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Premessa

Il legno è un materiale ecologico presente nella natura , il suo impiego nel settore
delle costruzioni è importante per la mitigazione del danno ambientale , le case gli
edifici in  legno no solo si integrano perfettamente nel paesaggio naturale apportano
ad esso u miglioramento della qualità ambientale. Ovviamente si hanno degli svan-
taggi nel mondo si parla di deforestazioni di cambiamento climatico e gli alberi la
vegetazione assumo un ruolo importante nella produzione di ossigeno. La deforesta-
zione non è imputabile all’impiego del legno nel settore edilizio e artigiano ma agli
incendi boschivi che si verificano ogni anno  estate in conseguenza di alte temperatu-
re di conseguenza  la edilizia in legno ha u suo valore educativo , il legno viene visto
come fonte di ricchezza e ci sui guarda bene dall’incendiare un bosco  poichè gli in-
cendi sono tutti di natura dolosa. Le industrie del legno hanno i loro programmi di
rimboschimento , gli scarti di falegnameria vengono utilizzati per la produzione di
biomasse per  cui si genera un indotto ad alta valenza economica m dal tagli degli al-
beri alla lavorazione impiego  edilizia produzione di biomasse e  reimpianto .
In queste pagine vengono descritti i metodi di calcolo e verifica di strutture  legno
prevalentemente per edilizia residenziale, l’argomento verrà approfondito con il cal-
colo delle grandi strutture in legno lamellare e la verifica dei collegamenti. Il legno
per il suo basso peso specifico ha un ottima resistenza alle azioni sismiche poiché so-
no ridotte e in alcuni casi prevalgono le azioni del vento ; non viene utilizzato per
problematiche legate all’antincendio , ma con opportuni accorgimenti , trattamenti
ignifughi  e verifica delle strutture con sezioni ridotte  possono trovare   largo impie-
go anche in zone dove il materiale da costruzione per antonomasia è il calcestruzzo,.
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1- Introduzione

Gli edifici con pannelli X-Lam propriamente CLT “Cross Laminated timber” sono
ottenuti mediante l’assemblaggio di pannelli in legno X-lam , che costituiscono le pa-
reti verticali ed i diaframmi orizzontali del nostro fabbricato collegati mediante ele-
menti metallici quali piattine con viti in grado di trasmettere , le azioni orizzontali e
verticali alla fondazione. Il calcolo di questi edifici viene eseguito attraverso una mo-
dellazione a pareti mensole semplici e composte richiamando la teoria utilizzata per
gli edifici in muratura  e gli edifici a pannelli prefabbricati in cemento armato , dove
le forze sismiche orizzontali vengono trasmesse dagli impalcati alle singole pareti
che se opportunamente collegate si comportano come una mensola composta ad ele-
vata inerzia e rigidezza. In Italia l’introduzione degli edifici  prefabbricati in legno in
Xlam è abbastanza recente un sistema costruttivo utilizzato a partire dagli anni 90 ,
importando la cultura nord europea soprattutto Scandinava , per rispondere ad esi-
genze di carattere ambientale che vedevano gli edifici in calcestruzzo come strutture
che arrecavano danno all’ambiente naturale , ma negli ultimi decenni anche per esi-
genze statiche di resistenza ai terremoti essendo l’edificio in legno una struttura con
massa ridotta quindi con forse sismiche inerziali più basse, e con una rigidezza eleva-
ta quindi contenuti spostamenti orizzontali degli impalcati. Prototipi di questi edifici
sono stati costruiti in laboratorio per cui si è potuto studiare il comportamento su ta-
vola vibrante  attraverso la simulazione di terremoti, valutando la resistenza delle
connessione e dei relativi meccanismi di collasso. Oggi gli edifici in Xlam hanno avu-
to una larga diffusione ma una progettazione ambientale corretta richiede un uso ra-
zionale del legno quindi è opportuno computare i volumi di legno utilizzati per realiz-
zare la nostra struttura e quindi il numero degli alberi tagliati:  costruire un edificio
in legno tagliando 100 alberi quasi un bosco arreca più danni ambientali di una co-
struzione in cemento armato per la quale si utilizzano materiali provenienti da cave .
L’industria del legno che interessa l’edilizia e gli arredamenti deve prevedere dei
rimboschimenti ovvero una rigenerazione creando un indotto forestale ovvero in ogni
comune qualora si preveda di costruire delle case in legno vanno individuate delle
zone naturali da destinare a riforestazione ovvero all’impianto di nuovi alberi; que-
sta è una cultura nord europea dove il legno è il materiale da costruzione per eccel-
lenza e dove nessuno pensa nel periodo estivo di bruciare dei boschi poiché il legno è
un materiale prezioso e come tale va rispettato, vanno rispettati gli alberi ed i boschi
che non vanno tagliati in modo indiscriminato ma che venga garantito  un normale
ricambio generazionale come accade con gli esseri umani ovvero il taglio di alberi e
la crescita di nuove piantagioni. La progettazione modulare non impone particolari
limitazioni all’architettura degli edifici in XLam, dove accoppiando al legno altri ma-
teriali quali il vetro la pietra per il basamento si ottengono architetture moderne gra-
devoli, edifici nuovi che si integrano perfettamente nell’ambiente anzi migliorano la
natura che molto spesso si presenta come arsa brulla e quando non c’è il sole si per-
cepisce il danno ambientale del paesaggio, per cui l’architettura in legno ha il preci-
so obiettivo di migliorare l’ambiente naturale rendendo il paesaggio più gradevole e
meno ostile.



2- Il pannello in  X-lam : le caratteristiche meccaniche

Il pannello Xlam si ottiene dall’incollaggio mediante sovrapposizione incrociata di
tavole in legno, per diversi strati in modo da ottenere spessori differenti per i pannelli
le cui dimensioni e caratteristiche variano al variare dell’azienda produttrice.

Esistono  anche i pannelli XX-lam ottenuti  incrociando degli strati di tavole a 2 a 2

Per un pannello X-lam le dimensioni  quali la larghezza 125 cm ÷ 100 cm , mentre
l’altezza può essere qualsiasi (<8 m) poiché il pannello in sede di produzione viene
tagliato  , per quanto concerne gli spessori



Le specie legnose :
- Abete rosso
-Abete bianco
- Larice
-Pino
- Douglasia italiana

Circa le resistenze considerando un legno classe C24



Le tavole impiegate per la composizione del pannello vengono inizialmente essiccate
artificialmente, unite con un giunto a pettine (finger joint), piallate, incollate con
COLLA POLIURETANICA (PUR) e pressate in modo da rendere il pannello un cor-
po unico stabile ed elastico. Il processo di giunzione viene effettuato da una linea cer-
tificata, dove vengono rispettate le dimensioni del giunto, la quantità di colla e la
pressione esercitata durante la giunzione. Le dimensioni massime del prodotto finito
sono 3 m di larghezza/lunghezza e 10 m di lunghezza/larghezza per uno spessore va-
riabile in base all’utilità dello stesso, indicato sia come parete che come solaio in ba-
se alle esigenze specifiche e di finitura.
Va valutata la resistenza dell’adesivo sia per quanto concerne le tensioni normali che
per quelle tangenziali; la tavola esterna per effetto dello sforzo normale può instabi-
lizzarsi e quindi staccarsi

Le tensioni tangenziali assicurano la trasmissione del taglio , derivano dalla formula
di Jowrasky e quindi dalla variabilità delle tensioni di compressione nelle singole ta-
vole ma viste le sollecitazioni  in gioco (negli edifici Xlam si rompono le connessioni
metalliche) tali tensioni  sono insignificanti rispetto alle caratteristiche meccaniche
degli adesivi.



3- Le verifiche dei pannelli allo SLU ed allo SLE  

Le verifiche possono essere eseguite  omogeneizzando la sezione del pannello oppure
trattando il pannello come una sezione composta.
-Sezione omogenea
La omogeneizzazione  riguarda sia i moduli elastici che le resistenze meccaniche

ed avviene attraverso gli spessori dei singoli strati t1 = 3 cm   ; t2 = 2cm
N/(Eeq *A)= N1/(E0 *A1)=N2/(E90 *A2) ;

N = N1 + N2 = N*(E0 *A1)/(Eeq *A)+N*(E90 *A2)/(Eeq *A)

Modulo elasticità normale  equivalente
Eeq  = (3*3*Eo + 2*2*E90)/13  = 77292 ≈ 77300 daN/cmq

Resistenza a compressione equivalente

fc,K eq  = (3*3*210 + 2*2*25)/13  = 153 daN/cmq

Resistenza a trazione equivalente

ft,K eq  = (3*3*140 + 2*2*5)/13  = 98  daN/cmq

Resistenza a taglio

fv,K   = 25 daN/cmq

Modulo di elasticità tangenziale

G = 6900 daN/cmq

il valore di calcolo   Xd = Xk * Kmod/γM  ,il coefficiente parziale  γM   = 1,45



- La verifica a flessione , taglio   e di deformabilità  per sezione omogenea

Allo stato limite di esercizio SLE  si utilizzano le formule usuali della scienza delle
costruzioni :

σ = M/I*y = M/W ≤ ft,K eq      ;   W = b*h2/6      τ = 1,5 V/A ≤ τvd 

freccia

f = 5/384*Q*L4/(Eeq*I)

L lunghezza del pannello appoggiato agli estremi

– wc è la controfreccia (qualora presente);
– wist è la freccia istantanea;
– wcreep è la componente della freccia dovuta a fenomeni viscosi;
– wfin è la freccia finale;
– wnet,fin è la freccia finale netta.

wcreep è lo spostamento differito che può essere valutato attraverso la relazione:
wcreep= win· kdef

La freccia  istantanea è dovuta ai carichi permanenti Gk e  GSk  ovvero peso proprio e
pesi non strutturali ;
La freccia finale Gk +  GSk + Q   , carichi accidentali;
La freccia differita   con kdef 

La frequenza fondamentale di vibrazione  T=2*π/ω= 1/f

con   ω= (2*π/L)*[EI/m]1/2  deve essere ≥ 8Hz



Il diagramma tensioni deformazioni per il legno

σ

ε

lineare a trazione e bilatero a compressione , lo si utilizza per la verifica per flessio-
ne allo stato limite ultimo del pannello SLU

La risultante degli sforzi di trazione     T = ftd *(H-X)*B/2

La risultante degli sforzi di compressione C =  fcd *d*B/2  +  fcd *(X-d)*B

Alla distanza d  corrisponde la deformazione ε = 153/77330=0,00197

dall’equilibrio alla traslazione la distanza d dal bordo compresso che rappresenta
l’ampiezza del tratto lineare del diagramma delle deformazioni

0 =h*fc + 1/2*d*(fc+ft)       d = 2*h*fc/(fc+ft)

il momento resistente della sezione

M= B*fc*h2 /2  -1/6*d2*(fc+ft)*B     sostituendo d

M =- B* [ 2/3*h2 *fc 2/(fc+ft)-fc*h2 /2] = W*fm

W = B*h2/6 ; fm = fc *[3-4*fc/(fc+ft)] = 85,94  daN/cmq

MRD = W*fm *kmod/1,45



- La verifica del pannello parete a pressoflessione e taglio

M = V*H  

Con il metodo alle tensioni ammissibili e quindi lo SLE la verifica è immediata

σ = P/A + M /W   ≤     fc,K eq* Kmod/1,45

σ = P/A -M /W   ≤     ft,K eq* Kmod/1,45

 τ = 1,5 V/A ≤ τvd

 A = B*t  ;  Q = t*B2/6

t spessore del pannello
B larghezza
H altezza del pannello

La verifica a pressoflessione per lo stato limite ultimo  SLU

per l’equilibrio alla traslazione  C - T = P
d*(fc+ft)/2  + fc *B = P   ;  d = 2* (P-fc*B)/(fc+ft) = 2*P/(fc+ft) -2*fc*B/(fc+ft)

il momento è calcolato rispetto al baricentro geometrico della sezione
MRD = P*B/2- t*[2/3*(P/t- B*fc)2/(fc+ft)-1/2*fc*B2]



P *B/2  momento dello sforzo normale concentrato all’estremo compresso

t*2/3*(P/t- B*fc)2/(fc+ft) momento dell’area triangolare indicata in figura

fc+ft

d

2/3*(P/t- B*fc)2/(fc+ft)           distanza del baricentro

t*(P/t- B*fc)  = P - B*t*fc     risultante R

fc*B*t      risultante   C sforzi di compressione rettangolare estesa a tutto il pannello

B/2  distanza dal baricentro geometrico

fc

B

P
G

R C

M = C*B/2+ P*B/2 - R *2/3*d=



Se introduciamo  una tensione media di compressione  σN = P/A

M = W*fm       W = h*B2/6      fm = 3*(σN+fc) - 4*(σN+fc)2/(fc+ft)

La distribuzione delle tensioni flessionali nella generica sezione di un pannello
XLam, ad esempio a 5 strati, evidenzia l’esiguo contributo degli strati traversali.
L’azione tagliante in questi strati provoca il fenomeno del rolling shear, ossia il roto-
lamento delle fibre (taglio trasversale). La verifica a taglio per i pannelli XLam deve
infatti essere eseguita sia per il taglio massimo, agente in corrispondenza dell’asse
baricentrico della sezione, sia per il taglio trasversale sollecitante gli strati deboli.



Il  calcolo corretto va eseguito definendo un coefficiente di omogeneizzazione

n = E0/ E90  = 110000 /3700 = 30

il momento di inerzia  I = 3*n*I0 + 2*I0 + (2*n*A*d1
2 + 2*A*d2

2)

vista la simmetria per flessione l’asse neutro è baricentrico

σ= n*M/I*y  ;       σ= M/I*y

l’area omogeneizzata   A = 3*n*A0 + 2*A0

σ = n*P/A + n*M/I*y   per E = E0   ;  σ = P/A + M/I*y   per E = E90

σ = n*P/A -  n*M/I*y

le tensioni di calcolo

parallela alle fibre
fc,d  = 210*kmod/1,45 = 116 daN/cmq

ft,d  = 140*kmod/1,45   = 77,24   daN/cmq

perpendicolare alle fibre
fc,d  = 25*kmod/1,45 = 14 daN/cmq

ft,d  = 5*kmod/1,45 = 3  daN/cmq

il pannello è stato omogeneizzato ma sono esclusivamente gli strati con le fibre paral-
lele che contribuiscono all’assorbimento delle tensioni di compressione e trazione nel
pannello derivanti dallo sforzo normale e dal momento flettente.

-Verifica puntuale
Si utilizza un criterio di resistenza  per uno stato tensionale piano

σX
2 + σY

2 + σX*σY +3*τXY
2 ≤ σeq

2



- Sezione composta

La sezione composta avente rigidezza K

-Pannello orizzontale
La verifica a flessione viene eseguita attraverso la formula

σ = M/K*a*Ei

M momento flettente
a distanza del baricentro dalla fibra considerata
E modulo elastico competente

La verifica allo stato limite ultimo del pannello di Xlam avviene tramite l’introduzio-
ne di un coefficiente di sistema

σ ≤ fm,d  * Ksis
dove Ksis =  1+ 0,0025*n  ≤ 1,1    ;  n numero di lamelle sollecitate in parallelo



le verifiche assumono la forma

σmx  ≤ fm,d  * Ksis =fmx,dXLAM     ;                  σmy  ≤ fm,d  * Ksis =fmy,dXLAM  

in presenza di sforzo normale di compressione

le verifiche da eseguire sono 4

σm/fmXlam   + σc/fcXlam   ≤  1     direzione X

σm/fmXlam   + σt/ftXlam   ≤  1

σm/fmXlam   + σc/fcXlam   ≤  1     direzione XY

σm/fmXlam   + σt/ftXlam   ≤  1

le resistenze sono riferite al pannello e contengono il coefficiente di sistema

la tensione di compressione o trazione derivante dallo sforzo normale  σ = P/A*Ei

A = ∑A*E0 + ∑A*E90

la tensione derivante dalla flessione

σ = M/K*a*Ei



- Verifica a taglio

Si utilizza la formula usuale di jowrasky  con la tensione tangenziale

τ= V/I*S/b  il momento di inerzia ed il momento statico sono quelli della sezione com-
posta

τ= V/K*S/b   con S = ∫E*a*dA

a distanza dal baricentro
S momento statico
b larghezza dell’elemento

la tensione tangenziale  τ ≤ fvk *Kmod/1,45 = 13,8 daN/cmq

Kmod = 0,8

si considera  un effetto di sistema che consente di aumentare la tensione 255 la ten-
sione resistente

Calcolo della freccia

La rigidezza flessionale Kf = EI = ∑Ei*I + ∑Ei*a2*A

la freccia per solaio appoggiato agli estremi

f = 5/384*Q*L4/K

la rigidezza a taglio

KV = G*A’ = k* ∑(Gi*Bi*t)= k* ∑(Gi*Ai)



Gi       modulo di elasticità tangenziale singolo strato
Bi  larghezza strato
t   spessore strato
Ai  = B*t  area singolo strato
k coefficiente di correzione

k = 1/[∑(Gi*Ai)/K2∫S2(z)/(b*Gi(z))dz

z asse verticale  S(z) momento statico

quando il rapporto tra G0/G90     i valori di k sono i seguenti



- Pannello parete

Il comportamento del pannello parete è quello di una lastra con stato tensionale pia-
no, se sollecitata da azioni fuori del piano quali vento o forze sismiche ancora per ef-
fetto della instabilità verticale del pannello si ha un comportamento a plate-shell.
Sull’elemento lastra agiscono le sollecitazioni membranali a metro lineare  daN/m

NX ; NY ;  NXY ;

Per un pannello parete schematizzato non come una lastra ma come un elemento mo-
nodimensionale va eseguita una verifica a pressoflessione utilizzando la formula
σ = Ei *(P/A ± M*y /K)  ≤ fdXlam     trazione o compressione

Ei *(P/A)/fcdXlam  + (M*y /K)/ fmdXlam   ≤ 1

 K= ∑Ei*I + ∑Ei*a2*A

A = ∑A*E0 + ∑A*E90

ed una verifica a taglio

 τ= V/K*S/b ≤  fvdXlam   con S = ∫E*a*dA

se invece per la modellazione utilizziamo un elemento plate shell la verifica è puntua-
le  utilizzando un criterio di resistenza

σX
2 + σY

2 + σX*σY +3*τXY
2 ≤ σeq

2



Le sollecitazioni nella lastra dovute allo sforzo  NXY  sono delle tensioni tangenziali

τXY = τ0Y = NXY /t  = V/(B*t)

Nel caso dell'XLAM il materiale non è per niente omogeneo sul suo spessore, ma for-
mato da una serie di strati incrociati, per cui è necessario considerare la composizio-
ne e l'orientazione dei singoli strati. La prima constatazione riguarda la non conti-
nuità del materiale nella direzione trasversale alla fibratura: non possono, infatti, es-
sere escluse fessure trasversali, che interrompono questa continuità. Ciò vale, in pri-
ma analisi, indipendentemente dal tipo di materiale e indipendentemente dal fatto
che le singole tavole siano incollate una di fianco all'altra o meno. L'analisi struttu-
rale deve quindi partire dal principio secondo cui i diversi strati incrociati sono col-
legati fra loro soltanto tramite la superficie di contatto fra le tavole orizzontali e
quelle verticali, e che la trasmissione delle forze fra uno strato e l'altro avviene tra-
mite questa incollatura. Secondo questa ipotesi, il bordo libero delle singole tavole
deve essere considerato come non sollecitato, per cui il flusso di taglio deve essere
composto dall'incrocio di due tavole ortogonali, entrambe sollecitate da una forza di
taglio.



La sollecitazione a taglio dell'elemento è possibile soltanto scomponendo il flusso di
taglio nella sollecitazione a taglio delle due tavole e in un momento torcente che le
unisce fra loro; questo momento torcente crea la sollecitazione agente sulla superfi-
cie di contatto fra i due elementi. La sollecitazione a taglio dell'Xlam può quindi es-
sere rappresentata come una duplice sollecitazione, formata da una componente di
taglio e una componente di torsione. La sovrapposizione di queste due sollecitazioni
rappresenta lo stato tensionale provocato dalla forza Nxy nell'Xlam. Queste due com-
ponenti sono anche definite come meccanismo di collasso 1 (taglio) e meccanismo di
collasso 2 (torsione). Le sollecitazioni dovute a questi due meccanismi devono essere
determinate e verificate separatamente, in quanto si tratta di due meccanismi di rot-
tura differenti, cui corrispondono due valori della resistenza differenti.  Le sollecita-
zioni derivanti dai due meccanismi possono essere rappresentate e determinate su un
elemento di base e ideale, formato da due strati di tavole ortogonali e ammesso fa-
cente parte di un pacchetto di spessore non limitato, in modo da trascurare gli effetti
dovuti alla mancanza della simmetria nel piano della lastra.

La tensione nominale di taglio per elemento monolitico

τ0 = V/(t*a) , il momento torcente  M = (τ0 *t*a)*a =τ0 *t*a2

introducendo il modulo di resistenza polare     Wp = a3/3

Ip = a4/12+ a4/12=a4/6     Wp =  2*Ip /a =  a3/3

τt = M/Wp  =3*τ0 *t*a2 /a3 = 3* τ0 *t/a

si è fatto riferimento ad un elemento piano ideale avente dei piani di simmetria,gli
spessori dei singoli strati, come pure lo spessore totale della lastra devono essere tra-
sformati in spessori ideali t*, che serviranno da base per il calcolo delle tensioni di
taglio e di torsione effettive.



Per gli strati esterni  :  Il valore minimo fra lo spessore dello strato interno ed il dop-
        pio dello spessore dello strato esterno  alla superficie incolla

ta    t*A = min (2t1 ; t2)

Per gli strati interni :  il valore minimo degli spessori degli strati adiacenti la sezio-
ne incollata t*B = min (t3 ; t4)

lo spessore totale  t = ∑t*i

estesa ad n che rappresenta il numero delle superfici incollate

Le verifiche delle tensioni tangenziali vanno eseguite in modo separato per taglio e
torsione

τVD = 2*τ0  ≤ fvdXlam  ;             τTD = 3*τ0  *ti
* / a    ≤ fTdXlam  ;

le tensione τ0   va calcolata sullo spessore ideale della lastra ti
*

τ0 = NXY/t                     t = ∑t*i

esiste un altra formula per la verifica a taglio che deriva dalla trattazione di Jowra-
sky per travi in legno  τVD = 1,5*V/A  = 1,5* NXY/t    che fa sempre riferimento ad pan-
nello ideale



Rigidezza a flessione e a taglio di un pannello verticale 

La rigidezza a flessione è quella vista in precedenza

 K= ∑Ei*I + ∑Ei*a2*A

per quanto concerne la rigidezza tagliante dell'elemento di parete deve tener conto
dei due meccanismi  e della loro effettiva sovrapposizione. La deformazione totale è
data quindi dalla somma della componente data dalla tensione di taglio con la com-
ponente data dalla torsione.

La deformazione dovuta al taglio          γ1 = τ0 /G0mean

La deformazione dovuta alla torsione   γ2 = MT /(GT*Ip)*t/2 = 6*τ0 /G0mean *(t/a)2

dove GT= G0mean/2      ; MT =τ0 *t*a2   ; Ip =a4/6

si può definire un modulo di rigidezza a taglio equivalente della lastra

DXY = Geq *tXLAM               dove

DXY   rigidezza della lastra
tXLAM  spessore della lastra
Geq modulo di elasticità tangenziale equivalente della lastra ideale

Geq /G0mean = 1/[1+6*αT *(t/a)2]

αT =0,32*(t/a)0,77

i valori di Geq  sono compresi tra 4000 ÷5000 daN/cmq

La verifica per gli sforzi normali   NX  ed   NY



Il calcolo delle tensioni è immediato

σX = NX *Ei/AX  ;         AX = ∑Ai*E0 + ∑Ai*E90   = 2*B*tX* E0 +3*B*tY *E90

σY = NY *Ei/AY  ; AY = ∑Ai*E0 + ∑Ai*E90     = 3*B*tY* E0 +2*B*tX *E90

si possono trascurare gli strati con fibre perpendicolari

AX  = 2*B*tX  ; AY =3*B*tY

σX = NX /AX  ;      σY = NY /AY  ;

le verifiche sono 4 due a trazione e due a compressione

σCX = NX /AX   ≤ fCDXLAM σTX = NX /AX   ≤ fTDXLAM

σCY = NY /AY   ≤ fCDXLAM σTY = NY /AY   ≤ fTDXLAM

la verifica di uno stato tensionale piano può essere eseguita attraverso un criterio di
resistenza

σX
2 + σY

2 + σX*σY +3*τXY
2 ≤ fDXLAM

2

Le rigidezze assiali e le deformazioni

εX  = NX/AX     ;  AX = ∑Ai*E0 + ∑Ai*E90

εY  = NY/AY     ;  AX = ∑Ai*E0 + ∑Ai*E90



4- La verifica di instabilità e la verifica fuori del piano  di un pannello

Per la sola forza di compressione  la verifica viene condotta con le formule usuali
per la instabilità

σXCd /(KC*fCDXLAM  )≤ 1

Kcrit,c=1/[k+(k2-λ2
rel,c)1/2]

k= 0,5*[1+βc*(λrel,c -0,3)+λ2
rel,c]

λrel,c  = λ/π*(fc,0,k/E0.05)1/2

λ= Lo/ρ

Lo lunghezza libera di inflessione ρ raggio  d inerzia  minimo

Se λrel,c <0,3 si assume Kc=1

considerando un azione orizzontale distribuita  sul pannello quale vento o sisma

σXCd /(KC*fCDXLAM  )+σmd /(KC*fmDXLAM  ) ≤ 1 σmd = M/W



Riportiamo le verifiche strutturali eseguiti su un pannello di parte ed un pannello di
solaio attraverso un software di calcolo
Pannello di solaio 5 strati luce 6 m carico Q = 600 daN/ml
M = 4000 daN*m ; V = 27 daN ; P = 300 daN   strati 3+2+3+2+3 cm

Dalla immagine si vedono i diagrammi delle tensioni per flessione e taglio dove la
max tensione per flessione σ= 26,67 daN/cmq e la tensione tangenziale  τ= 4,17
daN/cmq. Il software esegue  considerano lo sforzo normale una verifica di instabi-
lità
Pannello di parete a 5 strati 3+2+3+2+3 cm sollecitato da sforzo normale P =
10000 daN   taglio  V = 1000 daN   e momento flettente M = 3000 daN*m agente su
entrambe le facce

La max tensione per flessione σ= 45daN/cmq ;
La max tensione per taglio  τ= 3,73 daN/cmq ;
La max tensione per sforzo normale σ= 25daN/cmq



5- La parete in Xlam

Per facilità di montaggio e trasporto conviene eseguire una progettazione modulare
con modulo base di 125 cm ed utilizzare pannelli aventi dimensioni ridotte 12x
125x300 cm aventi un peso di circa 150 kg che per modeste costruzioni gli operai
possono mettere in opera con estrema facilità con l’ausilio d bracci di sollevamento
ovvero auto gru senza ricorrere a delle gru fisse  da posizionare in cantiere.

Il pannello  isolato ha un funzionamento a mensola semplice la sua rigidezza flessio-
nale è pari a

K = 3*(∑I *EO  + ∑ I*E90 )/ H3         I = t*b3/12   t spessore del singolo strato

se assembliamo più pannelli in assenza di collegamenti la rigidezza della parete è pa-
ri alla somma delle rigidezze dei singoli pannelli avendosi un funzionamento a men-
sola semplice

K = ∑Ki  ;

mentre se vi sono delle connessioni efficaci tra i singoli elementi parete la rigidezza
della mensola composta è pari a
K = 3*(∑I *EO  + ∑ I*E90 )/ H3         I = t*B3/12
dove B = ∑b   delle larghezze dei singoli pannelli



Le pareti in Xlam vanno opportunamente giuntate tramite connessioni metalliche

in modo che il comportamento sia a mensola composta ; tali collegamenti vanno di-
mensionati in funzione delle tensioni tangenziali che si trasmettono e devono essere
sufficientemente rigide al fine di garantire la monoliticità globale  della parete .

Il calcolo delle connessioni metalliche va eseguito a taglio in funzione delle tensioni
tangenziali attraverso la formula   τ = V/I*S/b estesa a tutta la parete o attraverso la
differenza tra le risultanti degli sforzi di compressione e trazioni agenti alla base del
pannello . In una modellazione FEM della parete si determina la forza di scorrimento



S = τ*t*H               da far assorbire alle singole connessioni  tra i pannelli

In una modellazione FEM della parete attraverso un elemento plate-shell possono es-
sere modellate le singole connessioni metalliche che non sono infinitamente rigide ,
introducendo dei nodi e quindi una piattina metallica con le effettive dimensioni

Per determinare lo spostamento dovuto alla rotazione rigida della parete della parete
si deve prima valutare lo spostamento dovuto alla deformabilità a trazione della con-
nessione

ΔV= T/kh      dove

T è la forza di trazione ; kh  rigidezza della connessione
Δh

                γ
ΔV

Δh  =  ΔV *h/br       h altezza del pannello ,

br   distanza del centro di rotazione dallo spigolo , ovvero braccio della coppia interna
tra la risultante degli sforzi di compressione C e la risultante della trazione T.
Lo spostamento dovuto alla deformabilità della connessione rigida

ΔA  = F /(n*ka)
n numero delle connessioni    K rigidezza assiale piattina



ΔA 

Lo spostamento dovuto alla deformazione a taglio e a flessione  del pannello

ΔP   = F*L3/(3*Kf ) + F*L/ KT

Kf    rigidezza flessionale       (∑I *EO  + ∑ I*E90 )  =I* EeffXLAM

KT   rigidezza tagliante     (∑A*GO  + ∑ A*G90 )  =A* GeffXLAM

Lo spostamento  ΔC  dovuto alla deformazione del giunto ovvero agli scorrimenti dei
pannelli

ΔC  = V/(n*kV)  n   numero connessioni  ;

kV   rigidezza a taglio della connessione

Lo spostamento complessivo    Δ = ΔC +Δh +  ΔA  +ΔP  

 F = K * Δ ,  la rigidezza della nostra parete    K = 1/Δ

La rigidezza assiale e tagliante delle connessioni dipendono dal numero delle vita
dalla loro resistenza e deformabilità nonché dalle caratteristiche delle piattine metal-
liche



Nel caso della presenza di aperture nelle pareti, il calcolo degli sforzi interni diventa
più complesso e può essere eseguito, sotto forma di approssimazione, sulla base di
modelli semplici, oppure procedendo ad un'analisi numerica, per esempio sulle base
di un modello ad elementi finiti.

L’architrave può essere modellata come una trave con condizione di semiincastro e i
due setti laterali come mensole sollecitate dalle forze orizzontali derivanti dalla ri-
partizione per impalcato rigido dai carichi verticali quali il peso dei solai e dalle
azioni trasmesse dagli architravi e possono essere verificati separatamente; è più
corretta una modellazione ad elementi finiti con elementi lastra piastra che ci con-
sentono  di ricavare lo stato tensionale in ogni punto del pannello.

Nel calcolo della parete con aperture si considerano dei setti verticali con le azioni
trasmesse dagli architravi e dalle travi sottofinestra azioni che sono taglianti e flet-
tenti calcolando la parete a macroelementi ; è opportuna una modellazione agli ele-
menti finiti  per avere una rappresentazione esatta dello stato tensionale



per gli edifici a sbalzo , il solaio è appoggiato sulle pareti laterali e se vi sono anche
sulle pareti centrali che sono rigide e continue  nella parte anteriore e ben ammorsa-
te ai solai ed alla parete inferiore.

