carico accidentale sulla prima campata    = 1.00 KN/m

-3-   Carico accidentale sulla seconda campata = 1.00 KN/m 

-4-   Carico accidentale sulla terza campata      = 1.00 KN/m

-5-   Carico accidentale sulla quarta campata    = 1.00 KN/m

Anche in questo caso sono state  combinate le condizioni di carico in modo da ottenere le massime sollecitazioni flettenti per le diverse sezioni.

Le combinazioni di carico sono 5:

- COMBINAZIONE 1  ( Mmax sulle campate A-B e C-D)               1+2+4
- COMBINAZIONE 2  ( Mmax sugli appoggi  B e D )                     1+2+3+5

- COMBINAZIONE 3  ( Mmax sull’appoggio C)                             1+3+4

- COMBINAZIONE 4  ( Mmax sugli appoggi A-D)                         1+2+4+5

- COMBINAZIONE 5  ( Mmax sulle campate B-C e D-E)               1+3+5

Successivamene è stato utilizzato il programma di calcolo SAP90 per la determinazione delle caratteristiche delle azioni interne agenti sul travetto.

TRAVETTO DEL SOLAIO A 4 CAMPATE

C

C UNITA' DI MISURA:     [L]=m      [F]=N    PIANO  X-Y

C 

SYSTEM

L=6

C

JOINTS

1 X=0.0 Y=0.0 Z=0.0

2 X=4.5

3 X=10.0

4 X=15.5

5 X=20.3

C

C Vincoli : 5 cerniere

C

RESTRAINTS

1,5,1 R=1,1,1,1,1,0

C

FRAME

NM=1 NL=2 NSEC=30

C

C Sezione travetto a T

1 SH=T T=0.20,0.50,0.04,0.12 E=3.1E+10

C

C Carico permanente

1 WG=0,-3500,0

C Carico accidentale

2 WG=0,-1000,0

C

1,1,2 M=1 LP=1,0 NSL=1,2,2,0,2,0

2,2,3 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,2,2,0,2

3,3,4 M=1 LP=1,0 NSL=1,2,0,2,2,0

4,4,5 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,2,0,2,2

C

C CONDIZIONI DI CARICO:

C 1. Permanenti

C 2. Accid. campate  1-3

C 3. Accid. campate  1-2-4 

C 4. Accid. campate   3-4

C 5. Accid. campate   1-3-4

C 6. Accid. campate   2-4

C

COMBO

1 C=1,0,0,0,0,0

2 C=1,1,0,0,0,0

3 C=1,0,1,0,0,0

4 C=1,0,0,1,0,0

5 C=1,0,0,0,1,0

6 C=1,0,0,0,0,1

L’OUTPUT del SAP90 è costituito dai valori delle sollecitazioni flettenti e taglianti in varie sezioni della trave continua: tali valori cambiano a seconda della diversa combinazione di carico.

Dal programma di calcolo si è ottenuto l’andamento delle azioni interne lungo la trave continua considerandole agenti su di un solo travetto. Il diagramma del momento flettente deve essere modificato operando alcuni accorgimenti:

- spuntatura del diagramma in corrispondenza degli appoggi, per tener conto della reazione distribuita e non concentrata delle travi emergenti del telaio.

- traslazione orizzontale del diagramma del momento di 0.9d per tener conto degli effetti del taglio sulle armature correnti longitudinali.

Apportate queste variazioni, si passa al calcolo delle armature dei travetti.

- CALCOLO DELLE ARMATURE DEL SOLAIO -
Le armature calcolate qui di seguito si riferiscono ad un singolo travetto e saranno impiegate per tutti gli altri travetti del solaio. La sezione resistente che si considera è una sezione a T che comprende travetto e soletta, trascurando, quindi, il contributo in termini di resistenza delle pignatte.
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- ARMATURA LONGITUDINALE -
Per il calcolo di questa ci si riferisce al diagramma dei momenti flettenti riportati precedentemente.

Si calcola, dapprima nelle sezioni più significative, la quantità di armatura necessaria, dopodichè, attraverso i diagrammi dei momenti resistenti, si stabiliscono le lunghezze delle varie barre longitudinali in modo da assicurare in ogni sezione un buon ricoprimento tale che Mres > Magente per ogni sezione. Si utilizzano formule semplificate in quanto le verifiche di tensione sul calcestruzzo verranno trattate separatamente più avanti.

- APPOGGIO A -

MA = ql2 /14 = 7.60 KNm = 7600000 Nmm 

As = MA / ( 0.9(d((s,adm ) = 7600000 / ( 0.9(210(255 ) = 158 mm2  

In questa sezione si metterà 3(10 = 236 mm2  

Mres(3(10) = 236(0.9(210(255 = 11374020 Nmm = 11.37 KNm

- CAMPATA A-B –

In tale campata si riscontra il massimo momento agente sul travetto di solaio

 MA-B = 7.10 KNm = 7100000 Nmm

As = MA-B  / ( 0.9(d((s,adm ) = 7100000 /( 0.9(210(255 ) = 148 mm2= 1.48 cm2  

In questa sezione si metteranno 2(10 = 157 mm2  

Mres( 2(10) = 157(0.9(210(255 = 7566615 Nmm = 7.57 KNm

- CAMPATA D-E –

In tale campata si riscontra il massimo momento agente sul travetto di solaio

 MD-E = 8.20 KNm = 8200000 Nmm

As = MD-E / ( 0.9(d((s,adm ) = 8200000 /( 0.9(210(255 ) = 170 mm2= 1.70 cm2  

In questa sezione si metteranno 3(10 = 236 mm2  

Mres( 3(10) = 236(0.9(210(255 = 11374020 Nmm = 11.37 KNm

- APPOGGIO B -

MC  = 10.80 KNm = 10800000

As = MC / ( 0.9(d((s,adm ) = 10800000 / ( 0.9(210(255 ) = 224 mm2 =2.24 cm2 

In questa sezione si metteranno 1(12 + 2(10 = 270 mm2  

Mres( 1(12 + 2(10 ) = 270(0.9(210(255 = 13012650 Nmm = 13.01 KNm

- APPOGGIO D -

MD = 11.40 KNm =11400000 Nmm 

As = MD / ( 0.9(d((s,adm ) = 11400000 / ( 0.9(210(255 ) = 237 mm2 = 2.37 cm2  

In questa sezione si metteranno 1(12 + 2(10 = 270 mm2  

Mres( 1(12 + 2(10 ) = 270(0.9(210(255 = 13012650 Nmm = 13.01 KNm

- APPOGGIO E -

ME = 8.60 KNm =8600000 Nmm 

As = MD / ( 0.9(d((s,adm ) = 8600000 / ( 0.9(210(255 ) = 179 mm2 = 1.79 cm2  

In questa sezione si metteranno 3(10 = 236 mm2  

Mres(3(10) = 236(0.9(210(255 = 11374020 Nmm = 11.37 KNm

Tracciando il diagramma del momento resistente, si sono potute determinare le lunghezze delle barre longitudinali in modo da ottimizzare la disposizione delle armature secondo quelle che sono le esigenze strutturali utilizzando lunghezze di ancoraggio di 40( in zona tesa. 

- ARMATURE A TAGLIO -

Dai diagrammi delle sollecitazioni si può estrapolare il valore del taglio massimo lungo il travetto continuo, questo si può localizzare nell’appoggio D:

VC = 13.42 KN 

(max = VC / ( 0.9(b(d ) = 13420 / (0.9·120·210) = 0.59 N/mm2  < (co

- VERIFICHE -

Le verifiche vengono effettuate nelle sezioni maggiormente sollecitate.

- CAMPATA A-B -

MA-B= 7.10 KNm
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1. determinazione dell’asse neutro

  Sn=b(s(( x - s/2 ) + b0((x-s)2 / 2 - n(As((d-x)=0  (   x = 4.00cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji=b(x3/3-(b-b0)( (x-s)3 /3 + n(As((d-x)2= 7872.62 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c= (MA-B/ Ji)(x  = 3.61 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S = n((c((d-x)/ x = 230.1 N/mm2 < (s,adm

- APPOGGIO B –

La verifica la facciamo a filo fascia piena

[image: image20.wmf]MB = 10.80 KNm

As= 2.70 cm2  (1(12+2(10)

A’s= 1.57 cm2  (2(10)

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn=b0(x2/2 - n(As((d-x) + n(A’s((x-d’)=0    ( x = 8.15cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji=b(x3/3 +n(As((d-x)2 + n(A’s((x-d’)2 = 16334.46 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c=(MB/ Ji)(x = 5.39 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S= n((c((d-x)/ x = 127.5 N/mm2 < (s,adm
- APPOGGIO D -

Il momento a filo fascia piena vale MD = 11.40 KNm

As = 2.70 cm2 (1(12+2(10)

A’s = 2.36 cm2  (3(10) 
1. determinazione dell’asse neutro

  Sn=b0(x2/2 - n(As((d-x)+n(A’s((x-d’)=0    ( x = 7.80 cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji=b(x3/3 +n(As((d-x)2 +n(A’s((x-d’)2 = 15781.54 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c=(MD/ Ji)(x = 5.63 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S= n((c((d-x)/ x = 142.9 N/mm2 < (s,adm

- CAMPATA D-E

MD-E= 8.20 KNm

AS= 2.36 cm2 (3(10)

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn=b(s(( x - s/2 ) + b0((x-s)2 / 2 - n(As((d-x)=0  (   x = 4.84cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji=b(x3/3-(b-b0)( (x-s)3 /3 + n(As((d-x)2= 11126.71 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c= (MA-B/ Ji)(x  = 3.57 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S = n((c((d-x)/ x = 178.64 N/mm2 < (s,adm

- CORDOLI ROMPITRATTA -
E’ stato previsto l’inserimento di cordoli rompitratta disposti ortogonalmente all’orditura del solaio. Questi hanno delle dimensioni di 20x20cm di sezione e sono armati con 4(12 correnti e staffe (6/20”.

Per ricavare sul solaio questi cordoli devono essere impiegati dei fondelli da sostituire ad una fila di pignatte.

- RETE ELETTROSALDATA -

All’interno della soletta di calcestruzzo di 4cm è annegata una rete elettrosaldata a maglia quadrata (8 20x20cm in fogli accostati l’uno all’altro con una maglia di sovrapposizione. Questa ha la duplice funzione di ripartire i carichi concentrati agenti sul solaio e di assorbire gli sforzi di trazione sulla soletta, nelle varie direzioni, provocati da un comportamento di piastra “ortotropa” del solaio, il quale ha infatti sempre una rigidezza in senso ortogonale all’orditura.

4.3. CALCOLO DEL BALCONE
L’edificio presenta delle strutture in aggetto con uno sbalzo di 120 cm. Sono state calcolate le armature sia per il balcone orientato secondo la direzione di orditura del solaio sia per quello orientato trasversalmente e sia per lo sbalzo d’angolo.

Lo schema statico che si assume per questa struttura è quello di una mensola. Nel calcolo delle sollecitazioni viene considerato anche il parapetto.

Il calcolo del balcone viene effettuato per 1 m di struttura.

Dall’analisi dei carichi si è ottenuto che:

BALCONE :                             W = G + Q = 7.00 +  3.53 = 11.53 KN/m 

PARAPETTO :                         P = 3.50 KN

Lo schema statico è il seguente: 
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Mmax ( in A ) = -(3.50 x 1.20) - (11.53 x 1.202 /2) = -12.50 KNm

Il momento spuntato vale MD= 12.45 KNm

H = 15 cm

d = 12.5 cm

B = 100 cm

As = MD / (0.9 ( d  (  (S,adm) = 12450000 / (0.9 ( 125 ( 255) = 434 mm2 = 4.34 cm2
As (eff) = 4.52 cm2   corrispondenti a  4(12/m

Per il balcone verranno disposte le seguenti armature:  1(12/ 25” 

- ARMATURA DI RIPARTIZIONE -

Oltre all’armatura già calcolata si dispone un’armatura trasversale di ripartizione ( ( 20% di As):

Arip = 0.20 x (2 x 4.34) = 1.74 cm2 a metro.

