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    Rende, li ………………..

Telaio

TELAIO IN CEMENTO ARMATO

Si è proceduto alla progettazione di un telaio interno di C.A., caratterizzato da:
posto a 900 m s.l.m. e con  classe sismica 2


MATERIALI

· 
Conglomerato  
· Acciaio  FeB44k
[image: ]


DATI GEOMETRICI

· a = 4,60 m
· b = 5,40 m
· i = 4,80 m
· h1 = 3,80 m
· h2 = 3,20 m




[image: ]







Premessa

Viene calcolato agli SLU il telaio centrale in direzione X, perché su di esso gravano i solai ed è quello più sollecitato.

Analisi dei carichi

L’analisi dei carichi tiene conto di tutte quelle forze agenti sulla struttura.  Considerando il carichi permanenti della struttura si hanno i seguenti pesi:








Travi e pilastri . Considerando i sovraccarichi accidentali si hanno i seguenti pesi:


L’espressione del carico neve Q è la seguente:


          

dove i termini hanno il seguente significato:

	
  
	
coefficiente di forma, che dipende dall’angolo  d’inclinazione della falda rispetto all’orizzontale. 


Nel nostro caso , poiché la nostra falda è rappresentata da una terrazza piana, in tal caso  

	Ce
	coefficiente  di esposizione, che tiene conto delle caratteristiche locali ed è legato alla possibilità di scioglimento della neve. 
Nel nostro caso consideriamo Ce =1, ossia stiamo considerando una zona normalmente battuta da vento.

	Ct
	coefficiente termico, che tiene conto della dispersione termica del calore. Nel nostro caso non procedendo ad alcuna indagine sulla coibentazione dell’ambiente, ci poniamo a svantaggio di statica considerando Ct =1, ossia ambiente ben coibentato.

	

	
carico neve caratteristico, variabile per zona nevosa e per medesima zona nevosa, variabile in relazione ad  (quota s.l.m. del sito in cui sorge l’opera da realizzare). 
Nel nostro caso ricadiamo in zona nevosa III




In riferimento a tale zona le formule da considerare per il calcolo di , sono le seguenti:


                                 




Predimensionamento pilastri

Si inizia calcolando le tensioni ridotte:



I pilastri sono degli elementi strutturali soggetti generalmente a presso-flessione deviata, nel senso che la sezione dei pilastri sarà soggetta a un momento flettente di componenti Mx (momento con asse vettore x) e My (momento con asse vettore y) e uno sforzo normale N di componenti Nh e Nv. In fase di predimensionamento vengono fatte delle semplificazioni, quali:

· la sollecitazione di flessione deviata viene assunta come due flessioni rette e di queste si considera solo la flessione lungo l’asse x;
· la sollecitazione di sforzo normale viene semplificata alla sola componente      verticale.
[image: ]

Alle semplificazioni appena citate se ne aggiunge una terza, ossia di considerare per il predimensionamento pilastri solo la componente verticale Nv dello sforzo normale
trascurando invece la flessione retta My.


Aree di influenza

La somma dei carichi va poi ripartita nei pilastri del telaio per un’area di influenza:

[image: ]






Azioni permanenti

Tale calcolo si esegue utilizzando la formula di combinazione dei carichi allo stato limite ultimo, come di seguito riportata:



dove:


-              coefficiente di sicurezza per azioni permanenti ( p. p. s. )

-              coefficiente di sicurezza per azioni permanenti ( p. p. non s.)

-                coefficiente di sicurezza per azioni accidentali

-                     coefficiente di combinazione per azioni variabili




[image: ]

Si calcolano poi le azioni permanenti




In questo caso la combinazione delle azioni variabili si è ridotta al solo carico di     praticabilità , poiché stiamo analizzando I impalcato.



In questo caso essendoci riferiti al II impalcato non abbiamo il carico relativo ai tramezzi ma quello relativo all’impermeabilizzazione. La considerazione appena fatta sulla distribuzione dei carichi in ragione delle aree d’influenza ha come conseguenza quella di far riferimento ad uno schema statico di trave appoggiata-appoggiata discontinua, non coerente con la realtà, in quanto lo schema statico da considerare è quello di trave continua su più appoggi. 

Lo schema statico di trave continua su più appoggi risulta difficile da risolvere, e in funzione di tale difficoltà consideriamo lo schema di trave discontinua app.- app. ma introducendo dei coefficienti in grado di ripristinare la continuità e di rendere vantaggiosa staticamente la condizione per il pilastro centrale, risultando svantaggiosa nel caso di trave discontinua.

[image: ]  [image: ]

I coefficienti di ripristino della continuità sui pilastri esterni e quelli interni sono indicati rispettivamente con Ke e Ki , i cui valori si possono attingere per i vari telai 
dal seguente schema:

[image: ]

Sforzi normali - verticale 1

Come già detto nella parte introduttiva al predimensionamento, nel considerare lo sforzo normale gravante su ciascun pilastro consideriamo solo la componente verticale Nv. 

[image: ]
E’ da specificare che tale calcolo viene condotto in corrispondenza  della sezione al piede di ciascun pilastro in maniera tale da considerare sforzi agenti maggiori. 




Nel considerare  facciamo riferimento a quelle travi che ricadono nell’area d’influenza del pilastro considerato.






L’espressione appena scritta nel considerare il contributo della tamponatura abbiamo introdotto un coefficiente riduttivo per la presenza delle aperture pari a 0,7.








Sforzi normali - verticale 3
















Sforzi normali - verticale 2








Nell’espressione sopra indicata non compare  poiché stiamo considerando il pilastro interno.






Calcolo aree e verifica duttilità

Il calcolo dell’area teorica e la verifica di duttilità vengono fatte con le formule

                      

dove indichiamo con:

	

	sforzo verticale totale agente al piede di ciascun pilastro

	

	tensione massima nel cls compresso ridotta da un coefficiente C che assume i seguenti valori :  
· 
  per pilastri esterni
· 
    per pilastri interni




mentre l’espressione di  è la seguente:








Una volta calcolata l’area teorica per ciascun pilastro questa deve essere maggiorata al fine di trovare la reale area dei pilastri e quindi le reali dimensioni. Di norma dovremmo rispettare i limiti normativi ma se questi non si realizzano, l’area reale sarà calcolata mantenendo una dimensione del pilastro costante e facendo variare l’altra. 
· Verticale 1





Questa verifica si esaudisce prendendo in considerazione il grafico del domino d’interazione M-N adimensionalizzato (m-n)

[image: ]   [image: ]

Si verifica per ogni pilastro che lo sforzo normale adimensionalizzato risulti essere minore del valore pari a 0,5, indicante il limite fra la rottura fragile e quella duttile che desideriamo avere nel nostro caso.