6- I solai in XLam

I solai vengono realizzati affiancando pannelli Xlam ed hanno un evidente comporta-
mento a trave ma se opportunamente interconnessi tra di loro  possono avere anche
un comportamento a piastra;

La funzione delle connessioni metalliche tra i pannelli di solai  è di ripartizione  dei
carichi   , vi possono essere zone di solaio più caricate di conseguenza i pannelli
avrebbero deformazioni differenti sono appoggiati agli estremi e collegati tra di loro
mediante un vincolo a cerniera; se il sovraccarico e applicato su un solo pannello co-
me potrebbe essere un tramezzo i suoi effetti si ripartiscono sugli elementi vicini . Il
giunto tra gli elementi di solaio viene progettato per resistere alle azioni taglianti che
agiscono lungo i piani trasversali all’orditura dei pannelli; consideriamo inizialmen-
te il singolo pannello svincolato da tutti gli altri e sollecitato da un carico verticale P
per il quale si assume un andamento sinusoidale
p(z) = q*sin(π*z/L)

con la possibilità di esprimere la deformata del pannello attraverso una funzione si-
nusoidale; dall’equilibrio flessionale del pannello



EIVIV = q*sin(π*z/L)   EI rigidezza del pannello

dall’equilibrio  torsionale   G*IP*θ” = - q*e*sin(π*z/L)

e    eccentricità del carico rispetto al baricentro del pannello

Considerando le due deformate funzioni sinusoidali

V(z) = V*sin(π*z/L)  ;   θ(z) = θ*sin(π*z/L)  ;

sostituendo nelle due equazioni ricaviamo V e θ

V = q*L4*/(π4*E*I)  ; θ =  q*e*L2/(π2*G*IP)

La cerniera impone la congruenza tra i pannelli ovvero la deformata del pannello
adiacente deve essere uguale; le reazioni interne delle cerniere si ottengono dalla
congruenza degli spostamenti, il pannello e appoggiato longitudinalmente ; il singolo
pannello ha la seguente deformata

V12  = V ± θ*d = q*L4*/(π4*E*I)  ±  q*e*d*L2/(π2*G*IP)

si possono ricavare i coefficienti di influenza per ciascun pannello nella cerniera e ri-
cavare gli reazioni e quindi le sollecitazioni in base alle quali dimensionare i colle-
gamenti orizzontali tra i pannelli.  Se il comportamento del solaio è a piastra ovvero
lavora nelle due direzioni le piattine metalliche vanno dimensionate per le sollecita-
zioni flettenti e taglianti nella direzione ortogonale. Il solaio  ha la funzione di ripar-
tire le azioni orizzontali e pertanto deve essere rigido , il pannello verticale posizio-
nato ad una estremità del solaio  trasmette ad esso una forza orizzontale che i con-
nettori devono essere in grado di distribuire su tutto l’impalcato



- Pressione trasversale nel piano del pannello
Nella direzione dello spessore del pannello (spesso indicato come "asse z"), tutti gli
strati sono sollecitati perpendicolarmente alla fibratura. Agli appoggi per contatto
dei vari elementi orizzontali si presenta quindi la medesima situazione di rischio di
schiacciamento trasversale alla fibratura come per tutti gli elementi strutturali di le-
gno. Nel caso dell'Xlam  la situazione si presenta all'appoggio degli elementi di solet-
ta su una parete. Il calcolo delle tensioni perpendicolari alla fibratura avviene sulla
base di una superficie di contatto di riferimento, che è determinata dalla larghezza
degli strati verticali che introducono la forza nella soletta XLAM; in altri termini, gli
eventuali strati orizzontali, esterni, della parete non sono considerati nel calcolo. In
caso di appoggio omogeneo, per esempio con altri materiali, si considera la superfi-
cie effettiva di contatto.

La verifica assume la forma σC90d  ≤fC90d

7- Il calcolo delle connessioni tra i pannelli
- Connessioni parete
Esaminiamo in primis il connettore SLOT per pannelli strutturali in modo da definire
il comportamento a mensola complessa come visto nel paragrafo precedente

La dimensione del connettore Slot è circa 12 cm da incassare nel pannello e da verifi-
care a taglio attraverso la forza   FV = τ*h 
Il calcolo della capacità portante si effettuerà in accordo alle formule per piastra di
acciaio sottile
                    0,4*fhk*t1* d
FvRk   min
                  1,15 * [2*MyRk*fhk* d]1/2  + FaXRk /4



per piastra di acciaio spessa

fhk*t1* d 
FvRk   min      fhk*t1* d * [(2+4*MyRk/(fhk* d*t1

2)1/2 -1]+ FaXRk /4
                    2,3 * [MyRk*fhk* d]1/2  + FaXRk /4

t1 spessore del legno ; d diametro efficace della vite; fhk resistenza a rifollamento;
FaXRk  valore caratteristico della resistenza ad estrazione della unione ;
MyRk valore caratteristico del momento di snervamento dell’unione.

FvRk   ≥ τ*h /n    n = 3 numero dei collegamenti

Vi sono delle distane minime da rispettare per il posizionamento dei connettori pari a
circa 32 cm per pannello Xlam sia dal bordo che come interasse; per un pannello di
altezza 3 m utilizziamo al massimo 7 connettori

i valori della resistenza della singola connessione li troviamo nella seguente tabella



Questo connettore può essere utilizzato anche per i solai dove la distribuzione delle
forze orizzontali (sisma o vento) dal solaio alle pareti inferiori dipende dalla rigidez-
za del solaio nel proprio piano. Un solaio rigido permette di ottenere una trasmissio-
ne delle forze esterne orizzontali alle pareti sottostanti con un comportamento a dia-
framma. Il comportamento a diaframma rigido e molto più facile da progettare ri-
spetto a un solaio deformabile nel proprio piano, per via della semplicità nella sche-
matizzazione strutturale del solaio. Inoltre, molte normative sismiche internazionali,
richiedono la presenza di un diaframma rigido come requisito per ottenere la regola-
rità in pianta della costruzione e quindi una migliore risposta sismica dell'edificio.

-Connessioni in fondazione alla base dell’edificio
L’ancoraggio dell’edificio alla fondazione è fondamentale per assicurarne la stabi-
lità e l’ancoraggio al terreno, il pannello veniva poggiato su un dormiente in legno
oggi la tecnologia si è evoluta e si utilizza il profilo di alluminio ALUSTART  in mo-
do da livellare il piano di appoggio.

Insieme al profilo Alustart che ha il solo scopo di livellare il piano di appoggio ed al-
loggiare il pannello si utilizzano connessioni addizionali in grado di trasmettere il ta-
glio ovvero la forza orizzontale e connessioni in grado di trasmettere la trazione deri-
vante dalla pressoflessione dei pannelli .
Le forze che il pannello trasmette al profilo sono indicate in figura



Il profilo è dimensionato in funzione delle caratteristiche del pannello e quindi delle
max sollecitazioni che il pannello può sopportare fino ad un max spessore di 16 cm.

I sistemi di connessione addizionali sono delle piattine metalliche in grado di tra-
smettere la trazione ed il taglio ;  Indicato con V  il tagliante di piano in fondazione
somma delle azioni sismiche  orizzontali oppure del vento, ripartito tra i singoli pan-
nelli nella ipotesi di impalcato rigido , in una modellazione FEM

Vi = τ*b*t b larghezza  del pannello

per le sollecitazioni di trazione e compressione derivanti dalla pressoflessione della
parete , che essendo sinusoidali si invertono



la forza di compressione   C =t* ∫σC dy ; la forza di trazione T =t* ∫σT dy ;
Ipotizzando un meccanismo di rottura che porti al collasso della parete passando dal
comportamento da mensola composta a mensola semplice

La parete è sollecitata anche da azioni orizzontali fuori del piano derivanti dal sisma
o dal vento il profilo Alustart  è in grado di definire i seguenti valori della resistenza

- resistenza  lato legno - fissaggio acciaio legno con viti o con chiodi  (bordò)
LEGNO

Configurazione su legno tipo fissaggio fori
Φ*L  mm

Nv Resistenza legno
R2/3K  KN/m

Fissagio totale 71/m Chiodi LBA Φ4*60 71/m 12060
Fissagio parziale 35/m Chiodi LBA Φ4*60 35/m 6090
Fissagio parziale   23/m Chiodi LBA Φ4*60 23/m 4050



- resistenza materiale alluminio (verde)
ALLUMINIO
Istallazione Resistenza Alluminio R1CK

Alu start 100
Alu start 120
Alu start  100+35
Alustart   120+35

γM1 72190  KN/m

- resistenza calcestruzzo  (azzurro)
CALCESTRUZZO

Fissaggio totale
5ancoranti/m

Fissaggio parziale
2,5ancoranti/m

Configurazione cal-
cestruzzo

fissaggi fori Φ12 Resistenza di calcolo calcestruz-
zo   R2/3,d   KN/mtipo  Φ*L mm

non fessurato WIN-FIX PRO 8.8 M12x120 12830 6750
SKR-E 12x90 10220 5360
AB1 M12x100 9460 5030

fessurato WIN-FIX PRO 8.8 M12x190 10730 6760
SKR-E 12x90 5170 3860
AB1 M12x100 9460 5030

sismico EPO-FIX PLUS 8.8 M12x190 5260 3850

Vanno aggiunti dei connettori addizionali a trazione e a taglio;



- Connettore a trazione WHT

La risultante  degli sforzi di trazione in un pannello  T = t*∑σ*Δx dove in una model-
lazione FEM   Δx rappresenta la larghezza del pannellino

La forza F1 è eccentrica rispetto al baricentro del pannello e1 = t/2b di conseguenza
si genera un momento torcente alla base del pannello pari ad MT = F1*e1 che tra-
smette nelle viti delle sollecitazioni assiali ; se consideriamo l’eccentricità del bullo-
ne rispetto alla piattina e2  vi è una torsione dello stesso segno  MT = F1*e2  il momen-
to torcente complessivo sul connettore sollecitato a trazione

MT = F1*(e1 +e2 )

mentre la sollecitazione di trazione genera esclusivamente sforzi di taglio nelle viti
per cui il collegamento trasmette la trazione ma è taglio nelle viti e a trazione nel
bullone la torsione genera sforzi assiali nelle viti e taglio nel bullone.
la tensione effettiva nel bullone   σ = 4*FV/ (π*D2)   τ=  4*MT /(b*π*D2)



b è il braccio della coppia reattiva  pari alla distanza tra il baricentro delle viti e  la
base del connettore. Nei calcoli questo momento lo trascuriamo poiché la tensione di
tranciamento nel bullone è ridotta  ma può danneggiare la piattina metallica che pre-
senta i bordi rinforzati: la soluzione migliore sarebbe disporre due piattine simmetri-
che rispetto all’asse del pannello. La scheda tecnica fornisce una resistenza della
giunzione a trazione legno-calcestruzzo in funzione del diametro delle viti   del bullo-
ne e della tipologia di connettore

WHT 340 , WHT 440, WHT 540, WHT 620 , WHT 740

per il bullone



La verifica del bullone deve essere ad estrazione nel calcestruzzo e a trazione attra-
verso la formula

FTRD = 0,9*ftbk*(π*D2/4)/ γM2 FVRD = 0,6*ftbk*(π*D2/4)/ γM2

si può utilizzare la formula combinata per trazione e taglio

FTED /(1,4*FTRD )+ FVRD /FVRD  ≤ 1

la verifica a sfilamento nel cls attraverso le tensioni di aderenza sulla superficie late-
rale del bullone , (nel foro va sempre alloggiato un prodotto espansivo)

FVRD = τad*π*D*H1/ γM2 > F1

la tensione di aderenza è quella fornita dalla normativa per il calcestruzzo

fbd = fbK / γC  ;             fbK = 2,25*η1*η2*fctk

η1 = 1    in condizioni di buona aderenza

η1 = 0,7 in condizioni di aderenza non buona

η2 = 1     per barre aventi diametro D < 32mm

η2 = (132-D)/100  per barre di  diametro superiore

fctk = 1,3*0,3* fck
2/3     resistenza caratteristica a trazione del cls

- Connettore a taglio TITAN N

Le dimensioni della piattina sono di 120 mm per uno spessore di 3 mm ; la connessio-
ne trasmette sia la trazione che il taglio secondo lo schema indicato in figura



Sia la forza di taglio che di trazione sono delle forze eccentriche rispetto alla linea
passante per il baricentro dei bulloni vi è quindi un momento torcente ; i bulloni  so-
no sollecitati a trazione e taglio la verifica viene condotta attraverso la formula

FTED /(1,4*FTRD )+ FVED /FVRD  ≤ 1

dove  FTED = T  trazione   ; FVED =  V  taglio trasmesso

le viti sono esclusivamente sollecitate a taglio per cui la resistenza della connessione

                   0,4*fhk*t1* d
FvRk   min
                  1,15 * [2*MyRk*fhk* d]1/2  + FaXRk /4
per piastra di acciaio spessa

fhk*t1* d 
FvRk   min      fhk*t1* d * [(2+4*MyRk/(fhk* d*t1

2)1/2 -1]+ FaXRk /4
                    2,3 * [MyRk*fhk* d]1/2  + FaXRk /4

indicata con R la risultante di V e T e con n il numero delle viti

n*FvRk  ≥ R



Le resistenze a taglio e a trazione della connessione

Le resistenze variano  in funzione della tipologia di connettore TCN 200; TCN 240





Gli ulteriori valori delle resistenza anche quelli a trazione sono riportati  nella sche-
da tecnica  della connessione.

- Connessione intermedia pannello-solaio

Il pannello , la parete verticale è collegata  ai solai di interpiano le sollecitazioni che
vengono trasmesse sono di taglio , trazione e compressione quindi vanno utilizzati
connettori in grado di trasmettere queste sollecitazioni ;La forza Fv viene trasmessa
dall’impalcato

Le sollecitazioni sono i risultati di una modellazione FEM

V =t*∑NXY *Δx   ;  T = t*∑NXX *Δx   per la zona tesa

i connettori da utilizzare sono :

Angolare  interno forze di trazione  WHT
Piastra esterna per la trazione WHT plate T
Connessione per la trasmissione del taglio TITAN  N



 Angolare  interno forze di trazione  WHT

il bullone attraversa il pannello di solaio e viene collegata al connettore inferiore ;

Piastra esterna per la trazione WHT plate T



Connessione per la trasmissione del taglio TITAN  N

Per le calcolazioni si rimanda alle pagine precedenti . Restano da studiare la cones-
sione d’angolo e incrocio tra le pareti ed i collegamenti in copertura.

Connessione d’angolo e di incrocio tra le pareti

Il collegamento d’angolo tra le pareti è necessario per garantire una maggiore robu-
stezza della costruzione  può essere realizzato con sole viti o con connessioni metalli-
che come riportato in figura

Le forze che sollecitano  i collegamenti d’angolo sono prevalentemente di superficie
quali azioni fuori del piano orizzontali  derivanti dal vento  con pressione statica sot-
tovento e sopravvento , o anche azioni inerziali  sismiche orizzontali  ma vista la mas-
sa ridotta prevalgono le azioni del vento . La azione sottovento tende a strappare la



parete di conseguenza in corrispondenza degli angoli ed incroci si ha una trazione di
stribuita la cui risultante è pari a

R = A*P

A area della parete ,   pressione statica  P = Qr*Ce*Cp*Cd 

Ce coefficiente di esposizione

Cp coefficiente di pressione

Cd coefficiente dinamico

Qr pressione cinetica

Sembra  superfluo  soffermarci sul calcolo  della connessione o delle viti passiamo
direttamente alle connessioni in corrispondenza degli incroci che vanno realizzate
per prevenire meccanismi di ribaltamento delle pareti  fuori del piano

Dallo studio di questi meccanismi di ribaltamento e dalle azioni sottovento si posso-
no ricavare le forze che sollecitano la connessione e quindi dimensionare il collega-
mento

 Connessione tra parete e copertura

Il giunto di copertura deve sopportare le reazioni vincolari trasmesse dal pannello
parete verticale al pannello di copertura , è buona prassi non creare coperture spin-
genti non consentite in zona sismica. Il collegamento può essere realizzato attraverso
viti o con connettori metallici



La reazione presenta una componente verticale ed una orizzontale derivante dal peso
del pannello

H = 1/2*Q*L*sinα  ;  V = 1/2*Q*L*cosα  ;

La connessione va quindi verificata a taglio , ed un eventuale sisma verticale che ten-
de a sollevare il pannello di copertura.

8-Il fattore di struttura q e la regolarità strutturale

La progettazione di un edificio in XLAM in zona sismica presuppone la definizione
del fattore di struttura q  da utilizzare nello spettro di risposta al fine di determinare
l’accelerazione Sd(t); gli edifici in Xlam sono molto rigidi di conseguenza in zone si-
smica 1 e 2 dove le azioni orizzontali del vento eguagliano o sono di poco inferiori
alle azioni sismiche  le accelerazioni sono pari rispettivamente a

Zona 1  Ag = 0,35*g
Zona 2 Ag = 0,25g

nel tratto orizzontale      TB ≤ T < TC Sd(T)=Ag*S*η*Fo/q



le norme tecniche  sulle costruzioni NTC 2018 prevedono per le strutture di legno i
seguenti valori del fattore di struttura q

si dovrebbe utilizzare un valore del fattore di struttura q =  2 ÷ 3 per bassa ed alta
duttilità. Il fattore di struttura è definito come  il rapporto tra il valore dell’azione si-
smica per la quale si verifica il meccanismo ed il valore dell’azione corrispondente
alla prima plasticizzazione. Per la determinazione del fattore di struttura q dobbiamo
eseguire una analisi non lineare del nostro edificio  utilizzando una modellazione del-
la parete a macroelementi con diagonali

La parete viene modellata come una struttura reticolare insieme alle connessioni sol-
lecitata dalle forze orizzontali corrispondenti al primo modo di vibrare , si determina
l’azione sismica SO corrispondente alla plasticizzazione del primo elemento diagona-
le o connessione , si considera uno schema variato e si determina l’azione sismica SU

corrispondente alla formazione di un meccanismo

q =  SU /S0



le rigidezze delle diagonali a trazione e a compressione si determinano tenendo pre-
sente la rigidezza del pannello , lo spostamento per una modellazione shear type

Δ = F*H3/(12EI) + χ*F*H/(GA)

EI = ∑E0 I +∑E90 I

I momento di inerzia del singolo strato rispetto al baricentro del pannello
I = I0 + A*d2

G*A = ∑G0 *A +∑G90 *A

la rigidezza K del pannello   K = 1/[H3/(12EI) +χ H/(GA)]

Indicate con α e β rispettivamente l’inclinazione della diagonale tesa e compressa la
deformazione che subisce la diagonale

δ= Δ*cosα  accorciamento  diagonale compressa

δ= Δ*cosβ  allungamento  diagonale tesa

Gli sforzi normali nelle diagonali

Nc = EA/L *δcosα  =EA/L *Δ*cosα2 Nt = EA/L *Δ*cosβ 2

F = Nc sinα  + Nt *sinβ =  EA/L *Δ*[sinα*cosα2 +sinβ*cosβ 2 ]
eguagliando alla rigidezza del pannello

K *Δ=EA/L *Δ*[sinα*cosα2 +sinβ*cosβ 2 ]
l’area delle due diagonali equivalenti   L lunghezza diagonale



A = K*L/{E*[sinα*cosα2 +sinβ*cosβ 2 ] }

A = L/{[H3/(12EI) +χ H/(GA)]*E*[sinα*cosα2 +sinβ*cosβ 2 ] }

A = B*t  t spessore pannello  B larghezza

é evidente che la schematizzazione  prevede anche aste verticali per assicurare la tra-
smissione degli sforzi normali individuando un modello reticolare la cui rigidezza è
pari alla rigidezza assiale del pannello

E*A =  ∑E0 A +∑E90A

quindi aste che hanno uno spessore più grande di quello del pannello ;

Il pannello di fascia lo modelliamo come un asta mentre per quanto concerne la rigi-
dezza delle connessioni che rappresentano i primi elementi ad entrare in crisi , sono
riportate nelle schede tecniche e modelliamo come delle molle

Connessione a trazione



Connessione a taglio

Il modello  reticolare con le molle di rigidezza K a trazione e a taglio

Nei nodi vi sono delle cerniere  si esegue un analisi statica non lineare consideran-
do degli schemi variati e si determina il fattore di struttura q.



Per quanto concerne la regolarità  strutturale per case in legno di dimensioni mode-
ste 2 o 3 piani dove il peso sismico è ridotto condizionare la progettazione architetto-
nica con forme estremamente regolari dando poco spazio alla creatività è un pò ri-
duttivo , la casa in legno è organica o minimale la sua forma deve essere irregolare
anche perché le sollecitazioni derivanti dalla torsione corrispondenti ad una eccen-
tricità in pianta ed altezza sono ridotte sollecitazioni taglianti e flessionali che i pan-
nelli assorbono facilmente.  Le norme  tecniche sulle costruzioni NTC 2018 stabili-
scono
REGOLARITÀ
Le costruzioni devono avere, quanto più possibile, struttura iperstatica caratterizzata
da regolarità in pianta e in altezza. Se necessario, ciò può essere conseguito suddivi-
dendo la struttura, mediante giunti, in unità tra loro dinamicamente indipendenti.
Per quanto riguarda gli edifici, una costruzione è regolare in pianta se tutte le se-
guenti condizioni sono rispettate:
-a) la distribuzione di masse e rigidezze è approssimativamente simmetrica rispetto a
due direzioni ortogonali e la forma in pianta è compatta, ossia il contorno di ogni
orizzontamento è convesso; il requisito può ritenersi soddisfatto, anche in presenza
di rientranze in pianta, quando esse non influenzano significativamente la rigidezza
nel piano dell’orizzontamento e, per ogni rientranza, l’area compresa tra il perime-
tro dell’orizzontamento e la linea convessa circoscritta all’orizzontamento
non supera il 5% dell’area dell’orizzontamento;
-b) il rapporto tra i lati del rettangolo circoscritto alla pianta di ogni orizzontamento
è inferiore a 4;
-c) ciascun orizzontamento ha una rigidezza nel proprio piano tanto maggiore della
corrispondente rigidezza degli elementi strutturali verticali da potersi assumere che
la sua deformazione in pianta influenzi in modo trascurabile la distribuzione delle
azioni sismiche tra questi ultimi e ha resistenza sufficiente a garantire l’efficacia di
tale distribuzione.
Sempre riferendosi agli edifici, una costruzione è regolare in altezza se tutte le se-
guenti condizioni sono rispettate:
-d) tutti i sistemi resistenti alle azioni orizzontali si estendono per tutta l’altezza della
costruzione o, se sono presenti parti aventi differenti altezze, fino alla sommità della
rispettiva parte dell’edificio;
-e) massa e rigidezza rimangono costanti o variano gradualmente, senza bruschi
cambiamenti, dalla base alla sommità della costruzione (le variazioni di massa da un
orizzontamento all’altro non superano il 25%, la rigidezza non si riduce da un
orizzontamento a quello sovrastante più del 30% e non aumenta più del 10%); ai fini
della rigidezza si possono considerare regolari in altezza strutture dotate di pareti o
nuclei in c.a. o di pareti e nuclei in muratura di sezione costante sull’altezza o di
telai controventati in acciaio, ai quali sia affidato almeno il 50% dell’azione sismica
alla base;
-f) il rapporto tra la capacità e la domanda allo SLV non è significativamente diver-
so, in termini di resistenza, per orizzontamenti successivi (tale rapporto, calcolato
per un generico orizzontamento, non deve differire più del 30% dall’analogo rappor-
to



calcolato per l’orizzontamento adiacente); può fare eccezione l’ultimo orizzontamen-
to di strutture intelaiate di almeno tre orizzontamenti;
-g) eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengano
con continuità da un orizzontamento al successivo; oppure avvengano in modo che il
rientro di un orizzontamento non superi il 10% della dimensione corrispondente
all’orizzontamento immediatamente sottostante, né il 30% della dimensione corri-
spondente al primo orizzontamento. Fa eccezione l’ultimo orizzontamento di costru-
zioni di almeno quattro orizzontamenti, per il quale non sono previste limitazioni di
restringimento. Qualora, immediatamente al di sopra della fondazione, sia presente
una struttura scatolare rigida, purché progettata con comportamento non dissipativo,
i controlli sulla regolarità in altezza possono essere riferiti alla sola struttura sopra-
stante la scatolare, a condizione che quest’ultima abbia rigidezza rispetto alle azioni
orizzontali significativamente maggiore di quella della struttura ad essa soprastante.
Tale condizione si può ritenere soddisfatta se gli spostamenti della struttura sopra-
stante la scatolare, valutati su un modello con incastri al piede, e gli spostamenti del-
la struttura soprastante, valutati tenendo conto anche della deformabilità della strut-
tura scatolare, sono sostanzialmente coincidenti.

L’analisi da eseguire è un analisi dinamica lineare tenendo conto sia della deforma-
bilità in pianta che in altezza.

9-La modellazione FEM

La modellazione la eseguiamo attraverso il software iperspace personal edition che
per edifici Xlam effettua una modellazione ad elementi finiti dell’intero edificio di
conseguenza la rigidezza che considera è quella globale;l’edificio si compone di 3
piani fuori terra realizzato con pannelli parete dello spessore di 13 cm 3+2+3+2+3
ha una scala esterna con pareti in legno e con vetrate  indipendente  i pannelli hanno
dimensione 100 cm la progettazione è su moduli 4x4 m.

L’altezza del pannello è 2,90 m con una altezza di interpiano di 315 cm ; l’edificio è
semplice la pianta è stata studiata esclusivamente per la modellazione strutturale. La



copertura è realizzata con elementi in legno capriate e pannelli sottili XLam 8 cm 3
strati 3+2+3 poggiata sul terzo solaio viene considerata come massa sismica sul III
impalcato calcolata separatamente. Si riporta il modello della struttura  le deforma-
zioni corrispondenti alle differenti combinazioni di carico

La struttura è tutta verificata  le sollecitazioni nei pannelli sono ridotte;per quanto
concerne il calcolo delle connessioni ogni pannello di dimensioni 100x300 viene vin-
colato  alla fondazione ed ai solai con due collegamenti a trazione disposti agli estre-
mi ed una connessione centrale a taglio ; le tipologie di connettori utilizzate sono tut-
te uguali per le differenti combinazioni di carico sia in fondazione che in corrispon-
denza dei solai si fa riferimento alle max sollecitazioni di trazione compressione e ta-
glio che possiamo visualizzare per ogni parete .Per le verifiche delle connessioni uti-
lizziamo le schede tecniche . La struttura è stata impostata su una maglia quadrata
4x4 la nostra parete XLAM ha dimensioni 4x3 m , ad esempio al piano terra selezio-
nando un setto XLam  per ogni combinazione suddivide la parete in 4 macroelementi
fornendo il valore delle sollecitazioni nel centro del pannello nei nodi mediani oriz-
zontali e verticali

N ; TX ; MX ; TY ;MY ; MT ;



Direzione Verde
N TX MX TY MY MT

-305 117 8 585 2671 31
-800 -799 0 539 3536 2
-302 -434 -11 -176 2233 14

Queste sollecitazioni sono relative  alla combinazione sismica 1

Direzione azzurra
N TX MX TY MY MT

-5556 -4009 -8051 2 -2 -20
-5272 -4081 -6118 -8 1 -54
-4618 -4261 -3266 5 -3 60

Lo sforzo negativo è di compressione , la forze per il dimensionamento della connes-
sione per mensola composta

Connettori a taglio
Taglio orizzontale   VX ≈ 4100 daN  ;
Taglio verticale       VY ≈ 550 daN  ;

Connettori a trazione e compressione
T = N+ (M1+M2+M3) /4  ≈ - 500 daN              la mensola è tutta compressa
C = 9630 daN



Dobbiamo verificare il profilo Alustart per la compressione , il connettore Titan N ed
il connettore SLOT

Profilo Alustart 100+Alustart 35  a pag. 36 dei presenti appunti sono riportati valori
della resistenza in KN/ml per il lato legno, alluminio e calcestruzzo del profilo Alu-
start .
Legno
Configurazione su legno tipo fissaggio fori

Φ*L  mm
Nv Resistenza legno

R2/3K  KN/m
Fissagio totale 71/m Chiodi LBA Φ4*60 71/m 12060
Fissagio parziale 35/m Chiodi LBA Φ4*60 35/m 6090
Fissagio parziale   23/m Chiodi LBA Φ4*60 23/m 4050
ALLUMINIO
Istallazione Resistenza Alluminio R1CK

Alu start 100
Alu start 120
Alu start  100+35
Alustart   120+35

γM1 72190  KN/m

Calcestruzzo
Fissaggio totale
5ancoranti/m

Fissaggio parziale
2,5ancoranti/m

Configurazione cal-
cestruzzo

fissaggi fori Φ12 Resistenza di calcolo calcestruz-
zo   R2/3,d   KN/mtipo  Φ*L mm

non fessurato WIN-FIX PRO 8.8 M12x120 12830 6750
SKR-E 12x90 10220 5360
AB1 M12x100 9460 5030

fessurato WIN-FIX PRO 8.8 M12x190 10730 6760
SKR-E 12x90 5170 3860
AB1 M12x100 9460 5030

sismico EPO-FIX PLUS 8.8 M12x190 5260 3850

La nostra max forza di compressione è puntuale va distribuita su 1 ml lineare di pro-
filo, va  determinato il diagramma delle tensioni,  la risultante C  va ripartita

σ1 = N/B+ M*y1/I= 78 daN/cmq y1= 200 cm; y2= 100 cm;
σ2 = N/B+ M*y2/I=45daN/cmq
W= B3/12
C=100*(σ1+σ2)/2 =
=6154daN/cm 1kN/m = 1daN/m



Per il connettore TITAN  N a pagina 28 sono riportati i valori della resistenza ;

V = 4100 daN = 41KN

i pannelli hanno tutti dimensione 100 cm vi sono 4 pannelli



V = 1025 daN= 10 KN
per il connettore Slot ne disponiamo 2 a quota 50 e 250 cm che collegano pannelli di
dimensione 100x300 cm

V  ≈ 6 KN

E’ evidente che bisogna analizzare tutte le combinazioni di carico per ciascun pan-
nello prendere quelle max  dalla relazione di calcolo e calcolare le connessioni;  van-
no disposti sempre dei connettori a trazione anche se la sollecitazione di trazione è
inesistente.

10- I particolari costruttivi e la trasmittanza termica

Sia la parte esterna che la copertura vanno opportunamente coibentate e viene utiliz-
zato un rivestimento in legno  come riportato in figura

Il cappotto termico è sia interno che esterno , l’isolamento interno si rende necessa-
rio per creare una intercapedine dove alloggiare gli impianti elettrici e termici senza
danneggiare il pannello.



Per la copertura

Le soluzioni esterne di rivestimento per abbellire la nostra casa in legno sono molte-
plici

un rivestimento in legno  in modo che la nostra casa si integri nell’ambiente naturale
o con intonaco in modo che si integri nel centro urbano



11- Le verifiche antincendio : i trattamenti ignifughi

In questo paragrafo non ci soffermeremo sulle verifiche antincendio ma sui tratta-
menti ignifughi ovvero su quei materiali che consentono l’aumento della resistenza al
fuoco REI ovvero il tempo necessario per evacuare l’edificio e spegnere un eventuale
incendio  senza danni alle persone o cose.  La funzione del trattamento ignifugo tra-
mite vernice e quindi quella di ridurre la velocità di carbonizzazione in modo da ga-
rantire la resistenza al fuoco in un intervallo di tempo più ampio.