Tale armatura sarà costituita da (8/25”, la cui funzione è quella di ripartire i carichi concentrati e di fronteggiare gli sforzi di trazione dovuti alla flessione trasversale e la fessurazione da ritiro della soletta.

Si considera la verifica a taglio superflua confidando nella resistenza propria del calcestruzzo.

Per ulteriori chiarimenti sulle disposizioni delle armature si rimanda alla consultazione degli elaborati grafici.

· [image: image21.wmf]VERIFICA –

La verifica viene effettuata a 10 cm dall’incastro.

Mmax = 11.66 KN

As = As’ = 4.52 cm2  (4(12)

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn = b0(x2/2 - n(As((d-x) + n(As’((x-d’) = 0    ( x = 3.35 cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji = b(x3/3 + n(As((d-x)2 + n(As’((x-d’)2= 6980 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c= (MC-D/ Ji)(x = 5.7 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S = n((c((d-x)/ x = 233.5 N/mm2 < (s,adm
4.4. CALCOLO DELLA SCALA

[image: image22.wmf]Per quanto riguarda il calcolo delle sollecitazioni che interessano la soletta rampante della scala, esistono diverse metodologie, più o meno rigorose che si applicano in funzione soprattutto dell’importanza e della complessità dell’opera. Teoricamente, visto che la scala è realizzata con due rampe contrapposte, bisognerebbe considerare le interazioni che ci sono tra le due rampe soprattutto al livello dei pianerottoli, in quanto questi sono solidali tra l’una e l’altra rampa. Una semplificazione pertanto è quella di considerare le due rampe isolate e calcolarle indipendentemente l’una dall’altra. Si è arrivati ad assumere la semplificazione di uno schema statico di soletta rampante.

Lo schema statico che si dovrebbe adottare per calcolare le sollecitazioni agenti sulla scala,è quello che prevede come vincoli esterni delle cerniere affiancate da molle flessionali che simulano la resistenza torsionale delle travi su cui la scala poggia.

Però,vista la difficoltà di individuare la costante elastica di tali molle,si è considerato dapprima lo schema con gli incastri agli estremi,poi lo schema con le cerniere, per poi fare la media tra le sollecitazioni agenti sui due tipi di schemi. 
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SCALA CON INCASTRI

C

C UNITA' DI MISURA:   [L]=m    [F]=N    PIANO X-Y

C

C CONDIZIONI DI CARICO:

C 1. Permanenti sui pianerottoli

C 2. Permanenti sulla rampa

C 3. Accidentali 

C

SYSTEM

L=2

C

JOINTS

C

C NODI

1 X=0.00 Y=0.00 Z=0.00

2 X=1.65

3 X=5.25 Y=2.04

4 X=5.50 Y=2.04

C

RESTRAINTS

C

C Vincoli struttura piana

1,4,1 R=0,0,1,1,1,0

C Incastri

1,4,3 R=1,1,0,0,0,1

C

FRAME

C

NM=2 NL=3 NSEC=30

C

C Soletta del pianerottolo h=17.24cm

1 SH=R T=0.1724,1.3 E=3.1E+10

C

C Soletta della rampa h=15cm

2 SH=R T=0.15,1.3 E=3.1E+10

C

C Schemi di carico

C

C Azioni permanenti sulla rampa

1 WG=0,-9000,0

C

C Azioni permanenti sui pianerottoli

2 WG=0,-7030,0

C

C Carico accidentale 

3 WG=0,-5200,0

C

C Assegnazione elementi

C

1,1,2 M=1 LP=1,0 NSL=2,3

2,2,3 M=1 LP=1,0 NSL=1,3 

3,3,4 M=1 LP=1,0 NSL=2,3 

C

COMBO

C

1 C=1,1

SCALA CON CERNIERE

C

C UNITA' DI MISURA:   [L]=m    [F]=N    PIANO X-Y

C

C CONDIZIONI DI CARICO:

C 1. Permanenti sui pianerottoli

C 2. Permanenti sulla rampa

C 3. Accidentali 

C

SYSTEM

L=2

C

JOINTS

C

C 

NODI

1 X=0.00 Y=0.00 Z=0.00

2 X=1.65

3 X=5.25 Y=2.04

4 X=5.50 Y=2.04

C

RESTRAINTS

C

C Vincoli per struttura piana

1,4,1 R=0,0,1,1,1,0

C Cerniere

1,4,3 R=1,1,0,0,0,0

C

FRAME

C

NM=2 NL=3 NSEC=30

C

C Soletta del pianerottolo h=17.24cm

1 SH=R T=0.1724,1.3 E=3.1E+10

C

C Soletta della rampa h=15cm

2 SH=R T=0.15,1.3 E=3.1E+10

C

C Schemi di carico

C

C Azioni permanenti sulla rampa

1 WG=0,-9000,0

C

C Azioni permanenti sui pianerottoli

2 WG=0,-7030,0

C

C Carico accidentale 

3 WG=0,-5200,0

C

C Assegnazione elementi

C

1,1,2 M=1 LP=1,0 NSL=2,3

2,2,3 M=1 LP=1,0 NSL=1,3 

3,3,4 M=1 LP=1,0 NSL=2,3 

C

COMBO

C

1 C=1,1

Dagli elaborati del SAP90 otteniamo l’andamento dei momenti sia per lo schema con le cerniere che per lo schema con gli incastri. Facendo la media tra i due schemi otteniamo che i momenti più significativi sono:

- Appoggio A:   MA= 15.42 KNm

- Appoggio D:   MD= 15.10 KNm

- Campata B-C: MB-Cmax= 13.29 KNm

L’armatuta la calcoliamo con il massimo valore del momento ottenuto:

d= 15 cm

As = MA / (0.9 ( d  (  (S,adm) = 15420000 / (0.9 ( 120 ( 255) = 560 mm2 = 5.60 cm2
Verranno disposte armature 10(12 sia in zona tesa che in zona compressa.
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MB-Cmax= 15.42 KNm = 15420000 Nmm

As= 11.30 cm2   (10(12)

A’s= 11.30 cm2   (10(12)

d=12 cm

d’= 3 cm

b= 130 cm

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn = b(x2/2 - n(As((d-x) + n(A’s((x-d’) = 0    ( x = 4.17 cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji = b(x3/3 + n(As((d-x)2 + n(A’s((x-d’)2 = 10648 cm4 =106480000 mm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c=(MB-C/ Ji)(x = 6.04 N/mm2 < (c,adm

4. determinazione tensioni sull’acciaio

   (s= n((c((d-x)/ x = 170 N/mm2 < (s,adm
    (’s= n((MB-C/ Ji)((x-d’) = 2.5 N/mm2 < (s,adm

- TRAVE DI INTERPIANO DELLA SCALA -
Da un predimensionamento di massima, sono state assunte le dimensioni della sezione pari a 30 cm di base e 40 cm di altezza.

Lo schema statico al quale si fa riferimento è quello di trave incastrata ai due estremi della lunghezza di 320 cm. Si suppone di considerare, ai fini del calcolo delle sollecitazioni, questa trave indipendente dal comportamento complessivo della struttura, isolandola con questo semplice schema statico. Le sollecitazioni che si ricercano sotto i carichi agenti sono quelli di flessione, taglio e torsione. L’azione torcente è dovuta alla presenza del carico della scala non centrato e non bilanciato da strutture di piano.

Per quanto riguarda la determinazione del carico flettente sulla trave di interpiano, si sono utilizzati i risultati ottenuti dal programma di calcolo SAP90.

	Il carico sulla trave è dato da:
	
	
	
	
	
	

	
	
	
	
	
	
	

	carico scala = [9000 x 3,6 + 7030 x 1,65 + 5200 x (3,6 + 1,65)]/2
	
	
	
	
	
	N

	peso proprio =0,24 x 0,70 x 25000
	
	
	
	
	
	N

	peso fioriera =0,4 x 0,4 x 25000
	
	
	
	
	
	N

	TOTALE =
	
	
	
	
	43849,75
	N

	
	
	
	
	

	q =
	43,85/1,45
	=
	30,24121
	KN/m

	
	
	
	
	

	Mflett.=
	25,80583
	KNm
	
	

	
	
	
	
	

	Vflett.=
	48,38593
	KN
	
	

	
	
	
	
	

	tf =
	Vmax / ( 
	0.9(b(d )=
	0,484344
	Mpa

	
	
	
	
	


Prima di passare al calcolo delle armature, bisogna verificare che le tensioni tangenziali sulla sezione siano contenute entro certi limiti ( tra (co e (c1 amplificato, per normativa, del 10% ).

Il momento torcente agente sulla trave d’interpiano è pari al momento flettente agente sul pianerottolo della scala:

	Mtorc.=
	1,12
	KNm
	
	

	
	
	
	
	

	ttors. =
	(3+1,8B/H
	)Mt/(B²H) =
	0,135333
	Mpa

	
	
	
	
	

	t tot=
	0,619677
	Mpa
	<tc1
	

	
	
	
	
	

	tc0 < tmax(tors) = (3+1,8B/H)Mt/(B²H) <= tc1
	
	
	
	


- CALCOLO DELLE ARMATURE A FLESSIONE -

Ipotizzando armatura simmetrica:

As = A’s = M / ( 0.9(d((s,adm ) = 25805830 / ( 0.9(370(255 ) = 298 mm2 = 2.98 cm2  

In questa sezione si metteranno ( 2+2 )(18

- CALCOLO DELLE ARMATURE A TORSIONE -

Dapprima si determina la sezione cava equivalente:
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- procedimento operativo -

Hs = 34cm   Bs = 24cm     copriferro = 3cm

Ak = Hs x Bs = 816 cm2 

Uk = 2 ( Hs + Bs ) = 116 cm 

Tmax = 1120000 Nmm

Armatura longitudinale complessiva:

Asl = ( Tmax ( Uk ) / ( 2 ( Ak ( (s,adm ) =( 1120000 ( 1160 ) / ( 2 ( 81600 ( 255 ) = 31 mm2 =0.31 cm2 

In ogni spigolo verrà messo:

Armatura minima long. = 1 barra per spigolo( 1(18 ( 2.54 cm2 ) in ogni spigolo

Si determinano ora le armature di parete :

Asw / s = Tmax / ( 2 ( Ak ( (s,adm ) = 0.26 cm2 / ml

Questa armatura di parete è quella necessaria per il torcente massimo agente sulla trave.

Si può osservare come però, l’armatura minima imposta dalla normativa sia maggiore di questa già calcolata.

ARMATURA MINIMA A TORSIONE DI PARETE

Asw ( 0.15b  = 0.15 x 30 = 4.5 cm2 ( 5 (8/ml

p ( Uk/8 = 14.5 cm

p ( 20cm

La staffatura dovrà inoltre verificare i minimi disposti dalla Circolare del 28.04.97:

per un tratto pari a due volte l’altezza utile della sezione ( 2 x 37 = 74cm ), nelle zone di attacco con il pilastro si deve utilizzare un passo: 

p ( d/4 = 9.25 cm

p ( 6 x (min.long. = 6 x 1.8 = 10.8 cm

p (15cm

Visti i risultati, si disporrà nella trave di interpiano una staffatura (8/9” nelle zone di estremità (75 cm da filo trave), e (8/14” nella parte centrale. Si rimanda alla visione degli elaborati grafici per eventuali chiarimenti sulle disposizioni delle armature.