· Verticale 3








· Verticale 2








Predimensionamento travi

Si calcolano poi le azioni permanenti





E quelle dovute al sisma




· Condizione di carico 1 impalcato 1



[image: ]

Si impone, per semplicità Q = q * l  ,  l = a + b  , q = Qimp  e si calcola lo schema 0 zero.
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[image: ]

Si calcola poi lo schema 1 uno.
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Calcolo dell’incognita x1















Si ricalcola lo schema per ottenere i valori dei momenti

[image: ]




Si calcolano i punti di nullo del taglio


[image: ]

E in fine si valutano i momenti
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· Condizione di carico 1 impalcato 2



[image: ]




· Condizione di carico 2 e 3 impalcato 1








[image: ]









· Condizione di carico 2 e 3 impalcato 2
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· Forze sismiche 2 e 3 

[image: ]  [image: ]

Considerando H l’altezza totale dell’edificio, pari a 3,2 + 2,8 = 7 metri, è possibile calcolare, per strutture in cemento armato, il tempo principale di oscillazione

	classe
	ag

	1
	0,35*g

	2
	0,25*g

	3
	0,15*g

	4
	0,05*g




	classe
	S
	TB
	TC
	TD

	A (roccia)
	1,00
	0,15
	0,40
	2,00

	B, C, E (inter.)
	1,25
	0,15
	0,50
	2,00

	D (molto def.)
	1,35
	0,20
	0,80
	2,00



Supponendo un terreno di categoria intermedia B si ha che TB<T1<TC quindi si procede al calcolo dello spettro di progetto Sd e del fattore q di struttura come da normativa DM 2005 in base al caso TB<T1<TC, dove i coefficienti kD di duttilità e di kR regolarità sono imposti minori di 1, mentre il picco di accelerazione al suolo 0,25*g




Risulta quindi possibile calcolare le forze sismiche agenti nei vari impalcati






· Condizione di carico 2 

[image: ]       [image: ]

In questo caso si usa un telaio di tipo Shear – Type che ipotizza l’inestendibilità assiale EA  ∞, indeformabilità al taglio GA*  ∞ e solo per le travi la rigidezza flessionale EJ  ∞. Ciò permette di ragionare in termini di equilibri locali ipotizzando pilastri tutti uguali per ogni impalcato, per avere la simmetria di rigidezza. 

[image: ]               [image: ]                [image: ]






[image: ]               [image: ]               [image: ]







· Condizione di carico 3 

[image: ]       [image: ]

In questo caso si usa un telaio di tipo Shear – Type che ipotizza l’inestendibilità assiale EA  ∞, indeformabilità al taglio GA*  ∞ e solo per le travi la rigidezza flessionale EJ  ∞. Ciò permette di ragionare in termini di equilibri locali ipotizzando pilastri tutti uguali per ogni impalcato, per avere la simmetria di rigidezza. 
[image: ]               [image: ]                [image: ]
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· Inviluppo dei momenti




Dalle tabelle del La Tegola si ricava, per FeB44K, Rck 300 N/mm2, b 30 cm e s pari a 0,259 (alla quale corrisponde la linea di rottura allo SLU del cls e dell’acciaio, l’altezza della sezione delle travi (a semplice armatura).



Si possono quindi ora ricalcolare tutti i pesi considerando queste sezioni che in questo caso risultano uguali alle ipotesi imposte in partenza, quindi si prosegue oltre

Risoluzione del telaio

In questo caso si usa un telaio che ipotizza l’inestendibilità assiale EA  ∞ e l’indeformabilità al taglio GA*  ∞ . E viene risolto col metodo degli spostamenti.

[image: ] [image: ] [image: ]
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	[K]
	φA
	φB
	φC
	φD
	φE
	φF
	δ1
	δ2

	φA
	
	
	0
	
	0
	0
	
	

	φB
	
	

	
	0
	
	0
	
	

	φC
	0
	
	
	0
	0
	
	
	

	φD
	
	0
	0
	

	
	0
	
	

	φE
	0
	
	0
	
	

	
	
	

	φF
	0
	0
	
	0
	
	

	
	

	δ1
	
	
	
	
	
	
	


	


	δ2
	
	
	
	
	
	
	

	



Il modulo di elasticità e il momento d’inerzia del cls sono pari a:

Si costruiscono poi i vettori dei carichi come somma di una parte nodale e una all’incastro perfetto [P] = [nodo] + [incastro]

	[Pcond 1]
	Nodo
	incastro
	[Pcond 2]
	Nodo
	incastro
	[Pcond 3]
	Nodo
	incastro

	φA
	0
	
	φA
	0
	
	φA
	0
	

	φB
	0
	
	φB
	0
	
	φB
	0
	

	φC
	0
	
	φC
	0
	
	φC
	0
	

	φD
	0
	
	φD
	0
	
	φD
	0
	

	φE
	0
	
	φE
	0
	
	φE
	0
	

	φF
	0
	
	φF
	0
	
	φF
	0
	

	δ1
	0
	0
	δ1
	Fh1
	0
	δ1
	-Fh1
	0

	δ2
	0
	0
	δ2
	Fh2
	0
	δ2
	- Fh2
	0


Il sistema è quindi composto da [K]*[u]=[p] dove [u] è il vettore delle incognite
	[K]
	φA
	φB
	φC
	φD
	φE
	φF
	δ1
	δ2

	φA
	111179493103
	42418730676
	0
	13171015875
	0
	0
	12347827
	-12347827

	φB
	42418730676
	183448441662
	36134474280
	0
	13171015875
	0
	12347827
	-12347827

	φC
	0
	36134474280
	98610980310
	0
	0
	13171015875
	12347827
	-12347827

	φD
	13171015875
	0
	0
	140756511208
	42418730676
	0
	672689
	-12347827

	φE
	0
	13171015875
	0
	42418730676
	253556929023
	36134474280
	-15326576
	-12347827