Per il calcolo di un elemento ligneo quale una trave si fa riferimento alla sezione effi-
cace ottenuto riducendo la sezione iniziale di una profondità di carbonizzazione effet-
tiva :

def = dchar +K0*d0   ;

def profondità della sezione demolita
dchar = t*βN profondità di sezione carbonizzata
t tempo in minuti di esposizione all’incendio funzione della classe
βN velocità di carbonizzazione superiore a quella effettiva per includere gli effetti di
arrotondamento degli spigoli e di fessurazione
K0  coefficiente dipendente dal tempo  variabile tra 0 e 1  per t≥20 min  K0 = 1
d0 = 7 mm
I valori della velocità di carbonizzazione  per trattamento  ignifugo  sono riportati
nella seguente tabella



β': valore di carbonizzazione, espresso in mm/min registrato nel corso della prova in
forno, su una trave in legno senza protezione. La trave in legno è stata costruita se-
condo le specifiche dettate dalla norma tecnica di prova ENV 13381-7.

β''min: valore di carbonizzazione, espresso in mm/min registrato nel corso della prova
in forno, su una trave in legno protetta con il minimo quantitativo di PV33 fondo e fi-
nitura. La trave in legno è stata costruita secondo le specifiche dettate dalla norma
tecnica di prova ENV 13381-7.

β''max: valore di carbonizzazione, espresso in mm/min registrato nel corso della prova
in forno, su una trave in legno protetta con il massimo quantitativo di PV33 fondo e
finitura. La trave in legno è stata costruita secondo le specifiche dettate dalla norma
tecnica di prova ENV 13381-7.

Kβmin: è il rapporto β''min / β' e ci fornisce un valore adimensionale che ci permette di
calcolare la velocità di carbonizzazione di qualsiasi tipologia di legno protetta con il
con il minimo quantitativo di PV33 fondo e finitura.

Kβmax: è il rapporto β''max / β' e ci fornisce un valore adimensionale che ci permette
di calcolare la velocità di carbonizzazione di qualsiasi tipologia di legno protetta con
il con il massimo quantitativo di PV33 fondo e finitura.

Kβintermedi: per interpolazione lineare si possono calcolare valori intermedi corrispon-
denti ad applicazioni di PV33 compresi tra 300 g/mq e 1.150 g/mq



12- La dendrometria

Dendrometria (dèndro- dendron “albero” e -metrìa “misura o misurazione” = misu-
razione degli alberi) scienza che insegna i metodi di stima del volume legnoso ricava-
bile dal bosco e degli assortimenti legnosi . La dendrometria consente di :

-misurare il peso il volume e l’età di un albero
- quanti tronchi o alberi occorrono per costruire una casa in legno
-il volume di legno presente in un bosco
-l’incremento legnoso in un bosco in un certo periodo

L’albero  è un cilindro più o meno regolare il cui volume è dato dalla formula

V = H*π*D2/4     per tronco regolare

V =  H*π*[(D+d)/2]2/4  per tronco irregolare

Per il nostro edificio a tre piani che si compone di circa
205 pannelli verticali  13x100x300 cm   V  ≈80 mc
60 pannelli orizzontali 15x100x400 cm  V ≈36 mc     V = 116 mc di legno
un tronco con diametro medio 80 cm e altezza 15,30 m  ha un volume V  ≈7,50 mc
Per la costruzione del  nostro edificio occorrono circa 16 alberi.



Soffermarsi sulla quantità di alberi tagliati per costruire una casa in legno può sem-
brare una meschinità ma oggi nel mondo la deforestazione  assume sempre maggiore
importanza e se del legno se ne fa un uso indiscriminato come materiale da costruzio-
ne si possono avere dei gravi danni ambientali peggiori del calcestruzzo. E’ impor-
tante sensibilizzare la popolazione soprattutto quella italiana alla cultura del legno
ovvero al rispetto degli alberi e della natura rispetto che  può essere insegnato sol-
tanto utilizzando il legno come materiale da costruzione mettendo fine agli incendi
boschivi che attanagliano l’Italia nel periodo estivo:
 -favorendo la riforestazione attraverso l’impianto di nuovi alberi la creazione di
nuovi boschi ovvero avere quel ricambio generazionale necessario al settore della ve-
getazione cosa che può essere ottenuta esclusivamente utilizzando il legno come ma-
teriale da costruzione e come biomassa ;
-creando all’interno di ciascun comune delle nuove zone omogenee quali le zone na-
turale destinate al rimboschimento definendo nel regolamento edilizio le regole fore-
stali da adottare quando si vuole costruire una casa in legno come il reimpianto de-
gli alberi tagliati.
Se poi si parla di paesaggio ovvero di danno ambientale la costruzione in  legno non
danneggia l’ambiente naturale ma lo migliora  rendendo il paesaggio più gradevole .

13- I costi di una casa in legno in Xlam
Per costo di costruzione si intende  il prezzo al metro quadrato comprensivo di pro-
gettazione esecutiva, prefabbricazione, realizzazione delle fondazioni, assemblaggio
e finiture. In pratica è il costo di costruzione chiavi in mano, espresso per metro qua-
drato lordo. I costi chiavi in mano di una casa in legno  variano dai 1.300€ ai 1.800€
per metro quadrato, a seconda del grado di finitura e della complessità del progetto.
Chiaramente i costi dipendono dalle finiture quali pavimenti , rivestimenti esterni ed
interni arredi bagni tipologia di impianti, infissi  ect il costo della sola struttura in le-
gno in XLAM è inferiore a quello di una struttura in cemento armato con tamponatu-
ra o realizzata in muratura poiché la prefabbricazione e quindi il montaggio dei pan-
nelli avvengono in tempi brevi , per assemblare una struttura in legno dove i pannelli
sono già a disposizione dell’azienda occorrono 15 giorni per costruire una struttura
in c.a. con le tamponature o una struttura in muratura 6 mesi vi sono quindi costi del-
la manodopera relativi ai tempi di costruzione.  Il costo a mq di una struttura Xlam
grezza  comprensiva di tutti i connettori metallici è circa 450 euro al mq  ovvero 30%
del costo di costruzione chiavi in mano  1500 euro  ; per una struttura in cemento ar-
mato destinata ad edificio residenziale l’incidenza  sul costo di costruzione è pari al
35%
-strutture c.a.  26%
-tamponature  6%
-divisori interni 3%.



Per i pannelli in Xlam vi è un costo relativo al trasporto poiché le aziende costruttrici
dei pannelli non sono ubicate nel luogo dove realizzare la costruzione  al contrario
delle cave e delle centrali di betonaggio per il confezionamento dei calcestruzzi  che
sono presenti in tutto il territorio. L’edilizia ha un suo indotto costruire in tempi brevi
con sistemi prefabbricati riduce i costi della manodopera ma incentiva la disoccupa-
zione nel settore edile tra i manovali ed i carpentieri vi è comunque un lavoro in sta-
bilimento per la realizzazione degli elementi prefabbricati  in modo che vi sia un con-
trollo più accurato dei materiali e che gli operai impegnati lavorino in condizioni di
sicurezza.

14- Conclusioni

L’edilizia in Italia se si escludono le zone terremotate sta attraversando un periodo di
crisi profonda ad  ogni trasformazione del territorio ovvero a qualunque nuova co-
struzione che si realizza viene associato il danno all’ambiente naturale  ed urbano  di
conseguenza le nuove costruzioni non trovano consenso tra la popolazione tutti  han-
no una loro casa la nuova costruzione è vista come fonte di guadagno  per i costrut-
tori  ovvero speculazione e danno ambientale. L’edilizia rappresenta il motore della
economia italiana utilizza dei finanziamenti dello stato il grande vantaggio consiste
nell’avere delle costruzioni utili non soltanto per esigenze abitative e  di carattere
statico quale una nuova costruzione antisismica  ma per esigenze sociali ed urbane;
la nuova costruzione per caratteristiche architettoniche deve eliminare forme di de-
grado urbano ed ambientale che sono all’origine del disagio sociale e della devianza
quindi della microcriminalità. Vivere in ambienti nuovi architettonicamente inseriti in
un ambiente naturale migliora la condizione di vita dell’essere umano  non si parla
di esclusivo comfort abitativo, ma di comfort urbano ed ambientale per cui assumono
notevole importanza sia l’architettura del nostro edificio le aree verdi il paesaggio
l’urbanistica  ed anche i materiali utilizzati. La casa in legno nelle zone di montagna
turistiche ha un preciso legame  con l’ambiente naturale la classica villetta in legno
in campagna dove trascorrere le vacanze riposarsi o vivere in tranquillità e pace so-
ciale lontano  da fantomatici disturbatori sociali che alterano la nostra psiche e fan-
no si che la nostra abitazione diventi fonte di malessere psicologico perdendo oltre
che il valore economico anche la sua funzione di utero materno ovvero di luogo di
protezione e pace. Questi appunti rappresentano un miglioramento della preparazio-
ne tecnica dell’autore e rappresentano una composizione di vari estratti e pubblica-
zioni che riporto nella bibliografia .
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Le travi in legno lamellare rinforzato1) Introduzione2) Materiali3) Modalità di rottura4) Verifica a flessione con il metodo delle tensioni ammissibili5) Verifica a flessione allo stato limite ultimo6) Verifica a taglio7)Calcolo delle freccia e della frequenza di vibrazione fondamentale8) Verifica allo svergolamento9) Modellazione FEM di una trave fibrorinforzata con il software Iper-space.10) Verifica allo SLU   il modello di BAZAN11) Verifica allo SLU con il modello di Halloran12) Verifica all’incendio di una trave inflessa rinforzata



1 - IntroduzioneLe travi in legno lamellare fibrorinforzato si ottengono inserendo tra le la-melle di legno delle lamine in fibra di carbonio che hanno un grande mod-ulo elastico ed una elevata resistenza in modo da aumentare la rigidezzadella trave. Le fibre di carbonio vengono inserite in zona tesa per l’ottimocomportamento a trazione ma possono essere inserite anche in zona com-pressa incollate alle lamelle in modo che non si abbiano fenomeni di sver-golamento o instabilità delle lamine che pregiudicano la loro resistenza acompressione. Una trave rinforzata ha un peso ridotto ha la capacità disopportare dei grandi carichi senza deformazioni eccessive trovano impie-go di solito in strutture da ponte in legno o in coperture di impianti sporti-vi quali  stadi , campi da tennis palazzetti dello sport dove ha un ruolo im-portante la rigidezza delle strutture. Si pensi a coperture delle tribune distadio con  strutture a mensola oppure a passerelle pedonali di luce su-priore ai 30 m dove è importante la verifica allo stato limite di vibrazioneovvero che il ponte non oscilli quando è attraversato da persone o bicicl-ette . Si ha quindi la possibilità di realizzare delle grandi strutture riducen-do il consumo di legno senza arrecare danni ambientali. La dendromedriaè una scienza che calcola il volume degli alberi e dei boschi e del relativoaccrescimento,  se proviamo a calcolare il volume di legno necessario perrealizzare una casa in legno o una passerella pedonale e lo rapportiamoalle dimensioni dei tronchi cilindrici che possono avere un diametro di 80cm ed una lunghezza di 5 metri vediamo che il quantitativo di alberi ta-gliati e molto elevato  di conseguenza è  grande il danno arrecato all’am-biente. Utilizzare il legno come materiale da costruzione ci educa all’am-biente il materiale rispettoso della natura  deve essere rigenerato e di quil’industria forestale ovvero i rimboschimenti da parte delle stesse aziendedel legno che si rendono necessari , quindi ogni comune in un suo pianoregolatore prevedendo l’utilizzo del materiale legno deve individuare dellezone naturali del territorio comunale da destinare a rimboschimento incollaborazione con il corpo forestale dello stato finanziate dalle stesseaziende che utilizzano il legno commisurate al volume di legno impiegato.Altro grande vantaggio della utilizzazione del legno come materiale dacostruzione è la prevenzione incendi , poichè nessuno si permetterebbe diappiccare incendi in zone boschive per speculazioni edilizie o per crearedel lavoro allo stesso corpo forestale dello stato quando nello stesso terri-torio si stanno realizzando chalet o villette in legno.



2- MaterialiLe travi in legno lamellare si ottengono previo l’incollaggio di lamelle lecui dimensioni sono definite dalle norme UNI -EN 386 ; le Istruzioni CNRcome la normativa italiana riportano in funzione della classe di legno la-mellare i valori delle resistenze e dei moduli elastici come indicato in fig-ra.Per ottenere la resistenza di calcolo il valore caratteristico va moltiplicatoper un coefficiente che tiene  conto della umidità dell’ambiente della dura-ta del carico e diviso per il coefficiente parziale ;Xd = Xk * Kmod/γ Con       Kmod = 0,6- 0,7 -0,8-0,9-1-1,10γ = 1,25 per legno lamellare incollatoLe fibre  di carbonio sono delle lamine di carbonio pultruse di esiguo spes-sore  che hanno una elevata resistenza a trazione ma resistenza a compres-sione nulla per problematiche dovute alla instabilità ; infatti se consideria-mo una lamina avente uno spessore di 5 mm lunghezza 3 m sollecitata acampressione è evidente che si instabilizza ed ha una resistenza nulla. Se



la lamina la inseriamo tra le lamelle in legnoincollata perfettamente alle lamelle in modo che la tensione di aderenza equindi la forza di scorrimento sia inferiore allo sforzo di compressione otrazione nella lamina non si hanno problemi di instabilità  o di svergola-mento e la inerzia complessiva della trave in lamellare è quella della se-zione  omogeneizzata. Per la lamina si ipotizza lo stesso comportamentosia a trazione che a compressione con i valori indicati in figura.1Mpa = 1000000 Pa = 1000000 N/mq = 10 daN/cmq



Si ipotizza che vi sia perfetta aderenza tra lamelle in legno e lamine in car-bonio ritenendo valido il principio di conservazione delle sezioni pianeσfc/σl = Efc/El   per cui si può definire un coefficiente di omogenizzazione n = Efc/El    ed  un area equivalente omogenea    A = Al + n*Afcutilizzando un legno lamellare classe  GL32h con El = 137000 daN/cmqed una fibra Efc = 2400000 daN/cmq  il coefficiente di omogeneizzazionen =  2400000/137000  ≈ 18L’aderenza tra lamelle e lamine è garantita dall’adesivo utilizzato per illegno lamellare , di solito le lamelle hanno uno spessore compreso tra 32 e40 mm alle quali corrisponde una larghezza massima della trave pari a250 mm o 300 mm ; le lamine  hanno una larghezza di 50 mm vanno quin-di utilizzate per una trave della larghezza di 250 mm 5 lamine aventi unospessore di 1,4 mm . Studieremo quindi una trave avente una base b = 25cm, 15 lamelle da 40 mm    con interposte 14  lamine per un altezza com-plessiva di 62 cm .



3- Modalità di rotturaLa rottura ovvero il distacco della lamina dalla lamella può avvenire perirregolarità della superficie lignea , ovvero la non planarità delle superficida incollare  induce uno stato tensionale di trazione che in virtù della cur-vatura può causare il distacco della lamina dalla lamella. Questapossibilità di rottura è remota poichè le travi sono preparate in stabilimen-to di conseguenza le superfici a contatto sono perfettamente piane e lisce.Il distacco  può avvenire in virtù della forza di scorrimento tra le lamine ele lamelle ovvero la tensione tangenziale da taglio calcolata con la notaformula deve essere inferiore alla tensione di aderenza dell’adesivo utiliz-zato.τ =  V/I* Sx/b  < τadche è funzione dell’adesivo utilizzato per incollare le lamine alle lamelle .il momento di inerzia I ed il momento statico  Sx sono relativi alla sezioneomogeneizzataI  = ∑Al*d2  + n* ∑Afc*d2calcolati rispetto all’asse neutro ; essendo la sezione simmetrica il bari-centro della sezione omogenea coincide con il baricentro geometrico  .Sx = ∑Al*d  + n* ∑Afc*dIl diagramma delle tensioni tangenziali nella sezione rettangolare derivadalla somma di archetti di parabola corrispondenti alle lamelle sempremeno inclinati con dei salti in corrispondenza della lamina di carbonio at-tingendo il valore max sulla lamella baricentrica



4-Verifica a flessione con il metodo delle tensioni ammissibiliPer la verifica a flessione si utilizza la formula di Navierσ = M/I *y    dove I è il momento di inerzia della sezione omogeneacon tensione nel legno σl  = M/I *ymentre nella fibra di carbonio σfc   = n* M/I *yle norme CNR per flessione deviata forniscono la seguente formula  deri-vante da un criterio di verifica  puntuale dove le tensioni normaliσz = σzx + σzy =  Mx/Ix*x + My/Iy* yindicando con fmyd  ed fmxd rispettivamente la resistenza a flessione nelledue direzioniσzx/fmxd  +km* σzy/fmxd < 1Il coefficiente Km tiene conto della forma della sezione ovvero della ridis-tribuzione delle tensioni dei bordi ed andrebbe utilizzato soltanto per fles-sione deviata e non per flessione semplice.Km = 0,7 per sezione rettangolare o quadrataKm = 1 per sezione circolare   .Possiamo definire un modulo di resistenza della sezioneWy = 2*Iy/h     ; Wx = 2*Ix/bσzx = Mx/Wx ;      σzy =  My/WyLa verifica nella fibra di carbonio consiste nel confronton*(σzx/fct  + σzy/fct) < 1con fct resistenza a trazione o compressione della lamina di carbonio



5- Verifica a flessione allo stato limite ultimo (flessione retta)La verifica a flessione allo stato limite ultimo è fondata sul principio diconservazione delle sezioni piane per cui il diagramma delle deformazioniè lineare . Il legno ha un diagramma tensioni deformazioni bilineare acompressione  e lineare a trazione per  una trave simmetrica in legno si fal’ipotesi che il legno si rompa per raggiungimento della max tensione ditrazione nel legno al lembo teso . I due moduli elastici possiamo ritenerliuguali  .                                          X



E’ opportuno individuare la posizione dell’asse neutro ipotizzando che larottura avvenga nella zona tesa  ; imponendo l’equilibrio alla traslazioneorizzontale∑Al *El * ε +   ∑ (Afc *Efc*ε )  - ∑(Al*El*ε + Al*fcl) -   ∑ (Afc *Efc*ε)  = 0   *)ε = εt*(H-y)/X               X profondità asse neutro a partire dal lembo tesoε = εt*(X-y)/X               y ordinata computata a partire dal lembo tesola deformazione al lembo tesoεt =  ftl /El = 0,00211con ftl funzione della classe di legno  per  GL32h ftl = 290 daN/cmq            E = 137000 daN/cmqdalla *) si può calcolare la X tramite un equazione di primo grado  nellaincognita X . Nota la X possiamo individuare il momento resistente dellasezioneMrd =  ΣAfc* Efc*ε * di  +  ΣAfl* El*ε * didi distanza della lamella o della lamina   dall’asse neutroEsercizioCalcolare il momento resistente della sezione  indicata in figura:



Legno  GL32h      numero di lamelle 15 numero di lamine 14resistenza a trazione parallela alla fibratura 290 daN/cmqresistenza a compressione parallela alla fibratura  225 daN/cmqmodulo elastico E = 137000 daN/cmqLamina di carbonio    modulo elastico 2400000 daN/cmqresistenza a trazione  pari a quella a compressione 25000  daN/cmqPer la lamina si considera un diagramma elastico lineare con allungamen-to a rottura pari a  0,9 %kmod = 0,80    γ = 1,25                                                                ******************Calcolo posizione asse neutro dXil calcolo deve essere eseguito per tentativi   assegnando un valore alla Xcorrispondente al baricentro di una lamella  o lamina ma  tenendo pre-sente che le fibre di carbonio sono in fase elastica possiamo spalmare la fi-bra sulla trave considerando un coefficiente  β =  Afc/A = 0,032εcl = 225/137000 = 0,0016  ;   εt =  ftl /El = 0,00211εt/X = εc/(H-d-x) ; εt*(H-d-X) = εc*Xd =  [-εc*X +  εt*(H-X) ]/εt  = -0,75829*X + H- X =  H-1,7589*Xtrascurando l’esiguo spessore delle lamine di carbonio  l’equazione diequlibrio alla traslazione :



flt*B*X/2 + flc*  [εc*X -  εt*(H-X) ]/εt *B +flc *B*{H-X-  [εc*X - εt*(H-X) ]/εt }/2 ++ B*X/2*β *Efc *εt - β *B*(H-X)/2*Efc*εt*(H-X)/X = 0l’unica incognita del problema è la X             β = 0,03flt = 290*0,8/1,25 = 185,60 daN/cmqflc = 225 * 0,80 /1,25 =  144 daN/cmq185,6 *26 /2*X - 144 * 25*(H- 1,7589*X) - 144*25*(H - X - ( H-1,7589X ))/2- 25 * 0,03*2400000*0,0211 /2*X - 0,03 *25*2400000 *0,0211*(62-X)2/(2X) = 02412.8*X2 +6332*X2 +4996*X 2 - 18990*X2 -  18990X2-223200 *X - 111600*X  +2354760*X +- 72997560 = 0  l’equazione diventa :13740*X2  +  2019960 *X - 72997560= 0X = 30   cm    quasi concidente con il  baricentro geometricoIl momento resistente della trave :b= 30 cm   ;  H = 62 cmflt = 185 daN/cmq ;flc =  144 daN/cmqX= 30  cmd = 9,2 cmH-X-d = 22,8 cmffc = 20000 daN/cmq     si è utilizzato un coefficiente parziale di 1,25Efc = 2400000  daN/cmq



Mrd = 185,60*25*30/2*30*2/3 + 144*25*22.8/2*2/3*22.8 + 144*9.2*25*(22.8+4.6)+ 25*30/2*2/3*30*β*2400000*0,00211+ 25* 32/2*2/3*32*β*2400000*0,00225 == 5445096 daN*cmMrd= 54450 daN*min assenza di fibre di carbonio il momento resistente della trave è pari a :Mrd = 29232 daN*m  circa la metà del momento resistente della trave rin-forzata6- Verifica a taglioLa verifica a taglio consiste nel confrontare la tensione tangenzialesull’asse neutro con la tensione ammissibile fornita dalla normativaτ= 38 *0,8*1,25 = 24,32 daN/cmqτ= V/I*Sx/b                               B = 25 cmV è il taglio corrispondente al momento resistente per trave appoggiataagli estremi  M = q*L2/8    per una luce di 10 m  q = 4356 daN/mV = q*L/2 = 21780 daNil momento di inerzia sull’asse neutroI = 25*303/3+25*323/3+(n-1)* 25*0,14*(262+222+182+142+122+102+82+42  +22+62+102+142+182+222+242+282)  = 766296 cm4Sx = 25*322/2+ (n-1)*25*0,14*124= 20178 cmcτ= V/I*Sx/b = 21780 * 20178 /(25*766296) = 22,94 daN/cmq  <24,32 daN/cmqSe lo spessore delle lamine è più grande e le travi sono in grado di soppor-tare sforzi di taglio maggiori  si possono introdurre dei rinforzi laterali in-clinati in corrispondenza degli appoggi come indicato in figura



sono delle staffe che avvolgono la trave e solidarizzano le lamelle e laminepossono essere inclinate anche a 45 ° come per i ferri sagomati nelle traviin cemento armato.7)Calcolo delle freccia e della frequenza di vibrazione fondamentalePer una trave appoggiata appoggiata la deformazione  in mezzeria è datadalla formula :f = 5/384*q*L4/EIdal confronto del momento di inerzia per trave rinforzata e trave in lamel-lareIr= 766296 cm4 ;  I = 496516 cm4si vede che la freccia della trave rinforzata   è circa 2/3 della freccia dellatrave lamellareq = 4000 daN/m      L = 10 m     f = 4,9  cmf = L/250 = 5 cm    > 4,9 cmper una trave non rinforzata avremo avuto una deformazionef = 7,56  cm < 5 cmPer quanto concerne la frequenza fondamentale di vibrazione, la pulsa-zioneω = (π/L)2 *[EI/m](1/2) =  58,38    f = 9,29  >  6Hzla frequenza va calcolata a trave scarica ovvero dobbiamo considerare il



solo peso proprio   i carichi permanenti  circa 300 daN /msi può definire il moto oscillatorio della trave tramite la seguente funzioneW(z,t) = 5 /384*q*L4/(EI)* cos(ωt)*sin(n*π*z/L)ottenendo diverse deformate per valori valori di n = 1,2,3,4,5,6 .....possiamo determinare la velocità di vibrazioneW’(z,t) =- ω* 5 /384*q*L4/(EI)*cos(ωt)*sin(n*π*z/L)con  ω =  (π/L)2 *[EI/m](1/2)                  q = m8 - Verfica allo svergolamento Per questa tipologia di travi  essendo la trave più rigida flessionalmentenon  si dovrebbero avere problemi di instabilità flessotorsionale  :La tensione critica  σmcr = Mcri/Wy  = 1339 daN/cmqdove Wy= I/y = 766296/32 = 23946 cmcMcr = π/Leff * [E*G*Ip*Iz]1/2  = 320793daN*mE = 111000 daN/cmq  ;    G = 8550 daN/cmqIz =  124114 cm4          Ip = 890410 cm4fmk = 320 daN/cmqλrel = [fmk/σmcr]1/2  =  0,488 ;  kcrit = 1           la verfica a svergolamentoσmd/(Kcr*fmd) < 1               σmd = M/W =200q = 4000 daN/m   M = 50000 daN*mfmd = 320*0,8/1,25 = 204 daN/cmqσmd/(Kcr*fmd)= 0,98  < 1



9 -Modellazione FEMCon il software Iperspace personal edition è stata studiata la trave model-landola in differenti maniere:- Lamelle orizzontali  (asta trave)- Trave continua omogenea- Modellazione elementi  shell- Modellazione lamelle orizzontali con elementi shellA) Lamelle orizzontaliE’  stato definito un materiale omogeneo per la lamellaEA = El*Al + Efc* Afc   si è calcolato il modulo elastico equivalente che ècirca  240.000 daN/cmqe sono state modellate le lamelle come aste trave orizzontali .Questa tipologia di modellazione non è aderente alla realtà poichè le la-melle e le lamine di carbonio sono solidali in virtù dell’adesivo di conse-guenza il momento di inerzia della sezione è quello globaleI = 25*622/12 = 486516 cm4La schematizzazione effettuata considera le lamelle indipendenti capaci discorrerre le une sulle altre il momento di inerzia e quindi la rigidezza per15 lamelle è pari a I =15*25*4,143 /12 = 2217cm4se andiamo a calcolare la freccia per un carico di 4000 daN /mlf = 5/384*40*10004/(240000*2217) = 978 cmNella modellazione sono stati introdotti degli elementi verticali per soli-darizzare in qualche maniera le lamelle realizzando una sorta di traveVierendel per impedire gli scorrimenti relativi e si è ottenuto  il seguentevalore del max spostamento pai a 4,30 metri



B)Trave continuaModelliamo la trave come un asta di sezione rettangolare avente dimensio-ni  25x62 cm con un materiale  equivalente , avente un modulo elastico unpeso specifico equivalente , ed  un modulo di PoissonModulo elastico equivalenteA*Eeq = Al*El+ Afc*EfcEl = 137000 daN/cmq          Efc = 2400000 Al = 25*60 = 1500 cmq     Afc = 50 cmq     A = 25x62 = 1550 cmqEeq = 210000 daN/cmq



Peso specifico  equivalenteγl = 430  daN/mc  ;  γfc = 1780 daN/mcV*γeq =  Vl*γl + Vfc*γfc  ;    γeq =   (Vl*γl + Vfc*γfc)/V  = 473 daN/mcV = Vl + Vfc = 1550 cmc   Vl = Al*1 = 1500 cmc  ; Vfc = Afc*1 = 50 cmcModulo di poisson equivalenteIl modulo di Poisson   si ottiene dalla nota formulaG= E/[2*(1+1/m)]           1/m  =( E-2*G)/(2*G) = E/(2*G) - 1possiamo considerarlo pari a  1/m = 0,33Lo spostamento max in mezzeria della trave è pari a 5,15 cm



La freccia della trave può essere calcolata tramite la formulaf = 5/384 * q *L4/(E*I)  = 5,08 cmcon q = 40,75 daN/cm  ; L = 10 m  ;E = 210.000 daN/cmq        I = 25*623/12 = 496516valore coincidente con la freccia calcolata nel paragrafo 7  per sezioneomogenea conmodulo elastico E = 137000 daN/cmqmomento di inerzia pari a I = 766296 cm4.Non ha significato parlare di sollecitazioni poichè lo schema è isostatico enon è influenzato dalla elasticità della struttura.Volendo calcolare una struttura  si può utilizzare un materiale equivalente“legno  rinforzato” determinando le sollecitazioni con le quale effettuarele verifiche .C - Modellazione elementi  ShellLa trave viene modellata come una  lastra - trave  appoggiata agli estremiutilizzando sempre il materiale equivalenteLa freccia in mezzeria è pari ad 1,8 cm come scaturisce dalla modella-zione eseguita



D - Modellazione delle lamelle e delle lamineIn una prima fase si suddivide la trave lastra in 3 strisce caiscuna aventeun altezza 20,66 cm  con materiale omogeneo per poi passare alla discre-tizzazione finale dove ogni lamella e lamina sono   modellati secondo unelemento plate shell aventi una larghezza di 25 cmIl coefficiente parziale è unitario lo spostamento max è pari a 2,268 cmcirca la metà di quello relativo al modello trave;suddividiamo la trave las-tra in elementi plate-shell verticali 6 elementi sempre con materiale omo-geneo , si vede che lo spostamento max è pari a 2.70 cmper il materiale sono stati assegnati i seguenti valoriE = 210.000 daN/cmqγ= 480 daN/mc1/m modulo di poisson 0.33



Modelliamo la trave defininendo ciascun elemento lamella e lamina dicarbonio con le sue caratteristiche :Efc = 2400000 daN/cmqEl = 137000  daN/cmqLa lamella ha dimensioni  250x250 x 40 mm , mentre la fibra di carbonioha dimensioni 250x 250x1,4 mm ; la struttura è stata vicolata nei due nodiestremi alla base con una cerniera ,  che impedisce gli spostamenti nelletre direzioni e le rotazioni secondo z ed x , sono consentite soltanto rotazio-ni nel piano verticale , tutti gli altri nodi sono stati vincolati alla rota-zioone secondo z .La  struttura è stata caricata con forze nodali di 1000daN corrispondenti al carico di 4000 daN/ml.  La freccia max in mezzeriaè pari a 4 cm  uguale al valore calcolato con il modello trave che era di 5cm considerano  i coefficienti parziali nelle combinazioni di carico  unitari



Possiamo anche ricavare lo stato tensionale nelle lamelle  corrispondentealle tensioni normali nella sezione della trave ricavate con la formula diNavierσ= M/I*y  = 307 daN/cmq             M = 4075*102/8  = 50937  daN*m I = b*H3/12  ;  b = 25 cm ; H = 62 cm Tensione pari a quella indicata nel diagramma σ =307 ≈  Syy= 292 daN/cmq Si può ripartire lo stato tensionale e ricavare la tensione nel legno e nellalamina di carbonio considerando un elemento piano di dimensioni 25x4.14cmσl = σ*(25*4,14)/(25*4+ n*25*0,14) = 185 daN/cmqσfc = 3330 daN/cmqdalla teoria elastica per sezione omogenea I = 766296 cm4σl = M/I * y  = 206 daN/cmq ≈ 185 daN/cmqla tensione nella fibra di carbonio     σfc = 3708 daN/cmq



10- Verifica allo SLU :  il modello di BAZANIl modello di Bazan  è un legame tensione deformazione per il legno cheha un andamento elastico lineare a trazione ed elestoplastico a compres-sione come indicato in figura σ εPer la zona tesa   σ= E * ε con E = 137000 daN/cmqft = 290 daN/cmq  ;  ε = 0.00211Per la zona compressaprimo tratto  σ= E *ε     ;  fc = 225 daN/cmq ; εe = 0.00164secondo tratto   σ = fc + m*(ε-εe)   con m negativoil coefficiente m è definito come    (fcu-fc)/(εu-εe)  con fcu < fcdobbiamo quindi conoscere per il ramo plastico l’allungamento a rottura ela relativa deformazione per il legno  .La verifica di una sezione rewttangolare rinforzata viene eseguita ipotiz-zando che la rottura avvenga sempre per trazione con i diagrammi indicatiin figura.