4.5. PREDIMENSIONAMENTO DI MASSIMA

4.5.1 PREDIMENSIONAMENTO PILASTRI

Nel predimensionamento dei pilastri è stata assunta come tensione sul calcestruzzo un valore pari alla metà della  sua tensione ammissibile:

       ( = (c,adm/ 2 = 4.875 N/mm2

	Per ciascun pilastro sono stati determinati tutti i carichi su di esso gravanti per poi dividere tali valori per la tensione (, in modo da ottenere l’area minima che si deve assumere ad ogni pilastro.

max = 9.75 N/mm2
	
	 
	
	
	
	
	
	

	 Peso unitario 25 KN/m3
	
	
	
	
	
	
	
	

	
	
	
	
	
	
	
	
	

	
	
	
	
	
	
	
	
	

	
	Piano 3°
	
	           
	
	Piano 2°
	
	
	

	
	Carichi
	    Area
	          Pilastro
	
	Carichi 
	    Area
	          Pilastro
	

	  Pilastro
	    KN
	    cm2
	      cm
	     cm
	    KN
	    cm2
	     cm
	     cm

	1
	72,74
	161,6444
	30
	30
	185,64
	412,5333
	30
	30

	2
	147,34
	327,4222
	30
	30
	317,20
	704,8889
	30
	30

	3
	124,92
	277,6
	30
	30
	253,49
	563,3111
	30
	30

	4
	121,57
	270,1556
	30
	30
	248,92
	553,1556
	30
	30

	5
	145,26
	322,8
	30
	30
	312,67
	694,8222
	30
	30

	6
	69,83
	155,1778
	30
	30
	157,54
	350,0889
	30
	30

	7
	0
	0
	
	
	89,57
	199,0444
	30
	30

	8
	143,07
	317,9333
	30
	30
	430,93
	957,6222
	30
	40

	9
	264,18
	587,0667
	30
	30
	482,56
	1072,356
	30
	40

	10
	198,84
	441,8667
	30
	30
	427,71
	950,4667
	30
	40

	11
	197,22
	438,2667
	30
	30
	415,78
	923,9556
	30
	40

	12
	258,12
	573,6
	30
	30
	475,84
	1057,422
	30
	40

	13
	138,65
	308,1111
	30
	30
	427,24
	949,4222
	30
	40

	14
	0
	0
	
	
	92,70
	206
	30
	30

	15
	0
	0
	
	
	161,86
	359,6889
	30
	30

	16
	155,85
	346,3333
	30
	30
	478,88
	1064,178
	30
	40

	17
	287,88
	639,7333
	30
	30
	556,46
	1236,578
	30
	40

	18
	280,97
	624,3778
	30
	30
	540,54
	1201,2
	30
	40

	19
	278,82
	619,6
	30
	30
	536,12
	1191,378
	30
	40

	20
	253,61
	563,5778
	30
	30
	528,76
	1175,022
	30
	40

	21
	154,23
	342,7333
	30
	30
	538,64
	1196,978
	30
	40

	22
	0
	0
	
	
	157,23
	349,4
	30
	30

	23
	0
	0
	
	
	89,50
	198,8889
	30
	30

	24
	142,90
	317,5556
	30
	30
	417,68
	928,1778
	30
	40

	25
	263,54
	585,6444
	30
	30
	473,51
	1052,244
	30
	40

	26
	185,24
	411,6444
	30
	30
	425,16
	944,8
	30
	40

	27
	183,76
	408,3556
	30
	30
	426,83
	948,5111
	30
	40

	28
	256,37
	569,7111
	30
	30
	469,36
	1043,022
	30
	40

	29
	137,92
	306,4889
	30
	30
	471,64
	1048,089
	30
	40

	30
	0
	0
	
	
	82,59
	183,5333
	30
	30

	31
	69,25
	153,8889
	30
	30
	181,24
	402,7556
	30
	30

	32
	142,38
	316,4
	30
	30
	312,81
	695,1333
	30
	30

	33
	123,74
	274,9778
	30
	30
	204,67
	454,8222
	30
	30

	34
	119,58
	265,7333
	30
	30
	198,57
	441,2667
	30
	30

	35
	138,54
	307,8667
	30
	30
	318,45
	707,6667
	30
	30

	36
	71,69
	159,3111
	30
	30
	175,62
	390,2667
	30
	30


	
	Piano 1°
	
	
	
	Piano 0
	
	
	

	
	Carichi
	    Area
	          Pilastro
	
	Carichi
	    Area
	          Pilastro
	

	  Pilastro
	    KN
	    cm2
	     cm
	     cm
	    KN
	    cm2
	     cm
	     cm

	1
	312,85
	695,2222
	30
	40
	457,12
	1015,822
	30
	40

	2
	456,50
	1014,444
	30
	40
	599,5
	1332,222
	30
	40

	3
	354,24
	787,2
	30
	40
	437,1
	971,3333
	30
	40

	4
	347,27
	771,7111
	30
	40
	423,85
	941,8889
	30
	40

	5
	447,16
	993,6889
	30
	40
	578,54
	1285,644
	30
	40

	6
	305,67
	679,2667
	30
	40
	427,26
	949,4667
	30
	40

	7
	178,49
	396,6444
	30
	30
	345,78
	768,4
	30
	40

	8
	560,28
	1245,067
	40
	40
	782,13
	1738,067
	50
	50

	9
	754,61
	1676,911
	40
	40
	867,25
	1927,222
	50
	50

	10
	612,84
	1361,867
	40
	40
	758,63
	1685,844
	50
	50

	11
	613,87
	1364,156
	40
	40
	742,83
	1650,733
	50
	50

	12
	742,39
	1649,756
	40
	40
	859,33
	1909,622
	50
	50

	13
	540,92
	1202,044
	40
	40
	764,28
	1698,4
	50
	50

	14
	165,58
	367,9556
	30
	30
	368,2
	818,2222
	30
	40

	15
	315,93
	702,0667
	30
	30
	470,37
	1045,267
	30
	40

	16
	712,60
	1583,556
	40
	40
	926,18
	2058,178
	50
	50

	17
	801,58
	1781,289
	40
	40
	1050,4
	2334,222
	50
	50

	18
	786,37
	1747,489
	40
	40
	961,22
	2136,044
	50
	50

	19
	784,51
	1743,356
	40
	40
	957,35
	2127,444
	50
	50

	20
	795,12
	1766,933
	40
	40
	1038,39
	2307,533
	50
	50

	21
	706,58
	1570,178
	40
	40
	931,28
	2069,511
	50
	50

	22
	312,84
	695,2
	30
	30
	468,98
	1042,178
	30
	40

	23
	159,25
	353,8889
	30
	30
	342,19
	760,4222
	30
	40

	24
	548,59
	1219,089
	40
	40
	765,34
	1700,756
	50
	50

	25
	748,69
	1663,756
	40
	40
	854,24
	1898,311
	50
	50

	26
	610,86
	1357,467
	40
	40
	743,26
	1651,689
	50
	50

	27
	605,45
	1345,444
	40
	40
	738,29
	1640,644
	50
	50

	28
	712,68
	1583,733
	40
	40
	856,34
	1902,978
	50
	50

	29
	542,34
	1205,2
	40
	40
	741,08
	1646,844
	50
	50

	30
	164,51
	365,5778
	30
	30
	340,66
	757,0222
	30
	40

	31
	186,57
	414,6
	30
	40
	452,36
	1005,244
	30
	40

	32
	487,57
	1083,489
	30
	40
	584,26
	1298,356
	30
	40

	33
	184,46
	409,9111
	30
	40
	431,55
	959
	30
	40

	34
	174,55
	387,8889
	30
	40
	428,43
	952,0667
	30
	40

	35
	456,05
	1013,444
	30
	40
	586,48
	1303,289
	30
	40

	36
	183,52
	407,8222
	30
	40
	435,22
	967,1556
	30
	40


4.5.1 PREDIMENSIONAMENTO delle TRAVI

Nel predimensionamento delle travi principali di tutto l’edificio è stata assunta come tensione sul calcestruzzo un valore minore rispetto alla tensione ammissibile, in particolare:

       ( = 8 N/mm2 = 80 Kg/cm2
Per ciascuna trave sono stati determinati tutti i carichi su di essa gravanti, poi si è calcolato il momento considerando uno schema Incastro-Incastro ovvero M=PL2/12, infine si è calcolato il valore d :
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ove si è fissato sempre b = 30cm

Si allega di seguito i fogli di calcolo per i vari piani.

4.6. ANALISI SISMICA STATICA
L’analisi sismica viene condotta in base alle prescrizioni contenute nel decreto ministeriale del 16 Gennaio 1996. Essa viene effettuata mediante il metodo statico, consentito dal fatto che il periodo fondamentale di oscillazione To = 0.1 H/B1/2, dove H = altezza edificio in metri; B = dimensione lato minore edificio in metri, risulta essere: To = 0.1 x 13 / 20.31/2 = 0.29 < 1.4 sec.

Essendo 1.4 sec l’ultimo valore oltre il quale è obbligatoria una verifica di tipo dinamica, il valore di To calcolato giustifica la scelta dell’utilizzo del metodo statico.

Tale metodo consiste nello schematizzare le azioni sismiche attraverso forze statiche proporzionali ai pesi sismici Wi.

AZIONI ORIZZONTALI

Le azioni sismiche orizzontali si schematizzano attraverso l’introduzione di due sistemi di forze orizzontali agenti non contemporaneamente secondo due direzioni ortogonali. Le forze alle diverse quote devono essere applicate in corrispondenza dei baricentri dei pesi i quali sono riportati alle quote dei solai. La forza orizzontale Fi alla generica quota, secondo una prefissata direzione, si ottiene dalla relazione:                 


Fi = Khi ( Wi
Essendo:   Khi = c(R(e(b(gi (I

                 Wi  = Gi + sQi     

Gi = peso proprio

                  

Qi = sovraccarico

s  = coefficiente che dipende dalla 

destinazione d’uso della struttura.

I  = coefficiente di protezione sismica       

c = ( S - 2 )/100 = 0.07

c = coefficiente di intensità sismica

S = grado di sismicità. In questo caso

         S=9 ( zona di II° categoria )

                  R = 1

R = coefficiente di risposta dipendente



       dal periodo fondamentale di



       vibrazione To

      e=1

e = coefficiente di fondazione

                  b= 1

b= coefficiente di struttura

      gi = hi ( ( (i Wi ) / ( (i Wi ( hi )
gi = coefficiente di distribuzione



 delle forze.



N = n° di piani     ( N= 4



hi  = quota del piano rispetto allo



        spiccato delle fondazioni

Le forze sismiche di piano così trovate vanno considerate agenti a livello di solaio in quanto le masse dei pilastri e delle tamponature possono essere considerate concentrate sul solaio.

Esse vanno poi ripartite tra gli elementi verticali, cioè i pilastri, a seconda della loro rigidezza alla traslazione. Si adotta infatti l’ipotesi che i solai siano infinitamente rigidi nel loro piano e che possano dunque solamente traslare.

Qualora la struttura presenti eccentricità tra il baricentro delle masse, dove agiscono le forze sismiche, e il baricentro delle rigidezze, dove agiscono le forze reagenti, bisogna tener conto del momento torcente che sarà ripartito tra i singoli elementi verticali. 

4.6.1 CALCOLO DEI BARICENTRI DELLE MASSE E DEI PESI DI PIANO

Vedi allegato seguente:

4.6.2. CALCOLO  DEI BARICENTRI DELLE RIGIDEZZE 

Vedi allegato seguente:

4.6.3. CALCOLO DELLE FORZE DI PIANO

- Determinazione delle forze di piano

	Elevazione
	W=G+sQ (KN)
	h
	h x W
	g
	C
	R
	I
	e
	b
	Ki
	Fhi
	Taglio

	1°
	6605,4
	422
	2787479
	0,42046
	0,07
	1
	1
	1
	1,2
	0,035319
	233,2948
	1988,054

	2°
	5418,4
	813
	4405159
	0,81003
	0,07
	1
	1
	1
	1,2
	0,068043
	368,6846
	1754,759

	3°
	5675,678
	1183
	6714326
	1,17868
	0,07
	1
	1
	1
	1,2
	0,09901
	561,9477
	1386,075

	4°
	5967,835
	1650
	9846927
	1,64398
	0,07
	1
	1
	1
	1,2
	0,138095
	824,1271
	824,1271

	
	23667,31
	
	23753891
	
	
	
	
	
	
	
	
	


- Ripartizione delle forze di piano su ogni telaio

Dalle forze di piano possiamo ricavare i tagli agenti su ciascun piano di ogni telaio. 

   v14=(F4(K1/(Kj) + [F4*(K1((XG4-XR4)/ ((Kj((X j-X R4)2)]((X1-XR4)

in cui l’indice 1 sta ad indicare il telaio mentre l’indice 4 sta ad indicare il piano

   v24=(F4(K2/(Kj) + [F4*(K2((XG4-XR4)/ ((Kj((X j-X R4)2)]((X2-XR4)

in cui l’indice 2 sta ad indicare il telaio,ecc.