	φF
	0
	0
	13171015875
	0
	36134474280
	128187998415
	672689
	-12347827

	δ1
	12347827
	12347827
	12347827
	672689
	-15326576
	672689
	50007
	-23152

	δ2
	-12347827
	-12347827
	-12347827
	-12347827
	-12347827
	-12347827
	-23152
	23152




	[Pcond 1]
	Carico [N]
	[Pcond 2]
	carico [N]
	[Pcond 3]
	carico

	φA
	124755833
	φA
	63744500
	φA
	63744500

	φB
	47166667
	φB
	24100000
	φB
	24100000

	φC
	-171922500
	φC
	-87844500
	φC
	-87844500

	φD
	121264433
	φD
	71150500
	φD
	71150500

	φE
	45846667
	φE
	26900000
	φE
	26900000

	φF
	-167111100
	φF
	-98050500
	φF
	-98050500

	δ1
	0
	δ1
	36770
	δ1
	-36770

	δ2
	0
	δ2
	46740
	δ2
	-46740




Risolvendo il sistema [u] = [K]-1 * [p]


	[ucond 1]
	valore
	[ucond 2]
	valore
	[ucond 3]
	valore

	φA
	0,0008491
	φA
	0,0006959
	φA
	0,0001572

	φB
	0,0003633
	φB
	0,0002380
	φB
	0,0001267

	φC
	-0,0017738
	φC
	-0,0005937
	φC
	-0,0011916

	φD
	0,0006772
	φD
	0,0008493
	φD
	-0,0000392

	φE
	0,0001957
	φE
	0,0005528
	φE
	-0,0003162

	φF
	-0,0012270
	φF
	-0,0002277
	φF
	-0,0012399

	δ1
	-0,0374126
	δ1
	3,9495765
	δ1
	-3,9916226

	δ2
	-0,5257723
	δ2
	6,7761763
	δ2
	-7,3454185




Ottenuti i valori degli spostamenti e delle rotazioni si moltiplica lo spostamento per i relativi valori nella matrice [K] e si sommano, per ottenere il momento asta per asta e nodo per nodo, e verificare mediante l’equilibrio dei momenti.


· Combinazione 1

I momenti risultano pari a:
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	Equil.

	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI
	 N*mm

	A
	-37314979
	37314979
	
	
	
	
	
	
	
	
	0

	B
	191589917
	
	18176155
	-209766072
	
	
	
	
	
	
	0

	C
	
	
	
	56856533
	-56856533
	
	
	
	
	
	0

	D
	
	35050991
	
	
	
	20465295
	-55516285
	
	
	
	0

	E
	
	
	15968547
	
	
	
	166587393
	14752151
	-197308091
	
	0

	F
	
	
	
	
	-49654139
	
	
	
	85507906
	-35853767
	0



I tagli risultano pari a:
	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI [N]

	A
	129187
	-23129
	
	
	
	
	
	
	
	

	B
	196263
	
	-10944
	219342
	
	
	
	
	
	

	C
	
	
	
	162708
	34073
	
	
	
	
	

	D
	
	23129
	
	
	
	-8092
	134025
	
	
	

	E
	
	
	10944
	
	
	
	182317
	-5916
	206383
	

	F
	
	
	
	
	-34073
	
	
	
	164975
	14007



· Combinazione 2

I momenti risultano pari a:
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	Equil.

	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI
	 N*mm

	A
	5385260
	-5385260
	
	
	
	
	
	
	
	
	0

	B
	113450907
	
	-21352557
	-92098350
	
	
	
	
	
	
	0

	C
	
	
	
	53540125
	-53540125
	
	
	
	
	
	0

	D
	
	-3363896
	
	
	
	-20991043
	24354939
	
	
	
	0

	E
	
	
	-17205637
	
	
	
	154078179
	-70544715
	-66327827
	
	0

	F
	
	
	
	
	-48720524
	
	
	
	101568139
	-52847615
	0



I tagli risultano pari a:
	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI [N]

	A
	57311
	914
	
	
	
	
	
	
	
	

	B
	108979
	
	9878
	104745
	
	
	
	
	
	

	C
	
	
	
	90465
	30265
	
	
	
	
	

	D
	
	-914
	
	
	
	12360
	54015
	
	
	

	E
	
	
	-9878
	
	
	
	131595
	37422
	102419
	

	F
	
	
	
	
	-30265
	
	
	
	120043
	25015



· Combinazione 3

I momenti risultano pari a:
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	Equil.

	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI
	 N*mm

	A
	-45035758
	45035758
	
	
	
	
	
	
	
	
	0

	B
	81160599
	
	40584779
	-121745378
	
	
	
	
	
	
	0

	C
	
	
	
	6307948
	-6307948
	
	
	
	
	
	0

	D
	
	42448993
	
	
	
	45442614
	-87891606
	
	
	
	0

	E
	
	
	34751132
	
	
	
	42659805
	88296435
	-165707371
	
	0

	F
	
	
	
	
	-6944714
	
	
	
	-2984482
	9929196
	0



I tagli risultano pari a:
	nodi / aste
	AB
	AD
	BE
	BC
	CF
	DG
	DE
	EH
	EF
	FI [N]

	A
	75292
	-25519
	
	
	
	
	
	
	
	

	B
	90998
	
	-21371
	118982
	
	
	
	
	
	

	C
	
	
	
	76228
	5833
	
	
	
	
	

	D
	
	25519
	
	
	
	-22077
	102638
	
	
	

	E
	
	
	21371
	
	
	
	82972
	-44582
	140184
	

	F
	
	
	
	
	-5833
	
	
	
	102597
	-8138


Si possono quindi ora calcolare gli sforzi normali agenti sui vari pilastri del telaio interno.


· Combinazione 1








Per i pilastri esterni 1 e 3 si hanno gli sforzi normali:



Per il pilastro interno 2 si hanno gli sforzi normali:



[image: ]


Mentre i tagli ottenuti sono:

[image: ]

· Combinazione 2 e 3








Per i pilastri esterni 1 e 3 si hanno gli sforzi normali:



Per il pilastro interno 2 si hanno gli sforzi normali:



[image: ]

Mentre i tagli ottenuti sono:

[image: ] [image: ]
Infine si procede sommando i tagli nelle varie combinazioni.