La verifica viene eseguita imponendo l’equilibrio alla traslazione orizzon-tale essendo lo sforzo normale nullo si eguagliano le tensioni di trazionenel legno e nella fibra a quelle di compressione dove l’incognita del pro-blema è la X ovvero la distanza dell’asse neutro dal lembo teso.T =  ∑ Al*El*ε  + ∑ Afc*Efc*εzona tesa  ε= εt*(X-Yi)/X      per      0< Yi  < XYi  ordinata  del baricentro della lamella o della fibra computata a partiredal lembo tesoC =  ∑ (Al*El*ε) +∑ Al*(fc+m*(ε-εe)]  + ∑ (Afc*Efc*ε)εt/X= εe/c   ;  c *εt=X*εe     c = X*εe / εtzona compressa   ε= εt*(H-Yi)/X    per Yi > Xper il primo termine la sommatoria è  per  X< Yi < (X+c)il secondo termine   X+ c < Yi < Hla posizione dell’asse neutro va individuata per tentativi fino a quando losforzo di trazione non eguaglia quello in compressione con un software dicalcolo.Il momento resistente della sezioneMrd =  ∑ Al*El*ε (X-Yi) + ∑ Afc*Efc*ε(X-Yi) ++∑ (Al*El*ε)(Yi-X)+∑Al*(fc+m*(ε-εe)](Yi-X)+∑ (Afc*Efc*ε)*(Yi-X)Yi



11- Verifica allo SLU :  il modello di HALLORANIl modello di Halloran  è quello che fornisce la migliore descrizione delcomportamento del legno a fronte di una relativa maggiore complessitàdel ramo a compresione la cui definizione richiede l’assegnazione di dueparametri A > 0 ed n > 0Zona tesa                   σ = E*εZona compressa        σ= E *ε     per ε < εcu                                   σ= A*│ε│n + E * ε



Le norme sul legno di forniscono i valori della resistenza a trazione a com-pressione ed il modulo elasticofc , ft, E    possiamo quindi ricavare  εt = ft/E    εce = fc/Eil diagramma lineare è definito , per la parte curva  è nota nel punto diminimo la tensione fc , e la ordinata del tratto elastico lineare , dovremoquindi ricavare A ad n imponendo la condizione di tangenza , di minimodella curva  e l’ordinata nel punto di minimo.n*A*│εc│n-1 + E = 0      ; condizione di minimoA*│εc│n + E * εc = fc   ;  ordinata nel punto di minimon*A*│εe│n-1 + E = E ;  tangenza della curva al tratto elastico lineareDefiniti A > 1 ed n > 1  determiniamo la X  ovvero la distanza dell’asseneutro dal lembo teso imponendo l’equilibrio alla traslazione orizzontaleeguagliano la risultante degli sforzi di trazione alla risultante degli sforzidi compressione   C = TT =  ∑ Al*El*ε  + ∑ Afc*Efc*εzona tesa  ε= εt*(X-Yi)/X      per      0< Yi  < XYi  ordinata  del baricentro della lamella o della fibra computata a partiredal lembo tesoC =  ∑ (Al*El*ε) +∑ Al*(A*│ε│n + El * ε )  + ∑ (Afc*Efc*ε)εt/X= εe/c   ;  c *εt=X*εe     c = X*εe / εtzona compressa   ε= εt*(H-Yi)/X    per Yi > Xper il primo termine la sommatoria è  per  X< Yi < (X+c)il secondo termine   X+ c < Yi < Hla posizione dell’asse neutro va individuata per tentativi fino a quando losforzo di trazione non eguaglia quello in compressione con un software dicalcolo.



Il momento resistente della sezioneMrd =  ∑ Al*El*ε (X-Yi) + ∑ Afc*Efc*ε(X-Yi) ++∑ (Al*El*ε)(Yi-X)+∑Al*(A*│ε│n +El *ε)*(Yi-X)+∑(Afc*Efc*ε)*(Yi-X)Yi12- Verifica all’incendio di una trave in legno lamellare rinforzatoLa verifica analitica al fuoco degli elementi strutturali in legno è fondatasul principio della “sezione residua”; poichè la velocità di penetrazionedella carbonizzazione è relativamente costante nel tempo e la parte di leg-no non intaccata conserva pressochè inalterate le sue caratteristiche mec-caniche, la verifica a caldo viene ricondotta ad una verifica a freddo  masu una sezione ridotta in proporzione diretta al tempo di esposizione all’in-cendio durante il quale l’elemento strutturale deve conservare la suacapacità portante. La riduzione delle dimensioni della sezione viene deter-minat tramite la velocità di penetrazione alla carbonizzazione moltiplicateper il tempo in minuti di esposizione all’incendio.travi  estradosso e laterali        0.8 mm/mintravi intradosso                        1 mm/minPilastri                                     0.7mm/minLa combinazione dei carichi da utilizzare è la seguente :Gk + Gsk  +Qk+  0,7*QskGk  peso proprio;  Gsk carichi permanenti;Qk azioni variabili  di lunga durata quali carichi accidentali ,Qsk    azioni del  vento  della nevenon si considera il sisma al momento dell’incendio



Per la trave in  figura  25x62 cm dobbiamo individuare la sezione residuavalutando la variazione di spessoredeff = dchar+ Ko*doT è il tempo di resistenza al fuoco per l’esposizione all’incendio normalizzatoKo <1  per trave non protetta  Ko = 1  se T >20 min   Ko =  T/20do = 7 mm     dchar = βo*tcon  βo  velocità di carbonizzazione pari a 0.7mm/min per legno lamellaredi conifere  ;  t tempo di esposizione in minutiConsideriamo T < 20 min ad  esempio 25 mindeff = 24.5 mm = 2,45 cmla sezione ridotta ha dimensioni  20 x 57 cmIl danno che si verifica in travi lamellari rinforzate è il distacco delle la-mine di carbonio per effetto delle alte temperatura ovvero la perdita dicoesione dell’adesivo e quindi la tensione di aderenza con sensibile dimin-uzione della resistenza della trave, praticamente si staccano lamelle e la-mine di carbonio con conseguente danno strutturale.
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1- Introduzione

Per la costruzione di case in legno si utilizzano vari sistemi costruttivi , aventi un
comportamento   a telaio con travi , pilastri e pannelli di tamponatura in  legno,  o
strutture a pareti portanti ; tra i vari sistemi costruttivi ricordiamo 

– il sistema ballon frame
–  pannelli X-lam 
– Blockhause  : tronchi sovrapposti  
– il sistema a telaio  portante 

– blocchi modulari in legno   
–

Il  sistema  blockhause ottenuto  dall'assemblaggio  di  travi  di  legno  ha  un
comportamento  a  parete  conferendo  alla  casa  in  legno  una  notevole  rigidezza
tagliante e flessionale.     La stabilità di  una casa a tronchi sovrapposti  dipende
comunque dall’abilità e dalla precisione con cui si costruiscono i giunti d’angolo. 
Giunto a culla 
Il tipo più comune era un intaglio a culla nella parte superiore di ogni tronco. Nelle
fessure dovute alle difformità del tronco si inserivano stracci o fanghi argillosi. 
Giunto a scanalatura 
E’ il giunto che si trova in numerosi paesi del Nord Europa, soprattutto in Norvegia,
Canada e Russia. Si ricava intagliando sia la parte superiore che la parte inferiore
del tronco. 
Giunto a cuneo 
L’introduzione  di  nuovi  strumenti  di  lavoro  e  di  intaglio,  rese  possibile  la
realizzazione del giunto a cuneo, rivelatosi fra i più sicuri e i più precisi. Infatti, i
tronchi  si  accoppiavano  così  serrati  che  era  necessario  reperire  e  inserire  nelle
fessure pochissimo materiale sigillante. 
Non dobbiamo dimenticare che nella trasmissione dei carichi verticali le travi sono
sollecitate  a  compressione  perpendicolare  alle  fibre,  vale  a  dire  nelle  condizioni
peggiori di utilizzo, nella quale la resistenza meccanica del tronco o della trave si
riduce notevolmente. Pertanto, i tempi di assestamento erano molto lunghi.       
Gli edifici moderni 
sono  costruiti  con  travi  quadrate  o  rettangolari,  che  si  sovrappongono
orizzontalmente, squadrate perfettamente al centesimo di millimetro con macchine a
controllo  numerico,  fino  a  formare  delle  solidissime  pareti  di  legno  massiccio.
Naturalmente  le  pareti  possono  essere  composte  anche  da  lamellari  duo  o  trio
oppure da componenti lamellari. 
La giunzione d’angolo è lavorata a coda di  rondine,  un sistema che consente  di
incassare perfettamente gli angoli delle singole travi e, nello stesso momento, offrire
un  solido  irrigidimento  della  struttura.  Infatti,  la  stabilità  strutturale  è  data
dall’intaglio delle  travi  nell’intersezione  degli  spigoli,  dove le  pareti  si  bloccano
reciprocamente. 



2-Verifica di una parete 

La verifica di una parete deve essere  eseguita  a taglio e a pressoflessione tenendo
presente che la sua composizione deriva dalla sovrapposizione di travi di legno. 

Le istruzioni CNR dedicano un paragrafo al sistema  blockhause che riportiamo
9.2.1.4 - Edifici tipo “blockhaus”
E’ opportuno che gli elementi in legno massiccio o lamellare a sezione rettangolare o
circolare (tronchi), che compongono le pareti, siano dotati di scanalature superiori
ed inferiori per facilitarne la sovrapposizione e migliorare la stabilità delle pareti
fuori  dal  piano.Il  collegamento  delle  pareti  alle  fondazioni  è  realizzato mediante
connessioni  meccaniche  (tiranti  metallici  a  tutt’altezza,  tirafondi  metallici,  hold-
down, angolari od altro) in grado di trasferire il momento flettente (sollevamento) ed
il  taglio  (scorrimento).  Le  connessioni  necessarie  per  trasferire
il  momento flettente sono disposte  alle estremità delle pareti  e  in corrispondenza



delle  aperture,mentre  quelle  necessarie  per  trasferire  il  taglio  sono  disposte
uniformemente sull’intera lunghezza della parete.
E’  necessario  verificare  che  non  si  abbiano  sollevamenti  dei  tronchi  lignei
sovrapposti,  cioè  che  il  carico  verticale  sia  sufficiente  a  mantenere  interamente
compressa  la  sezione  in  relazione  al  momento  ribaltante  (dovuto  alle  azioni
orizzontali) agente. In caso contrario è opportuno prevedere connessioni tra i tronchi
con elementi metallici resistenti a trazione (tiranti in acciaio, viti od altro).
Gli impalcati possono essere di diverse tipologie (travi lignee a singola o doppia
orditura  con  pannelli  di  irrigidimento,  pannelli  X-lam,  solai  composti  legno-
calcestruzzo etc.), purché garantiscano un’adeguata rigidezza e resistenza nel piano
orizzontale  e  siano  efficacemente  collegati  alle  pareti  sia
per garantirne la stabilità fuori piano sia per trasferire ad esse le eventuali azioni
orizzontali di piano.

Le tensioni  tangenziali  da taglio determinano lo scorrimento delle  travi  di  legno
sovrapposte  per cui la trasmissione del taglio deve essere demandata ad una forza
di attrito funzione   delle tensioni normali di compressione  o collegamenti metallici
tra  le travi che interessano l'altezza intera della parete. Se ci affidiamo  al solo
attrito 

τ= 1,5*V/(Ares)<f vd  = fvk *kmod/γM

L'area resistente  è relativa alla sola parte compressa della parete.

Se affidiamo la trasmissione del taglio ad elementi metallici ad esempio delle viti
disposti in  modo uniforme sulla parete  

Vrd =   n*π*d2/4*τrd 

n numero di viti 
la resistenza a taglio vista la altezza della trave è quella a tranciamento della vite 

Per quanto concerne la verifica a pressoflessione  in corrispondenza degli incroci
con  le   pareti  ortogonali  lo  sforzo  di  trazione  viene  bilanciato  dallo  sforzo  di
compressione  della  parete ortogonale in corrispondenza del giunto a  condizione
che la parete sia compressa : tale condizione è sicuramente soddisfatta in assenza di
azioni orizzontali sisma o vento. In occasione di un terremoto  dovremo tener conto
anche della direzione del sisma , la normativa italiana impone nella combinazione
delle azioni sismiche 

 Gk  + Gsk + Ex+ 0,3*Ey   

la  parete  ortogonale  vista  l'esiguità  delle  azioni  sismiche  per  la   densità  del
legno possiamo considerarla compressa; 



Lo sforzo complessivo di trazione calcolato in corrispondenza di ciascuna tavola

1/2*(b-x)*(P/A-M/W) < Fc 

di  solito  negli  incroci  vengono inseriti  degli  angolari   che  hanno la  funzione  di
assorbire a trazione ma se abbiamo inserito delle viti per il taglio il problema  non
sussiste avendo cura di verificare contemporaneamente la vite a trazione e taglio.  
La verifica a pressoflessione  va eseguita considerando la resistenza a compressione
e a trazione perpendicolare alle fibre 

σ= P/A+  M/W < fc90k  *Kmod/γM                                                  

A area  della  parete tra due incroci

W modulo di resistenza 

per un legno di latifoglie di classe C24 la resistenza a compressione  ortogonale alla
fibratura 25 daN/cmq

La verifica a trazione 

σ= P/A-  M/W <σc

σc  tensione di compressione parete ortogonale

Se introduciamo delle viti dallo sforzo di trazione in zona tesa                  

1/2*(b-x)*(P/A-M/W) < (nef faxk *d*lef)/(1, 2*cos2α+ sin2α)*(ρK/ρa)0,8  

minore della forza di estrazione delle  viti ; tale  verifica  è più gravosa in sommità
della parete dove lo sforzo normale è ridotto.  
Nella costruzione di casette con il sistema blockhause , quando non sono soddisfatte
le verifiche a taglio e a pressoflessione vengono inserite delle barre metalliche aventi
la funzione di assorbire le forze di taglio e li sforzi di trazione nella parete 



Verifica del pannello fuori del piano 

Le azioni orizzontali ortogonali al piano della parete vengono trasmesse nei giunti
alle  pareti  ortogonali  ed  interessano  ciascuna  tavola  o  tronco;il  problema  si
complica  in   presenza  di  sforzo  normale  poiché  le  travi  se  non  efficacemente
collegate con giunti o scanalature possono in  stabilizzarsi con la formazione di una
catena  cinematica  .  Le  viti  introdotte  obliquamente  assolvono  a  questa  funzione
rendendo  tra  di  loro  le  tavole  solidali  .  La  verifica  è  a  flessione  per  le  travi
orizzontali e di instabilità complessiva della parete

σ = M/W    M = Q*L2/8

L distanza tra i giunti  con travi ortogonali

Q pressione statica del vento sulla tavola 

La verifica di instabilità consiste nel calcolo del momento del secondo ordine tramite
una iniziale imperfezione o eccentricità eO

   

                                           eO

Nella pratica corrente le  verifiche di instabilità della parete devono soddisfare la
condizione 

Nb.Rd   >  Nsd

Nsd sforzo normale derivante da  una compressione q uniforme sulla parete verticale

Nb.Rd   = χimp * (Ncr)/γ1

il  carico  critico  per  una  parete  può  essere  determinato  con  una  delle  seguenti
formule:



Per pareti senza aperture 

Ncr = 6,97*π2/12*E┴*b3/L*1/[1-(E┴/2G-1)2]

Per parete con apertura doppia  

Ncr= π2*E*Ief/(H) 

E*Ief = E┴ *(L*b 3/12)+ 2Es*Is 

Es ed Is modulo elastico acciaio e momento di inerzia profilo 

H= 0,7*H  lunghezza libera di inflessione 

i moduli elastici da utilizzare perpendicolari sono quelli di calcolo

Xd = Xk/γm 

fc90,d  = Kmod*fc90,k/γm ;   Kmod = 0,7 ; γm = 1,3

resistenza a compressione perpendicolare alle fibre 

χimp = 1-e/b

b  spessore della parete    ;  e = uo  + eC

uo = 0,0025H       eC  eccentricità carico verticale                     



3- Calcolo dei collegamenti in acciaio 

Collegamento parete in legno con la  fondazione

Il collegamento tra la parete e la fondazione  viene realizzato con piattina metallica
bulloni con tirafondi e viti;Il calcolo da eseguire riguarda le azioni trasmesse dalla
parete alla fondazione con la relativa eccentricità e quindi flessione e torsione per la
piattina che sono di tipo tagliante derivanti dal vento o dal sisma e di compressione e
trazione derivanti dalla pressoflessione della parete. Il calcolo è quasi immediato 

Azione tagliante V ; Azione flessionale V*e

V azione orizzontale alla base della parete

e distanza del baricentro della parete dal baricentro dei due bulloni 

La verifica dei due bulloni è a taglio e deriva dalla composizione delle forze; va
eseguita anche una verifica delle pressioni di contatto con il cls. 



 4-Modellazione di una parete in legno

Il  calcolo  della  rigidezza  di  una parete  si  rileva   complicato  poiché  i
singoli  tronchi  le  travi  possono  scorrere  le  une  sulle  altre  ,  essendo
solidali   in  virtù  della  forza  di  attrito  e  delle  travi  ortogonali.  Per
modellare  una  casa  da  costruire  con  il  sistema  blockhause  sarebbe
opportuno definire un modulo elastico equivalente a parità d dimensioni
della parete che ne definisce la deformazione e la ripartizione  delle azioni
orizzontali tra i singoli setti.
Se  vogliamo   calcolare  lo  spostamento  alla  sommità  di  una  parete
blockhause per effetto di una forza orizzontale 



dobbiamo tener conto della forza di attrito tra le travi e delle travi ortogonali

La forza di attrito  Fa  = N*μ    con μ coefficiente di attrito 

lo sforzo normale  alla trave i-ma 

Ni =  [(n-i+1)*m*g+PL ]

P carico distribuito in sommità della parete , 
m massa della singola trave  

La forza di attrito sulla trave i-ma   Fa  =  [(n-i+1)*m*g+PL ]*μ 

La forza  derivante dalla travi ortogonali 

Fort = 2*Kel*δi 

La rigidezza Kel è quella della trave ortogonale de tipo 3EI/L3

La forza complessiva  F = [(n-i+1)*m*g+PL ]*μ +2*Kel*δi 

lo spostamento δi = (F+Fa)/( 2*Kel)

Lo spostamento totale δ = Σ δi 

Per case in legno ad  un piano max 2 piani possiamo ipotizzare per le pareti  un
comportamento a mensola con spostamento 

δ= F*L3/(3EI)+ χ*F*L/(G*A)= Σ (F+Fa)/( 2*Kel)

possiamo esprimere il modulo elastico G in funzione di E attraverso il modulo di
Poisson  1/m  e quindi determinare il modulo elastico che deve avere la parete da
utilizzare nella modellazione per il  calcolo delle sollecitazioni  di taglio  e sforzo
normale e per i relativi spostamenti.  

       



5- Conclusioni 

Le  case in legno costruite con il sistema blockhause sono gradevoli esteticamente si
adattano all'ambiente naturale , sono di semplice e rapida realizzazione  , in zona
non sismica e  riparata  sono  da preferire  a  qualsiasi  altro  sistema costruttivo  in
legno; la loro vulnerabilità è nei confronti delle azioni orizzontali poiché il legno non
viene sfruttato al meglio sia dal punto di vista della resistenza che della rigidezza
per cui  preferibile il  sistema costruttivo a pareti  con pannelli  X-Lam. Il  Sistema
blockhause  rappresenta  una valida  alternativa  a  sistemi  costruttivi  intelaiati  con
travi e pilastri per costruzioni modeste soprattutto per l'assenza di collegamenti e si
presentano come edifici  molto rigidi;  gli  incastri  negli  angoli  a  coda di  rondine
evitano l'apertura della scatola in legno.
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1-Introduzione  

La storia del sistema costruttivo LVL risale al 1970 quando in nord America ad Ope-
ra di Peter Kock che insieme al  Forest  Products Laboratory , produsse le prima
aste di microlamellare a   base di legno; il microlamellare si ottiene tramite  l’incol-
laggio di lamine sottili (sfogliati di legno) dello spessore di circa 3mm  in modo da
ottenere travi pilastri e pannelli in  alternativa al legno lamellare tradizionale , ri-
spetto a quale  presenta  dei vantaggi quali moduli elastici tangenziali e normali più
grandi e resistenze  meccaniche caratteristiche maggiori.  Le strutture in microlamel-
lare sono molto sottili  quindi assumono importanza viste la snellezza delle aste  le
verifiche di instabilità  di deformabilità   ed allo stato limite di esercizio le verifiche
di oscillazione dei pannelli di solaio.
Letteralmente LVL significa <<Laminated Veneer Lumber>>  Lamine di legname
impialicciato, vengono fabbricate industrialmente mediante il taglio dei tronchi otte-
nendo delle sfoglie  (Sfogliati) di legno di conifere che successivamente vanno incol-
lati. In Italia il microlamellare è poco diffuso non vi sono molte aziende che si occu-
pano della produzione di questo materiale e  del relativo montaggio a  differenze del
nord Europa  dove ha una  notevole diffusione soprattutto in Scandinavia in  Germa-
nia. I vantaggi      del legno sono ecologici un edificio in legno oltre a poter essere
realizzato in tempi brevi  e quindi a costi ridotti ha quella connotazione ambientale
che ne consente l’inserimento in qualsiasi conteso naturale o urbanistico miglioran-
do la qualità urbana e  naturale. Chiaramente l’industria del legno va di pari passo
con quella delle foreste per  cui il valore ecologico è tanto più alto quanto maggiori
sono gli investimenti per il reimpianto di alberi se poi si pensa agli incendi , l’ultimo
che ha colpito l ‘Amazzonia lo  scorso anno il valore ambientale è ancora più alto.

2-La  normativa ed i parametri meccanici
L’eurocodice 5 per le costruzioni in legno stabilisce che i metodi di verifica da utiliz-
zare per il sistema LVL sono analoghi a tutte le alte tipologie di legno e nel  paragra-
fo 3 fa esplicito riferimento a Laminated Veneer Lumber che riportiamo  



Le Istruzioni CNR 2018 nel paragrafo Prodotti  fanno riferimento   ad aste e
pannelli in  microlamellare dandone la definizione

La normativa Italiana sulle costruzioni del 2018 tra i prodotti a base di legno include
anche il microlamellare  per cui tutte le prescrizioni sono applicabili.
Per quanto concerne i valori delle resistenze caratteristiche e dei moduli elastici per
ogni classe di legno riportiamo i valori forniti dalle  norme finlandesi





3- La trave , il pilastro ed  il pannello in LVL

Negli  elementi  ad asta  travi e pilastri tutti gli sfogliati   sono sovrapposti parallela-
mente mentre negli elementi a  piastra (sfogliati incrociati)1/5  degli  sfogliati sono
sovrapposti perpendicolarmente in   modo da aumentare la capacità portante e la ri-
gidezza. Si parla  quindi di resistenza parallela agli sfogliati e perpendicolare agli
sfogliati come per il legno usuale.

Verifica a trazione
σt,0,d = T/A  ≤ ft,0,d     parallela agli sfogliati
σt,90,d = T/A  ≤ ft,90,d     perpendicolare agli sfogliati

ft,0,d  resistenza di calcolo a trazione che tiene conto del coefficiente  Kh  riportato  in
precedenza  delle dimensioni trasversali della sezione Kh *ft,0,d.

Verifica a  compressione
σc,0,d = P/A  ≤ fc,0,d     parallela agli sfogliati
σc,90,d = P/A  ≤ fc,90,d     perpendicolare agli sfogliati

Nel caso di forza di compressione esterna agente ortogonalmente agli sfogliati per
una  lunghezza   L  ed   una larghezza b
σc,90,d = P/(b*Lef)



la  verifica di instabilità di un asta compressa

σc,0,d /(Kcrit,c*fc,0,d  )<1

la resistenza di calcolo a compressione viene  maggiorata con un coefficiente

Kcrit,c=1/[k+(k2-λ2
rel,c)1/2]

k= 0,5*[1+βc*(λrel,c -0,3)+λ2
rel,c]

λrel,c  = λ/π*(fc,0,k/E0.05)1/2

λ= Lo/ρ

Lo lunghezza libera di inflessione 
ρ raggio  d inerzia  minimo

Se  λrel,c <0,3 si assume Kcrit,c=1

La verifica a flessione deviata  nelle sezioni più sollecitate

(σm,Y,d / fm,Y,d)+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

 Km*(σm,Y,d / fm,Y,d)+(σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

dove le tensioni di  calcolo

σm,Y,d =M Y/W  Y ; σm,Z,d =M Z/W Z ;

Le verifiche a pressoflessione e a tensoflessione:

Tensoflessione

(σt,0,d / ft,0 ,d)+(σm,Y,d / fm,Y,d)+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

Pressoflessione

(σt,0,d / ft,0 ,d)2+(σm,Y,d / fm,Y,d)+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 



Taglio

V/I*Sx/b=τd ≤fυd

Nella valutazione della τd è opportuno considerare l’influenza delle fessurazioni pre-
senti nell’elemento strutturale, utilizzando una larghezza bef= kcf

b larghezza dell’elemento
kcf= 0,67 per legno massiccio
kcf= 1 per legno lamellare
kcf= 1 per altri prodotti a base di legno  LVL

Torsione
τTor,d ≤ksh*fυd

la tensione tangenziale da torsione viene calcolata con le formule usuali della scien-
za delle costruzioni, utilizzando sezioni alla Bredt , sezioni rettangolari allungate  la
semplice sezione rettangolare.

ksh= 1, 2 per sezioni circolari
ksh= min(1+0,05h/b;1,3) per sezioni rettangolari piene
ksh= 1  per altre tipologie di sezione

Torsione e Taglio

(τd /fυd)2  + (τTor,d /ksh*fυd)≤1

Verifica alla instabilità laterale flessotorsionale (svergolamento)

σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )≤1

σm,d = M /W  tensione massima per flessione semplice  



1                            per   λrel,m  ≤0.75
Kcrit,m 1,56-0,75 *  λrel,m    per 0, 75< λrel,m  ≤1,4

1/λ2
rel,m                   per  λrel,m  >1,4

λrel,m= (fm,k  / σm,crit)1/2

σm,crit= M Y,crit/WY

M Y,crit =π/Leff*[E0.05*Iz*G0.05*Ip]1/2

La lunghezza efficace in mancanza di più accurate valutazioni si può porre pari a

Leff=β*L

dove nella ipotesi di carico applicato nel baricentro della sezione e rotazione torsio-
nale  impedita alle estremità della trave  β è riportato nella seguente tabella

Nel caso frequente di carico non applicato nel baricentro della sezione la lunghezza
efficace può essere modificata nella maniera seguente:

nella ipotesi di flessione deviata con asse forte Y  (B<H )ed asse debole Z la verifica
viene condotta con le formule seguenti

σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1

 Km*σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

per aste tensoinflesse :



(σt,0,d / ft,0 ,d)+σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

(σt,0,d / ft,0 ,d)+Km*σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

Le  verifiche a pressoflessione  quindi instabilità laterale ed instabilità di colonna si
ottengono dalla  combinazione delle formule precedenti e vanno eseguite nella  ma-
niera seguente:

σc,0,d /(Kcrit,c,y*fc,0,d  )+σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

σc,0,d /(Kcrit,c,y*fc,0,d  )+Km* σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

σc,0,d /(Kcrit,c,z*fc,0,d  )+σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ Km* (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

σc,0,d /(Kcrit,c,z*fc,0,d  )+Km* σm,d /(Kcrit,m*fm,d  )+ (σm,Z,d / fm,Z,d)≤1 

Verifica del pannello

La  verifica di un elemento piano viene eseguita sfruttando i criteri di resistenza te-
nendo presente che vi sono sollecitazioni  membranali e flessionali di piastra  quali

σXX;σYY;τXY; nel piano  del pannello derivanti dal comportamento a lastra  
σXX;σYY;τXZ;τYZ; nel pannello  derivanti dal comportamento a piastra

per la verifica  puntuale nelle zone più sollecitate  si può utilizzare il seguente crite-
rio di resistenza

(σXX)2 +(σYY)2 -σXX*σYY  +3*(τXY)2+3*(τXZ)2+3*(τY Z)2≤  (fmd)2

La verifica  dello stato limite di deformazione , ovvero della freccia  calcolata nella
ipotesi di comportamento elastico lineare con  le seguenti formule

f= 5/384*q*L4/(EI)   trave appoggiata appoggiata

f= 1/8*q*L4/(EI) trave a mensola

f= P*L 3/(3EI) trave a mensola con forza concentrata  alla estremità

f= P*L 3/(48EI) trave  appoggiata  appoggiata con forza concentrata  in mezzeria



– wc è la controfreccia (qualora presente);
– wist è la freccia istantanea;
– wcreep è la componente della freccia dovuta a fenomeni viscosi;
– wfin è la freccia finale;
– wnet,fin è la freccia finale netta.

wcreep è lo spostamento differito che può essere valutato attraverso la relazione:
wcreep= win· kdef

La freccia  istantanea è dovuta ai carichi permanenti Gk e  GSk  ovvero peso proprio e
pesi non strutturali ;
La freccia finale Gk +  GSk + Q   , carichi accidentali;
La freccia differita   con kdef  dato dalla seguente tabella



La verifica allo stato limite di oscillazione impone che le frequenze di oscillazione
dei solai siano > 8Hz ; per una trave appoggiata appoggiata il periodo fondamentale
di vibrazione   T=2*π/ω= 1/f  con   ω= (2*π/L)*[EI/m]1/2

basta quindi calcolare la frequenza f e confrontarla con il valore ammissibile. Questa
è la verifica è immediata se non è soddisfatta si possono seguire le indicazioni
dell’eurocodice5.

4-I pannelli parete

Montanti dimensioni 4.5x20x280 cm
Pannello parete  dimensioni 4,5x120x280cm
Il pannello è sollecitato da una forza di taglio orizzontale V  da uno sforzo normale
P e da un  momento flettente V*H

Le  verifiche da eseguire sul pannello  sono a pressoflessione nella direzione del pan-
nello e  nel piano ortogonale , taglio ed  instabilità verticale dei montanti ; L’euro-
pean Handbook LVL  prescrive una verifica a compressione del montante, una veri-
fica di instabilità a  compressione ed una verifica a pressoflessione dovuta ad eccen-
tricità del carico verticale per  l’appoggio dei solai con  spessori ridotti del pannello.

Verifica a Compressione del montante
σc,0,d = P/A  ≤ fc,0,d

A = 4.5*12=90 cmq



Verifica di instabilità a compressione

σc,0,d /(Kcrit,c*fc,0,d  )<1

Kcrit,c=1/[k+(k2-λ2
rel,c)1/2]=0,63

k= 0,5*[1+βc*(λrel,c -0,3)+λ2
rel,c]  =0,91

βc=0,1 per legno lamellare ;βc=0,2 per legno massiccio ;

λrel,c  = λ/π*(fc,0,k/E0.05)1/2   =0,88

fc,0,k=  260daN/cmq;   E0.05=80000  daN/cmq

λ= Lo/ρ  =48,5       Snellezza
La  presenza del pannello  impone come  piano di inflessione quello corrispondente a
lato  di  20 cm ;raggio di inerzia  ρ=20/√12=5,77cm
La  lunghezza libera di inflessione Lo= 280 cm considerando il montante incerniera-
to agli estremi .