	Sisma secondo X

IV° ELEVAZIONE

	Telai
	Kix
	Y
	Y(TELAI)
	Kix * Y²
	Fxj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	132266,7
	2030
	1004,668
	1,33504E+11
	199,0976
	199,097579
	69,24378165

	2
	93688,89
	1580
	554,6682
	28824021505
	140,1408
	140,140782
	KNm

	3
	103376,4
	1030
	4,668167
	2252756,323
	153,4357
	153,435678
	

	4
	93688,89
	480
	-545,332
	27861839569
	137,9734
	137,973367
	

	5
	132266,7
	0
	-1025,33
	1,39053E+11
	193,4507
	193,450709
	

	
	555287,5
	
	
	3,29245E+11
	824,0981
	824,098116
	


	Sisma secondo Y

IV° ELEVAZIONE

	Telai
	Kiy
	X
	X(TELAI)
	Kiy * X²
	Fyj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	
	0
	-1435
	0
	0
	0
	-176,264829

	2
	86118,29
	400
	-1035
	92252062031
	155,3866
	155,38662
	KNm

	3
	66829,4
	850
	-585
	22870690781
	118,2381
	118,238076
	

	4
	86118,29
	1300
	-135
	1569505781
	149,3434
	149,34336
	

	5
	86118,29
	1620
	185
	2947398374
	147,1946
	147,194646
	

	6
	66829,4
	2020
	585
	22870690781
	112,1415
	112,141489
	

	7
	86118,29
	2420
	985
	83554115041
	141,8229
	141,822859
	

	8
	
	2920
	1485
	0
	0
	0
	

	
	478131,9
	
	
	2,26064E+11
	824,1271
	824,127051
	


	Sisma secondo X

III° ELEVAZIONE

	Telai
	Kix
	Y
	Y(TELAI)
	Kix * Y²
	Fxj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	132266,7
	2030
	1003,462
	1,33184E+11
	99,81959
	298,9005
	47,13534706

	2
	137777,8
	1580
	553,4615
	42204044050
	104,1906
	244,2319
	KNm

	3
	201155,6
	1030
	3,461538
	2410295,858
	152,4964
	305,9208
	

	4
	137777,8
	480
	-546,538
	41154813281
	104,7086
	242,6795
	

	5
	132266,7
	0
	-1026,54
	1,3938E+11
	100,7372
	294,1839
	

	
	741244,4
	
	
	3,55925E+11
	561,9525
	1386,087
	


	Sisma secondo Y

III° ELEVAZIONE

	Telai
	Kiy
	X
	X(TELAI)
	Kiy * X²
	Fyj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	46844,44
	0
	-1438,81
	96976216179
	41,15619
	41,15612
	-22,5670477

	2
	98281,48
	400
	-1038,81
	1,06058E+11
	86,15429
	241,5343
	KNm

	3
	78992,59
	850
	-588,81
	27386549984
	69,07097
	187,3073
	

	4
	98281,48
	1300
	-138,81
	1893719981
	85,71998
	235,0633
	

	5
	98281,48
	1620
	181,1896
	3226548399
	85,56556
	232,7521
	

	6
	78992,59
	2020
	581,1896
	26682223837
	68,61718
	180,7548
	

	7
	98281,48
	2420
	981,1896
	94618826852
	85,17951
	227,0011
	

	8
	46844,44
	2920
	1481,19
	1,02773E+11
	40,48458
	40,48455
	

	
	644800
	
	
	4,59615E+11
	561,9483
	1386,076
	


	Sisma secondo X

II°ELEVAZIONE

	Telai
	Kix
	Y
	Y(TELAI)
	Kix * Y²
	Fxj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	132266,7
	2030
	1002,893
	1,33033E+11
	53,38592
	351,2291
	26,8917227

	2
	220444,4
	1580
	552,8929
	67387774975
	89,27861
	333,5228
	KNm

	3
	201155,6
	1030
	2,892857
	1683394,898
	81,80363
	387,7255
	

	4
	220444,4
	480
	-547,107
	65984803546
	90,01701
	332,6872
	

	5
	132266,7
	0
	-1027,11
	1,39535E+11
	54,20353
	348,3824
	

	
	906577,8
	
	
	4,05942E+11
	368,6887
	1754,779
	


	Sisma secondo Y

II°ELEVAZIONE

	Telai
	Kiy
	X
	X(TELAI)
	Kiy * X²
	Fyj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	46844,44
	0
	-1438,12
	96882564901
	22,42099
	63,713
	-2,7884536

	2
	112977,8
	400
	-1038,12
	1,21754E+11
	54,04963
	295,2499
	KNm

	3
	112977,8
	850
	-588,116
	39076736055
	54,02203
	241,1186
	

	4
	112977,8
	1300
	-138,116
	2155151860
	53,99443
	289,9872
	

	5
	112977,8
	1620
	181,8845
	3737527544
	53,97481
	286,8938
	

	6
	112977,8
	2020
	581,8845
	38253097149
	53,95027
	234,0777
	

	7
	112977,8
	2420
	981,8845
	1,08922E+11
	53,92574
	281,6603
	

	8
	46844,44
	2920
	1481,884
	1,0287E+11
	22,34674
	62,3596
	

	
	771555,6
	
	
	5,1365E+11
	368,6846
	1754,76
	


	Sisma secondo X

I° ELEVAZIONE

	Telai
	Kix
	Y
	Y(TELAI)
	Kix * Y²
	Fxj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	258333,3
	2030
	1001,716
	2,59221E+11
	29,95735
	380,2857
	6,129726099

	2
	516666,7
	1580
	551,7161
	1,57269E+11
	59,9178
	392,5979
	KNm

	3
	461555,6
	1030
	1,716102
	1359283,431
	53,52995
	441,163
	

	4
	516666,7
	480
	-548,284
	1,55318E+11
	59,92538
	392,6626
	

	5
	258333,3
	0
	-1028,28
	2,73153E+11
	29,96435
	378,3454
	

	
	2011556
	
	
	8,44962E+11
	233,2948
	1988,055
	


	Sisma secondo Y

I° ELEVAZIONE

	Telai
	Kiy
	X
	X(TELAI)
	Kiy * X²
	Fyj
	Taglio
	Mom. Torc.

	1
	74055,56
	0
	-1437,53
	1,53034E+11
	10,58077
	73,16553
	4,321482475

	2
	246277,8
	400
	-1037,53
	2,65108E+11
	35,22978
	330,2156
	KNm

	3
	246277,8
	850
	-587,526
	85011747011
	35,27768
	276,6237
	

	4
	246277,8
	1300
	-137,526
	4657928946
	35,32557
	320,0318
	

	5
	246277,8
	1620
	182,4743
	8200280544
	35,35962
	321,322
	

	6
	246277,8
	2020
	582,4743
	83556220042
	35,40219
	269,6848
	

	7
	246277,8
	2420
	982,4743
	2,37721E+11
	35,44476
	316,0475
	

	8
	74055,56
	2920
	1482,474
	1,62754E+11
	10,67422
	72,96183
	

	
	1625778
	
	
	1,00004E+12
	233,2946
	1988,053
	


Direzione X

	TELAIO 1
	TELAIO 2
	TELAIO 3
	TELAIO 4
	TELAIO 5

	F4= 199.10 KN
	F4=140.14 KN
	F4=153.43 KN
	F4=137.97 KN
	F4=193.45 KN

	F3= 99.82 KN
	F3=104.19 KN
	F3=152.50 KN
	F3=104.71 KN
	F3=100.74 KN

	F2= 53.39 KN
	F2=89.28 KN
	F2=81.80 KN
	F2=90.02 KN
	F2=54.20 KN

	F1= 29.96 KN
	F1=59.92 KN
	F1=53.53 KN
	F1=59.93 KN
	F1=29.97 KN


Direzione Y

	TELAIO 1
	TELAIO 2
	TELAIO 3
	TELAIO 4
	TELAIO 5

	F4= 0 KN
	F4=155.39 KN
	F4=118.24 KN
	F4=149.34 KN
	F4=147.19 KN

	F3= 41.16 KN
	F3=86.15 KN
	F3=69.07 KN
	F3=85.72 KN
	F3=85.57 KN

	F2= 22.42 KN
	F2=54.05 KN
	F2=54.02 KN
	F2=53.99 KN
	F2=53.97 KN

	F1= 10.58 KN
	F1=35.23 KN
	F1=35.28 KN
	F1=35.33 KN
	F1=35.36 KN


	TELAIO 6
	TELAIO 7
	TELAIO 8

	F4= 112.14 KN
	F4=141.82 KN
	F4=0 KN

	F3= 68.62 KN
	F3=85.18 KN
	F3=40.48 KN

	F2= 53.95 KN
	F2=53.93 KN
	F2=22.35 KN

	F1= 35.40 KN
	F1=35.44 KN
	F1=10.67 KN


4.7. CALCOLO DEL TELAIO PIANO

La struttura intelaiata in cemento armato è costituita da pilastri di dimensioni variabili nei vari livelli, da travi emergenti ed a spessore.

Il calcolo dell’intera struttura intelaiata tridimensionale è stato ridotto alla risoluzione di un singolo telaio piano principale; sia a livello di struttura che di azioni gravanti su di essa ci si                                 è limitati ad una trattazione piana, trascurando pertanto quelle che sono tutte le interazioni con il resto della struttura portante.                           

Lo schema statico adottato è quello di un sistema di aste posizionate proprio in corrispondenza degli assi baricentrici dei vari elementi strutturali. Le aste tra loro sono collegate con dei vincoli di incastro e vincoli di continuità, mentre alla base le aste della prima elevazione hanno dei vincoli di incastro perfetto; tale analogia e approssimazione è giustificata dal fatto che i pilastri della prima elevazione sono incastrati ad una fondazione molto rigida.

Le azioni gravanti sul telaio piano si dividono essenzialmente in due categorie: azioni statiche ed azioni dinamiche. Le prime discendono dai pesi propri, permanenti ed accidentali della struttura, le seconde sono invece attribuibili alle azioni sismiche: la normativa italiana prevede però che per strutture di non rilevante importanza si possa eseguire una analisi statica, considerando delle forze statiche equivalenti che provochino le stesse sollecitazioni delle azioni dinamiche.

I carichi statici sono stati suddivisi nel seguente modo :

- Carico distribuito lungo le travi costituito da carichi fissi e mobili dei solai e della scala (questi carichi dipendono dal peso per unità di superfice degli elementi e delle aree di influenza). 

- Peso proprio degli elementi del telaio.

- Carichi concentrati dovuti al peso dei balconi e delle tamponature esterne.

- Forze concentrate orizzontali dell’analisi statica del sisma.

A questo punto si  procede con il calcolo di tutti questi contributi sfruttando i risultati delle analisi dei carichi dei vari elementi strutturali. Si riporta pertanto lo schema statico del telaio piano ed il posizionamento dei vari carichi, distribuiti e concentrati. 

[image: image25.wmf]53.5 

81.8 

152  

153  

15

16

17

18

19

20

21

22

44.0 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

44.0 

16.5 

16.5 

44.0 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

44.0 

16.5 

16.5 

71.6 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

71.6 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

16.5 

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q1 = 43,67

Q2 = 61,55

Q2 = 61,55

Q2 = 61,55

Q3 = 49,50

Q3 = 49,50

Q3 = 49,50

Q3 = 49,50

Q4 = 60,50

Q4 = 60,50

Q5 = 24,20

Q6 = 35,20

Q6 = 35,20

Verrà calcolato il TELAIO 3 in direzione X.