[image: ]
Combinazione 1

[image: ]  [image: ]
Combinazione 2                                         Combinazione 3

Stato Limite di Danno

La normativa comprende come stato limite di esercizio il limite di danno ovvero un controllo sulla deformabilità delle parti non strutturali (es. tamponature), mediante un controllo sugli spostamenti. Considerando H l’altezza totale dell’edificio, pari a 3,2 + 2,8 = 7 metri, è possibile calcolare, per strutture in cemento armato, il tempo principale di oscillazione

	classe
	ag

	1
	0,35*g

	2
	0,25*g

	3
	0,15*g

	4
	0,05*g




	classe
	S
	TB
	TC
	TD

	A (roccia)
	1,00
	0,05
	0,25
	1,20

	B, C, E (inter.)
	1,50
	0,05
	0,25
	1,20

	D (molto def.)
	1,80
	0,10
	0,30
	1,20



Supponendo un terreno di categoria intermedia B si ha che TC<T<TD quindi si procede al calcolo dello spettro elastico Se come da normativa DM 2005 in base al caso TC<T<TD, dove il picco di accelerazione al suolo è 0,25*g. Nell’ Se si ha che η è funzione della capacità intrinseca di dissipazione della struttura, ovvero gli smorzamenti delle oscillazioni, e in questo caso viene supposta pari a 1 se lo spettro rimane questo, altrimenti cambia. 


Gli smorzamenti risultano il 5% quelli orizzontali e il 2% quelli verticali e la proporzionalità fra SLU e SLD porta al valore delle forze sismiche di danno, pari a :








Ottenute le forze sismiche e avendo già la matrice delle rigidezze K si procede cambiando solo il vettore dei carichi e risolvendo di nuovo il sistema [u] = [K]-1 * [p] in maniera tale da ricavare il valore dei due spostamenti orizzontali.

	[Pcond 2]
	Nodo
	incastro
	[Pcond 2]
	carico [N]
	[ucond 2]
	valore

	φA
	0
	
	φA
	63744500
	φA
	0,0010175

	φB
	0
	
	φB
	24100000
	φB
	0,0003044

	φC
	0
	
	φC
	-87844500
	φC
	-0,0002366

	φD
	0
	
	φD
	71150500
	φD
	0,0013799

	φE
	0
	
	φE
	26900000
	φE
	0,0010717

	φF
	0
	
	φF
	-98050500
	φF
	0,0003766

	δ1
	Fh1SLD
	0
	δ1
	80660
	δ1
	8,6905040

	δ2
	Fh2 SLD
	0
	δ2
	102560
	δ2
	15,2074862

	[Pcond 3]
	Nodo
	incastro
	[Pcond 3]
	carico [N]
	[ucond 3]
	valore

	φA
	0
	
	φA
	63744500
	φA
	-0,0001645

	φB
	0
	
	φB
	24100000
	φB
	0,0000603

	φC
	0
	
	φC
	-87844500
	φC
	-0,0015486

	φD
	0
	
	φD
	71150500
	φD
	-0,0005697

	φE
	0
	
	φE
	26900000
	φE
	-0,0008350

	φF
	0
	
	φF
	-98050500
	φF
	-0,0018443

	δ1
	-Fh1
	0
	δ1
	-80660
	δ1
	-8,7325501

	δ2
	- Fh2
	0
	δ2
	-102560
	δ2
	-15,7767284



Il sistema quindi si risolve agli spostamenti di interpiano, e non totali, e si verificano con i limiti di normativa.






Inviluppo dei Momenti

Per giungere all’inviluppo dei momenti si inizia creando graficamente i momenti della prima combinazioni, alzandosi o abbassandosi, su ogni nodo, della quantità presente su esso, tenendo conto del concio del De San Venant. Si congiungono poi i segmenti dei momenti dalla metà di questi segmenti ricavati si traccia un segmento pari a due volte il momento in mezzeria M = Q*l2/8,e si unisce questo nuovo segmento ricavato con i due dei momenti sui nodi.
[image: ][image: ] [image: ]

Queste nuove rette vengono divise in parti uguali, in questo caso 20, e congiunte in maniera tale da formare la curva del momento. Per le combinazioni 2 e 3 non si può usare lo stesso metodo, ma va creato un diagramma punto per punto utilizzando lo schema:
[image: ]
 Successivamente si riportano le varie combinazioni in un unico grafico e l’inviluppo non è altro che la parte più esterna di questo nuovo grafico. L’inviluppo va poi traslato per normativa di una quantità a1 .
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Dove d è l’altezza utile della sezione, α l’inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave, in questo caso lo si pone pari a 90°, e θ è l’inclinazione dei puntoni di calcestruzzo nel progetto a taglio, in questo caso lo si pone cotgθ = 2, quindi:
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Armature longitudinali - travi

Il calcolo viene eseguito mediante le tabelle del La Tegola, considerando un rapporto armatura compressa su armatura tesa di u = 0,4, un Rck di 3 KN/cm2 e FeB44K, le dimensioni geometriche b e h di ogni trave  e il momento Md di calcolo.







	Tratto
	b [cm]
	h [cm]
	Md [KN*cm]
	r
	r'
	r' usato
	q

	A
	30
	47
	4500
	3,838
	6,647
	6,698
	0,052

	B
	30
	47
	19200
	1,858
	3,218
	3,671
	0,170

	AB
	30
	47
	7200
	3,034
	5,255
	5,020
	0,095

	B
	30
	47
	21000
	1,776
	3,077
	3,278
	0,227

	C
	30
	47
	5700
	3,410
	5,906
	6,690
	0,053

	BC
	30
	47
	12600
	2,293
	3,972
	3,950
	0,154

	D
	30
	47
	8800
	2,744
	4,753
	5,409
	0,079

	E
	30
	47
	16700
	1,992
	3,450
	3,671
	0,170

	DE
	30
	47
	8700
	2,760
	4,780
	4,615
	0,112

	E
	30
	47
	19700
	1,834
	3,177
	3,419
	0,207

	F
	30
	47
	10200
	2,549
	4,415
	5,020
	0,095

	EF
	30
	47
	11000
	2,454
	4,251
	3,950
	0,154
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	Tratto
	As teorica
	As' teorica
	As 
reale
	ferri
	As' reale
	ferri
	As 
reale
	ferri

	A
	2,70
	1,08
	5,09
	2 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	B
	8,84
	3,54
	7,63
	3 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	7,06
	2 fi 22

	AB
	4,94
	1,98
	5,09
	2 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	B
	11,80
	4,72
	7,63
	3 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	7,06
	2 fi 22

	C
	2,76
	1,10
	5,09
	2 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	BC
	8,01
	3,20
	10,18
	4 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	D
	4,11
	1,64
	5,09
	2 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	E
	8,84
	3,54
	7,63
	3 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	7,06
	2 fi 22

	DE
	5,82
	2,33
	7,63
	3 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	E
	10,76
	4,31
	7,63
	3 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	7,06
	2 fi 22

	F
	4,94
	1,98
	7,63
	3  Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
	
	

	EF
	8,01
	3,20
	10,18
	4 Ø 18
	5,09
	2 Ø 18
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Ciò consente di rientrare nei minimi normativi sugli appoggi e in campata:
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· Momento Ultimo

Avendo l’armatura effettiva  su ogni tratto, mediante le tabelle del La Tegola per u=0, si ricavano i vari momenti ultimi.