Verifica di instabilità a pressoflessione nel piano ortogonale

Si considera una  eccentricità  dovuta al carco  del solaio pari ad 1/4*H = 3 cm il
momento flettente   M= P*eZ    ;  si dovrebbe aggiungere un  momento flettente deri-
vante dalle azioni orizzontali  quale  il vento o  il  sisma nella  mezzeria   del pannel-
lo, considerando uno schema appoggiato agli estremi      M  =  q*2,82/8
M =P*eZ +q*L2/8
L’eccentricità  è rivolta verso l’interno, va considerata esclusivamente l’azione  oriz-
zontale  dovuta al sisma  che è nelle  2 direzioni.

W= b *h2/6=  300cm 3    ;σm,Y,d = M / W  <   fm,Y,d

fm,Y,d =  fm,Y,k*Kmod/γM  *Kh    = 270*0,8/1,2*1,15=207daN/cmq



La verifica a  pressoflessione   del montante

σc,0,d /(Kcrit,c,y*fc,0,d  )+ Km* (σm,Y,d / fm,Y,d)≤1

σc,0,d /(0,63*260)+ 0,7* (σm,Y,d / 270)≤1

σc,0,d =P/  90; σm,Y,d = M/300 ;

Il montante poggia alla  base su un pannello di supporto per il quale occorre una ve-
rifica a  compressione  ortogonale agli sfogliati

Lo sforzo normale  P  è lo stesso che sollecita  il montante

σc,90,d = P/(b*Lef) ;   B  = 4.5cm   Lef =20+2*3=  26  cm

σc,0,d = P/A  ≤ fc,90,d     = Kc ,90*Kmod/γM  * fc,90,k= 1, 4*0,8/1,2*22=20,5daN/cmq

La  parete considerata  presenta un pannello  che  ha uno spessore  di  4,5  cm  quin-
di  non  trascurabile che incentiva la rigidezza della  parete e  migliora la  resistenza
a pressoflessione della  parete.
Verifica a pressoflessione della parete 

Sforzo Normale P
Taglio  V
Momento flettente  M  =V*H
Si utilizzano le usuali formule della  pressoflessione
Area : 4,5*120+3*4,5*20=810 cmq
W=  2*I/L =20854cm3

I  = 4,5*1203/12+3*20*4,53/12+ 2*4,5*20*57,752=1.251.281cm4



σc,0,d= P/A ; σm,Y,d =MY/WY;

La verifica a pressoflessione del pannello :

(σC,0,d / fC,0 ,d)2+Km* (σm,Y,d / fm,Y,d)≤1

Se consideriamo la flessione nel piano ortogonale dovuta ad eccentricità del carico
verticale e alla azione del vento per pareti sottovento la tensione

σm,Z,d =MZ/WZ;

posizione  baricentro           d= (4,5*120*2,25+3*4,5*20*14,5)/810=5,09cm

IZ= 3*4,5*203/12+120*4,53/12+120*4,5*0,592+3*4,5*20*9,412=33930cm4

WZ= I/d=6666cm3  ;

La verifica del pannello a pressoflessione deviata

(σC,0,d / fC ,0 ,d)2+Km* (σm,Y,d / fm,Y,d)2+ (σm, Z,d / fm,Z,d)≤1

(σC,0,d / fC ,0 ,d)2+(σm,Y,d / fm,Y,d)2+Km* (σm, Z,d / fm,Z,d)≤1

Consideriamo la instabilità  del pannello nel piano ortogonale

ρ=√I/A=33930/810=6,47 cm ;  λ=280/6,47=43,27

λrel,c  = λ/π*(fc,0,k/E0.05)1/2=43,27/ π*(260/80000)1/2=0,785> 0,3

va eseguita la verifica di instabilità

Kcrit,c=1/[k+(k2-λ2
rel,c)1/2]=0,90

k= 0,5*[1+βc*(λrel,c -0,3)+λ2
rel,c]  =0,832

la  verifica  a  presoflessione deviata per instabilità

(σC,0,d /Kcrit,c fC ,0 ,d)2+Km* (σm,Y,d / fm,Y,d)2+ (σm, Z,d / fm,Z,d)≤1

(σC,0,d /Kcrit,c fC ,0 ,d)2+(σm,Y,d / fm,Y,d)2+Km* (σm, Z,d / fm,Z,d)≤1



Verifica a taglio

Il pannello può essere paragonato  ad  una trave incollata con anima sottile per cui
per la verifica a taglio si possono utilizzare le formule seguenti fornite dalle Istruzio-
ni CNR 2018 per il legno;

bw*hw*(1+0,5*(hf,c+hf,t)/hw)*fv,0,d        per  hw≤35*bw = 157  cm
FV.Wd ≤

35*bw
2*(1+0,5*(hf,c+hf,t)/hw)*fv,0,d       per  35*bw≤hw≤70*bw

con bw = 4,5 cm ; hw= 12  cm  ; hf,c=  4,5  cm  ; hf,t=4,5 cm
In alternativa si può utilizzare la solita formula  di Jowrasky  determinando la  ten-
sione tangenziale :

τ =  V/I*Sx/b

calcolata in corrispondenza dell’asse neutro; dalla pressoflessione

e  = M/P , il  sistema di riferimento  è nel baricentro gemetrico del pannello che  pre-
senta un asse di  simmetria orizzontale  quindi si parla di pressoflessione retta e di
torsione, l’equazione dell’assse  neutro

1+ey/ρ2
x*y=  0     ;  y =ρ2

x/ e                     per  e  =  30  cm   Y =5,14  cm

ρ=√(I/A)=√(1.251.281/810)=12,42  cm

il momento di inerzia  va calcolato  rispetto all’asse neutro quindi di può aggiungere
il momento di trasporto

I=Io+A*Y2  =1.251.281+810*5,142=1272680  cm4

S= 4,5*65,142/2+4, 5*20*(65,14-2,25)+4,5*20*5,14=15669cm3

τ =  0,00273*V <fv,0,d ; V  =366*fv,0,d   la  formula     precedente fornisce

V=560*fv,0,d   è meno cautelativa ed  è riferita alla sola flessione.



Calcolo della rigidezza  del pannello

per il calcolo  della rigidezza (mensola) ipotizziamo che gli spostamenti orizzontali
del pannello P e dei montanti  coincidano

∆=∆P  =∆1 =∆2 =∆3

∆P  = Vp*H3/(3EIp)+χ*Vp*H(G*Ap)  ;

∆1 =∆2 =∆3 = Vm*H3/(3EIm)+χ*Vm*H(G*Am) 

Vp+3*Vm= V  =  K*∆

Vp=∆  / [H3/(3EIp)+χ*H(G*Ap)]  ;  Vm=∆ /[H3/(3EIm)+χ*H(G*Am) ]

K= 1/[H3/(3EIp)+χ*H(G*Ap)] +3/[H3/(3EIm)+χ*H(G*Am)]

Verifica  per azioni orizzontali 
L’european Handbook per  la  verifica del pannello a pressoflessione  per azioni  del
vento riporta una formula semplificata che ci consente  di calcolare lo sforzo norma-
le nei montanti di estremità



V*h=N*b        V= N*b/h  Ft,R,d =FC,R,d =FV,R,d *h/b

FV,E,d   forza  orizzontale  alla sommità del pannello;
Ft,R,d forza di trazione nel  montante sinistro
FC,R,d forza di compressione nel  montante destro 

FV,R,d  =  Ff,R,d*b*c/s

b =120 cm  ;            s =1

1 per  b >     h/2
c  =

2*b/h   per b< h/2 = 0,96

Ft,R,d =FC,R,d =FV,R,d *h/b 

questa forza si va ad aggiungere  o a sottrarre allo sforzo normale  nei montanti c he
vanno verificati a  compressione ed  instabilità; possiamo verificare l’area di  contat-
to alla base de montante  per  compressione ortogonale agli sfogliati.

σc,90,d =FC,R,d  /(b*Lef) ;   B  = 4.5cm   Lef =20+2*3=  26  cm

σc,0,d = FC,R,d /A  ≤ fc,90,d   = Kc ,90*Kmod/γM  * fc,90,k= 1, 4*1,1/1,2*22=28 daN/cmq



5-I pannelli  di solaio

altezza soletta  4,5 cm
dimensioni travetto  4,5x15cm
larghezza pannello 120 cm

Calcolo del momento resistente

Baricentro X = (4,52/2*120+2*4,5*122)/(675)=3,72 cm

Area   675  cmq

I= 2*(4.5*153/12+4.5*15*15.782)+120*4.53/12+120*4.5*0.952= 13185cm4

Mrd= fm,Y,d *IY/Y= 326daN*m   Y = 8,28  cm

fm,Y,d =  fm,Y,k*Kmod/γM  *Kh    = 270*0,8/1,2*1,15=207daN/cmq

il carico sul solaio è relativo ad  una striscia di 120 cm

Peso Proprio                  50
Intonaco  controsoffitto 30x1,20= 36daN/ml
Massetto Pavimento      150 daN/ml
Incidenza tramezzi         120 daN/ml
Socraccarico        240 daN/ml

Q=1,5*600= 900  daN/ml

Per  una  luce di 5 metri  M = 2812   daN*m  < 3296daN*m

Frequenza fondamentale di vibrazione

T=L2*2/π*(m/EI)1/2=0,595sec   f= 1/T=1,68 Hz  < 8 Hz  il solaio vibra

m =600kg/m ;I= 0,00013185  L  =5m  ;   E =13000000000N/mq



Verifica  della freccia  

f= 5/384*6*5004/(130000*37545)+0,8* 5/384*3,6*5004/(80000*37545) =

f  = 1+0,48=1,48 cm < L/300

Verifica a Taglio
La sezione di verifica è nella  fibra  con b= 9 cm più vicina all’asse neutro
τ=  V/I*Sx/b  ≤ fv,0,d ;

S = 120*4,52/2+ 2*4,5*152/2=2227,5  cm3

I =13770cm4

V=2250daN           τ= 40,43daN/cmq > fv,o,d non  verificato
fv,o,d =  fv,o,k*Kmod/γM  = 0.8/1,2*42=28daN/cmq

Consideriamo un pannello cassettonato di solaio al  fine di eliminare fastidiose vi-
brazioni ed in modo che sia soddisfatta la verifca a taglio

I=2*(120*4.5^3/12+120*4.5*9.75^2)+2*4.5*15^3/12 = 107021cm4

Mrd=107021*207/12=18461 daN*m 

T= L^2*/π*(m/EI)1/2= 25*2/π*(600/(0,00107201*13800000000))^(0.5)=0.101

f  =1/0.101= 9,90Hz>8Hz   il solaio   non vibra

V=2250; B = 9 cm; Sx=5518 cm3

τ=12,88 daN /cmq  < 28 daN/cmq                     Verificata     

Verifica della  freccia

wfin = 5/384*6*500^4/(130000*107021)+0.8*5/384*3.6*500^4/(80000*107021) =
=   0,62  cm <  500/300=1,66 cm 



Calcolo tensioni tangenziali adesivo

La tensione tangenziale      τ=  V/I*Sx/b
calcoliamo  valori della forza  di scorrimento , riferiti ad 1metro lineare di trave
quindi differenti valori   del taglio

S1=τ1*100*120;   S2=τ2*150*120;

la  tensione tangenziale        τ <  τad con  τad tensione ammissibile  adesivo;

V =2250 daN;    I=107021 cm4  b = 9 cm  Sx=1215cm3

τ=2.83daN/cmq <40 daN/cmq



6- Le aperture

L’apertura ha una  larghezza di  180 cm  ed una  altezza di 150 cm; lo schema statico
è quello di trave appoggiata  agli estremi, è il calcolo di un normale architrave.
I carichi agenti  :
-peso  proprio      GK

-scarico solaio    GSK + QSK

Le verifiche da eseguire :
Flessione semplice
Instabilità  laterale  architrave
Calcolo della freccia
Verifica a taglio

Q= 1,5* GK+1,5*(GSK+QSK)=2850 daN/ml

M = Q*L2/8=1154daN*m  V = Q*L/2=2565 daN

Sezione 4,5x30 cm

W=675cm3 ;            σm,Y,d =171daN/cmq<0,8/1,2*1,00*440= 293daN/cmq



Verifica a taglio

τ=1,5*V/A= 1,5*2565/(4,5*30)=28.5 daN/cmq ≈0,8/1,2*42=28 daN/cmq

Instabilità laterale architrave

Iz=227 cm4 ;  IP=10352cm4  E  = 106000 daN/cmq; G  =8200daN/cmq

M Y,crit =π/Leff*[E0.05*Iz*G0.05*Ip]1/2=885355daN*m

La presenza dei montanti verticali ad interasse di 6 cm impedisce lo sbandamento la-
terale Leff= 60 cm

σm.crit=  722daN/cmq;  λREL=  (fm,k/σm.crit)0,5= (440/722)0,5=  0,78

Kcrit= 0,97           σm,Y,d =171<0,97*293=284daN/cmq

Verifica della freccia

wfin = 5/384*28.5*180^4/(116000*10125)+0.8*5/384*13.5*180^4/(116000*10125)=

= 0,45cm <180/300= 0.6 cm

7- I  collegamenti tra gli elementi strutturali

I collegamenti tra i pannelli ed  montanti sia  negli elementi strutturali verticali che
in quelli orizzontali sono realizzati tramite incollaggio  e chiodature quindi è oppor-
tuno determinare la forza di scorrimento e dimensionare a tranciamento i chiodi per
i quali si può utilizzare una formula semplice

S scorrimento
τ tensione tangenziale
i interasse
n numero chiodi =  L/i
L lunghezza pannello , 2,80 m per panneli parete o 5  m per  pannelli solaio
Vrd forza del singolo chiodo= fyd /√3*A
Area  chiodo π*d2/4

S < n*Vrd



8- Resistenza al fuoco

Verifichiamo una trave in LVL 25x50 cm esposta al fuoco per circa 45 minuti. La
normativa italiana  prescrive



La  trave  in legno ha le seguenti caratteristiche:

b = 25 cm
h  =50 cm
A=1250cm3

I=260416cm4

W=25*502/6=10416cm3

Legno LVL32P
E=96000 daN/cmq
G=6000  daN/cmq
fm.k=  270 daN/cmq
fc.K= 260 daN/cmq
fv.k= 40 daN/cmq

Lo spessore   def  =   45*0,7+7=38.5mm= 3,85cm

La sezione da  verificare  b= 17,3  cm ;h= 42,3  cm

                                              h

                                                       b

fm.d=  270*1,1= 297daN/cmq                      I=109115 cm4

fc.d= 260*1,1= 286daN/cmq                        W=5159cm3

fv.d= 40*1.1= 44daN/cmq                            A=732cmq



Q= 1,5*3000= 4500 daN*m
L = 5  m   M=14062daN*m ; V=11250daN

σm.y,d=  1406200/5159=272daN/cmq<297daN/cmq
τ=1,5*V/A=1,5*11250/732=23<44daN/cmq

f=5/384*40*500^4/(96000*1.1*109115)+0.8*5/384*25*500^4/(96000*1.1*109115)
= 4.2cm

la freccia ammissibile L/150=4  cm

La verifica  ad  instabilità flessotorsionale svergolamento

M Y,crit =π/Leff*[E0.05*Iz*G0.05*Ip]1/2=21366 daN*cm
Iz=18251 ; Ip=127366
M Y,crit =π/500*(127366*18251*96000*6000*1.1*1.1)^0.5= 7997493

σY,crit=7997493/5159=1550daN/cmq

λREL=  (fm,k/σm.crit)0,5= (270/1550)0,5= 0,417<0.

KYcrit= 1  non  occorre la verifica ad instabilità laterale



9- Gli edifici in legno con sistema LVL

Per la progettazione architettonica si utilizzando dei pannelli parete e di solaio inse-
riti in un modulo quadrato di 480cmx480 cm , con pilastri disposti nei quattro  angoli
e cordoli di piano; si ottiene uno spazio di circa 23 mq nel quale è possibile ricavare
un ampio soggiorno con sala  pranzo , letto grande con bagno , cucina con risposti-
glio e bagno 2 camere da letto di circa 9 mq con corridoio così come indicato in figu-
ra. Nel pannello inseriamo uno strato di isolante termico in modo da avere una tra-
smittanza globale della parte pari  a 0,19W/mq*K° come richiesto dalle norme euro-
pee.



La copertura è realizzata con travi , capriate (Squadre) disposte sui montanti e  pan-
nelli orizzontali piani  per  ottenere in fase di montaggio una struttura simile a quella
indicata in figura



10- La modellazione  FEM di strutture  in LVL

La modellazione FEM di una struttura in legno lamellare KERTO LVL è molto sem-
plice possiamo definire i montanti ed i pannelli verticali tra di essi inseriti; per quan-
to concerne il solaio lo modelliamo come un elemento plate shell pieno le cui dimen-
sioni si ottengono  dalla equivalenza delle inerzie e delle aree con il solaio cassetto-
nato.

I=107021cm4       b = 120cm  h  =  22 cm

A = 120*22=2640cmq     A =1215cmq

L’area del solaio equivalente è circa il doppio di quella del solaio reale  ma non im-
porta poiché a noi interessa  che  il  nostro impalcato sia inifnitamente rigido assial-
mente. Per la modellazione utilizziamo il software IPERSPACE PERSONAL EDI-
TION  è una versione free  che può essere utilizzata  per scopi didattici.

E’ una struttura semplice con due piani fuori terra che per azioni sismiche nel comu-
ne di  Castel di Sangro e  per azioni del vento non desta problemi sia in termini di re-
sistenza che di deformabilità; gli elementi strutturali sono quelli visti in precedenza
basti pensare  che ogni montante di dimensioni 4.5x20 cm è caricato da uno sforzo
normale di 2500 daN se  su di esso poggiano due solai per la cui  la tensione di com-
pressione è molto ridotta σ=27,78 daN/cmq. Se aumentiamo  il numero di piano  por-
tandolo a 6 la  tensione verticale di compressione  nel singolo montante
σ=83,34daN/cmq. Le dimensioni ridotte degli elementi strutturali in  edifici  multipia-



no (caratteristica fondamentale del legno lamellare) possono generare fenomeni di
instabilità globale  per  cui  va eseguita una analisi di BUCKLING e determinare il
moltiplicatore critico α  per combinazione quasi permanente che  deve essere  mag-
giore di 10 Riportiamo di seguito la modellazione ed  il calcolo dei moltiplicatori
per  un edificio a 6 piani ottenuto  dalla sovrapposizione del modulo precedente.

Volendo calcolare  in modo approssimato il moltiplicatore critico , si determina
l’inerzia dell’edificio in direzione X ed  Y

Iy=  Ny*1251281=16*1251281=20020496

Ix=  Nx*1251281=16*1251281=20020496

E= 1300000 daN/cmq
Fc= 1.980.033daN
Lo= 36  m
Lo sforzo normale per carichi permanenti :N= 207360daN
α≈ 10    per  soli carichi permanenti ovvero 300daN/mq



Le forze orizzontali sono le azioni sismiche in direzione  Y ed X per una accelerazio-
ne Ag  di circa 2,67 m/sec2; le deformate della struttura





Le verifiche delle aste in legno, pilastri travi e montanti, nonché quelle dei pannelli
sono soddisfatte  poiché gli elementi strutturali anche se di dimensioni ridotte sono
diffusi e quindi scarsamente sollecitati. La  combinazione di carico relativa al sisma
non prevede la  coopresenza delle azioni del vento che  per  la zona  considerata sono
inferiori alle azioni sismiche.

11-Conclusioni

Il microlamellare   LVL   ha degli innegabili vantaggi  quale la maggiore resistenza
caratteristica per ogni stato di sollecitazione sia  a  flessione che a taglio e a com-
pressione, ciò consente di avere delle dimensioni degli elementi strutturali ridotte an-
che in  funzione del sistema costruttivo  con una  maggiore deformabilità poichè
all’incremento di resistenza  non corrisponde un  aumento dei  moduli elastici. Il si-
stema  costruttivo KERTO LVL che prevede montanti e  pannelli incollati fa  in modo
che il  materiale sia diffuso in tutto l’edificio in modo che le tensioni di progetto sia-
no ridotte e gli elementi strutturali poco sollecitati  integrando la struttura  filiforme
intelaiata travi e pilastri con pannelli e montanti. La distribuzione del materiale ridu-
ce  le deformazioni poiché si incentivano le inerzie e quindi le rigidezze basti pensare
ad un pannello di un  modulo avente una lunghezza di 480 cm con  tutti i montanti
per cui  gli spostamenti sono molto limitati ed in grado di far fronte allo stato limite
di danno.Un altro vantaggio di questo sistema costruttivo è la densità del legno 500
kg/mc  che se  confrontata con la densità di altri materiali quali cls , acciaio allumi-
nio muratura a parità di volumetria si hanno delle azioni sismiche ridotte con struttu-
re poco sollecitate. In   Italia questo sistema costruttivo è poco utilizzato forse  non è
neanche noto agli imprenditori Italiani che  preferiscono utilizzare  i pannelli XLAM
o altri  materiali da costruzione.
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I solai misti legno calcestruzzoNegli edifici in muratura di nuova costruzione utilizzando le regole della bioediliziavengono realizzati degli impalcati misti legno calcestruzzo che hanno degli inconve-nienti  quale la differente rigidezza assiale nelle due direzioni , la loro elevvata altez-za per problemi di deformabilità  ; per far fronte a queste problematiche si proponeun  modello alternativo di solaio che sfrutta la doppia orditura di travi ovvero si rea-lizza una griglia a maglie ortogonali. L’obiezione che si può porre a tale soluzione èla mancanza di continuità delle travi nei nodi dei grigliati continuità demandata alleconnessioni in acciaio  che vanno accuratamente studiate ; la continuità delle travipuò essere anche non interrotta inserendo tra le travi principali degli elementi tras-versali in legno che conferiscono alla struttura il comportamento a grigliato piano.Vogliamo calcolare un  solaio misto   legno calcestruzzo inserito in una maglia re-ttangolare di un edificio in muratura   di lato 6,00x5,00 m per una superficie com-plessiva di 30 mq avente un altezza di circa 25 cm con 5 cm di soletta 3 di tavolato inlegno e 17 cm le travi in  legno con una maglia regolare di 50 cm così come indicatoin figura.Eseguiamo l’analisi dei carichi sul solaiopeso proprioTravi in legno     2*0,13*0,17*600  = 27 daN/mqTavolato              0,03*600              =  18 daN/mqSoletta                 0,05 * 2500          = 125 daN/mqCarichi permanentiMassetto                                            90 daN/mqpavimento                                          50 daN/mqIncidenza tramezzi                            100 daN/mqCarico accidentale                           200 daN/mq



Stato limite ultimoQ = 610*1,5 = 915 daN/mqStato limite EsercizioQ = 610 daN/mqPer la ripartizione dei carichi la modellazione a piastra considerando le striscia cen-trale di larghezza 50 cmf = 5/384*Q1*L14/(EI) = 5/384*Q2*L24/(EI)il solaio è isotropo ha lo stesso comportamento nelle due direzioniQ1 + Q2 = Q                 Q1 =Q -  Q2Q1 = Q2 *(L2/L1)4              Q2  [1+(L2/L1)4 ] = QL1 = 6,00 m ; L2 = 5,00 m ;Q2  = 617 daN/ml   Q1 = 297 daN/ml                       Q1/2=  148  daN/mlQ2  = 413 daN/ml   Q1 = 197 daN/mlIl carico va ripartito su 50 cm quindi va dimezzatoQ2  ≈ 310 daN/ml            Q1 ≈  150  daN/ml                  SLUQ2  ≈ 210 daN/ml   Q1 ≈ 100 daN/ml                             SLEL’ipotesi è che durante la fase di montaggio ovvero transitoria vengano predispostidei puntelli sotto il solaio in modo che tutto il carico anche il peso proprio possa es-sere sopportato dalla sezione mista legno - clsVerifiche allo stato limite ultimoMsd = 969 daN*m   Vsd = 375  daNMsd = 945 daN*m   Vsd =  300 daNcalcoliamo la trave centrale  di luce 5 metri chè è quella più sollecitataIpotizziamo per il legno un diagramma tensioni deformazione bilinerare a compres-sione e linearmente elastico a trazione, allo stesso modo per il calcestruzzo consider-iamo un  diagramma bilineare con rck 400 daN/cmq



Per il calcestruzzo il valore limite delle deformazioni a compressione0,002 e 0,0035  , con fcd = 0,83*0,85*rck/1,6 = 176,30 daN/cmqil modulo elastico del cls Ec = 22000*(fcm/10)0,3 = 35220 daN/mmq= 352000 daN/cmq    fcm = fck+8  = 48 N/mmqper il legno utilizziamo  legno di conifera  classe C24Flessione 240 daN/cmqCompressione  210 daN/cmqTrazione 145 daN/cmqTaglio  40 daN/cmqModulo elastico 110000 daN/cmqKmod = 0,8  Durata del carico mediaγM= 1,30per la verifica allo stato limite ipotizziamo che  ovvero che al lembo teso si raggiun-ga  la max  deformazione e tensione nel legno



Ipotizziamo che l’asse neutro tagli la soletta  che X > 8 cm possiamo scrivere unaprima equazione di equlibrio alla traslazioneLa deformazione al lembo teso   εlt = 89/110000= 0,000809Proviamo a calcolare la profondità   dell’asse neutro  ipotizzando che la rottura av-venga al lembo teso e che l’asse neutro tagli la trave in legnoε1 /(x-8)= εl/(25-x) ε2 /(5-x)= εl/(25-x)ε1 =  εl*(x-8)/(25-x) ε2 =  εl*(x-5)/(25-x) εc = x*εl/(25-x)        Ec= 176,30/0,002= 88150 daN/cmqsi considera un comportamento elastico lineare quindi la verifica può essere ese gui-ta anche alle tensioni ammissibilil’equilibrio alla traslazione orizzontale porge(88150*x*0,000809/(25-x)+ 88150*0,000809*(x-5)/(25-x))*50*5/2+(110000*0,000809*(x-5)/(25-x)+110000*0,000809*(x-5)/(25-x))*50*3/2++110000*0,000809*(x-5)/(25-x)*13*(x-8)/2- 89*13*(25-x)/2x = 8,55 cmle deformazioni      εc = 8,55*0,000809/(25-8,55)=0,0004 < 0,002σc= 37,06             σc= 15,38El*ε1 = El* 0,000809 *(x-8)/(25-x)= 2,79 El* ε2 =  0,000809 *(x-5)/(25-x)=19,20



Possiamo rapidamente determinare un  momento plastico della sezione ipotizzandoun diagramma delle tensioni rettangolare nel legno e cls89*13*17 = 176*50*x              x = 2,23 cmMpl= 2534 daN*mil momento resistente della sezione nella ipotesi di comportamento elastico linearecosì come visto in precedenzaMrd = 89*13*(25-8,55)2/3+15,38*50*5*(8,55-5/2)++ (37,06-15,38)*50*5/2*(8.55-2/3*5)+(19,20-2,79)*50*3/2*(2,55)++ 2,79*13*0,552/3 = 2080 daN*mil momento Msd = 969 daN*m quindi ampiamente verificatoMrd> Msdeseguendo un calcolo alle tensioni ammissibili bisogna  definire un  coefficiente diomogeneizzazione n tra calcestruzzo e legno rapporto dei moduli elasticiEl = 110000 daN/cmq  ; Ec = 352200 daN/cmq    Ec/ El =  3,2la posizione dell’asse neutro ipotizzando che intersechi il tavolato3,2*50*5*(X-2,5) + 50*(x-5)2/2  - 13*17*(17/2+8-x) - 50*(8-x)2/2 = 0x = 5,65 cm il momento di inerzia dela sezione omogeneizzata rispetto all’asse neutroI = 3,2*50*52/12+ 3,2*50*5*(5,65-2,5)2 + 50*0,653/3+50*4,453/3+13*173/12 + 13*17*(17/2+8-5,65)2 = 41083 cm4Le tensioni di compressione e trazione nel legno e nel calcestruzzoσc= 3,2*96900/41083*5,65 = 42,64 daN/cmqσlt= 96900/41083*(25-5,65) =45,63 daN/cmqle deformazioni ovvero gli abbassamenti nel punto centrale del solaiof = 5/384*2,1*5004/(110000*41083)=0,37 cm < 1/400L=1,25 cmf = 5/384*1*6004/(110000*41083)=0,37 cm  < 1/400L = 1,5 cm



 Stato limite di vibrazionePer un calcolo più accurato delle deformazioni  si modella il solaio agli elementi fini-ti ; il periodo fondamentale di vibrazione è pari a 0,08 sec che corrisponde ad unafrequenza di f = 1/0,08 = 12,5 Hz maggiore di 8Hz come richiesto dalle norme quindiil solaio non  dovrebbe destare problemi per lo stato limite di oscillazionela freccia in mezzeria è pari a 3,4 mm di poco inferiore al valore 0,37 cm calcolato .Le ultime verifiche da eseguire sono la verifica a taglio in  corrispondenza degli ap-pogi e le verifiche dei connettori e dei collegamenti metallici tra le travi di legno.per le tensioni tangenziali da taglio si fa riferimento alla nota formulaτ = V/I*Sx/b calcolata sull’asse neutroB = 50 cm   ;  b = 13 cm;  I = 41083 cm4  Vsd =375 daNSn = 3,2*50*5*(5,65-2,5) + 50*0,652/2= 2530 cm3τ =  0,46 daN/cmq  B = 50 cm                τ =  1,77 daN/cmq  B = 13  cm



Calcolo dei connettori  e dei collegamenti tra i travicelli.I connettori non  vanno inseriti in corripondenza del nodo  ma nella mezzeria delletravi ad  interasse di 50 cm nelle due direzioni e vanno proporzionati in funzione del-la forza di scorrimento tra trave e soletta di calcestruzzo , ovvero in funzione della ri-sultante degli sforzi di compressione nella soletta e nel tavolato.C =9516daNil connettore è una barra ϕ 12 Feb450C  con fyd = 450/1,15= 391 daN/mmqLa capacità portante dei connettori è pari al minore dei seguenti valori ;ùfH,K * Lw*d  = 5184 daNfH,K * Lw*d* [[ 2+4*MY,RK/(fH,K * Lw2*d)]1/2-1] =2192daN2,3*[MY,RK*fH,K *d]1/2 = 942 daNdove  fH,K  è la resistenza a rifollamento del legnoLw  lunghezza del connettore 120 mmd diametro  10 mmMY,RK =ζb*fud *d3/16 = 38876N*mmfud = 540 daN/mmq    funzione delo tipo di acciaiod= 12 mmζb = 1,8/d0,4 = 0,6666La resistenza a rifollamento del legno per unioni con preforatura è data dalla formu-



la seguente :fH,K = 0,082*(1-0,01d)*ρk  = 36 N/mmqcon ρk  massa volumica del legno  500 kg/mcLa capacità portante del connettore FνRD = Kmod*687/γv = 0,80*942/1,5 = 500 daNi connettori vengono inseriti nelle due direzioni ad un passo di 20 cm per L/4, nellaparte centrale L/2 ogni 50 cmLa forza di scorrimento che i connettori agli appoggi sono in  grado di sopportare inun tratto di lunghezza 1 mSRD =  500x5  = 2500 daNLa forza di scorrimento dovuta alla tensione tangenzialeSSD  = τ*b*100 = 1,77*13*100= 2301Srd > SsdCalcoliamo il collegamento più sollecitato che è quello centrale per la flessionementre per il taglio quello sull’appoggio; si utilizzano viti del diametro di 8 mm fa-cendo riferimento alle effettive sollecitazioni sul solaio deriovanti dalla trattazionealle tensioni ammissibili.Lo sforzo di trazione nella trave di legnoTsd  ≈ 45,83 *13*17/2= 5064 daNil collegamento va proporzionato per questa forza , a taglio con doppio piano e lami-na centrale per la trave ortogonale , a trazione e quindi ad estrazione della vite perla trave longitudinale .Il collegamento può essere realizzato con bulloni passanti del diametro di 8 mm



la resistenza a trazioneTrd = π*d2/4*0,9*σ =   π*82/4*0,9*500 = 2261 daNsono sufficienti 2 bulloni per garantire il collegamentoLe verifiche cha vanno eseguite sul collegamento con viti sono le seguentiper la resistenza ad estrazione di una vite del diametro di 8 mm e lunghezza efficace50 mmFax,RK = fax,RK *lef*d  = 440 daNcon    fax,RK = 11N/mmqsulla trave o piastra di appoggio il diagramma delle tensioni di trazione è trapezoi-dale , il valore max pari a 45,83 ed il valore minimo pari  a 1 daN/cmqLa risultante complessiva degli sforzi di trazione :Tsd = 5174 daNsuddividendo il tre striscie di altezza 17/3  gli sforzi di trazioneT1 =17/3*13*16/2  = 689  daN         T2 =1731 daN          T3 =2800 daN



Disponendo 4 viti nella parte inferiore  la forza di estrazione di ciascuna viteFax,SK = 2800/4= 700 daN  la lunghezza della vite dovrebbe essere 8 cmpreferiamo utilizzare 4 viti del diametro 10 mm con lunghezza 70 mm aventi una re-sistenza ad estrazione di 10 N/mmqFax,RK =4*70*10*10 =  28000 N = 2800 daNil colegamento consta di 12 viti lunghezza efficace 70 mm e diametro 10 mmPer il collegamento nella trave ortogonale , la forza resistente del collegamento èpari al valore minimo tra quelli indicatiFυRK = fH,K * t1 * d = 4810 daNfH,K =  0,082*(1-0,01d)*ρk  = 37 N/mmqFυRK =fH,K * t1 * d *[[2+4*MYk/(fhk*d*t12)]1/2-1] + Fax,RK /4 = 22371 NMY,RK =ζb*fud *d3/16   = 64440 N*mm             ζb = 1,8/d0,4 = 0,716FυRK =2,3*[MYk*fhk*d]1/2 + Fax,RK /4 = 12980   N Fax,RK = 7000  NSi utilizzano 6 viti per il collegamento    Trd = 8*1298/1,3*0,8 =6390 daN > TsdIl nodo più sollecitato è quello centrale, se ci avviciniamo agli appoggio diminuuisceil memento flettente ed interviene il taglio , comviene che il numero delle viti  sia lostesso in tutti i nodi.Montaggio solaioSe l’edificio è di nuova costruzione in muratura  conviene assemblare a terra il gri-gliato di travi in legno e sollevarlo ; l’ipotesi a base delle calcolazioni è che il solaiovenga puntellato ogni 150 cm o ogni 100 cm in modo che non esistano fasi transitoriedi carico.CollaudoPer verificare la bontà delle calcolazioni eseguite e la stabilità del solaio è opportu-no che subito dopo la realizzazione a maturazione avvenuta del cls venga effettuatauna prova di carico in modo da saggiarne la resistenza e la freccia ed essere sicuridella sua stabilità e delle eventuali vibrazioni . 