- COMBINAZIONE DELLE AZIONI -

Le azioni fino ad ora determinate vanno combinate secondo certi criteri, in modo da ottenere le caratteristiche delle azioni interne corrispettive a determinate situazioni.

Queste sono le combinazioni di carico previste:

1-  carichi permanenti + sovraccarichi accidentali

2-  carichi permanenti + sovraccarichi accidentali + sisma in una direzione
3-  carichi permanenti + sovraccarichi accidentali + sisma nell’altra direzione
Seguono i risultati ottenuti dal programma di calcolo SAP90 relativo al telaio oggetto di studio.

TelaioX

C Studio del Telaio 3 dell'edificio secondo la lunghezza.

C

C UNITA' DI MISURA:    [L]=m     [F]=KN    PIANO  X-Y

C

C CONDIZIONI DI CARICO

C

C 1) Carichi Permanenti + Accidentali

C 2) Sisma da Sinistra verso Destra

C 3) Sisma da Destra verso Sinistra

C 

C Combinazioni di carico

C 1-Azioni permanenti+azioni accidentali

C 2-Azioni permanenti+azioni accidentali+sisma da dx

C 3-Azioni permanenti+azioni accidentali+sisma da sx

C 4-Sisma da dx

C 5-Sisma da sx

C

SYSTEM

L=3

C

JOINTS

C

C Le Y sono calcolate aggiungendo 1m di FONDAZIONE

C

C NODI DEL TELAIO

C

1  X=0      Y=0

2  X=4 

3  X=8.5

4  X=13

5  X=16.2

6  X=20.2

7  X=24.2

8  X=29.2

C

9  X=0      Y=3.22-0.35+1

10 X=4 

11 X=8.5

12 X=13

13 X=16.2

14 X=20.2

15 X=24.2

16 X=29.2

C

17 X=13     Y=3.22+1

18 X=16.2

C

19 X=0      Y=7.13-0.35+1

20 X=4 

21 X=8.5

22 X=13

23 X=16.2

24 X=20.2

25 X=24.2

26 X=29.2

C

27 X=13     Y=7.13+1

28 X=16.2

C

29 X=0      Y=10.83+1

30 X=4 

31 X=8.5

32 X=13

33 X=16.2

34 X=20.2

35 X=24.2

36 X=29.2

C

37 X=4      Y=14.07+1

38 X=8.5

39 X=13

40 X=16.2

41 X=20.2

42 X=24.2

C

43 X=8.5    Y=14.07+1.5+1

44 X=13     Y=14.07+3+1

45 X=16.2   Y=14.07+3+1

46 X=20.2   Y=14.07+1.5+1

47 X=14.6   Y=14.07+3.53333+1

C

C

RESTRAINTS

C

C VINCOLI DI FONDAZIONE

C

1,8,1 R=1,1,1,1,1,1

C

C

C VINCOLI PER LA STRUTTURA PIANA

C

9,47,1 R=0,0,1,1,1,0

C

C

FRAME

NM=14  NL=6  Y=1,0,0 NSEC=30

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x45

1 SH=R T=0.45,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.45*0.3

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x55

2 SH=R T=0.55,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.55*0.3

C

C TRAVE RETTANGOLARE 40x50

3 SH=R T=0.50,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.50*0.4

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x50

4 SH=R T=0.50,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.50*0.3

C

C TRAVE RETTANGOLARE 40x60

5 SH=R T=0.60,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.60*0.4

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x40

6 SH=R T=0.40,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.40*0.3

C

C TRAVE RETTANGOLARE 70x24

7 SH=R T=0.24,0.7   E=3.1e+7   W=25*0.24*0.7

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x35

8 SH=R T=0.35,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.35*0.3

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x30

9 SH=R T=0.30,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.30*0.3

C

C

C DIMENSIONI DEI PILASTRI X,Z

C

C  PILASTRO 30x40

10 SH=R T=0.3,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.30*0.4

C

C  PILASTRO 50x50

11 SH=R T=0.5,0.5   E=3.1e+7   W=25*0.5*0.5

C

C  PILASTRO 30x50

12 SH=R T=0.3,0.5   E=3.1e+7   W=25*0.3*0.5

C

C  PILASTRO 40x40

13 SH=R T=0.4,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.4*0.4

C

C  PILASTRO 35x35

14 SH=R T=0.35,0.35   E=3.1e+7   W=25*0.35*0.35

C

C

C

C

C CARICHI DISTRIBUITI SU TUTTE LE TRAVI DELL'EDIFICIO.

C

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI UFFICI

1 WG=0,48.17-4.5,0

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI SCALE

2 WG=0,66.05-4.5,0

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI APPARTAMENTO

3 WG=0,54-4.5,0

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI TERRAZZO

4 WG=0,65-4.5,0

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI SOTTOTETTO

5 WG=0,28.7-4.5,0

C

C CARICHI DISTRIBUITI TRAVI TETTO A FALDE

6 WG=0,39.7-4.5,0

C

C

C

C

C

C ASSEGNAZIONE DEGLI ELEMENTI

C

C PILASTRI

1,1,9  M=12 LP=1,0 NSL=0,0,0

2,2,10 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

3,3,11 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

4,4,12 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

5,5,13 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0                                                            

6,6,14 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

7,7,15 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

8,8,16 M=12 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

9,12,17  M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

10,13,18 M=11 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

11,9,19  M=10 LP=1,0 NSL=0,0,0

12,10,20 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

13,11,21 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

14,17,22 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

15,18,23 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

16,14,24 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

17,15,25 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

18,16,26 M=10 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

19,22,27 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

20,23,28 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

21,19,29 M=10 LP=1,0 NSL=0,0,0

22,20,30 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

23,21,31 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

24,27,32 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

25,28,33 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

26,24,34 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

27,25,35 M=13 LP=1,0 NSL=0,0,0

28,26,36 M=10 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

29,30,37 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

30,31,38 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

31,32,39 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

32,33,40 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

33,34,41 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

34,35,42 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

35,38,43 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

36,39,44 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

37,40,45 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

38,41,46 M=14 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

C

C TRAVI

39,9,10  M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

40,10,11 M=2 LP=1,0 NSL=1,0,0

41,11,12 M=2 LP=1,0 NSL=1,0,0

42,17,18 M=7 LP=1,0 NSL=2,0,0

43,13,14 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

44,14,15 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

45,15,16 M=3 LP=1,0 NSL=1,0,0

C

46,19,20 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

47,20,21 M=2 LP=1,0 NSL=1,0,0

48,21,22 M=2 LP=1,0 NSL=1,0,0

49,27,28 M=7 LP=1,0 NSL=2,0,0

50,23,24 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

51,24,25 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

52,25,26 M=3 LP=1,0 NSL=1,0,0

C

53,29,30 M=2 LP=1,0 NSL=4,0,0

54,30,31 M=2 LP=1,0 NSL=3,0,0

55,31,32 M=2 LP=1,0 NSL=3,0,0

56,32,33 M=7 LP=1,0 NSL=2,0,0

57,33,34 M=4 LP=1,0 NSL=3,0,0

58,34,35 M=4 LP=1,0 NSL=3,0,0

59,35,36 M=5 LP=1,0 NSL=4,0,0

C

60,37,38 M=6 LP=1,0 NSL=5,0,0

61,38,39 M=6 LP=1,0 NSL=5,0,0

62,39,40 M=9 LP=1,0 NSL=5,0,0

63,40,41 M=6 LP=1,0 NSL=5,0,0

64,41,42 M=6 LP=1,0 NSL=5,0,0

C

65,37,43 M=4 LP=1,0 NSL=6,0,0

66,43,44 M=4 LP=1,0 NSL=6,0,0

67,44,47 M=8 LP=1,0 NSL=6,0,0

68,47,45 M=8 LP=1,0 NSL=6,0,0

69,45,46 M=1 LP=1,0 NSL=6,0,0

70,46,42 M=1 LP=1,0 NSL=6,0,0

C

C

C     

C

LOADS

C 

C FORZE SISMICHE

C

37 L=2 F=153.4357,0,0,0,0,0

37 L=3 F=-153.4357,0,0,0,0,0

29 L=2 F=152.4964,0,0,0,0,0

29 L=3 F=-152.4964,0,0,0,0,0

19 L=2 F=81.8036,0,0,0,0,0

19 L=3 F=-81.8036,0,0,0,0,0

9  L=2 F=53.53,0,0,0,0,0

9  L=3 F=-53.53,0,0,0,0,0

C

C FORZE DATE dalla TAMPONATURA

C

30 L=1 F=0,10.02*5.5,0,0,0,0

35 L=1 F=0,10.02*5.5,0,0,0,0

19 L=1 F=0,5*5.5,0,0,0,0

26 L=1 F=0,5*5.5,0,0,0,0

9  L=1 F=0,5*5.5,0,0,0,0

16 L=1 F=0,5*5.5,0,0,0,0

C

C FORZE PESO TRAVI PRINCIPALI

C

9 46 1 L=1 F=0,3*5.5,0,0,0,0

C

C

C

COMBO

C

C   Perm.+Acc.    Dx.  Sx.

1     C=1,              0,    0

2     C=1,              1,    0

3     C=1,              0,    1

4     C=0,              1,    0

5     C=0,              0,    1 

4.7.1. VERIFICA DI FUNZIONALITA’

La verifica consiste nel confrontare lo spostamento relativo orizzontale tra due piani successivi (calcolato tramite il programma di calcolo SAP90), con uno spostamento ammissibile (t . 

Tale verifica viene eseguita per le combinazioni di carico (2), (3).

(t = 0.002 x h = [m]    h = altezza di interpiano = [m]

	
	H
	(4(calcolato)
	(t (amm)

	1a elevazione
	3.87
	0.0039
	0.00774

	2a elevazione
	3.91
	0.0076
	0.00782

	3a elevazione
	4.05
	0.0063
	0.00810

	4a elevazione
	3.24
	0.0032
	0.00648


Tale verifica è stata effettuata per evitare che, in caso di sisma di media intensità, si riscontrino lesioni o crolli parziali nell’edificio.

Abbiamo anche calcolato il TELAIO 3 in direzione Z per avere poi dei risultati più attendibili nel calcolo del Pilastro 17.

TelaioZ

C Studio del Telaio 3 dell'edificio secondo la larghezza. 

C

C CONDIZIONI DI CARICO

C

C 1) Carichi Permanenti + Accidentali

C 2) Sisma da Destra verso Sinistra 

C 3) Sisma da Sinistra verso Destra 

C

SYSTEM

L=3

C

JOINTS

C

C Le Y sono calcolate aggiungendo 1m di FONDAZIONE

C

C NODI DEL TELAIO

C

1    X=0      Y=0

2    X=4.8 

3    X=10.3

4    X=15.8

5    X=20.3

C

6    X=0      Y=3.22-0.35+1

7    X=4.8 

8    X=10.3

9    X=15.8

10   X=20.3

C

11   X=0     Y=7.13-0.35+1 

12   X=4.8 

13   X=10.3

14   X=15.8

15   X=20.3

C

16   X=0     Y=10.83+1 

17   X=4.8 

18   X=10.3

19   X=15.8

20   X=20.3

C

21   X=0     Y=14.07+1 

22   X=4.8 

23   X=10.3

24   X=15.8

25   X=20.3

C

26   X=0     Y=14.07+1.5+1

27   X=4.8 

28   X=10.3

29   X=15.8

30   X=20.3

C

C

RESTRAINTS

C

C VINCOLI DI FONDAZIONE

C

1,5,1 R=1,1,1,1,1,1

C

C

C VINCOLI PER LA STRUTTURA PIANA

C

6,30,1 R=0,0,1,1,1,0

C

C

FRAME

NM=6  NL=4  Y=1,0,0  NSEC=30

C

C

C TRAVE RETTANGOLARE 30x40

1 SH=R T=0.40,0.3   E=3.1e+7   W=25*0.40*0.3

C

C

C

C DIMENSIONI DEI PILASTRI X,Z

C

C  PILASTRO 30x40

2  SH=R T=0.3,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.30*0.4

C

C  PILASTRO 50x50

3  SH=R T=0.5,0.5   E=3.1e+7   W=25*0.5*0.5

C

C  PILASTRO 30x50

4  SH=R T=0.3,0.5   E=3.1e+7   W=25*0.3*0.5

C

C  PILASTRO 40x40

5  SH=R T=0.4,0.4   E=3.1e+7   W=25*0.4*0.4

C

C  PILASTRO 35x35

6  SH=R T=0.35,0.35 E=3.1e+7   W=25*0.35*0.35

C

C

C

C

C CARICHI DISTRIBUITI SU TUTTE LE TRAVI DELL'EDIFICIO.