	Tratto
	b 
[cm]
	h 
[cm]
	As
reale
	q 
tesa
	q 
usato
	r 
tesa
	Mu teso [KN*m]
	Verifica M [KN*m]

	A
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	90,9
	45 ok

	B
	30
	47
	14,69
	0,283
	0,283
	0,177
	212,2
	192 ok

	AB
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	90,9
	72 ok

	B
	30
	47
	14,69
	0,283
	0,283
	0,177
	212,2
	210 ok

	C
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	90,9
	57 ok

	BC
	30
	47
	10,18
	0,196
	0,200
	0,205
	157,2
	126 ok

	D
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	90,9
	88 ok

	E
	30
	47
	14,69
	0,283
	0,283
	0,177
	212,2
	167 ok

	DE
	30
	47
	7,63
	0,147
	0,157
	0,221
	135,8
	87 ok

	E
	30
	47
	14,69
	0,283
	0,283
	0,177
	212,2
	197 ok

	F
	30
	47
	7,63
	0,147
	0,157
	0,221
	135,7
	102 ok

	EF
	30
	47
	10,18
	0,196
	0,200
	0,205
	157,2
	110 ok



	Tratto
	b 
[cm]
	h 
[cm]
	As'
reale
	q compres
	q 
usato
	r
compres
	Mu comp
[KN*m]

	A
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	B
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	AB
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	B
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	101,9

	C
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	BC
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	D
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	E
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	DE
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	E
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	101,9

	F
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5

	EF
	30
	47
	5,09
	0,098
	0,104
	0,270
	48,5



· Distinta delle armature

Avendo ferri e momenti ultimi si può quindi procedere alla distinzione dei ferri e quindi alla nuova costruzione del momento ultimo attorno alle travi.
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Armature longitudinali - pilastri

Il calcolo viene eseguito mediante gli abachi del La Tegola, considerando un rapporto armatura compressa su armatura tesa di u = 1, un Rck di 3 KN/cm2 e FeB44K, le dimensioni geometriche b e H di ogni trave, il momento Md e lo sforzo normale Nd di calcolo. I pilastri sono soggetti a presso-flessione e il calcolo va fatto sia alla testa che al piede di ogni elemento stesso per ognuna delle tre combinazioni. Il momento viene poi maggiorato per tener conto dell’eccentricità accidentale dovuta a problemi di cantiere.



si entra negli abachi con delle caratteristiche adimensionali.



E si ricava la curva q della percentuale di armatura geometrica
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I momenti e gli sforzi normali vengono poi estratti dalla matrice e dai grafici
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· Combinazione 1
	pilastro
	posizione
	b
[cm]
	H
[cm]
	e [cm]
	M [KN*cm]
	N
[KN]
	M*
[KN*cm]
	n
	m
	q
	As teorica

	AD
	Testa
	30
	30
	2
	3731
	158
	4048
	0,12
	0,11
	0,05
	1,66

	
	Piede
	30
	30
	2
	3505
	161
	3828
	0,13
	0,10
	0,04
	1,33

	BE
	Testa
	30
	30
	2
	1818
	440
	2698
	0,35
	0,07
	0,00
	0,00

	
	Piede
	30
	30
	2
	1597
	446
	2489
	0,35
	0,07
	0,00
	0,00

	CF
	Testa
	30
	30
	2
	5686
	192
	6070
	0,15
	0,16
	0,10
	3,32

	
	Piede
	30
	30
	2
	4965
	195
	5355
	0,15
	0,14
	0,06
	1,99

	DG
	Testa
	40
	30
	2
	2047
	379
	2805
	0,22
	0,06
	0,00
	0,00

	
	Piede
	40
	30
	2
	44
	383
	810
	0,23
	0,02
	0,00
	0,00

	EH
	Testa
	40
	40
	2
	1475
	858
	3192
	0,38
	0,04
	0,00
	0,00

	
	Piede
	40
	40
	2
	104
	864
	1831
	0,38
	0,02
	0,00
	0,00

	FI
	Testa
	40
	30
	2
	3585
	444
	4472
	0,26
	0,09
	0,00
	0,00

	
	Piede
	40
	30
	2
	43
	447
	938
	0,26
	0,02
	0,00
	0,00



· Combinazione 2
	pilastro
	posizione
	b
[cm]
	H
[cm]
	e [cm]
	M [KN*cm]
	N
[KN]
	M*
[KN*cm]
	n
	m
	q
	As teorica

	AD
	Testa
	30
	30
	2
	539
	80
	698
	0,06
	0,02
	0
	0,00

	
	Piede
	30
	30
	2
	336
	82
	501
	0,06
	0,01
	0
	0,00

	BE
	Testa
	30
	30
	2
	2135
	232
	2600
	0,18
	0,07
	0
	0,00

	
	Piede
	30
	30
	2
	1721
	235
	2190
	0,18
	0,06
	0
	0,00

	CF
	Testa
	30
	30
	2
	5354
	113
	5580
	0,09
	0,15
	0,1
	3,32

	
	Piede
	30
	30
	2
	4872
	140
	5152
	0,11
	0,14
	0,1
	3,32

	DG
	Testa
	40
	30
	2
	2099
	195
	2489
	0,12
	0,05
	0
	0,00

	
	Piede
	40
	30
	2
	4612
	198
	5008
	0,12
	0,10
	0,04
	1,77

	EH
	Testa
	40
	40
	2
	7054
	478
	8011
	0,21
	0,09
	0
	0,00

	
	Piede
	40
	40
	2
	10930
	491
	11913
	0,22
	0,13
	0,04
	2,36

	FI
	Testa
	40
	30
	2
	5285
	293
	5872
	0,17
	0,12
	0,04
	1,77

	
	Piede
	40
	30
	2
	4611
	296
	5204
	0,18
	0,10
	0,04
	1,77



· Combinazione 3
	pilastro
	posizione
	b
[cm]
	H
[cm]
	e [cm]
	M [KN*cm]
	N
[KN]
	M*
[KN*cm]
	n
	m
	q
	As teorica