La prevenzione incendi negli edifici in legno

1- Introduzione

2- La capacità portante  degli elementi strutturali

3- La capacità portante  di una casa in legno

4- La capacità di compartimentazione

5- Le prescrizioni antincendio per gli impianti

6- Il certificato di prevenzione incendi

7 - Conclusioni

N.B. Mi scuso a priori di eventuali imprecisioni  o errori che se segnalati contribuiscono al miglio-
ramento degli appunti



1- Introduzione

Le case in legno soprattutto in zone di montagna hanno sempre maggiore diffusione
si integrano perfettamente nell’ambiente naturale , ma rispetto ad una edificio tradi-
zionale in cemento armato o in muratura richiedono precauzioni particolari per la
prevenzione incendi . Lo scopo di questi appunti è quello di migliorare esclusivamen-
te la preparazione dell’autore poiché se dovessi progettare una casa in legno non so-
no neanche a conoscenza delle pratiche burocratiche da seguire e quindi delle pre-
scrizioni tecniche da adottare per avere il certificato di prevenzione incendi da parte
dei vigili del fuoco. Con le normative tecniche vigenti in Italia il rischio di incendio è
molto basso gli incendi hanno sempre una origine dolosa  raramente dipendono dalla
inosservanza delle norme antincendio, hanno una radice microcriminale per cui com-
pito dei vigili del fuoco è quello di controllare il territorio al pari delle forze delle or-
dine quali carabinieri e polizia .
La resistenza a fuoco viene  definita come “la capacità di una costruzione, ... di
mantenere, per un tempo prefissato, la capacità portante, l’isolamento termico e la
tenuta alle fiamme, ai fumi e ai gas caldi della combustione nonché tutte le altre
prestazioni se richieste”.La resistenza al fuoco riguarda essenzialmente due capacità
degli elementi strutturali:
-CAPACITÀ DI COMPARTIMENTAZIONE IN CASO D’INCENDIO:
attitudine di un elemento costruttivo a conservare, sotto l’azione del fuoco, oltre alla
propria stabilità, un sufficiente isolamento termico ed una sufficiente tenuta ai fumi e
ai gas caldi della combustione, nonché tutte le altre prestazioni se richieste;

-CAPACITÀ PORTANTE IN CASO DI INCENDIO: attitudine della struttura, di
una parte della struttura o di un elemento strutturale a conservare una sufficiente re-
sistenza meccanica sotto l’azione del fuoco con riferimento alle altre azioni agenti.

Al fine di limitare i rischi derivanti dagli incendi, le costruzioni devono essere proget-
tate e costruite in modo tale da garantire la resistenza e la stabilità degli elementi
portanti e limitare la propagazione del fuoco e dei fumi secondo determinati livelli
prestazionali. I livelli prestazionali fissati per norma sono 5:
- Livello I. Nessun requisito specifico di resistenza al fuoco dove le conseguenze della
perdita dei requisiti stessi siano accettabili o dove il rischio di incendio sia trascura-
bile
- Livello II. Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo suffi-
ciente all’evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’esterno della costruzione
- Livello III. Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo con-
gruo con la gestione dell’emergenza
- Livello IV. Requisiti di resistenza al fuoco tali da garantire, dopo la fine dell’incen-
dio, un limitato danneggiamento della costruzione
- Livello V. Requisiti di resistenza al fuoco tali da garantire, dopo la fine dell’incen-
dio, il mantenimento della totale funzionalità della costruzione stessa



2- La capacità portante  degli elementi strutturali

Le NTC 2018 al paragrafo  3.6.1 definiscono le regole da osservare nella verifica di
elementi strutturali portanti dando la definizione di incendio come la combustione
autoalimentata ed incontrollata di materiali combustibili presenti in un compartimen-
to . Si definisce una curva di incendio ovvero un incendio convenzionale che rappre-
senta in funzione del tempo  l’andamento della temperatura media dei gas di combu-
stione intorno all’elemento strutturale. La curva può essere

-nominale curva adottata per la classificazione delle costruzioni e per le verifiche di
resistenza al fuoco
- naturale curva determinata in base a modelli di incendio e parametri fisici che defi-
niscono le variabili di stato all’interno del compartimento.

Nel caso di incendio di materiali di natura prevalentemente cellulosica come è il le-
gno la curva di incendio nominale standard è definita come segue

ΘG = 20+345*log10(8t+1)      la temperatura è in °C  t il tempo in secondi

Le Classi di resistenza al fuoco definiscono il tempo in minuti durante il quale la resi-
stenza al fuoco deve essere garantita
15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240 e 360;

Con riferimento alla sezione trasversale di un elemento ligneo si definiscono:

sezione iniziale

sezione residua

sezione efficace

- linea di carbonizzazione : confine tra strato carbonizzato e sezione trasversale resi-
dua
- sezione trasversale residua : sezione trasversale originaria ridotta dello spessore
carbonizzato
-sezione trasversale efficace:sezione trasversale originaria ridotta dello spessore
carbonizzato e di un successivo strato in cui si considerano nulli la rigidezza e la re-
sistenza
Il calcolo prevede che nella sezione efficace le caratteristiche meccaniche ovvero mo-
dulo di elasticità normale e tangenziale e le resistenze rimangano inalterate.



Per il calcolo di un elemento ligneo quale una trave si fa riferimento alla sezione effi-
cace ottenuto riducendo la sezione iniziale di una profondità di carbonizzazione effet-
tiva :

def = dchar +K0*d0   ;

def profondità della sezione demolita
dchar = t*βN profondità di sezione carbonizzata
t tempo in minuti di esposizione all’incendio funzione della classe
βN velocità di carbonizzazione superiore a quella effettiva per includere gli effetti di
arrotondamento degli spigoli e di fessurazione
K0  coefficiente dipendente dal tempo  variabile tra 0 e 1  per t≥20 min  K0 = 1
d0 = 7 mm

per una trave in legno massiccio  avente dimensioni 20x45 cm  per una classe di resi-
stenza al fuoco 30

def = 31 mm  la sezione efficace diventa 14 x 39 cm



La combinazione dei carichi corrispondente all’incendio (azione eccezionale)

G1 +G2 +P + Ad +Ψ21*QK1 + Ψ22*QK2  + ....................

G1  peso proprio

G2  carico permanente

P presollecitazione

Ad  incendio

QK1  carico accidentale o variabile

Ψ21 = 0,3 per ambienti residenziali

Le resistenza ed i moduli elastici di progetto

fd,fi = Kmod,fi *fK *Kfi/γM,fi  ;  Sd,fi = Kmod,fi *SK *Kfi/γM,fi  ;

Kmod,fi= 1 ;  γM,fi =1

Kfi = 1.25 per legno massiccio
Kfi = 1.15 per legno lamellare incollato
Kfi = 1.1 per microlamellare LVL

Se utilizziamo un legno di conifera classe C24

fm,k = 240 daN/cmq
fV,k = 40 daN/cmq
E= 110000 daN/cmq
G= 6900 daN/cmq   

Riportiamo un confronto tra la resistenza ed i moduli elastici di progetto utilizzati per
la verifica all’incendio e quella per gli stati limite ultimi

Valori Caratteristici Fuoco Kmod= 0.8
γM=1.5

240 300 128
40 50 21
110000 137500 58666
6900 8625 3680



Se sulla nostra trave di luce 5 m applichiamo un carico di 1500 daN/ml
γQ=1.5 ;  G= 700 daN/ml ; Q = 800 daN/ml

M = 7031 daN*m   V= 5625 daN

La verifica a flessione    W = 20*452/6 = 6750 cm3   A= 1125 cmq

σ = M/W= 104 daN/cmq;  τ = 1,5*V/A= 7,5 daN /cmq

in presenza di incendio  p = 700+0,3*800= 940 daN/ml

M = 2937daN*m ; V = 2350 daN  ;    W = 3549 cm3 ; A = 546 cmq

σ = M/W= 82 daN/cmq;  τ = 1,5*V/A= 6,45 daN /cmq                30 minuti

Si vede che le tensioni di calcolo sono diminuite con parametri di progetto aumentati
Se modifichiamo la classe di resistenza ad esempio 60 min, le dimensioni della sezio-
ne efficace 10,4*35,4 cm     W = 2088 cm3 ; A = 368 cmq

σ = M/W= 140 daN/cmq;  τ = 1,5*V/A= 9,57  daN /cmq             60 minuti

Sez 6,2*31,2 cm W =1005 cm3 ; A= 194 cmq

σ = M/W= 292 daN/cmq;  τ = 1,5*V/A= 18,17  daN /cmq            90 minuti

La tenuta della nostra trave è assicurata per circa 90 minuti

- Resistenza di un collegamento esposto al fuoco

Per la valutazione della resistenza al fuoco di una struttura lignea è opportuno valu-
tare la resistenza al fuoco dei collegamenti in essa presenti che se sono in acciaio
rappresentano un punto di debolezza della struttura. La resistenza R30 richiesta per
le costruzioni in legno se incentiviamo la distanza degli elementi di collegamento dai
bordi di una quantità

αfi = βN*KFLUX *(treq -td,fi)

βN velocità di carbonizzazione ideale
KFLUX °= 1,5 considera il flusso termico attraverso il connettore metallico
tdreq  resistenza al fuoco richiesta ≤ 30 min
td,fi resistenza al fuoco assicurata dal collegamento



αfi = βN*KFLUX *(treq -td,fi)= 0,8*1,5*(30-15)=18 mm

Se sulla trave eseguiamo un trattamento ignifugo con un ciclo preverniciante ed una
finitura si ha una riduzione della velocità di carbonizzazione (dipende dal prodotto
utilizzato e dalla azienda ) compresa tra i valori

β= 0,8*0,497=0,40 mm/min                        β= 0,8*0,497=0,52

per cui dopo 30 minuti la sezione residua passa da 14x39  cm a 16,2x41,2 cm
la tenuta della trave può essere superiore a  120 min con sezione 9x33,9 cm.
La richiesta di capacità portante per un elemento strutturale in legno è per un tempo
di  30 minuti.
La funzione del trattamento ignifugo tramite vernice e quindi quella di ridurre la ve-
locità di carbonizzazione in modo da garantire la resistenza al fuoco in un intervallo
di tempo più ampio.



3- La capacità portante  di una casa in legno

Eseguiamo la progettazione ed il calcolo di una casa in legno Xlam model-
landola tramite un software FEM con le verifiche all’incendio.

I pannelli X-lam hanno spessore 15 cm ed altezza 3 m ,i pannelli di solaio hanno uno
spessore di 18 cm

nodo X Y nodo X Y
1 0 0 11 7,5 10,2
2 4,6 0 12 4,6 10,2
3 4,6 1,4 13 4,6 9
4 7,8 1,4 14 0 9
5 7,8 5,8 15 4,6 5,8
6 13,5 5,8
7 13,5 10,2
8 18 10,2
9 18 14,7
10 7,5 14,7



La struttura è irregolare sia in pianta che in altezza è stata considerata solo l’azione
sismica , l’azione del vento è stata trascurata poiché è ridotta la superficie investita ;
le sollecitazioni torsionali vista la massa della struttura lignea  e quindi le azioni
inerziali sono modeste rispetto alla rigidezza e sezione dei pannelli per cui i criteri di
regolarità strutturale non sono stati presi i considerazione. La copertura ha una leg-
gera pendenza realizzata con struttura leggera in legno quindi nella modellazione so-
no stati considerati dei solai piani con sovraccarico. Il pannello ha uno spessore di
15,8 cm in presenza di incendio per un tempo di 20 minuti si riduce a 11, 5 cm vista
la combinazione di carico per l’incendio ed il conseguente incremento della  resisten-
za le verifiche sono soddisfatte . Si riportano di seguito le deformazioni per azioni si-
smiche e le sollecitazioni principali per Kmod= 1



Si riporta di seguito il calcolo della struttura con pannelli di spessore 9,9 cm per la seguente com-
binazione di carico

G1 +G2 +P + Ad +Ψ21*QK1 + Ψ22*QK2  + ....................

 t = 30 min    con  resistenze e moduli elastici

Kfi = 1,25; γM = 1  con sezione ridotta  e per la combinazione G+0,3*Q

le verifiche all’incendio sono tutte soddisfatte





Per la verifica della piattina metallica la combinazione di carico esaminata non pre-
vede azioni orizzontali ipotizzare che durante l’incendio vi sia un sisma o una forte
azione del vento è alquanto improbabile , di conseguenza non vi sono momenti flet-
tenti nei setti e le piattine non sono sollecitate. Il solo accorgimento della modifica
della distanza dal bordo come previsto dalle istruzioni CNR è già di per se sufficien-
te.

4- La capacità di compartimentazione
Come già detto la Capacità di compartimentazione in caso di incendio
attitudine di un elemento costruttivo a conservare, sotto l’azione del fuoco, oltre alla
propria stabilità, un sufficiente isolamento termico ed una sufficiente tenuta ai fumi e
ai gas caldi della combustione, nonché tutte le altre prestazioni se richieste;
Riportiamo di seguito delle soluzioni progettuali per pareti e solai di edificio in legno

Parete esterna Ventilata



Le pareti ventilate sono particolarmente delicate per una possibile propagazione de-
gli incendi. Lo scopo delle intercapedini esterne delle facciate ventilate è quello di
creare un flusso d’aria alimentato dal delta termico, tale fenomeno viene purtroppo
esaltato in caso di incendio e diventa causa di una veloce propagazione. Il rivesti-
mento esterno infatti impedisce al calore di disperdersi ed il flusso d’aria garantisce
l’alimentazione della combustione e la sua propagazione. Diventa fondamentale in
questo contesto assicurarsi che il materiale presente nell’intercapedine garantisca
requisiti di reazione al fuoco particolarmente performanti.

Parete esterna Intonacata

Il cappotto esterno protetto con un intonaco di classe A1 senza ventilazione consente
di usare materiali isolanti fino alla classe D-s3,d2. Si dovrà fare attenzione in corri-
spondenza di fori e finestre e comunque nei punti di discontinuità a garantire la con-
tinuità della protezione con rivestimenti in classe A1. Nel caso di pareti particolar-
mente estese in altezza o in larghezza sarà opportuno prevedere delle fasce di inter-
ruzione dell’isolante combustibile con altro materiale con migliori caratteristiche di
reazione al fuoco.



Parete interna non di compartimentazione

Parete interna di compartimentazione



La resistenza al fuoco è affidata in questo caso alla parte centrale. La resistenza al
fuoco può essere ottenuta mediante una maggiorazione dello spessore dell’elemento
portante ligneo oppure installando una o più lastre protettive. Esternamente all’ele-
mento sono realizzati dei rivestimenti con lo scopo di ospitare gli impianti. Questo
pacchetto deve garantire delle prestazioni solo dal punto di vista della reazione al
fuoco per quanto riguarda sia l’isolante sia il rivestimento, per cui si rimanda al pun-
to precedente.

Solaio piano di compartimentazione

I solai quasi sempre costituisco struttura di compartimentazione. Qualsiasi sia
la tipologia dell’elemento strutturale (lastra, travi e tavolato, cassoni, ecc) la resi-
stenza al fuoco può essere ottenuta o maggiorando gli spessori di legno utilizzati o
applicando rivestimenti protettivi. Qualora si applichino rivestimenti a pavimento,
oltre a verificare la compatibilità della loro reazione al fuoco con quanto prescritto
dalle regole tecniche, si dovrà verificare anche la rispondenza della posa in opera;
in particolare quando è prevista la posa su supporto incombustibile si dovrà badare
ad interporre tra struttura lignea e rivestimento un elemento che garantisca il rispet-
to del requisito.



Copertura a falda

Quando la copertura si estende sopra diversi compartimenti si deve garantire che il
collegamento tra elementi verticali di compartimentazione e copertura stessa non de-
terminino degli effetti ponte con il possibile passaggio dell’incendio. Al fine di evita-
re punti di debolezza si può prevedere che l’elemento verticale sbordi rispetto alla
copertura oppure realizzare un tratto di copertura REI a cavallo e solidale all’ele-
mento verticale di compartimentazione (di almeno un metro per parte di estensione).

Nodo parete esterna- solaio
I nodi di connessione tra elementi verticali ed elementi orizzontali devono garantire
l’interruzione di cavedi ed intercapedini. Per garantire la compartimentazione oriz-
zontale è indispensabile che lungo il perimetro del solaio sia mantenuta la continuità
con elementi REI verticali che abbiano una certa estensione. In mancanza di questo
completamento l’involucro esterno dell’edificio potrebbe determinare un punto di
passaggio dell’incendio da un piano all’altro. La lastra protettiva sul lato verticale
tra isolante in classe A1 e la parte strutturale del solaio è da consigliarsi principal-
mente nel caso del telaio con isolanti combustibili all’interno del solaio.



Le distanze di sicurezza per impedire la propagazione degli incendi tra gli edifici so-
no comprese tra 4 e 10 m così come indicato in figura



5- Le prescrizioni antincendio per gli impianti

-Impianto di riscaldamento
L’impianto di riscaldamento può essere a pavimento o con radiatori alimentato a me-
tano o ad energia elettrica ibrido con sistema fotovoltaico; se l’impianto è a metano
è opportuno  ricavare un locale caldaia o disporre la caldaia all’esterno del nostro
edificio in modo che il gas metano non entri neanche nella nostra abitazione. Il siste-
ma ideale è un impianto a metano con caldaia esterna e stufa per la cucina ad auto-
induzione ovvero alimentata da energia elettrica in modo che la nostra abitazione sia
perfettamente coibentata senza bocchette di sicurezza per eventuali esalazioni di mo-
nossido di carbonio o per perdite di gas. Altra soluzione è una pompa di calore ali-
mentata ad energia elettrica tramite fotovoltaico ; si è soliti  utilizzare soprattutto
nelle zone di montagna impianti a biomasse quali stufe a pellet o caminetti  con una
fiamma libera nella nostra casa in legno per cui vanno utilizzati adeguati sistemi di
protezione così come indicato in figura

La fiamma è contenuta in un involucro  in muratura o metallico isolato dall’esterno
ben compartimentato che evita la propagazione dell’incendio .
Stufe a legna o pellet o altri apparecchi termici a biomassa, sono un punto critico e
di particolare importanza ai fini della sicurezza da rischi o pericoli di incendio del
tetto o altre strutture in legno. L’attraversamento delle strutture in legno in tutta sicu-
rezza va fatto utilizzando il sistema di evacuazione dei fumi più opportuno sceglien-
dolo in funzione delle temperature dei fumi degli apparecchi che si vogliono utilizza-
re; per caminetti, stufe etc, si devono usare camini – canne fumarie con temperatura
di funzionamento minima di 400°C, inoltre devono resistere a incendio di fuliggine.
La soluzione migliore è disporre la nostra stufa a pellet o camino in prossimità  di
una apertura e realizzare una canna fumaria esterna al nostro edificio rivestita con
della pietra o in laterizio. I rischi di incendio connessi all’utilizzo di un camino sono
molteplici
-a. L'emissione di scintille o di materiali incandescenti nella parte frontale o aperta
del camino bruciano la superficie del pavimento o i rivestimenti delle pareti o del pa-
vimento stesso, come ad esempio i tappeti.

-b. L'emissione di scintille o di materiali incandescenti dal camino che provocano
l'accensione di un tetto combustibile innescando l'incendio.



-c. L'emissione di scintille o di materiali incandescenti attraverso una fessura creata-
si nel camino, o per un difetto dello stesso, provocano l'accensione delle travi in le-
gno della struttura portante o dei solai dell'edificio, adiacenti alla canna fumaria.

-d. Il surriscaldamento di materiali infiammabili posti in prossimità del camino o del-
la canna fumaria.
Le soluzioni migliori per un impianto  di riscaldamento in una casa in legno è un im-
pianto a gas metano a radiatori o a pavimento con caldaia esterna al nostro edificio
e stufa da cucina ad induzione; ancora pompa di calore  alimentata energia elettrica
con fotovoltaico.

-Impianto elettrico   

Ai fini della prevenzione degli incendi, gli impianti elettrici:
a) devono possedere caratteristiche strutturali, tensione di alimentazione e possibi-
lità di intervento individuate nel piano della gestione delle emergenze tali da non co-
stituire pericolo durante le operazioni di spegnimento;
b) non devono costituire causa primaria d’incendio o di esplosione;
c) non devono fornire alimento o via privilegiata di propagazione degli incendi; il
comportamento al fuoco della membratura deve essere compatibile con la specifica
destinazione d’uso dei singoli locali;
d) i cavi per energia e segnali non devono determinare rischio per la emissione di fu-
mo, gas acidi e corrosivi, secondo le vigenti norme di buona tecnica;
e) devono essere suddivisi in modo che un eventuale guasto non provochi la messa
fuori servizio dell’intero sistema (utenza);
f) devono disporre di apparecchi di manovra ubicati in posizioni protette e riportare
chiare indicazioni dei circuiti cui si riferiscono.

-Impianto Fotovoltaico

Gli impianti fotovoltaici rappresentano un particolare tipo di impianto elettrico
all’interno di un edificio in legno, poiché hanno un lato in corrente continua (a mon-
te dell’inverter) che ha delle caratteristiche che lo rendono più pericoloso in caso di
malfunzionamenti dell’impianto stesso (non è possibile lo sgancio, non risulta protet-
to dai cortocircuiti).La soluzione migliore è realizzare l’impianto fotovoltaico
all’esterno della nostra casa in legno su una pensilina fotovoltaica che funge da ga-
rage posto macchina  e non sulla copertura per una superficie di 45 mq corrispon-
dente a 3 posti macchina .



6- Il certificato di prevenzione incendi
La normativa antincendio è molto restrittiva
TITOLO III – PREVENZIONI DAI PERICOLI DI INCENDIO
ART. 59 – IMPIEGO DI MATERIALI LIGNEI
1. Sono di norma vietati i materiali lignei per la formazione delle strutture portanti in tutti quei
casi in cui particolari condizioni ambientali, tradizioni costruttive o qualificate scelte architetto-
niche richiedano l’uso di materiale ligneo per le strutture portanti; l’impiego di queste è condi-
zionato all’adozione di trattamenti ed accorgimenti atti a renderle incombustibili o, comunque,
resistenti al fuoco mediante applicazione di prodotti ritenuti idonei, allo scopo dal Comando Pro-
vinciale Vigili del Fuoco.
ART. 60 – PREVENTIVO NULLA OSTA DEI VIGILI DEL FUOCO
1. E’ richiesto il preventivo nulla osta dei Vigili del Fuoco per gli edifici nei quali sono esercitate
le attività elencate nel Decreto Ministeriale 16 Febbraio 1982, pubblicato nella Gazzetta Ufficiale
n. 98 del 9 Aprile 1982 e su successive eventuali modificazioni.
ART. 61 – CERTIFICAZIONE DI COMPETENZA DEI VIGILI DEL FUOCO
1. Prima del rilascio del certificato di agibilità concernente gli edifici di cui al precedente Art. 60
è richiesto il relativo nulla osta o certificato di prevenzione incendi del Comando Provinciale dei
Vigili del Fuoco.”
Riportiamo di seguito quanto previsto dal codice di prevenzione incendi in merito al-
le strutture in legno

http://www.caseprefabbricateinlegno.it/2012/03/case-in-legno-impianto-elettrico-e.html








Per la nostra casa in legno atteso un livello di prestazione III il carico di incendio
specifico :

qfd = qf*δq1*δq2*δn    dove
δq1= 1 ;      δq2= 1 ;     δn =0,9 ;        qf= M*H*0,8*0,85/A= 3,37 MJ/mq
H potere calorifico legno                                   qfd =3 MJ/mq
A superficie del compartimento
M massa globale legno

H = 17KJ/kg
A = 172mq+ 68 mq= 240 mq
M ≈70000 kg
Densità legno :600 kg/mc   il livello prestazionale III è garantito 

Livello III. Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo con-
gruo con la gestione dell’emergenza



- Livello II. Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco per un periodo suffi-
ciente all’evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’esterno della costruzione

1. Il livello II di prestazione può ritenersi adeguato per costruzioni fino a due piani
fuori terra ed un piano interrato, isolate
 - eventualmente adiacenti ad altre purché strutturalmente e funzionalmente separate
- destinate ad un’unica attività non aperta al pubblico e ai relativi impianti tecnologi-
ci di servizio e depositi, ove si verificano tutte le seguenti ulteriori condizioni:
1. le dimensioni della costruzione siano tali da garantire l’esodo in sicurezza degli
occupanti;
2. gli eventuali crolli totali o parziali della costruzione non arrechino danni ad altre
costruzioni;
3. gli eventuali crolli totali o parziali della costruzione non compromettano l’effica-
cia degli elementi di compartimentazione e di impianti di protezione attiva che pro-
teggono altre costruzioni;
4. il massimo affollamento complessivo della costruzione non superi 100 persone e la
densità di affollamento media non sia superiore a 0,2 pers/m2;
5. la costruzione non sia adibita ad attività che prevedono posti letto;
6. la costruzione non sia adibita ad attività specificamente destinate a malati, anzia-
ni, bambini o a persone con ridotte o impedite capacità motorie, sensoriali o cogniti-
ve.
2. Le classi di resistenza al fuoco necessarie per garantire il livello II di prestazione
sono le seguenti, indipendentemente dal valore assunto dal carico di incendio specifi-
co di progetto:
La classe di resistenza al fuoco deve essere pari ad almeno 30 minuti.

7- Conclusioni

Le case in legno sono delle strutture con buon comportamento sismico confortevoli
che si integrano perfettamente nell’ambiente naturale migliorando il paesaggio: han-
no anche una funzione sociale che è quella di prevenzione della criminalità che gene-
ra incendi boschivi poiché si apprezza il valore intrinseco del legno non come legna
da ardere ma come materiale da costruzione. Le norme antincendio sono molto re-
strittive ma si riesce facilmente a progettare delle strutture che abbiano una buona
capacità di resistenza al fuoco per un tempo prefissato e siano robuste e confortevoli.
Gli incendi hanno sempre una origine dolosa , ed è buona norma nelle case in legno
non avere fiamme libere quali caminetti e stufe nonché evitare che  il metano entri
nella nostra abitazione per cui i rischi di incendio sono tutti nei cortocircuiti
dell’impianto elettrico che con le dovute precauzioni ed accorgimenti possono essere
evitati.   Riportiamo nelle pagine seguenti  il modulo per una asseverazione redatta
da un tecnico abilitato che attesta che i lavori da eseguire rispettano le prescrizioni
antincendio ed un modulo per la richiesta della nulla osta preventivo ai vigili del fuo-
co del relativo comando provinciale.















La Verifica di stabilità degli alberi

1- Introduzione

2- Il rilievo ed   il  VTA

3-  Il  calcolo statico degli alberi

4- La potatura

5- Conclusioni

N.B.Mi scuso a priori  di eventuali imprecisioni o errori che se segnalati contribuiscono al  miglio-
ramento degli appunti



1- Introduzione

La valutazione della stabilità degli alberi è importante soprattutto per piante situate
nei centri abitati che interessano la incolumità delle persone al fine di stabilire se
debbano essere potati, tagliati e reimpiantati. Gli stessi boscaioli  dovrebbero fare
delle verifiche di stabilità e decidere di tagliare in aperta campagna quegli alberi più
ammalorati ovvero meno stabili. La verifica  VTA consiste nell’esame visivo dell’al-
bero del suo rilievo  è redatta da agronomi ma può essere eseguita una verifica strut-
turale dell’albero sollecitato dalle azioni del vento e quindi stabilire in base alle sue
caratteristiche di resistenza il volume della potatura o ancora se deve essere tagliato
poichè può interessare la incolumità delle persone. Tali verifiche vanno depositate
agli uffici della forestale che svolgono anche una funzione di controllo in materia di
edilizia antisismica ed abusivismo edilizio. Gli alberi hanno una valenza paesaggisti-
ca il taglio degli stessi si palesa come danno ambientale inoltre degli alberi secolari
hanno un  valore ambientale intrinseco per cui se sono strutturalmente poco stabili
conviene orientarsi verso la potatura se poi devono essere tagliati obbligatoriamente
essendo di intralcio soprattutto nelle strade poiché interessano la sicurezza  ed i rela-
tivi incidenti con le auto, conviene far fronte al danno ambientale avendo cura di
reimpiantare anche in numero maggiore gli alberi tagliati; questi sono in genere i
compiti degli uffici forestali ma soprattutto della industria del legno che tramite con-
tributi dello stato dovrebbe creare un indotto produttivo boschivo. Se poi si pensa ai
danni provocati dagli incendi nei periodi estivi soffermarci al taglio degli alberi sem-
bra un pò inappropriato;prima di insegnare a non staccare rami si dovrebbe raggiun-
gere la consapevolezza di non incentivare focolai dannosi per far posto a nuove co-
struzioni.