C

C

C CARICO DISTRIBUITO TRAVE TETTO

1 WG=0,1.8*6.4,0

C

C CARICO DISTRIBUITO TRAVE SOTTOTETTO

2 WG=0,1.8*4.3,0

C

C CARICO DISTRIBUITO TRAVE APPARTAMENTO

3 WG=0,1.8*9,0

C

C CARICO DISTRIBUITO TRAVE UFFICI

4 WG=0,1.8*7.94,0

C

C

C

C

C

C

C ASSEGNAZIONE DEGLI ELEMENTI

C

C PILASTRI

1,1,6    M=4 LP=1,0 NSL=0,0,0

2,2,7    M=3 LP=1,0 NSL=0,0,0

3,3,8    M=3 LP=1,0 NSL=0,0,0

4,4,9    M=3 LP=1,0 NSL=0,0,0

5,5,10   M=4 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

6,6,11   M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

7,7,12   M=5 LP=1,0 NSL=0,0,0

8,8,13   M=5 LP=1,0 NSL=0,0,0

9,9,14   M=5 LP=1,0 NSL=0,0,0

10,10,15 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

11,11,16 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

12,12,17 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

13,13,18 M=5 LP=1,0 NSL=0,0,0

14,14,19 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

15,15,20 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

16,16,21 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

17,17,22 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

18,18,23 M=6 LP=1,0 NSL=0,0,0

19,19,24 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

20,20,25 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

21,21,26 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

22,22,27 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

23,23,28 M=6 LP=1,0 NSL=0,0,0

24,24,29 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

25,25,30 M=2 LP=1,0 NSL=0,0,0

C

C

C TRAVI

26,6,7   M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

27,7,8   M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

28,8,9   M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

29,9,10  M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

C

30,11,12 M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

31,12,13 M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

32,13,14 M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

33,14,15 M=1 LP=1,0 NSL=4,0,0

C

34,16,17 M=1 LP=1,0 NSL=3,0,0

35,17,18 M=1 LP=1,0 NSL=3,0,0

36,18,19 M=1 LP=1,0 NSL=3,0,0

37,19,20 M=1 LP=1,0 NSL=3,0,0

C

38,21,22 M=1 LP=1,0 NSL=2,0,0

39,22,23 M=1 LP=1,0 NSL=2,0,0

40,23,24 M=1 LP=1,0 NSL=2,0,0

41,24,25 M=1 LP=1,0 NSL=2,0,0

C

42,26,27 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

43,27,28 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

44,28,29 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

45,29,30 M=1 LP=1,0 NSL=1,0,0

C

C     

C

LOADS

C 

C FORZE SISMICHE

C

21 L=2 F=118.2381,0,0,0,0,0

21 L=3 F=-118.2381,0,0,0,0,0

16 L=2 F=69.071,0,0,0,0,0

16 L=3 F=-69.071,0,0,0,0,0

11 L=2 F=50.022,0,0,0,0,0

11 L=3 F=-50.022,0,0,0,0,0

6  L=2 F=35.2777,0,0,0,0,0

6  L=3 F=-35.2777,0,0,0,0,0

C

C

C FORZE DATE dalla TAMPONATURA

C

21 L=1 F=0,5.01*4.5,0,0,0,0

25 L=1 F=0,5.01*4.5,0,0,0,0

16 L=1 F=0,10.02*4.5,0,0,0,0

20 L=1 F=0,10.02*4.5,0,0,0,0

11 L=1 F=0,5*4.5,0,0,0,0

15 L=1 F=0,5*4.5,0,0,0,0

6  L=1 F=0,5*4.5,0,0,0,0

10 L=1 F=0,5*4.5,0,0,0,0

C

C

C FORZE PESO TRAVI PRINCIPALI

C

6 30 1 L=1 F=0,4.5*4.5,0,0,0,0

C

C

C

C

COMBO

C

C   Perm.+Acc.   +Dx.  +Sx.

1     C=1,                 0,    0

2     C=1,                 1,    0

3     C=1,                 0,    1

4     C=0,                 1,    0

5     C=0,                 0,    1

4.8. CALCOLO DELLA TRAVE ( 15-16-17-18-19-20-21-22 )

Dal SAP90 si ricavano i valori delle caratteristiche delle azioni interne per ognuna delle condizioni di carico introdotte. Si considera, ai fini del diagramma del momento flettente, la curva di inviluppo delle diverse combinazioni di carico.

Le modifiche apportate a tali diagrammi sono le seguenti, limitatamente al momento flettente:

-  Spuntatura del diagramma in corrispondenza dei pilastri per tener conto del fatto che la reazione che questi esplicano non è concentrata ma è distribuita nello spessore del pilastro.

-   Traslazione orizzontale del diagramma delle quantità di 0.9d  per tener conto dell’effetto del taglio sul corrente longitudinale.

-  Traslazione verticale del diagramma dei momenti in campata del 25% per tener conto di eventuali combinazioni di carico più gravose non considerate.

 Con tale diagramma modificato ( vedi figura ) si passa al calcolo dell’armatura.

 Abbiamo fatto in precedenza un dimensionamento di massima di tutte le travi dell’edificio, abbiamo adottato più sezioni per la determinazione delle quantità di acciaio della travata calcolata; in particolare abbiamo:

· 3 sezioni di travi alte: 30x55, 30x50, 40x60

· 1 sezione di trave a spessore: 70x24

Ovviamente abbiamo trascurato, a vantaggio di statica, le fasce piene di calcestruzzo sul bordo del solaio.

[image: image26.wmf]
    - CALCOLO DELL’ARMATURA LONGITUDINALE -

Abbiamo precedente rappresentato in scala ridotta il diagramma delle sollecitazioni al quale ci si riferisce per il calcolo delle armature.

Si assumono come tensioni ammissibili:  

-  (c,adm = 9.7 N/mm2   ( Rck 300 )

-  (s,adm = 260 N/mm2  ( FeB 44K )

Si considereranno le sollecitazioni agenti nelle sezioni dei vari tronconi della trave continua.

Per il calcolo delle armature nelle varie sezioni, è stata utilizzata la seguente formula di progetto per armatura semplice:

As = 10000(M / ( 0.9(d((s,adm )

in cui le unità di misura sono le seguenti:

- M [KNm]

- d [mm] = variabile a seconda delle sezioni 

- (s,adm [N/mm2]

Ovviamente dove era necessario abbiamo predisposto armatura doppia.

- CALCOLO DELL’ARMATURA A TAGLIO -

Per fronteggiare gli sforzi di taglio sono state impiegate unicamente staffe ( 8 a 2 braccia per le travi a sezione alta e a 4 braccia per la trave a spessore. Si è evitato l’uso dei ferri piegati per non avere i problemi usuali che essi comportano quali le eventuali dissimetrie nelle sezioni delle armature, il difficile posizionamento e i disturbi ai nodi trave-pilastro.

Il modello di calcolo assunto per la determinazione di tale armatura è quello del traliccio resistente allo stato limite, adottando sempre, però, le tensioni ammissibili come verifica.

L’armatura ottenuta è da intendersi esclusivamente come resistente a rottura, e non alla fessurazione o al ritiro, nei confronti dei quali verranno, invece, posti dei ferri longitudinali di parete (2(12).

Per normativa, l’armatura a taglio deve esssere calcolata qualora le tensioni tangenziali massime sulle sezioni dell’elemento di trave siano comprese tra i due valori di riferimento (C0 e (C1.

Per (max <  (C0, invece, la normativa indica solamente l’armatura minima per il taglio.

[image: image27.wmf]Si riporta di seguito l’andamento delle sollecitazioni di taglio lungo la trave oggetto di calcolo.

Per il calcolo della  (max  in una sezione rettangolare viene utilizzata la seguente formula:

( = V / ( 0.9 ( b ( d )

Da questa formula si può ricavare il valore limite del taglio per il quale è possibile limitarsi ad inserire solo l’armatura minima prevista da normativa.

Avremo un valore diverso di VC0 per ogni diversa sezione; ad esempio tale valore per la sezione 30x50 sarà:    VC0 = (C0 (  0.9 ( b ( d = 0.6 ( 0.9 ( 300 ( 475 = 76950 N = 76.95 KN.

Nei tratti di trave in cui V < VC0 si metterà il valore minore tra i seguenti passi che la normativa prevede:

· (Asu / Ast )·100 = 0.10 ( 1 + 0.15 d / b ) b

[cm]

· 0.8 d

-    3 staffe al metro lineare ovvero passo di 33 cm.

Per la Circolare del 10 aprile 1997, nelle zone di attacco con i pilastri, la lunghezza da staffare deve essere pari al minimo tra questi due valori:

-  2 · d

-  lunghezza calcolata in corrispondenza di VC0.

La prima staffa di contenimento deve distare non più di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive devono essere disposte ad un passo non maggiore della più piccola delle grandezze seguenti:

- 1 / 4 dell’altezza utile della sezione trasversale.

- 6 volte il diametro minimo delle barre longitudinali  ( 6 x (18 =10.8 cm

- 15 cm

A questo punto si passa al calcolo analitico, mediante il modello esposto in precedenza, dell’armatura a taglio nei tratti in cui è necessaria confrontandola, poi, con la suddetta armatura da normativa e scegliendo tra le due la più restrittiva.

	ZONE DI ESTREMITA'
	
	
	ZONE INTERMEDIE
	

	
	(cm)
	(cm)
	(cm)
	

	N° Staffe
	Passo Staffe
	Lung. Estremità
	Passo Staffe
	

	1
	8
	110
	25
	

	1
	7
	140
	25
	

	1
	7
	130
	25
	

	1
	8
	120
	25
	

	1
	7
	140
	25
	

	1
	7
	130
	25
	

	2
	5
	80
	15
	

	2
	5
	80
	15
	

	1
	7
	120
	25
	

	1
	7
	130
	25
	

	1
	8
	100
	25
	

	1
	7
	130
	25
	

	1
	6
	130
	20
	

	1
	7
	120
	20
	


Le armature che occorrono per fronteggiare i momenti sono disposte in modo da garantire delle lunghezze di ancoraggio di 40( in zona compressa e 80( in zona tesa.

Una ulteriore armatura longitudinale prevista nelle travi è costituita da 2 (12 correnti di parete al fine di fronteggiare la fessurazione da ritiro.

Il calcolo in dettaglio è riportato sull’allegato seguente.

- VERIFICHE  -
APPOGGIO VII

MVII = 179 KNm

As = 15.27 cm2 
(6(18)

A’s = 7.63 cm2 
(3(18)

d’= 2.5 cm

d = 57.5 cm

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn = b(x2/2 - n(As((d-x) + n(A’s((x-d’) = 0    ( x = 18.74 cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji = b(x3/3 + n(As((d-x)2 + n(A’s((x-d’)2  = 462045.3 cm4 
3. determinazione tensione sul cls

    (c= ( MVII / Ji )(x = 7.26 N/mm2 < (c,adm    verificato  
4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S = n((c((d-x)/ x = 225.2 N/mm2 < (s,adm
CAMPATA VII

MVII = 178 KNm

As = 15.27 cm2 
(6(18)

A’s = 7.63 cm2 
(3(18)

d’= 2.5 cm

d = 57.5 cm

1. determinazione dell’asse neutro

  Sn = b(x2/2 - n(As((d-x) + n(A’s((x-d’) = 0    ( x = 18.74 cm

2. determinazione momento d’inerzia

   Ji = b(x3/3 + n(As((d-x)2 + n(A’s((x-d’)2  = 462045.3 cm4
3. determinazione tensione sul cls

    (c= (MVII / Ji)(x = 7.22 N/mm2 < (c,adm   

4. determinazione tensione sull’acciaio

   (S = n((c((d-x)/ x = 224 N/mm2 < (s,adm
4.9. CALCOLO DELLA PILASTRATA  ( n° 17 )

Dal telaio piano, del quale si sono determinate le sollecitazioni interne per le diverse combinazioni di carico previste, si passa al calcolo delle armature per una fila di pilastri.