	AD
	Testa
	30
	30
	2
	4504
	98
	4699
	0,08
	0,12
	0,06
	1,99

	
	Piede
	30
	30
	2
	4245
	115
	4475
	0,09
	0,12
	0,06
	1,99

	BE
	Testa
	30
	30
	2
	4059
	229
	4516
	0,18
	0,12
	0,05
	1,66

	
	Piede
	30
	30
	2
	3475
	231
	3937
	0,18
	0,10
	0,04
	1,33

	CF
	Testa
	30
	30
	2
	631
	99
	828
	0,08
	0,02
	0
	0,00

	
	Piede
	30
	30
	2
	694
	97
	888
	0,08
	0,02
	0
	0,00

	DG
	Testa
	40
	30
	2
	4544
	261
	5067
	0,15
	0,10
	0,04
	1,77

	
	Piede
	40
	30
	2
	4660
	264
	5189
	0,16
	0,10
	0,04
	1,77

	EH
	Testa
	40
	40
	2
	8830
	473
	9776
	0,21
	0,11
	0,02
	1,18

	
	Piede
	40
	40
	2
	11046
	477
	12000
	0,21
	0,13
	0,04
	2,36

	FI
	Testa
	40
	30
	2
	993
	219
	1430
	0,13
	0,03
	0
	0,00

	
	Piede
	40
	30
	2
	4660
	223
	5105
	0,13
	0,10
	0,05
	2,21


[image: ]Per ogni pilastro corrispondono quindi sei diverse possibili aree di armatura, ma la normativa impone che la percentuale geometrica dell’armatura longitudinale deve essere compresa fra:

              

Dove l’1% è legato al rischio che sorgano degli sforzi di trazione, mentre il 4% serve a garantire una buona duttilità delle sezioni e per evitare congestionamenti dell’armatura.
	3,5‰ + 3,5‰ + 1,5‰ + 1,5‰ = 1%

Per ogni pilastro si considera quindi la massima area teorica ricavata



Mentre quella commerciale si ricava approssimando i massimi fra:



	
	Minimi normativi 
	
	Risultati

	pilastro
	Ac [cm2]
	As*3,5‰ [cm2]
	pilastro
	As teorica
	As reale [cm2]
	Ferri

	AD
	900
	3,15
	AD
	3,15
	5,09
	2 φ 18

	BE
	900
	3,15
	BE
	3,15
	5,09
	2 φ 18

	CF
	900
	3,15
	CF
	3,32
	5,09
	2 φ 18

	DG
	1200
	4,2
	DG
	4,20
	5,09
	2 φ 18

	EH
	1600
	5,6
	EH
	5,60
	7,63
	3 φ 18

	FI
	1200
	4,2
	FI
	4,20
	5,09
	2 φ 18




Lunghezze di ancoraggio

Viene progettata calcolando la distanza la da assegnare alla piegatura di ogni barra considerando la tensione resistente di aderenza fbd, il coefficiente parziale γc del cls, il valore fctk caratteristico della resistenza a trazione del cls, e il valore della resistenza caratteristica cilindrica del cls fck.









Le armature inoltre devono essere, per normativa, interrotte e sovrapposte nelle zone di minore sollecitazione e la lunghezza deve essere non minore di l = 20 * Ø.

Armature trasversali - travi

Il calcolo viene eseguito mediante le azioni di taglio, col D.M. 2008, e l’angolo θ viene fuori dal progetto stesso, e quindi non assegnato, anche se in principio si era supposto pari a cotgθ=2.

· Verifica Taglio – Compressione

Si calcola la resistenza massima considerando l’angolo θ = 45° e quindi cotgθ=1, bw la larghezza delle sezione, d l’altezza utile, l’angolo α=90° di inclinazione delle staffe rispetto all’asse della trave, un coefficiente αc=1 maggiorativo che varia a seconda dello sforzo applicato,una resistenza ridotta fcd’=fcd/2 e hp lo spessore dei pilastri.


Essendo tutte le travi di base 50 x 30 cm



Si va quindi a verificare che il taglio resistente sia maggiore di quello di calcolo.

	Nodo \ trave
	Ved in AB  [KN]
	Ved in BC  [KN]
	Ved in DE  [KN]
	Ved in EF  [KN]

	Sinistro comb.1
	129,187
	219,342
	134,025
	206,383

	Destro comb.1
	196,263
	162,708
	182,317
	164,975

	Sinistro comb.2
	57,311
	104,745
	54,015
	102,419

	Destro comb.2
	108,979
	90,465
	131,595
	120,043

	Sinistro comb.3
	75,292
	118,982
	102,638
	140,184

	Destro comb.3
	90,998
	76,228
	82,972
	102,597


· Verifica Taglio – Trazione

I tagli risultano tutti verificati, quindi si procede al calcolo rigoroso ricercando l’angolo θ eguagliando il taglio resistente a quello di calcolo.







	Nodo \ trave
	θ in AB  [C°]
	θ in BC   [C°]
	θ in DE  [C°]
	θ in EF  [C°]

	Sinistro comb.1
	8,39
	14,67
	8,71
	13,72

	Destro comb.1
	13,00
	10,66
	12,00
	10,81



Le altre combinazioni non interessano perché i tagli sono più piccoli e si nota che tutti gli angoli sono minori di 21,8° quindi si pone cotgθ=2,5. Non conviene fare direttamente il calcolo, ma valutare se con i minimi normativi si copre tutto l’inviluppo del taglio altrimenti si entra col taglio di calcolo Ved, si impone in diametro delle staffe Øst e si ricava il passo s.





Utilizzando staffe di diametro Ø 8 mm si è ricavato un passo per la zona centrale di Δst=200 mm = 20 cm e per le zone critiche, attigue ai pilastri, Δst=108 mm = 10 cm ed è quindi possibile ricavare i tagli resistenti nei vari tratti, considerando la superficie Asw come il prodotto del numero di bracci delle staffe per la loro area.