2- Il rilievo ed   il  VTA

La valutazione di stabilità prende in considerazione l’albero nei suoi elementi anato-
mici e consta di quattro fasi:

Anamnesi
Diagnosi
Prognosi
Prescrizioni

L’anamnesi è un esame visivo dell’albero volto ad individuare sintomo danni difetti
morfologici ed altre anomalie che abbiano ripercussioni dirette sulla stabilità dell’al-
bero. L’analisi visiva consiste sempre in un’ispezione dettagliata dell’albero e della
stazione in cui esso vegeta. Ciò richiede che il valutatore si muova intorno a tutto
l’albero, osservando il sito, il colletto, il tronco e i rami. L’analisi visiva può include-
re l’uso di semplici strumenti al fine di acquisire ulteriori informazioni in merito alle
condizioni dell’albero ed ai suoi difetti. L’analisi visiva consiste ordinariamente in
una ispezione svolta a terra; i fattori interni dell’albero, al di sotto del piano campa-
gna, o in quota, nella porzione superiore delle chioma, possono essere non visibili o



di difficile valutazione e quindi possono rimanere indeterminati. Indagini di natura
visuale effettuate in chioma o ispezioni a livello radicale sono da considerarsi alla
stregua di approfondimenti strumentali. Quando il quadro diagnostico ottenuto con
l’analisi visiva non è chiaro è opportuno sottoporre l’albero ad un approfondimento
di indagine di tipo strumentale. L’analisi strumentale è eseguita sui punti dell’albero
che mostrano difetti strettamente correlati con una significativa propensione al cedi-
mento. L’analisi strumentale, comunque realizzata, è una parte della valutazione, ma
non è la valutazione stessa; l’evidenza strumentale deve essere interpretata alla luce
di quanto evidenziato con l’analisi visiva ed è finalizzata a confermare il giudizio di
stabilità. La tipologia e la quantità di analisi strumentali sono definite dal valutato-
re; la scelta deve essere orientata secondo il criterio del minimo danno per l’albero e
della rappresentatività delle stesse. Quando eseguite, le analisi strumentali dovranno
essere ripetibili e fornire dati associati e riconducibili chiaramente alle porzioni ana-
tomiche che sono state analizzate. La valutazione di stabilità di un albero si conclude
con l’attribuzione della classe di propensione al cedimento (si fa riferimento Classi
di Propensione al Cedimento della S.I.A.) ed è riferibile solo alle caratteristiche
strutturali dell’albero indipendentemente dal bersaglio che attiene alla valutazione-
del rischio e potrà essere considerata separatamente se richiesto dal committente.
La valutazione di stabilità ha una validità temporale e fissata a discrezione del valu-
tatore. Tale validità (turno di ricontrollo) non potrà essere superiore a quanto indi-
cato dalla classe di propensione al cedimento a cui viene attribuito l’albero.
La valutazione, tuttavia, è riferita alle condizioni verificate al momento del rilievo; la
validità temporale della valutazione, quindi, coincide con il turno di ricontrollo, fatto
salvo il verificarsi di cambiamenti di condizioni per eventi meteorologici estremi,
l’insorgenza di patologie o lo svolgimento di attività sull’albero o intorno ad esso,
che possono modificare, successivamente alla valutazione, le condizioni e la propen-
sione al cedimento dell’albero stesso. L’abbattimento di soggetti morti o fortemente
deperienti con scarse prospettive di vita può essere prescritto, purché tale parere
venga espresso con le motivazioni che gli sono proprie.
Le quattro fasi della valutazione di stabilità (anamnesi, diagnosi, prognosi, prescri-
zioni) devono essere adeguatamente descritte in una specifica relazione tecnica, da-
tata e sottoscritta dal rilevatore.
La relazione tecnica relativa all’indagine di stabilità deve contenere almeno:
- la descrizione della metodologia, delle procedure operative e della eventuale stru-
mentazione utilizzate;
- la descrizione degli elementi individuati e ritenuti critici che permettano di com-
prendere la situazione fisiologica e strutturale dell’albero; tale descrizione può esse-
re restituita anche sotto forma di schede cartacee o digitali, anch’esse datate e sotto-
scritte dal rilevatore;
- la localizzazione degli eventuali punti di sondaggio, qualora l’albero sia stato veri-
ficato anche strumentalmente; i referti strumentali prodotti dovranno essere allegati
alla relazione o alle singole schede pianta.
- adeguati elaborati grafici e fotografici, se pattuiti con il committente;
- la Classe di Propensione al Cedimento salvo i casi in cui è possibile ometterla ed
un giudizio



sintetico sulle condizioni di stabilità degli alberi indagati;
- prescrizioni arboricolturali tecnico-operative dettagliate, miranti alla riduzione del-
la propensione al cedimento dell’albero esaminato, in conformità a quanto previsto
dal protocollo sulle classi di propensione al cedimento;
Nel caso specifico della Classe di Propensione al Cedimento C/D, la pianta dovrà es-
sere assoggettata a rivalutazione a posteriori con emissione di nuova classe.
Le prescrizioni impartite dal valutatore dovranno essere compatibili con la dignità
dell’albero, intesa come integrità biologica e funzionale dello stesso, essere commi-
surate alle caratteristiche della specie botanica, allo stadio fisiologico ed alle sue
condizioni fitosanitarie, ed essere coerenti con l’obiettivo di riduzione della propen-
sione al cedimento della pianta. Tutte le prescrizioni, cure colturali e interventi ope-
rativi dovranno fare riferimento alla moderna arboricoltura; in nessun caso la capi-
tozzatura può costituire intervento colturale valido ai fini della riduzione della pro-
pensione al cedimento. In assenza di interventi corretti realizzabili, il valutatore
potrà prescrivere l’abbattimento dell’albero, fornendo adeguate motivazioni.

3-  Il  calcolo statico degli alberi

Le verifiche da eseguire sul tronco sono :

-compressione semplice    (carico verticale)
-pressoflessione  (vento + carico verticale asimmetrico)
-taglio (vento)
-torsione  (asimmetria della chioma)
-deformabilità dinamica
-ribaltamento globale (radici e volume significativo di terreno)
Per l’esecuzione di queste verifiche molto semplici è necessario rilevare l’albero sta-
bilirne la superficie il volume della chioma e quindi il carico verticale ovvero il peso
dei rami.



L’azione del vento è quella riportata nelle NTC 2018 variabile con l’altezza dell’al-
bero; gli alberi sollecitati dalle azioni del vento oscillano sensibilmente , esistono
delle strumentazioni in grado di rilevare i movimenti degli alberi e determinare nel
tronco il relativo stato di sollecitazione. Una verifica della deformabilità può essere
eseguita tramite un analisi dinamica dell’albero tenendo presente le variazioni della
sezione del tronco in altezza tramite un software FEM discretizzando l’albero in con-
ci aventi sezione costante; le equazioni del moto sono le solite scritte in forma matri-
ciale

M*X”+ K*X= FV  (azione del vento)

trascurando gli effetti viscosi

Le verifiche vanno eseguite alle tensioni ammissibili con i metodi della scienza delle
costruzioni sono puntuali e combinano tra di loro le tensioni utilizzando ad esempio
un criterio di resistenza

(σXX)2+(σYY)2+(σZZ)2 +σXX*σYY +σXX*σZZ  +σZZ*σYY   +3*[(τXY)2+(τXZ)2+(τY Z)2]≤  (fmd)2

con asse Z coincidente con l’asse verticale dell’albero

(σZZ)2 +3*[(τXZ)2+(τY Z)2]≤  (fmd)2

σZZ deriva dalla compressione semplice e pressoflessione
τXZ;τY Z derivano dalla torsione e dal taglio

σZZ = P/A±M/I*y

per il taglio si utilizza la formula di jourawsky determinando la tensione tangenziale
sulla fibra baricentrica , mentre per la torsione si utilizza una formula per sezione
circolare;

τ= V/I*Sx/D     Jouraswky

τXZ= Mt/Ip*y;  τYZ= Mt/Ip*x;    torsione

si potrebbe considerare per la verifica a compressione semplice il confinamento ovve-
ro l’effetto cerchiante degli anelli del tronco e quindi utilizzare un valore della tensio-
ne ammissibile a compressione maggiorata.
La verifica di deformabilità consiste nel valutare gli spostamenti del tronco in som-
mità , imponendo delle limitazioni in base all’esperienza alle oscillazioni orizzontali.
La verifica di instabilità va eseguita per azioni orizzontali considerando l’effetto P-Δ
poichè siamo in regime di grandi spostamenti, vanno considerati gli effetti del secon-
do ordine da inserire nell’analisi dinamica
M*X”+ (K- N/L)*X= FV



Per il ribaltamento globale dell’albero si fa riferimento allo schema statico riportato
in figura individuando il volume significato di terreno interessato dalle radici consi-
derando una interazione dinamica terreno -albero

4- La potatura

Se le verifiche strutturali non sono soddisfatte prima di decidere di abbattere l’albero
provvedimento da prendere se il tronco presente degli ammaloramenti dei difetti evi-
denti che scaturiscono dalla fase di anamnesi conviene prevedere una potatura con
riduzione del volume della chioma regolarizzazione eliminando le eccentricità verti-
cali ed orizzontali. La potatura è importante poiché riduce la superficie investita dal-
le azioni del vento e quindi la forza orizzontale agente sull’albero che incrementa no-
tevolmente le oscillazioni e le tensioni nel tronco.
Per la potatura vanno osservate delle norme di sicurezza poiché vi è un rischio di ca-
duta dall’alto si utilizza una attrezzatura come la motosega; in merito vi sono le linee
guida dell’ISPESL per l’utilizzo in sicurezza delle motoseghe portatili per potatura.



5- Conclusioni
In questi appunti si sono volute dare delle semplici indicazioni per chi decide di valu-
tare la stabilità degli alberi essendo una competenza degli agronomi forestali che
hanno nozioni di scienza delle costruzioni e non rientra nei compiti della ingegneria
civile-edile. I boschi sono tutelati dal corpo forestale dello stato quindi qualsiasi de-
cisione che si prende in merito al taglio  di alberi va concordata con gli uffici della
forestale e gli uffici ambientali del comune poiché vengono applicate delle sanzioni
se non si hanno le necessarie autorizzazioni con applicazione del codice penale. Il
danno che deriva dal taglio degli alberi consiste in una alterazione del paesaggio e
in un danno ambientale , però se l’albero non è stabile ovvero interessa la pubblica
incolumità può essere abbattuto. Il taglio di alberi nei boschi rientra nella prassi nor-
male di rinnovamento della vegetazione è regolato da normative regionali e può esse-
re eseguito con i relativi permessi acquistando zone di bosco per ricavare biomasse
da utilizzare per impianti di  riscaldamento.
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1-Introduzione

Il solaio rappresenta l’elemento strutturale di separazione tra i due piani dell’edifi-
cio , ha varie funzioni oltre quella di sopportare i carichi verticali presenti nel piano
dell’edificio , in zona sismica di ripartire le azioni orizzontali in maniera uniforme
sugli elementi strutturali verticali rendendo reale la modellazione di calcolo. Ha una
funzione di isolamento termico ed acustico tra i piani adiacenti inoltre può essere uti-
lizzato per gli impianti tecnologici cosa che accade per l’impianto di riscaldamento a
pavimento. Nelle scuole superiori quali istituti tecnici per geometri, anche nelle uni-
versità rappresenta il primo elemento strutturale dell’edificio del quale viene inse-
gnata la metodologia di calcolo, ovvero prima di calcolare , travi , pilastri ect si inse-
gna come calcolare un solaio forse per una sua funzione didattica e di apprendimen-
to. Esistono varie tipologie di solai , si passa da quelli presenti in edifici in muratura
esistente quali travi in ferro e voltine in laterizio, o ancora solai con travi di legno e
tavolato , per passare a solai di nuovi edifici funzione soprattutto del sistema resi-
stente strutturale e della tipologia di materiale impiegato. Le luci usuali dei solai
non superano i 5 metri , per i quali il solaio ha dimensioni contenute , se poi si passa
a luci maggiori si utilizzano pannelli prefabbricati in calcestruzzo alleggeriti o pre-
compressi , o ancora solette di calcestruzzo in opera precompresse. Ovviamente per
grandi luci si pone il problema della deformabilità flessionale del solaio interviene la
verifica allo stato limite di vibrazione, poiché utilizzare un solaio di piano svolgere in
esso le varie attività siano essere residenziali o lavorative nel quale al movimento
delle persone il solaio oscilla fastidiosamente lo stesso solaio diventa inutilizzabile.
E’ importante quindi la rigidezza flessionale ovvero l’altezza complessiva del solaio
ed il materiale utilizzato con il relativo modulo elastico; nelle modellazioni di struttu-
re per edifici si è solito fare la ipotesi di impalcato rigido , per la ripartizione delle
forze orizzontali che può essere agevolmente superata dai vari software Fem esistenti
concentrando le masse nei nodi ai fini dell’analisi dinamica ipotizzando che il nostro
impalcato sia deformabile. Quando si esegue il calcolo dell’edificio è sempre oppor-
tuno eseguire una verifica dell’impalcato sia in termini di rigidezza che di resistenza
per verificare la adeguatezza del modello di calcolo. In Italia nella normale pratica
edilizia si è solito utilizzare solai a semplice orditura in altre nazioni quali Germania
si utilizzano solai a doppia orditura in modo da avere una migliore ripartizione dei
carichi verticali sulle travi senza utilizzare la disposizione a scacchiera per le orditu-
re dei solai e avere una maggiore resistenza e rigidezza funzione del modello di cal-
colo a piastra e non a trave. La messa in opera di un solaio a doppia orditura è più
laboriosa, poiché se non vi è un cassero a perdere bisogna disporre all’intradosso
del solaio un tavolato continuo, non potendo disporre i normali travetti precompressi
i calcestruzzo sorretti dai cristi verticali, per cui si un maggiore onere lavorativo con
aumento dei costi da parte della impresa . Esistono moltissime tipologie di solai che
vedremo nei paragrafi seguenti realizzati con materiali differenti in gradi di coprire
anche grandi luce , ovviamente la scelta del tipo di solaio da utilizzare dipende dalla
struttura portante , dallo schema strutturale e dai materiali utilizzati.



2-Le funzioni del solaio

Le funzioni strutturali essenziali di un solaio di interpiano le possiamo sintetizzare
nella richiesta adeguata di rigidezza flessionale ed assiale, la prima necessaria per
ridurre la deformazione ovvero frecce contenute nei limiti imposti dalla normativa, la
seconda per garantire la ipotesi di impalcato rigido posta a base del calcolo, struttu-
rale dell’edificio stesso. Ovviamente il solaio rigido flessionalmente deve essere in
grado di sopportare i carichi verticali , viene richiesto il requisito della leggerezza
ovvero di non avere solai molto pesanti che aumentano le forze sismiche essendo
azioni inerziali soprattutto per edifici con molti piani. Volendo eseguire una analisi
dei carichi verticali sui un solaio distinguiamo tre tipologie di carico

Peso proprio GK

Carico permanente GSK

Carico accidentale QK

Il peso proprio GK dipende dal materiale che si utilizza per l’elemento strutturale il
solaio , funzione essenzialmente della sua densità o peso specifico.
Il carico permanente GSK è il massetto , l’intonaco all’intradosso o la controsoffitta-
tura , il peso del pavimento i tramezzi , funzione dei singoli materiali utilizzati e del
relativo spessore ,esistono massetti leggeri di modesto spessore .
Il carico accidentale QK dipende essenzialmente dalla destinazione d’uso :

Solai residenziali 200 daN/mq
Uffici non aperti al pubblico 200daN/mq
Uffici aperti al pubblico 300 daN/mq
Scuole , caffe , ristoranti 300 daN/mq
Sale conferenze , Cinema aule università 400 daN/mq
Musei , alberghi ospedali 500 daN/mq
Sale da ballo , palazzetti dello sport tribune 500 daN/mq
Negozi centri commerciali 500 daN/mq

Oltre il carico distribuito sul solaio di considera un carico concentrato su una im-
pronta quadrata 5x 5 cm , attraverso il quale eseguire una verifica a punzonamento
del solaio

Solai residenziali 200 daN
Uffici non aperti al pubblico 200 daN
Uffici aperti al pubblico 200 daN
Scuole , caffe , ristoranti 300 daN
Sale conferenze , Cinema aule università 400 daN
Musei , alberghi ospedali 500 daN
Sale da ballo , palazzetti dello sport tribune 500 daN
Negozi centri commerciali 500 daN



Per i solai di copertura è necessario considerare il carico da neve funzione della zo-
na geografica e della altitudine sul livello del mare :

Qs = Qsk*Ce*Ct*μ

Qsk valore di riferimento della neve al suolo
Ce Coefficiente di esposizione
Ct coefficiente termico
μ Coefficiente di forma della copertura

I coefficienti parziali da utilizzare per le varie combinazioni di carico

Stato limite ultimo

γG1*GK + γG2*GSK +γQ1*Q1

γG1*GK + γG2*GSK +γQ1*Q1 +γP*P per solai precompressi

Q = 1,3*G1 + 1,5*G2 +1,5*Q1

Stato limite di esercizio , freccia e oscillazione

Q = GK + GSK +Q1

se la struttura è precompressa

G1 + G2 +P +Q1

Volendo ridurre il peso del solaio si può intervenire sul materiale costituente l’ele-
mento strutturale utilizzando legno, acciaio , alluminio; sull’elemento di riempimen-
to anziché pignatta in laterizio blocco in polistirolo o addirittura vuoto, sul carico
permanente ovvero sulla densità e spessore del massetto e pavimento , modifica dello
schema statico passando dalla semplice alla doppia orditura. Ovviamente il carico
verticale sarà tanto minore quanto più contenute sono le dimensioni in generale l’al-
tezza del solaio. Un altro carico molto importante è la incidenza tramezzi, funzione
del loro spessore e del materiale se ne determina il peso a metro lineare

G = 1,00*t*h* γT

t spessore tramezzo 10÷12 cm
h altezza tramezzo 2,70 ÷ 3 m
γT peso specifico tramezzo 600 daN/mc per laterizio

Le NTC in una tabella forniscono il carico verticale distribuito da applicare



pari ad 1,5 volte il peso complessivo della tramezzatura presente nella maglia di so-
laio

g = 1.5*G* L /A

G peso a metro lineare del tramezzo
A area della maglia di solaio
L lunghezza complessiva dei tramezzi

In funzione del carico verticale di calcolo agente sul solaio si eseguono le verifiche
statiche e di deformabilità flessionali e taglianti atte a garantire la sicurezza del so-
laio ed il suo corretto utilizzo. Per quanto concerne la rigidezza assiale dell’impalca-
to in zona sismica le norme tecniche sulle costruzioni NTC 2018 impongono la reali-
zazzazione di una soletta di calcestruzzo di adeguato spessore almeno 5 cm, per cui
vengono costruiti solai misti legno-cls , acciaio-cls . Si può derogare a questa soletta
in cemento armato utilizzando attraverso l’utilizzo di tavolati per solai in legno ,di
pannelli in legno , comunque al fine di consentire una perfetta ripartizione delle azio-
ni sismiche orizzontali sugli elementi di controvento è necessario ancorare e collega-
re perfettamente la soletta e i travetti agli elementi strutturali adiacenti quali pareti
e travi. La verifica dell’impalcato si pone come obiettivo la valutazione della resi-
stenza del solaio e della sua rigidezza assiale utilizzando differenti modellazioni e
schemi di calcolo , in generale nell’applicare una forza sismica di piano distribuita
equilibrata dalle reazioni vincolari degli elementi strutturali verticali come riportato
nella figura seguente :



L’impalcato nei suoi elementi strutturali quali travi, soletta di solaio travetti solleci-
tato dalla azione sismica di piano è in equilibrio con i tagli nei singoli pilastri ed ele-
menti di controvento , per cui in esso può essere determinato attraverso modellazioni
Shell lo stato tensionale in ogni punto e la deformazione , quindi eseguire le relative
verifiche valutando la compatibilità delle deformazioni e delle tensioni.

3-Il solaio in legno

Esistono differenti tipologie di solai in legno :

-Travetti e tavolato o pannello
-Travetti tavolato e soletta cls
-Pannello Xlam
-Solaio cassettonato.

-Travetti con tavolato o pannello

Il solaio in legno viene realizzato con travetti posti ad interasse di 50÷60 cm e tavola-
to doppio superiore al fine di garantire la rigidezza dell’impalcato.



Il tavolato incrociato ortogonale per la presenza dei giunti tra le tavole è praticamen-
te inefficace ai fini della rigidezza assiale poiché sono consentiti gli spostamenti oriz-
zontali nelle due direzioni. Al fine di evitare tali spostamenti e che l’irrigidimento del
solaio sia efficace si dispone un doppio tavolato incrociato a 45° che limita ed impe-
disce gli spostamenti orizzontali in direzione X ed Y. In fase di cantiere la posa in
opera del tavolato diagonale si rivela onerosa e costosa vi sono sfridi ovvero sprechi
di legno e si impiega più tempo per cui è conveniente utilizzare per ridurre i tempi
della messa in opera e quindi i costi utilizzare direttamente un pannello Xlam o in le-
gno spessore 5÷6 cm o pannelli in legno nella direzione ortogonale tra i travetti di
larghezza 100÷120 cm ; anche tra i pannelli sono presenti dei giunti che pregiudica-
no la stessa rigidezza assiale dell’impalcato per cui al fine di impedire gli spostamen-
ti i pannelli vengono collegati tramite piattine metalliche di adeguata rigidezza che
conferiscono all’impalcato la rigidezza assiale richiesta. Il calcolo dell’impalcato
prevede la verifica di queste piattine metalliche che vanno disposte all’intradosso e
all’estradosso dei pannelli anche per quanto concerne le deformazioni.

Il dimensionamento delle piattine metalliche al fine di ottenere per il solaio la stessa
rigidezza assiale in direzione X ed Y può essere eseguito eguagliando le due rigidezze

ELP*AP=n*ELT*AT+nS*EST*AS; AS = [ ELP*AP - n*ELT*AT ]/( nS*EST)

dove :
ELP modulo elastico pannello in legno
AP area complessiva sezione pannelli
n numero di travetti
ELT modulo elastico travetti di legno
AT area travetto
nS numero di piattine lungo una fila
EST modulo elastico acciaio
AS area piattina
l lunghezza piattina direzione ortogonale alla sezione
La verifica di resistenza FSD ≤ FRD

FSD azione sismica orizzontale complessiva nella direzione delle piattine
FRD = fyd*nS*AS resistenza assiale di una fila di piattine

Lo spostamento nella direzione piattine δ = FSD *l/(nS*EST*AS )



-Calcolo di un solaio in legno di luce 5 m.

I travicelli in legno sono posti ad interasse di 50 cm , la sezione del solaio per una
striscia di solaio avente larghezza 100 cm è indicata in figura :

La sezione resistente del solaio

Lo schema statico è quello di trave su due appoggi, il calcolo viene eseguito allo sta-
to limite ultimo ed allo stato limite di esercizio per la verifica della freccia e delle vi-
brazioni.

SLU Q = 1,3*G1 + 1,5*G2 +1,5*Q1

SLE Q = G1 + G2 +Q1

Caratteristiche del legno C24

La generica caratteristica Xd = Kmod*XK/γM



Xk è il valore caratteristico della proprietà del materiale. Il valore caratteristico Xk,
nel caso di elementi strutturali a sezione trasversale rettangolare, può essere incre-
mentato mediante il coefficiente kh che tiene conto delle dimensioni della sezione tra-
sversale.
Kmod è il coefficiente di correzione che tiene conto dell’effetto, sui parametri di resi-
stenza, sia della durata del carico sia dell’umidità della struttura . Se una combina-
zione comprende azioni appartenenti a differenti classi di durata del carico, si dovrà
scegliere il valore di kmod da utilizzare è quello corrispondente all’azione di minor du-
rata.
Materiale Classe di

servizio
Durata del carico

Permanente Lunga Media Breve Istantanea

Legno di
conifera
massiccio

1 0,60 0,70 0,80 0,90 1

2 0,60 0,70 0,80 0,90 1

3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90

γM = 1,5 coefficiente parziale del legno massiccio per combinazioni fondamentali
γM = 1 coefficiente parziale del legno massiccio per combinazione eccezionale

I parametri meccanici delle viti di acciaio utilizzate per la connessione travetto pan-
nello

Il comportamento della sezione travicello-pannello è quello di una trave composta le-
gno-legno la cui inerzia non è data dalla somma della inerzia dei travetti e del pan-
nello ma compresa tra i due valori

I = I1 + I2 ; I = I1 + I2 + A1*d1
2 + A2*d2

2

La connessione viene realizzata in cantiere tramite viti molto rapidamente e siamo di



fronte ai due comportamenti limite:
-Connessione di rigidezza nulla K=0
-Connessione di rigidezza infinita K=∞

-Connessione di rigidezza nulla K = 0

Per connessione con rigidezza nulla le travi sono semplicemente sovrapposte una
all’altra per congruenza le due travi hanno la stessa curvatura

Il momento di inerzia complessivo come la singola rigidezza sono pari alla somma
delle inerzie

(E*I)eq = E1*I1 + E2*I2 ; la curvatura χ= χ1 +χ2

M/ (E*I)eq = M1/(E1*I1) = M2/(E2*I2)
M1=M* (E1*I1) /(E*I)eq ; M2=M*(E2*I2) /(E*I)eq ;

Lo scorrimento all’interfaccia è dato dal prodotto della rotazione per la semialtezza
della trave δ= φ*h/2 φ(x)= ∫M/(EI)*dx

δ= δ1 + δ2 = h1/2*∫ M/(E*I)eq *dx + h2/2*∫ M2/(E*I)eq*dx

per una trave appoggiata lo scorrimento max sull’appoggio in mezzeria è nullo

M(x) = Q*L/2*X- Q*X2/2 δ= Q*a/(24*EI)eq *(L3 + 6*L*X2+4*X3 )
a =(h1+h2)/2

-Connessione di rigidezza infinita K = ∞
Per connessione di rigidezza infinita il comportamento della trave composta è mono-
litico ovvero è valido il principio di conservazione delle sezioni piane e ad essa si
può applicare sia il metodo con comportamento elastico lineare che il metodo con
diagramma tensioni deformazioni bilatero.

Per il calcolo di queste sezioni miste si definiscono dei coefficienti di omogeneizza-



zione dati dal rapporto tra i moduli di elasticità normale n=EC/EL solitamente si as-
sume un valore compreso tra 4÷6 tenendo anche presente le risultanze sperimentali e
si fa riferimento ad una sezione omogenea per la quale si determina l’asse neutro il
momento di inerzia e le tensioni
σc = n*M/I*y ; σL = M/I*y ;

una trattazione che faremo per le sezioni miste acciaio calcestruzzo.
La posizione del baricentro pesato rispetto ai moduli di elasticità :

YG*∑Ei*Ai =E1*A1*(h2+h1/2)+E2*A2*h2/2

YG =[E1*A1*(h2+h1/2)+E2*A2*h2/2]/(E1*A1+E2*A2)

Le distanze dei singoli baricentri dal baricentro globale

d1=(h2 -YG)+h1/2 ; d2 =YG -h2/2 ;

La rigidezza flessionale equivalente

(E*I)eq=E1*(I1+A1*d1
2)+E2*(I2+A2*d2

2 );

La tensione σ= E*ε
nel cls σ = EC * M/(E*I)eq*Y
nel legno σL = EL * M/(E*I)eq*Y

la sollecitazione di scorrimento nella interfaccia S = τ*b1 la tensione tangenziale
se ricordiamo la trattazione del taglio di Jourawsky dipende dalle dσ e quindi dalla
variazione di sforzo normale
la tensione tangenziale τ = V/I*SX/b S = V*SX/I

- Connessione parziale o semirigida

Il funzionamento della trave composta viene ricondotto a quello di 2 elementi in pa-
rallelo collegati mediante una connessione deformabile ad elasticità lineare di rigi-
dezza K;

nello studio della sezione composta si fanno le seguenti ipotesi :



Comportamento elastico-lineare dei materiali
Legge forza-scorrimento per le viti o connettori elastico-lineare
Spostamenti e deformazioni “piccole” (teoria del I ordine)
Stessa curvatura per ogni elemento
Conservazione sezioni piane per ogni elemento
Connessione uniformemente distribuita lungo tutta la trave
Caratteristiche geometriche costanti lungo l’asse della trave

La rigidezza elastica uniforme si può assumere pari alla rigidezza puntuale divisa
per il passo delle viti K=12*EI/h3

k = K/s s interasse delle viti

La trattazione delle travi composte assemblate meccanicamente indicati con 1 e 2 i
due elementi imponendo

W1(x)=W2(x) ; W”1(x)=W”2(x) ; M1(x)= - E1*I1*W”1(x); M2(x)= - E2*I2*W”2(x);

N1(x) = ∫A1 σzdA ; N2(x) = ∫A2 σz dA ;

Per una trave di semplice appoggio le soluzioni sono fornite dall’eurocodice 5 attra-
verso il metodo Gamma

(EI)eff = E1*I1 +E2*I2 + γ* (E1*A1*a1
2 + E2*A2*a2

2 )



i coefficienti di trasmissione del taglio
γ=1/[1+π2*(E1*A1*E2*A2)/(E1*A1+E2*A2)*(seq/(K*L2)]

L luce effettiva della trave composta

K rigidezza del connettore K = KSer SLE K = 2/3*Kser SLU
seq interasse tra i connettori

Le tensioni normali

σ1 = γ*E1*M/(EI)eff *a1 ; σm1 = 0,5*h1 *E1*M/(EI)eff ;

σ2 = γ*E2*M/(EI)eff *a2 ; σm1 = 0,5*h2 *E2*M/(EI)eff ;

La forza di scorrimento nella vite

F= s*E1*A1*γ*a1 *V/(EI)eff ;

la tensione tangenziale massima τ = E2/(EI)eff *h2/2*V

la freccia della nostra trave f = 5/384*Q*L4/(EI)eff

Per il nostro solaio il cui calcolo lo eseguiamo attraverso un software

l’analisi dei carichi
GK peso proprio
GSK Carichi permanenti
QK Carico accidentale



GK = 54 daN/mq
Travetti 2*0,12*0,2* 500 =24 daN/ml
Pannello 1,00*0,06*1,00 * 500 = 30 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 685 daN/ml

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 464 daN/ml

Sollecitazioni SLU M = 2140 daN*m ; V = 1712 daN

tensioni per flessione e taglio

σ = M/I*y ; τ = V/I* Sx/b

il momento di inerzia ed il momento statico fibra baricentrica per K = ∞

I = 2*12*203/12 + 2*12*20* (17,22-10)2 + 100*63/12 + 100*6*(23-17,22)2

I = 62866 cm4 SX= 100*6*(23-17,22) + 2*12*(20-17,22)2/2 = 3560 cmc

Posizione baricentro sezione

d = (100*6*23 + 12*20*2*10)/(100*6 + 12*20*2) = 17,22 cm

y = 17,22 per trazione ; y = 8,78 per compressione

σ = M/I*y = 214000*17,22 /62866= 58,61 daN/cmq trazione

σ = M/I*y = 214000*8,78 /62866= 29,88 daN/cmq trazione

τ = V/I* Sx/b = 1712* 3560/(62866*24)= 4,03 daN/cmq



La connessione tra pannello in legno e travetti non è rigida il momento di inerzia del-
la sezione composta