Le sollecitazioni che interessano il pilastro sono di pressoflessione semplice (poiché si è trattato il problema del telaio piano).

Il contributo più gravoso delle azioni esterne che provoca forti eccentricità di carico del pilastro, è dato dalla combinazione di carico che prevede le forze sismiche: infatti in questa i momenti flettenti sul pilastro sono più importanti rispetto alle altre combinazioni.

Per il dimensionamento e calcolo delle armature dei pilastri si considerano quindi le combinazioni che danno il momento massimo assoluto sul pilastro a cui viene associato la corrispettiva forza normale di compressione. Si disporrà un’armatura uguale sui quattro lati del pilastro in modo da: 

-  assicurare resistenza a tale elemento per sismi che agiscono nelle diverse direzioni.

- evitare erronee interpretazioni degli elaborati grafici e quindi erronee disposizioni delle armature da parte dell’impresa.

Si calcolerà quindi l’armatura per un lato e poi la si ripeterà per gli altri lati del pilastro.

Per il calcolo delle armature si utilizzeranno delle formule di verifica delle tensioni, attraverso le quali, note la geometria della sezione, la quantità di armatura e le caratteristiche delle azioni interne agenti, si determineranno le tensioni alle quali lavorano in condizioni di esercizio il calcestruzzo e l’acciaio. Si verificherà poi che queste siano minori delle tensioni ammissibili.

- VERIFICA DELLE SEZIONI PER LA PILASTRATA  ( n°17 )

La verifica delle sezioni per la pilastrata è stata effettuata su tutte e quattro le elevazioni considerando:

- per la prima elevazione una sezione 55x55 (con una armatura di 16(22);

- per la seconda elevazione una sezione 45x45 (con una armatura di 16(22);

- per la terza elevazione una sezione 45x45 (con una armatura di 12(18);

- per la quarta elevazione una sezione 35x35 (con una armatura di 8(18).

Il predimensionamento delle armature della pilastrata è stato effettuato rispettando le disposizioni della normativa per le costruzioni in zona sismica,la quale afferma che: 

0.01 <  EQ \f(As;A) < 0.04            dove  

As = area delle armature

A = area della sezione     

Secondo la circolare del 10 aprile 1997 relativa alle istruzioni per l’applicazione delle “Norme tecniche per le costruzioni in zona sismica”, si definiscono pilastri gli elementi soggetti a flessione e sforzo assiale quando questo supera il valore:  N = 0.05 ( Ac ( Rck ( ( , altrimenti l’elemento è definito come trave.

Le armature trasversali verranno dimensionate secondo la normativa che prescrive:

“Alle due estremità del pilastro si devono disporre staffe di contenimento e legature per una lunghezza, misurata a partire dalla sezione di estremità, pari alla maggiore delle seguenti quantità:

-  il lato maggiore della sezione trasversale;

- un sesto dell’altezza netta del pilastro;

- 45 cm.

In ciascuna delle due zone di estremità devono essere rispettate le condizioni seguenti:

le barre disposte sugli angoli della sezione devono essere contenute dalle staffe; almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui lati, dovrà essere trattenuta da staffe interne o da legature; le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm da una barra fissata. 

Il diametro delle staffe di contenimento e legature non deve essere inferiore a 8 mm.

Esse saranno disposte ad un passo pari alla più piccola delle quantità seguenti:

- 6 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano;

- un quarto del lato minore della sezione trasversale;

- 15 cm.

Nelle parti intermedie del pilastro la distanza tra le staffe non deve superare i valori seguenti:

- 10 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano;

- metà del lato minore della sezione trasversale;

- 25 cm.

Nei nodi, lungo le armature longitudinali del pilastro che li attraversa devono essere disposte staffe di contenimento in quantità almeno pari alla maggiore prevista nelle zone del pilastro inferiore e superiore adiacenti al nodo. Questa regola può non essere osservata quando nel pilastro si innestano travi su ciascuna delle quattro facce.”

- PROCEDIMENTO OPERATIVO-ANALITICO DI VERIFICA  A :  

                           “PRESSOFLESSIONE SEMPLICE “

1.  Calcolo dell’eccentricità : e = M / N

2.  Calcolo della quantità     : u = e - ( H / 2 )
3.  Si indica con d’ il copriferro e con d l’altezza utile e si calcolano le 
     seguenti quantità : d’r = u + d’   e     dr = u + d

4. Si determinano i seguenti valori :  q = u3 - (( 3n / b )((A’s ( d’r2 + As ( dr2)(
                                                         p = u2 - (( 2n / b )((A’s ( d’r + As ( dr)(
5.  Si ricava la cubica: y3 - 3py + 2q = 0  ( iterativamente si ricava y  (  x = y - u

6.  Si determina il momento statico rispetto all’asse neutro:
                                                    Sn = [( bx2 ) / 2] + [nA’s( x-d’)] - [nAs( d-x )]

7. VERIFICA :   (c   = ( N / Sn ) ( x            

( (c,adm

                           (s   = n ( (c ( [( d-x ) / x ] 
( (s,adm
                           (’s = n ( (c ( [( x-d’ ) / x ]
( (s,adm
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- PILASTRO PRIMA ELEVAZIONE -

As = A’s = 19.01 cm2 

( 5(22 )

Le sollecitazioni con le quali si va a verificare la sezione sono di:

M =   221 KNm            

N =  1141 KN

Applicando le formule elencate in precedenza:

   e = 19.3 cm                u = -8.1 cm             d’r = -3.5 cm            dr = 42.3 cm

   q = -28515.7 cm3       p = -335.5 cm2 

   y = 29.9 cm              x = 38.1 cm            Sn = 45942.8 cm3  

   (c  = 9.5 N/mm2  ( (c,adm
   (s   = 46 N/mm2  ( (s,adm
   (’s = 125 N/mm2  ( (s,adm
 - PILASTRO SECONDA ELEVAZIONE -

As = A’s = 19.01 cm2 

( 5(22 )

Le sollecitazioni con le quali si va a verificare la sezione sono di:

M = 125 KNm            

N =  885 KN

Applicando le formule elencate in precedenza:

   e = 14.1 cm                u = -8.4 cm             d’r = -3.8 cm            dr = 32 cm

   q = -20350.9 cm3       p = -287.8 cm2 

   y = 26.2 cm              x = 34.6 cm            Sn = 33854.3 cm3  

   (c   = 9 N/mm2  ( (c,adm
   (s   = 23 N/mm2  ( (s,adm
   (’s = 117 N/mm2  ( (s,adm
- PILASTRO TERZA ELEVAZIONE -

As = A’s = 10.18 cm2 

( 4(18 )

Le sollecitazioni con le quali si va a verificare la sezione sono di:

M =   109 KNm            

N =   639 KN

Applicando le formule elencate in precedenza:

   e = 17 cm                u = -5.4 cm             d’r = -1 cm            dr = 35.1 cm

   q = -12754 cm3       p = -201.9 cm2 

   y = 22.73 cm              x = 28.17 cm            Sn = 19587.9 cm3  

   (c   = 9.2 N/mm2     ( (c,adm
   (s   = 61 N/mm2  ( (s,adm

   (’s = 116 N/mm2    ( (s,adm
- PILASTRO QUARTA ELEVAZIONE -

As = A’s = 7.63 cm2 

( 3(18 )

Le sollecitazioni con le quali si va a verificare la sezione sono di:

M =   45 KNm            

N =   377 KN

Applicando le formule elencate in precedenza:

   e = 12 cm                u = -5.6 cm             d’r = -1.2 cm            dr = 25 cm

   q = -6337.9 cm3       p = -125.2 cm2 

   y = 18 cm              x = 23.6 cm            Sn = 11167.9 cm3  

   (c  = 8 N/mm2     ( (c,adm
   (s   = 35 N/mm2  ( (s,adm

   (’s = 98 N/mm2    ( (s,adm
5. RELAZIONE SULLE FONDAZIONI 

5.1. SCELTA SUL TIPO DI FONDAZIONE

La struttura di fondazione è di tipo superficiale su travi rovesce ordita nelle due direzioni principali dell’edificio. La sezione è a T rovescia e le dimensioni sono di 130 cm di base e 100 cm di altezza. Si deve verificare che tali dimensioni siano compatibili con la resistenza del terreno che è stata determinata mediante il calcolo del qlim di Terzaghi:

                                                          qlim = cNc + ((B/2)N+ qNq

Ipotizzando una stratigrafia così fatta:
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                                                                            Sabbia Med. Add.    ( = 1.85 t / m3   c(= 0  ((= 0.2

                               10 m                                                                    ((=35°     E(= 5000 t / m2 
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                                                                                    Limo Argilloso 

Il calcolo di qlim si riferirà solo alla sabbia in quanto il meccanismo di rottura non interessa gli strati sottostanti, pertanto:        qlim = 1.85 x 1.30/2 x 25 + 1.85 x 0.5 x 30 ( 58 t / m2
allora:        qamm = 58 / 3 = 19.3 t / m2   

Per quanto riguarda la determinazione delle pressioni esercitate dalla fondazione sul terreno, si assume il modello di Winkler del terreno e che la fondazione, viste anche le dimensioni della sezione, sia  rigida rispetto al terreno stesso.

Sotto questa ipotesi si ha che la reazione del terreno ha un andamento lineare lungo lo sviluppo delle travi rovesce e prescinde da problemi di interazione fondazione-terreno.

Si è adottata quindi un’altezza delle travi di 100 cm sia per avere una trave molto rigida e quindi congruente con il modello adottato sia per avere una struttura debolmente armata e di conseguenza maggiormente durevole.

5.2. CALCOLO DELLA TRAVE DI FONDAZIONE
Per quanto riguarda l’analisi strutturale dell’edificio, ci si è limitati allo studio di un telaio piano, quindi ora, per il calcolo delle tensioni sul terreno ci si limita a considerare solamente quella parte di grigliato di fondazione sulla quale approssimativamente agiscono i pesi del telaio dimensionato. Questa parte di fondazione comprende la trave rovescia direttamente sottostante il telaio e porzioni delle travi rovesce ordite ortogonalmente ad essa.


[image: image8.wmf]
Per il calcolo della reazione del terreno si prende in esame pertanto questa fascia di grigliato, mentre poi si andranno a calcolare le armature per la singola trave rovescia continua.

Come carichi agenti sulla trave rovescia della struttura in elevazione, si considerano le sollecitazioni ai piedi del telaio piano già calcolato in funzione delle diverse combinazioni di carico.

Una volta determinata la reazione del terreno, lo schema statico adottato per calcolare le caratteristiche della sollecitazione interna sarà quello di trave continua su sei appoggi (i pilastri 15-16-17-18-19-20-21-22).

Il motivo di associare ai pilastri dei vincoli di appoggio semplice, discende dal fatto che la sovrastruttura è molto rigida, sopratutto per la presenza delle tamponature e quindi il pilastro costituisce per la trave un vincolo rigido.

Le combinazioni che si considerano per il dimensionamento della fondazione sono:

1)  carichi permanenti + accidentali;

2)  carichi permanenti + accidentali + sisma in una direzione;

3)  carichi permanenti + accidentali + sisma nell’altra direzione.

Oltre ai carichi della sovrastruttura è presente anche il peso proprio della fondazione.