Essendo hp=30 cm in tutti i pilastri eccetto in quello centrale dell’impalcato 1, che è hp=40 cm, si ha che le ampiezze delle zone critiche sono rispettivamente 82,5 cm e 85 cm. 
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Si nota che i tagli calcolati con l’armatura minima coprono quasi del tutto l’inviluppo del taglio.


Armature trasversali - pilastri

Il calcolo viene eseguito considerando i minimi normativi considerando una zona critica di:


E l’armatura minima di:




Inoltre si devono disporre staffe in un quantitativo minimo di:
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Per tutti i pilastri dell’impalcato 2 la zona critica risulta di 55 cm, mentre per quelli dell’impalcato 1 è di 45 cm. Per i tratti centrali si hanno staffe da Ø 8 mm con passo 21 cm, mentre per le zone critiche si hanno staffe da Ø 8 mm con passo 10 cm anche per il pilastro centrale dell’impalcato 1 di 40 x 40 che risulta avere un passo di 108 mm approssimato in sicurezza anch’esso a  10 cm.


Dettagli armature - pilastri

Per le armature trasversali dei pilastri, nelle zone critiche, le barre longitudinali disposte sugli angoli della sezione devono essere contenute da staffe, e almeno una barra ogni due  non legate. Inoltre l’interasse tra le barre longitudinali legate deve essere minore di ≤ 25 cm e le barre non fissate devono trovarsi a meno di ≤ 15 cm da una fissata per CD’A’ o  20 cm per CD’B’.
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Verifica staffe nei nodi

Per il prolungamento delle staffe nel nei nodi si utilizza una verifica al nodo trave/pilastro suddividendo in nodi in due categorie, interamente confinati e non. Per i primi basta semplicemente continuare la staffatura del pilastro, per i secondi invece si necessita di un calcolo. Affinché un nodo si classificabile come confinato  si deve avere che in ognuna delle quattro facce laterali si innesti una trave e che le sezioni di queste, coprano almeno i 3/4 della sezione opposta del pilastro, e su entrambe le coppie  di facce opposte al nodo, le sezioni delle travi coprano i 3/4 dell’opposta.
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	4 travi innestate						

In questo caso i due pilastri centrali risultano confinati, quindi si prosegue la staffatura col passo del pilastro. Per i nodi non confinati, invece bisogna infittire la staffatura verificando l’equazione:


Dove bj è la larghezza utile del nodo,e in questo caso si ha bw è sempre minore di bc, fck=3 KN/cm2 e fyk=44 KN/cm2.





Trave di fondazione

Viene predimensionata come trave rigida e si verifica come trave elastica. Viene allungata inoltre di s = l/4 dai due lati, ovvero di un quarto del lato adiacente che in questo capo poniamo direttamente pari a s = 1 metro, e si valutano le eccentricità degli scarichi dei pilastri rispetto al baricentro della sezione della fondazione.

[image: ]    [image: ]

Si possono impostare a priori le dimensioni:



· Calcolo della larghezza B0

Il calcolo viene eseguito alle tensioni ammissibili considerando, da opportuni studi geotecnici, una tensione ammissibile del terreno di :



Quindi tutte le sollecitazioni di calcolo vanno convertite a tensioni caratteristiche in base alla combinazione di calcolo:


	Sollecitazioni di calcolo Sd
	Sollecitazioni caratteristiche Sk

	Comb.
	Sd
	Punto G
	Punto H
	Punto I
	Sk
	Punto G
	Punto H
	Punto I

	1
	Nd [KN]
	383
	864
	447
	Nk
	264,1
	595,9
	308,3

	
	Vd [KN]
	8,13
	5,96
	-9,7
	Vk
	5,6
	4,1
	-6,7

	
	Md [KN*cm]
	44
	104
	43
	Mk
	30
	72
	30

	2
	Nd [KN]
	198
	491
	296
	Nk
	198
	491
	296

	
	Vd [KN]
	-14,35
	-42,23
	-26,94
	Vk
	-96
	-28,2
	-18

	
	Md [KN*cm]
	4612
	10930
	4611
	Mk
	3070
	7290
	3070

	3
	Nd [KN]
	264
	477
	223
	Nk
	264
	477
	233

	
	Vd [KN]
	24,07
	49,39
	10,6
	Vk
	16
	32,9
	7,1

	
	Md [KN*cm]
	4660
	11046
	4660
	Mk
	3111
	7360
	3111
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Si passa poi al calcolo degli sforzi risultanti per la combinazione più gravosa che in questo caso risulta essere la prima:







Dalla tensione ridotta si ricava la base B e si verifica poi che lo sforzo risultante ricada nel terzo medio e che la tensione sia minore di quella ammissibile.







· Calcolo dell’altezza Ht

Il calcolo viene eseguito agli stati limite ultimi calcolando prima tutti le sollecitazioni risultanti per ogni combinazione, le loro eccentricità e infine le tensioni prodotte:






	
	Combinazione 1
	Combinazione 2
	Combinazione 3

	Nt  [KN]
	1694
	985
	964

	Mt [KN*m]
	26,64
	-428,31
	599

	et    [cm]
	1,57
	-43,48
	55,25

	σt max [KN/m2]
	239,88
	108,30
	172,86

	σt min  [KN/m2]
	236,14
	168,48
	98,02
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Ottenute le tensioni si posso calcolare quindi i diagrammi delle sollecitazioni ed invilupparli per la ricerca dei momenti.
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Dalle tabelle del La Tegola si ricava, per FeB44K, Rck = Rck-50= 250 N/mm2 e s pari a s=0,259 (alla quale corrisponde la linea di rottura allo SLU del cls e dell’acciaio, l’altezza della sezione delle travi (a semplice armatura u=0).


	
	G
	GH
	H
	HI
	I

	M [KN*m]
	82,00
	125,00
	480,00
	237,00
	108,00

	B [m]
	0,60
	0,50
	0,60
	0,50
	0,60

	h [m]
	0,249
	0,337
	0,603
	0,464
	0,286

	H [m]
	0,28
	0,37
	0,63
	0,49
	0,32



Calcolate le varie altezze , quella della sezione risulta la massima fra queste, ovvero H=63 cm approssimato a H=65 cm.

· Armature longitudinali

Il calcolo viene eseguito mediante le tabelle del La Tegola, considerando un rapporto armatura compressa su armatura tesa di u = 0,4, un Rck di 3 KN/cm2 e FeB44K, le dimensioni geometriche b e h di ogni trave  e il momento Md di calcolo.







	
	G
	GH
	H sinistra
	H destra
	HI
	I

	r
	5,3035
	3,9212
	2,1920
	2,1920
	2,8478
	4,6212

	r'
	5,7509
	4,2520
	2,3769
	2,3769
	3,0880
	5,0110

	r' tabella
	5,6702
	4,0551
	2,3627
	2,3527
	2,8948
	4,4869

	qs tabella
	0,0320
	0,0634
	0,1926
	0,1926
	0,1561
	0,0516

	As teorica
	3,66
	6,04
	22,02
	22,02
	12,01
	5,90

	As' teorica
	1,46
	2,42
	8,81
	8,02
	4,81
	2,36

	As
	5,09
	7,63
	22,90
	22,90
	12,72
	7,63

	quantità
	2
	3
	9
	9
	5
	3

	As'
	5,09
	5,09
	10,18
	10,18
	5,09
	5,09

	quantità
	2
	2
	4
	4
	2
	2



Avendo l’armatura effettiva  su ogni tratto, mediante le tabelle del La Tegola per u=0, si ricavano i vari momenti ultimi.


Per il filo superiore della trave di fondazione si ha:
	
	G
	GH
	H sinistra
	H destra
	HI
	I

	As
	5,09
	7,63
	10,18
	10,18
	12,72
	5,09

	quantità
	2
	3
	4
	4
	5
	2

	b
	0,60
	0,50
	0,60
	0,60
	0,50
	0,60

	q
	0,0405
	0,0728
	0,0809
	0,0809
	0,1214
	0,0405

	q tabella
	0,0453
	0,0729
	0,0830
	0,0830
	0,1253
	0,0453

	r' tabella
	4,7851
	3,7928
	3,5623
	3,5623
	2,9269
	4,7851

	r
	0,0441
	0,0350
	0,0329
	0,0329
	0,0270
	0,0441

	Mu [KN*m]
	118,4
	157,1
	213,7
	213,7
	263,8
	118,4



Per il filo inferiore della trave di fondazione si ha:
	
	G
	GH
	H sinistra
	H destra
	HI
	I

	As’
	5,09
	5,09
	22,90
	22,90
	5,09
	7,63

	quantità
	2
	2
	9
	9
	2
	3

	b
	0,60
	0,50
	0,60
	0,60
	0,50
	0,60

	q
	0,0405
	0,0486
	0,1821
	0,1821
	0,0486
	0,0607

	q tabella
	0,0453
	0,0540
	0,2000
	0,2000
	0,0540
	0,0632

	r' tabella
	4,7851
	4,3909
	2,3611
	2,3611
	4,3909
	4,0653

	r
	0,0441
	0,0405
	0,0218
	0,0218
	0,0405
	0,0375

	Mu [KN*m]
	118,4
	117,2
	486,5
	486,5
	117,2
	164,1


[image: ]
· Armature trasversali

Si calcola la resistenza massima considerando l’angolo θ = 45° e quindi cotgθ=1, bw la larghezza delle sezione, d l’altezza utile, l’angolo α=90° di inclinazione delle staffe rispetto all’asse della trave, un coefficiente αc=1 maggiorativo che varia a seconda dello sforzo applicato,una resistenza ridotta fcd’ = fcd/2 e hp lo spessore dei pilastri.






Si va quindi a verificare che il taglio resistente sia maggiore di quello di calcolo.

	[KN]
	Ved sxG
	Ved GH
	Ved HI
	Ved dx I

	sx comb1
	
	-238
	-449,8
	-133

	dx comb1
	142
	412,7
	311
	

	sx comb2
	
	-134
	-283,8
	-98

	dx comb2
	62,6
	207
	197
	

	sx comb3
	
	-163
	-193
	-59,6

	dx comb3
	100
	254
	195
	



I tagli risultano tutti verificati, quindi si procede al calcolo rigoroso ricercando l’angolo θ eguagliando il taglio resistente a quello di calcolo.







	
	Gsx
	Gdx
	Hsx
	Hdx
	Isx
	Idx

	Ved [KN]
	142,00
	238,00
	412,70
	449,80
	311,00
	133,00

	teta θ [°]
	8,30
	13,99
	24,79
	27,20
	18,42
	7,77

	passo s [cm]
	37,6
	22,4
	11,2
	9,2
	17,2
	40,1

	passo S [cm]
	11
	11
	10
	9
	11
	11

	Vrcd [KN]
	485
	485
	462
	462
	485
	485



Le altre combinazioni non interessano perché i tagli sono più piccoli e si nota che tutti gli angoli, eccetto due, sono minori di 21,8° quindi si pone cotgθ=2,5 e per questi non conviene fare direttamente il calcolo, ma valutare se con i minimi normativi si copre tutto l’inviluppo del taglio altrimenti, come per gli altri due angoli che superano i 21,8°, si entra col taglio di calcolo Ved, si impone in diametro delle staffe Øst e si ricava il passo s.





Utilizzando staffe di diametro Ø 8 mm si è ricavato un passo per la zona centrale di Δst=110 mm = 11 cm e per le zone critiche, attigue ai pilastri, Δst=110 mm = 11 cm per i nodi G e I, Δst=100 mm = 10 cm a sinistra di H e Δst=90 mm = 90 cm a destra di H, ed è quindi possibile ricavare i tagli resistenti nei vari tratti, considerando la superficie Asw come il prodotto del numero di bracci delle staffe per la loro area.


	
	Gsx
	Gdx
	Hsx
	Hdx
	Isx
	Idx

	Ved [KN]
	142,00
	238,00
	412,70
	449,80
	311,00
	133,00

	teta θ [°]
	8,30
	13,99
	24,79
	27,20
	18,42
	7,77

	passo s [cm]
	37,6
	22,4
	11,2
	9,2
	17,2
	40,1

	passo S [cm]
	11
	11
	10
	9
	11
	11

	Vrcd [KN]
	485
	485
	462
	462
	485
	485



Le ampiezze delle zone critiche sono rispettivamente approssimate a 100 cm. 
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