[image: image9.wmf]
PESO PROPRIO :

Ntrave= (1.3·0.4 + 0.6·0.6)·25·30.5 = 671 KN  

- CALCOLO DELLA REAZIONE DEL TERRENO -

(1 = (NTOT/ATOT )–( MTOT/JTOT)(y1

(2 = (NTOT/ATOT )+( MTOT/JTOT)(y2

NTOT = carico di compressione agente alla base della fondazione;

ATOT = area della sezione d’impronta;

MTOT = momento totale calcolato rispetto all’asse baricentrico xG;

JTOT = momento di inerzia totale calcolato rispetto all’asse baricentrico xG;

Y1  = distanza tra l’asse baricentrico xG e la fibra meno compressa;

Y2 = distanza tra l’asse baricentrico xG e la fibra più compressa.

Determinazione del baricentro della sezione d’impronta:

yG = 14.5 m

Determinazione del momento di inerzia della sezione

JTOT =  = 6600.37 m4 

ATOT = 83.33 m2

Si determinano a questo punto le reazioni del terreno alle diverse combinazioni di carico.

1) CARICHI PERMANENTI + ACCIDENTALI

[image: image34.wmf]Le azioni, della prima combinazione di carico, esercitate dal telaio sulla fondazione sono le seguenti:

NTOT = 7871.03 KN

MTOT= 3465.37 KNm
(1 =  EQ 1.024 Kg/cm2 

< qamm
(2 = 0.869 Kg/cm2 

< qamm
 q1 = 133.13 KN/m

 q2 = 112.99 KN/m

2) CARICHI PERMANENTI + ACCIDENTALI + SISMA da DESTRA a SINISTRA

[image: image35.wmf]Le azioni esercitate dal telaio sulla fondazione sono le seguenti:

NTOT = 7871.03 KN
MTOT = 8769.71 KNm

(1 =  EQ 1.146 Kg/cm2 

< qamm
(2 = 0.754 Kg/cm2 

< qamm
 q1 = 148.96 KN/m

 q2 = 98.00 KN/m
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CARICHI PERMANENTI + ACCIDENTALI + SISMA da SINISTRA a DESTRA

NTOT = 7871.03 KN
MTOT= 1839.09 KNm

(1 =  EQ 0.902 Kg/cm2 

< qamm
(2 = 0.984 Kg/cm2 

< qamm
 q1 = 117.30 KN/m

 q2 = 127.99 KN/m

Riportando le azioni dalla trave al piano di posa si  sono determinati i valori delle ( .

Le (  calcolate per le tre combinazioni di carico sono tutte minori di (t,adm . 

Dopo aver pertanto verificato che le tensioni sul terreno siano minori di quelle ammissibili, si determinano le caratteristiche delle azioni interne della trave rovescia utilizzando il programma di calcolo SAP90.

TRAVE di FONDAZIONE

C

SYSTEM

L=3

C

JOINTS

1   X=0.0 Y=0.0 Z=0.0

2   X=0.65

3   X=4.65

4   X=9.15

5   X=13.65

6   X=16.85

7   X=20.85

8   X=24.85

9   X=29.85

10  X=30.5

C

RESTRAINTS

2,9,1 R=1,1,1,1,1,0

1     R=0,0,1,1,1,0

10    R=0,0,1,1,1,0  

C

FRAME

NM=1  NL=27  Y=1,0,0  NSEC=30

C

1 SH=T T=1.0,1.3,0.40,0.60 E=3.1e+7 W=671/30.5

C

C

C Iø COND. PERMANENTE+ACCIDENTALE 

C

1 TRAP=0,-133.13,0,-1,-132.7  

2 TRAP=0,-132.70,0,-1,-130.06

3 TRAP=0,-130.06,0,-1,-127.1

4 TRAP=0,-127.10,0,-1,-124.12

5 TRAP=0,-124.12,0,-1,-122

6 TRAP=0,-122.00,0,-1,-119.37 

7 TRAP=0,-119.37,0,-1,-116.73 

8 TRAP=0,-116.73,0,-1,-113.43 

9 TRAP=0,-113.43,0,-1,-113    

C

C

C

C IIø COND. PERMANENTE+ACCIDENTALE+SISMA da DESTRA verso SINISRA 

C

10 TRAP=0,-148.96,0,-1,-147.87

11 TRAP=0,-147.87,0,-1,-141.19

12 TRAP=0,-141.19,0,-1,-133.67

13 TRAP=0,-133.67,0,-1,-126.15

14 TRAP=0,-126.15,0,-1,-120.81

15 TRAP=0,-120.81,0,-1,-114.12

16 TRAP=0,-114.12,0,-1,-107.44

17 TRAP=0,-107.44,0,-1,-99.090

18 TRAP=0,-99.090,0,-1,-98.000

C

C                          

C

C

C IIIø COND. PERMANENTE+ACCIDENTALE+SISMA da SINISRA verso DESTRA

C

19 TRAP=0,-117.30,0,-1,-117.53

20 TRAP=0,-117.53,0,-1,-118.93 

21 TRAP=0,-118.93,0,-1,-120.51 

22 TRAP=0,-120.51,0,-1,-122.08 

23 TRAP=0,-122.08,0,-1,-123.21

24 TRAP=0,-123.21,0,-1,-124.61

25 TRAP=0,-124.61,0,-1,-126.01 

26 TRAP=0,-126.01,0,-1,-127.76 

27 TRAP=0,-127.76,0,-1,-127.99 

C

C

C

C

1,1,2  M=1  LP=1,0  NSL=1,10,19

2,2,3  M=1  LP=1,0  NSL=2,11,20

3,3,4  M=1  LP=1,0  NSL=3,12,21

4,4,5  M=1  LP=1,0  NSL=4,13,22

5,5,6  M=1  LP=1,0  NSL=5,14,23

6,6,7  M=1  LP=1,0  NSL=6,15,24

7,7,8  M=1  LP=1,0  NSL=7,16,25

8,8,9  M=1  LP=1,0  NSL=8,17,26

9,9,10 M=1  LP=1,0  NSL=9,18,27

C

C

C

C

COMBO

1 C=1,0,0

2 C=0,1,0

3 C=0,0,1

[image: image36.wmf]Qui di seguito è riportaro l’inviluppo dei diagrammi dei momenti delle tre combinazioni di carico:

-   CALCOLO DELLE ARMATURE DELLA TRAVE ROVESCIA   -

Dal SAP90 si sono ricavati i diagrammi delle sollecitazioni interne di taglio e momento flettente lungo lo sviluppo della trave continua. Di questi opero la spuntatura del diagramma in corrispondenza degli appoggi ( pilastri ) e la traslazione orizzontale di 0.9d = 85cm per tener conto dell’azione del taglio sul corrente longitudinale teso.

Con il diagramma del momento flettente risultante si sono progettate le armature.

1)  Armatura longitudinale

Considerando le approssimazioni alle quali si è ricorso per lo studio delle reazioni del terreno, in via cautelativa si è preferito adottare una tensione ammissibile per l’acciaio di 1600 Kg/cm2, questo anche perché in fondazione le armature potrebbero essere deteriorate dagli agenti aggressivi presenti nel terreno.

Proprio per questo motivo si è assunto un copriferro di 5cm.

L’armatura a taglio impiegata in questa trave è costituita da staffe a 4 braccia pertanto si dovranno utilizzare almeno 4 correnti longitudinali che abbiano funzione di reggistaffe.

Calcoleremo qui di seguito alcune sezioni di appoggio e in campata come esempio, per tutte le sezioni in dettaglio si veda il foglio di calcolo allegato.

- Momento all’Appoggio I :  MI =  32 KNm

Si adottano delle formule semplificate:

As = MI / ( 0.9(d((s,adm ) = 320000 / ( 0.9(95(1600 ) = 2.34 cm2  

In questa sezione si dovrà mettere  almeno 1(18  = 2.54 cm2
- Momento all’Appoggio VII:  MVII = 210 KNm

As = MVII / ( 0.9(d((s,adm ) = 2100000 / ( 0.9(95(1600 ) = 15.35 cm2  

In questa sezione si metteranno 7(18 = 17.81 cm2  

- Campata  I -

 MI = 162 KNm

As = MI / ( 0.9(d((s,adm ) = 1620000 / ( 0.9(95(1600 ) = 11.84 cm2  

In questa sezione si metteranno 5(18 = 12.72 cm2  

- Campata  VII -

 MVII = 253 KNm

As = MVII / ( 0.9(d((s,adm ) = 2530000 / ( 0.9(95(1600 ) = 18.49 cm2  

In questa sezione si metteranno 8(18 = 20.36 cm2  

- CALCOLO DELLE ARMATURE TRASVERSALI -

Sono state impiegate solamente staffe a 4 braccia per fronteggiare il taglio. Dai diagrammi delle sollecitazioni taglianti si nota come i valori del taglio massimo siano localizzati in prossimità degli appoggi ( pilastri ). In questa zona le azioni flettenti sono positive e quindi le fibre tese della trave sono quelle inferiori. Si deve dapprima verificare che le tensioni tangenziali massime sulla sezione siano comprese entro i limiti previsti dalla normativa, quindi si determina il valore del taglio massimo al di là del quale la normativa prescrive il calcolo delle armature.

Vco = (co(0.9(b(d = 0.6(0.9(600(950 = 307800 N = 307.8 KN

Dove le caratteristiche dell’azione interna di taglio della trave sono minori di questo valore si è autorizzati ad impiegare l’armatura minima a taglio della normativa del D.M. 16 gennaio 1996, anziché quella calcolata in base alla Circolare del 10 aprile 1997, utilizzata per gli elementi strutturali precedenti ( travi, pilastri ecc.), che sarebbe risultata estremamente gravosa e sovrastimata.

La normativa prescrive la seguente armatura minima per le zone intermedie:

- Ast = 0.10 ( 1 + 0.15 d / b ) b =  0.10 ( 1 + 0.15 · 95 / 60 ) 60 = 7.425 cm2 al metro lineare che corrispondono ad un passo di circa 25 cm al metro.

- 3 staffe al metro lineare.

Per le zone di estremità invece la normativa prescrive:

· passo < 12 (L in corrispondenza dei carichi concentrati.

· 15 cm

Qui di seguito si può trovare tutta la tabella che illustra il procedimento di calcolo delle staffe e alla fine una tabella riassuntiva.

L’armatura di parete fin qui calcolata va disposta per funzionare con efficienza a taglio limitatamente alla sola anima della sezione a T.

Sulla suola si calcola l’armatura per resistere alla flessione trasversale che provocata dalla reazione del terreno. Si calcola questa armatura individuando un meccanismo resistente fatto di tiranti e puntoni ricorrendo però sempre alle tensioni ammissibili. 


[image: image11.wmf]1.146 Kg/cm

2

114.6x0.35 = 40.11 KN


(max = 1.146 Kg/cm2 

T = ( 114.6 · 0.35 / tg 50° ) = 3366 Kg

Asw = 3366 / 1600 = 2.1 cm2/ml

Questa armatura necessaria è molto debole poiché la suola è molto tozza, comunque, come armatura trasversale si metteranno staffe (8 con gli stessi passi delle staffe viste precedentemente per l’anima.

· DISPOSIZIONE DELLE ARMATURE  - 

Sono state previste barre (12, in tutta la lunghezza della trave, per evitare i fenomeni di ritiro e di creep.

In particolare sono state disposte:

· nelle pareti dell’anima sono state disposte 2 barre (12

· lungo la sezione di intersezione tra l’anima e le ali sono state disposte 4 barre (12.

· nella suola inferiore (oltre a quelle calcolate) altre 2 barre (12 in corrispondenza dgli spigoli in funzione di reggi staffe.

Per quanto riguarda l’anima, sono state previste almeno sei barre correnti (tre sopra e tre sotto) per tutta la lunghezza della trave, mentre nella suola è stata disposta una barra (12 per ogni spigolo,per tutta la lunghezza della trave.

Sono state previste anche due armature di parete (12 da disporre nell’anima per fronteggiare le fessurazioni dovuti a fenomeni di ritiro del calcestruzzo.  

Le lunghezze di ancoraggio delle barre sono di 40( per le armature in zona compressa, mentre sono di 80( per le armature in zona tesa. 
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