(EI)eff = E1*I1 +E2*I2 + γ1*E1*A1*a1
2 + E2*A2*a2

2

i moduli elastici del pannello e del legno coincidono si utilizza un momento di inerzia
ridotto
Ieff = I1 +I2 + γ1*A1*a1

2 +A2*a2
2

γ1=1/(1+π2*E*A1*s/(K*L2))

L= 5m luce effettiva della trave composta

K rigidezza della vite K = KSer SLE K = 2/3*Kser SLU

seq interasse tra le viti 25 cm

L’interasse tra le viti lo determiniamo in prima apprissimazione per K = ∞ determi-
nando la forza di scorrimento S nell’interfaccia tra travetto e pannello

S = τ* 2*b*Δz ; b= 12 cm larghezza travetto ; Δz = 125 cm

L’interasse la consideriamo costante lungo la trave anche se il tagli varia lineramen-
te per una trave su due appoggi con valore nullo nella mezzeria

τ = V/I* Sx/b = 1712* 1800/(62866*24)= 2.04 daN/cmq

Sx= 100*6*3=1800 cmc

La forza di scorrimento S su due travetti

S= τ* 2*b*Δz = 2,04*2*12*125= 6120 daN

la resistenza a tranciamento ovvero taglio fornita da una vite

VRDV = fyd/√3* *π*ϕ2/4 = 288 daN

occorrono in 125 cm circa 22 viti una ogni 10 cm un pò eccessivo, aumentiamo i dia-
metro della vite disponendone 6 una ogni 25 cm per travetto .La forza di taglio che
deve sopportare la singola vite

VRDV =1020 daN ≤ 1154daN =VSDV

Vite ϕ 8 mm alla quale corrisponde una forza resistente al taglio 1154 daN



La rigidezza della vite la calcoliamo nella ipotesi di trave incastrata agli estremi e
luce h = 10 cm lunghezza vite

K = 12*E*I/h3 ; E = 2100000 daN/cmq ; I=π*r4/4=0,00201 cm4

K = 50,65 daN*cm per lo SLU K=2/3*50,65=33,76 daN*cm

γ1=1/(1+π2*E*A1*s/(K*L2))=1/(1+π2*110000*600*25/(34*5002))=0,0005

E =110000 daN/cmq ; A1 = 100*6 = 600 cmq L = 500 cm ; s = 25 cm

α1=H-α2 =13 cm H=13 cm

α2=γ1*H*A1/(γ1 A1+A2)=0.008

Ieff = I1 +I2 + γ1*A1*a1
2 +A2*a2

2

I = 2*12*203/12 +0,0082 *2*12*20* (17,22-10)2 +

+100*63/12 +0,005*132 * 100*6*(23-17,22)2 = 34739 cm4

Le tensioni di calcolo

σ = M/I*y = 214000*17,22 /34739= 105,49 daN/cmq trazione

σ = M/I*y = 214000*8,78 /34739= 53,78 daN/cmq trazione

τ = V/I* Sx/b = 1712* 3560/(34739*24)= 7,25 daN/cmq

I valori ammissibili forniti dalle norme

Xd = Kmod*XK/1,5 ; si assume Kmod = 0,80

flessione 0,8*240/1,5= 128 daN/cmq
taglio 0,8*25/1,5= 13,33 daN/cmq

Le verifiche sono soddisfatte

La forza di taglio agente sulla singola vite

F= V* γ1*A1*α1*s /Ief = 1712*0,0005*100*6*13*25/34739 = 48 daN

La freccia allo SLE per carichi permanenti e accidentali

f = 5/384*Q*L4/(EI) = 5/384*4,64*5004/(110000*34739) = 0,98 cm < L/250 L



solo carichi permanenti

f = 5/384*Q*L4/(EI) = 5/384*2,64*5004/(110000*34739) = 0,56 cm < L/500

Una ulteriore verifica del solaio in legno in fase di esercizio è quella allo stato limite
di vibrazione, determiniamo la frequenza di oscillazione

ωn = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f = 1/T

μ= 4,64 kg /cm massa per unita di lunghezza

E = 110000 daN/cmq = 110000*9,81*100 kg*cm/sec2

ωn = π2/5002 *√(110000*9,81*100*34739/4,64)= 35,44sec-1

T = 0,1795 sec f = 5,57 Hz

le istruzioni CNR affermano che la frequenza f deve essere maggiore di 8 Hz se più
bassa vanno eseguite indagini più accurate; se avessimo considerato una connessio-
ne infinitamente rigida

ωn = π2/5002 *√(110000*9,81*100*68666/4,6= 49,83

T = 0,1260 sec f = 7,93 Hz quasi 8 Hz

La verifica la eseguiamo secondo l’eurocode 5

-W/F ≤ a = 1,5 mm/kN

-V ≤ b(f*ζ-1) m/(N*sec2) b = 100 ; per b = 120 a = 1 mm/kN

W freccia del solaio per forza in mezzeria W = F*L3/(48*E*I)



-Travetti, tavolato e soletta cls

Il solaio misto legno-cls viene realizzato con travetti ad interasse 50-60 cm tavolato
2,5 cm e soletta di cls 5 armata armata con rete elettrosaldata di maglia quadrata
15x15 cm e ferri diametro 8 mm che irrigidisce notevolmente l’impalcato sia per la
ripartizione delle forze sismiche orrizzontali sia flessionalmente per i carichi vertica-
li . La trattazione teorica è simile a quella vista in precedenza si parla sempre di tra-
ve a sezione composta , il calcolo lo eseguiremo attraverso un software di calcolo. La
sezione del solaio



La analisi dei carichi :

GK = 162 daN/mq
Travetti 2*0,12*0,2* 500 =24 daN/ml
Pannello 1,00*0,025*1,00 * 500 = 12,5 daN/ml
Soletta cls 1,00*1,00*0,05*2500 = 125 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 825 daN/ml

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 572 daN/ml

Lo schema statico :

Le sollecitazioni SLU

M = 2578 daN*m ; V = 2062 daN



Riportiamo il calcolo e la verifica del solaio con il passo e diametro dei connettori

Dati di Input

Risultati

Le immagini riportato le schermate di un software free della Tecnaria per il calcolo
dei solai misti legno-cls; non è stata riportata la relazione poiché troppo lunga.



I connettori da inserire ad un passo di 33 cm su ogni travetto

La verifica allo stato limite di oscillazione consiste nel calcolo della frequenza fonda-
mentale ; la rigidezza del solaio calcolata dal software

EJ a tempo zero: 194000 daNm²
EJ a tempo infinito: 112490 daNm²

ω = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f = 1/T

ω = π2/52 *√(1124900 *9.81/572) = 54.83 T = 0.11459 sec

f = 8.72 Hz > 8 Hz

Il solaio non dovrebbe avere problematiche di vibrazione.

-Il solaio in legno con pannelli Xlam

I solai vengono realizzati affiancando pannelli Xlam ed hanno un evidente comporta-
mento a trave ma se opportunamente interconnessi tra di loro possono avere anche
un comportamento a piastra;



La funzione delle connessioni metalliche tra i pannelli di solai è di ripartizione dei
carichi,vi possono essere zone di solaio più caricate di conseguenza i pannelli avreb-
bero deformazioni differenti sono appoggiati agli estremi e collegati tra di loro me-
diante un vincolo a cerniera; se il sovraccarico e applicato su un solo pannello come
potrebbe essere un tramezzo i suoi effetti si ripartiscono sugli elementi vicini . Accan-
to a questa funzione vi è quella di vietare gli spostamenti assiali nell’impalcato do-
vuto alla presenza dei giunti tra i pannelli in modo che l’impalcato possa essere con-
siderato ai fini della modellazione infinitamente rigido.

Il pannello Xlam viene calcolato come una sezione composta avente rigidezza K

-Pannello orizzontale

La verifica a flessione viene eseguita attraverso la formula

σ = M/K*a*Ei

M momento flettente

a distanza del baricentro dalla fibra considerata

E modulo elastico competente

La verifica allo stato limite ultimo del pannello di Xlam avviene tramite l’introduzio-
ne di un coefficiente di sistema

σ ≤ fm,d *Ksis

dove Ksis =1+ 0,0025*n ≤ 1,1; n numero di lamelle sollecitate in parallelo



le verifiche assumono la forma

σmx ≤ fm,d * Ksis =fmx,dXLAM ; σmy ≤ fm,d * Ksis =fmy,dXLAM

in presenza di sforzo normale di compressione

le verifiche da eseguire sono 4

σm/fmXlam + σc/fcXlam ≤ 1 direzione X

σm/fmXlam + σt/ftXlam ≤ 1

σm/fmXlam + σc/fcXlam ≤ 1 direzione XY

σm/fmXlam + σt/ftXlam ≤ 1



le resistenze sono riferite al pannello e contengono il coefficiente di sistema

la tensione di compressione o trazione derivante dallo sforzo normale σ = P/A*Ei

A = ∑A*E0 + ∑A*E90

la tensione derivante dalla flessione

σ = M/K*a*Ei

- Verifica a taglio

Si utilizza la formula usuale di Jowrasky con la tensione tangenziale

τ= V/I*S/b il momento di inerzia ed il momento statico sono quelli della sezione com-
posta τ= V/K*S/b con S = ∫E*a*dA

a distanza dal baricentro
S momento statico
b larghezza dell’elemento

la tensione tangenziale τ ≤ fvk*Kmod/1,45=13,8 daN/cmq Kmod = 0,8
si considera un effetto di sistema che consente di aumentare la tensione 255 la ten-
sione resistente

Calcolo della freccia

La rigidezza flessionale Kf = EI = ∑Ei*I + ∑Ei*a2*A
la freccia per solaio appoggiato agli estremi

f = 5/384*Q*L4/K
la rigidezza a taglio



KV = G*A’ = k* ∑(Gi*Bi*t)= k* ∑(Gi*Ai)

Gi modulo di elasticità tangenziale singolo strato
Bi larghezza strato
t spessore strato
Ai = B*t area singolo strato
k coefficiente di correzione

k = 1/[∑(Gi*Ai)/K2∫S2(z)/(b*Gi(z))dz

z asse verticale S(z) momento statico

quando il rapporto tra G0/G90 i valori di k sono i seguenti

Al solito consideriamo un solaio di luce 5 con metri con pannello Xlam avente spes-
sore 18 cm .



La analisi dei carichi :

GK = 90 daN/mq

Pannello 1,00*0,18*1,00 * 500 = 90 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 849 daN/ml

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 500 daN/ml

Lo schema statico :

Le sollecitazioni SLU

M = 2656 daN*m ; V = 2125 daN

Riportiamo le schede tecniche dei pannelli



e le caratteristiche meccaniche

Utilizziamo un pannello di spessore 18,6 cm che si compone di 5 strati il cui momen-
to di inerzia effettivo I eff = 445215805 mm4 = 44521 cm4

ottenuto dalla formula seguente I eff =(∑EI *II + ∑Ai*EI*a2
I)/EO

EO = 120000 daN/cmq ; E90 =37000 daN/cmq



La verifica a flessione semplice con la formula di Navier

σ = M*y /Ieff = 265600*9/44521 = 54 daN/cmq

La freccia a lungo termine

f = 5/384*Q*L4/(E*Ieff) = 5/384*5*5004/(110000*44521)=0,83 cm < L/250

la freccia istantanea per soli carichi permanenti f = 0,49 cm < L/500

La verifica a taglio τ = V*S/(b*Ieff) = 2125* 4560/(120*44521)= 1,81 daN/cmq

I valori ammissibili

Xd = Kmod*XK/1,5 ; si assume Kmod = 0,80

flessione 0,8*240/1,5= 128 daN/cmq
taglio 0,8*25/1,5= 13,33 daN/cmq

La pulsazione fondamentale

ω = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f = 1/T

ω = π2/5002 *√(110000*44521 *981/5) = 38,69 T = 0.16239 sec

f = 6.15 Hz < 8 Hz

per la verifica si necessita di indagini più accurate rimandiamo agli appunti sulle vi-
brazioni .
La sezione finita del solaio in pannelli Xlam



-Solaio cassettonato.

Il solaio in legno realizzato con pannelli cassettonati ha una elevata rigidezza assia-
le e flessionale per cui si hanno vibrazioni contenute e per solai di copertura si pos-
sono coprire anche luci > 6 m . All’interno può essere inserito l’isolante termico ed
acustico nonchè le canalizzazioni per gli impianti elettrici e termici.

Il legno utilizzato è il microlamellare LVL ,è realizzato con profili Kerto attraverso
travetti 45x200 mm e pannelli parete di spessore 45 mm; i collegamenti tra i singoli
elementi sono eseguiti con viti , la trattazione della sezione rientra nella teoria delle
travi composte legno-legno. Se ipotizziamo che le connessioni tra travetti e pannelli
siano infinitamente rigide , considerando un pannello di larghezza 120 cm la cui se-
zione resistente è riportata in figura :

Il momento di inerzia della sezione I = 3*b*h3/12+ 2* B*t3/12+ 2*B*t*((h+t)/2)2

b = 4,5 cm ; h = 200 cm ; B = 120 cm ; t = 4,5 cm

I = 237 892 cm4 connessione rigida K = ∞



La analisi dei carichi

GK = 60 daN/mq

Pannello 2*1,00*0,045*1,00 * 500 = 45 daN/ml
Travetti 3*0,045*0,20*1,00*500 = 13,5 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 693 daN/ml

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 470 daN/ml

Lo schema statico :

Le sollecitazioni SLU M = 2165 daN*m ; V = 1732 daN

σ = M*y /I = 216500*14,5/237892 = 13,19 daN/cmq

La freccia a lungo termine

f = 5/384*Q*L4/(E*Ieff) = 5/384*4,7*5004/(120000*237892)=0,13 cm < L/250

la freccia istantanea per soli carichi permanenti f = 0,08 cm < L/500

La verifica a taglio τ = V*S/(b*I) = 1732* 7290/(13.5*237892)= 3,93 daN/cmq



Le tensioni ammissibili per microlamellare riportate nelle istruzioni CNR2018

I valori ammissibili per LVL 32 P

Xd = Kmod*XK/1,5 ; si assume Kmod = 0,80

flessione 0,8*320/1,5= 170 daN/cmq
taglio 0,8*32/1,5= 17,06 daN/cmq

La frequenza fondamentale di vibrazione per connessione rigida

ω = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f = 1/T

ω = π2/5002 *√(120000*237892*981/5) = 93,43 T = 0.06 sec

f = 16,66 Hz > 8 Hz il solaio non vibra

La forza di scorrimento da affidare alle viti disposte ad interasse s sui tre travetti

S = 3*τ*b*ΔZ ; b = 4,5 cm ; ΔZ = 125 cm

τ = V*S/(b*I) = 1732* 1215/(13.5*237892)=0,65 daN/cmq

S = 3*τ*b*ΔZ = 1096 daN

la forza di scorrimento è minima utilizziamo viti con diametro 3 mm

VRD = 280/√3= 0,6*280= 168 daN . disponendo viti ad interasse di 40 cm



Se la connessione non è rigida si deve determinare il momento di inerzia effettivo ,
tenendo conto della rigidezza della vite K = 12*EI/h3 =1469 daN*cm
k = K/s rigidezza lineare s= 40 cm interasse delle viti vite d= 8 mm

Ieff = I1 +I2 +I3 + γ1*A1*a1
2 +γ2*A2*a2

2 +γ3*A3*a3
2 dove

γ1=γ3 = 1/(1+π2*E*A1*s/(K*L2))= 1/(1+π2*E*A3*s/(K*L2))

γ2=1 s A1=A3= 100*4,5 = 450 cmq A2=3*20*4,5= 270 cmq

I1 =I3 = 120*4.53/12 = 911,25 cm4 I2 = 3*4,5*203/12 = 9000 cm4

γ1 = 1/(1+π2*120000*450*40/(36*1469*5002))= 0,38

a1 =a3 = 12,25 cm

a2 = [ γ1*A1 *(h1+h2 )+γ3*A3 *(h2+h3 )]/[2*(γ1*A1 +γ2*A2 +γ3*A3)]= 0,1412

a2 = (0.38*450 *24.5)/(2*0.38*450+270) =6,84

h1=h3 = 4,5 cm ; h2 =20 cm ;

Ieff = 2*911.25+9000+ 2*0.38*450*12.252 +270*6.842 = 74775 cm4

Le tensioni effettive per la flessione e taglio

σ = M*y /Ieff = 216500*14,5/74775 = 42 daN/cmq

La freccia a lungo termine

f = 5/384*Q*L4/(E*Ieff) = 5/384*4,7*5004/(120000*237892)=0,98 cm < L/250

la freccia istantanea per soli carichi permanenti f = 0,56 cm < L/500

La verifica a taglio τ = V*S/(b*I) = 1732* 7290/(13.5*74775)= 12,51 daN/cmq
I valori ammissibili :
flessione 0,8*320/1,5= 170 daN/cmq
taglio 0,8*32/1,5= 17,06 daN/cmq
La frequenza fondamentale di vibrazione per connessione effettiva

ω = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f = 1/T

ω = π2/5002 *√(120000*74775*981/5) = 52,38 T = 0.119 sec

f = 8,40 Hz > 8 Hz il solaio non vibra



4-Il solaio in legno a doppia orditura

Il solaio in legno realizzato mediante un graticcio di travi ortogonali o diagonali con
pannello superiore o soletta in calcestruzzo armato per lo schema statico può essere
utilizzato per luci L>6 m , inoltre l’effetto all’intradosso del solaio del graticcio di
travi è molto gradevole esteticamente. La messa in opera di un solaio a doppia ordi-
tura è molto più complicata ed onerosa di un solaio a semplice orditura poiché vanno
assemblate le singole aste unite tramite giunti metallici a scomparsa, la cosa miglio-
re quando possibile è assemblare il graticcio a terra e tramite gru posizionarlo sui
muri o travi perimetrali che definiscono la maglia di solaio. Il calcolo lo si esegue
per i due travetti centrali secondo una modellazione alla Grashof con due travi ov-
viamente può essere eseguita anche una modellazione FEM tramite software molto
più semplice.

Per la giunzione anche per facilitare la posa in opera si può conservare la continuità
delle travi i direzione X ed in direzione y inserire aste di lunghezza pari all’interasse
tra le travi ;

Il giunto è in grado di trasmettere tutte le sollecitazioni , momento taglio torsione e
sforzo normale nelle due direzioni. Consideriamo una maglia di solaio compresa tra
muri perimetrali avente dimensione 7x8 m , inseriamo un graticcio di travi in direzio-
ne X ad interasse 70 cm ed in direzione Y ad interasse 80 cm, utilizzando travicelli
12x20 cm , pannello 2,5 cm e soletta cls armato 5 cm



La analisi dei carichi :

GK = 180 daN/mq
Travi 4*0,12*0,20*1,00*2500 = 48 daN/ml
Pannello 1,00*0,025*1,00 * 500 = 7,5 daN/ml
Soletta cls 1,00*0,05*1,00 * 500 = 125 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 850 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 590 daN/mq

Lo schema statico delle due travi centrali :

La ripartizione del carico viene eseguita imponendo la congruenza dello spostamento
verticale nella mezzeria

5/384*QX*LX
4/(EIX) = 5/384*QY*LY

4/(EIY )

Q = QX + QY ; Q = 1,8*1,4*850 = 2142 daN QX = Q- QY

(Q-QY)LX
4/(EIX) = QY*LY

4/(EIY )



L’interasse tra le travi in direzione X ed Y è differente m 70 cm per Y e 80 cm per X.
il momento di inerzia della sezione in generale le due rigidezze sono diverse in virtù
della maggiore dimensione della soletta di cls e del pannello in legno e dell’interasse
dei connettori nelle due direzioni.

(EIX)eff ≈ (EIY)eff

Utilizzando il metodo gamma riportato nell’eurocodice 5 si determinano le rigidezze
effettive in direzione X ed Y

(EI)eff = ∑[Ei*Ii+ γi*Ei*Ai*ai
2 ]

i moduli elastici sono quelli del legno EL e del cls EC , i momenti di inerzia

travetto b*h3/12; Tavolato BX*t3/12; BY*t3/12; soletta BX*s3/12; BY*s3/12;

t spessore tavolato; s spessore soletta cls ,
le aree b*h ; BX*t; BYt ; BX*s; BY*s ;

(EI)Xeff = [2*EL*(b*h3/12)+EL*( BX*t3/12) +ECLS*( BX*s3/12) +

2*γ1*EL*b*h*a1
2 +γ2*EL*BX*t*a2

2+γ3*ECLS*BX*s*a3
2]

(EI)Yff = [2*EL*(b*h3/12)+EL*( BY*3/12) +ECLS*( BY*s3/12) +

2*γ1*EL*b*h*a1
2 +γ2*EL*BYt*a2

2+γ3*ECLS*BY*s*a3
2]

La rigidezza dei connettori K = 12*EI/h3

(Q-QY)LX
4/(EI)Xeff = QY*LY

4/(EI)Yeff ; Q*LX
4/(EI)Xeff = QY*[LX

4/(EI)Xef +LY
4/(EI)Yeff ]

QY= Q* LX
4/(EI)Xeff /[LX

4/(EI)Xef +LY
4/(EI)Yeff ] ;

QX = Q*(1- LX
4/(EI)Xeff /[LX

4/(EI)Xef +LY
4/(EI)Yeff ]



Determinati i carichi agenti sulle due travi si possono calcolare le sollecitazioni ta-
glianti e flessionali

MX = QX *LX
2/8 ; VX = QX *LX/2 ; MY = QY *LY

2/8 ; VY = QY *LY/2 ;

e calcolare le tensioni flessionali e taglianti nelle travi ortogonali e nei connettori

travetto direzione x σ = γX1*MX*EL*aX1
2/(EI)Xeff σm = 0,5*MX*EL*aX1

2/(EI)Xeff

travetto direzione y σ = γY1*MY*EL*aY1
2/(EI)Yeff σm = 0,5*MY*EL*aY1

2/(EI)Yeff

pannello direzione x σ = γX2*MX*EL*aX2
2/(EI)Xeff σm = 0,5*MX*EL*aX2

2/(EI)Xeff

pannello direzione y σ = γY2*MY*EL*aY2
2/(EI)Xef σm = 0,5*MY*EL*aY2

2/(EI)Xef

soletta direzione x σ = γX3*MX*ECLS*aX3
2/(EI)Xeff σm= 0,5*MX*ECLS*aX3

2/(EI)Xeff

soletta direzione y σ = γY3*MY*ECLS*aY3
2/(EI)Xeff σm= 0,5*MY*ECLS*aY3

2/(EI)Xeff

La max tensione tangenziale l’abbiamo nell’anima del travetto

τX = [γX1*EL*A1*aX1 + 0,5*b*EL*h]/ (EI)Xeff ;

τX = [γY1*EL*A1*aY1 + 0,5*b*EL*h]/ (EI)Yeff ;

le forze di taglio nei connettori definite nell’eurocodice

FXI = VX*γX3*ECLS*AX3*a3X*iX/(EI)Xeff ;

FYI = VY*γY3*ECLS*AY3*aY3*iY/(EI)Yeff ;

iX interasse connettori direzione x

iY interasse connettori direzione y

per la verifica allo stato limite di vibrazione si calcola attraverso una analisi dinami-
ca del graticcio di travi con la rigidezza effettiva nelle due direzioni il periodo fonda-
mentale e quindi la frequenza fondamentale f > 8Hz



5-Il solaio in acciaio

Consideriamo due tipologie di solai in acciaio

- Tavelloni massetto leggero e soletta cls
- Solaio con lamiera gregata

riportate entrambe in figura

- Tavelloni massetto leggero e soletta cls

La soletta di calcestruzzo avente uno spessore ≥ 6 cm assicura e garantisce la rigi-
dezza dell’impalcato ai fini della modellazione di calcolo e la corretta ripartizione
delle azioni sismiche orizzontali incentivando anche la rigidezza flessionale e la resi-
stenza complessiva della sezione. La analisi dei carichi

GK = 252 daN/mq
Travi IPE 140 13 daN/ml
Tavelloni 1,00*0,06*1,00 * 700 = 42 daN/ml
Massetto cls leggero 1,00*0,06*1,00 * 1200 = 72 daN/ml
Soletta cls 1,00*0,06*1,00 * 2500 = 125 daN/ml

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq



QK = 200 daN/mq
il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU
Q = 942 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE
Q = 662 daN/mq

Lo schema statico del solaio :

Le sollecitazioni

M = Q*L2/8 = 2942 daN*m ; V = 2355 daN

Eseguiamo la verifica della sezione mista nella ipotesi di elasticità lineare per i due
materiali considerando la trave monolitica ovvero con connessione avente rigidezza
infinita

si definisce un coefficiente di omogeneizzazione n = Es/Ec e si determina la posizione
dell’asse neutro ovvero la X



per X < hC

beff*X2/2 - n*As*(h/2+hC -X) = 0

I = n*[IP + A*(h/2+hC -X)2] + beff*X3/3

per X ≥ hC

Ac*(X-hc/2) - n*As (h/2+hc-X) = 0

I = n* [IP + A*(h/2+hC -X)2] + beff*hc3/12 + beff*hc*(X-hc/2)2

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’acciaio

σS = M/I*(h+hc-X) ; σc = M*X/(n*I) ;

Es = 2100000 daN/cmq ;

Ec = 305000 daN/cmq

n = Es/Ec = 6,9 ≈ 7

Verifica allo stato limite ultimo SLU



La verifica è immediata dall’equilibrio delle tensioni per l’asse neutro che taglia la
soletta
C = 0,85*fcd *0,8*X*beff ; T = fyd*As

X = Fyd*As/( 0,85*fcd *beff)

Mpl = 0,85*fcd *beff*X2/2+ fyd *As*(/2 +hc-x)

se l’asse neutro è più in basso ovvero x <hc

C =0,85*fcd *hc*b + fyd *Asc ; T = fyd*(As -Asc)

Asc area del profilo compressa par a b*tf + tw*(X-hc-tf)

0,85*fcd *hc*b + fyd *Asc = fyd*(As -Asc)

il momento plastico Mpl = C*d = T*d

d braccio della coppia interna

-Verifica a taglio

Il taglio viene affidato alla trave in acciaio Vsd < Vrd = A*fyd/√3

A area dell’anima del profilo τRD =fyd/√3

-Verifica della freccia

δ = 5/384*q*L4/(Es*I) ≤ L/250

la verifica viene condotta allo stato limite di esercizio



-Connettori

I connettori vanno disposti a passo costante seguendo il diagramma del taglio in ogni
caso devono essere in grado di resistere alla forza di scorrimento

V =∫τ*b*dx = T/I*Sx/b*b*L/2= T/I*Sx*L/2

La forza di scorrimento V è pari alla risultante C degli sforzi di compressione nella
soletta

La verifica dei connettori

V < n*PRD ; n numero dei connettori tra 0 ed L/2 seguendo il diagramma del taglio

PRD resistenza del connettore è il più piccolo dei seguenti valori
PRD =0.8*fu*(π* d2/4)/γV ; PRD =0,29*α*d2*√(fck*Ecm)/γV ;
α = 1 per h/d > 4 ; α = 0,2*[(h/d)+1]; per 3 ≤ h/d ≤ 4

h altezza del piolo
d diametro del piolo
fu resistenza a trazione del piolo
fck resistenza caratteristica cilindrica del cls
Ecm modulo secante del cls
γV coefficiente parziale 1,25



Riportiamo il calcolo del solaio eseguito con il software free della Tecnaria.

Il calcestruzzo utilizzato per la soletta C30-37 , l’acciaio FEB 450 , mentre per le tra-
vi è stato utilizzato acciaio S275 , il connettore altezza 4 CFT 240



- Solaio con lamiera gregata

I solai in lamiera grecata acciaio calcestruzzo sono realizzati con profili IPE e so-
letta di cls armato leggero o normale sostenuta dalla lamiera gregata che ha la
funzione di cassero durante la costruzione e costituisce parte o tutta l’armatura lon-
gitudinale dopo l’indurimento del calcestruzzo. Poiché non è sufficiente la semplice
adesione chimica fra la lamiera e il calcestruzzo, sono previste opportune lavorazio-
ni superficiali o particolari sagome per garantire l’aderenza fra acciaio e calcestruz-
zo. Altre caratteristiche:
- leggerezza e riduzione degli ingombri
- velocità di realizzazione
- facilità di taglio e scarsa suscettibilità a problemi di tolleranze
- facilità nella realizzazione di aperture per il passaggio degli impianti
Gli spessori della lamiera variano tra 0.7 e 1.5 mm mentre le altezze tra 40 e 80mm.
Riportiamo le caratteristiche del profilato e della lamiera gregata:

IPE 140 Area 16,4cmq; IX= 541 cm4 ; IY= 45 cm4 ; WX= 77,3 cm3 ; WY=12,3 cm3 ;

La sezione del solaio



L’analisi dei carichi:

GK = 262 daN/mq
Travi IPE 140 13 daN/ml
Soletta cls 240 daN/mq
Lamiera gregata 9 daN/mq

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU
Q = 955 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE
Q = 672 daN/mq

Lo schema statico del solaio :



Le verifiche vengono eseguite nella fase di getto e maturazione del calcestruzzo dove
la soletta in c.a. è portata dalle travi di acciaio e dalla lamiera gregata per cui il ca-
rico agente è solo il peso proprio in base al quale si determinano le sollecitazioni di
flessione e taglio. I carichi permanenti ed accidentali Q=410*1,5 sono portati dalla
sezione mista composta dal profilato IPE , la lamiera gregata e la soletta di cls.

Verifica del solaio in fase di getto e stagionatura del cls

GK = 1,3*262 daN/mq + peso dei mezzi d’opera 150*1,5 daN/mq = 566 daN/mq

M = Q*L2/8 = 75 daN*m ; V = 254 daN

Riportiamo le caratteristiche geometriche della lamiera gregata:

Le caratteristiche geometriche della sezione:
A= 1666 mmq ; Ordinata baricentro

Y = [63*7*(56*sin56-3.5) +63*7*3.5 +2*56*7*56/2*sin56] /1666 = 23,21 mm

I = 2*63*73/12+ 63*7*(23.21-3.5)2 +63*7*(56*sin56-23.21+3.5)2 +2*7*563/3*(sin56)2

I = 105,3 cm4 ; Wi = 45,36 mmc ; Wi = 45,36 mmc ;

Per metro lineare di lamiera

I = 683 cm4 ; Wi = 294 mmc = Ws

Non vengono disposti puntelli intermedi la verifica a flessione

MRD = Wi *fyd=294*3200 = 9421 daN M > 75 daN*m

La verifica a taglio si considerano solo le anime in proiezione verticale

A = 2*56*7*sin56= 438 mmq ; VRD = fyd/√3*A = 7907 daN > 1412 daN

La freccia f =5/384 * 5,66 *900^4/(210000*3160273)= 0,07 mm ≈ 5000/180= 27mm



-Verifica della sezione mista acciaio calcestruzzo

La soletta di calcestruzzo armato con rete elettrosaldata di maglia quadrata di lato
15 cm e tondini ϕ 8 collabora con la trave IPE , la verifica la eseguiamo con il soft-
ware della Tecnaria per lamiera gregata.



6-Il solaio in alluminio

I solai in alluminio vengono realizzati come i solai in ferro e soletta collaborante o
lamiera gregata , lo stesso metodo di calcolo e la medesima tecnologia e posa in
opera ; l’unica variante è il materiale e le sue caratteristiche di resistenza con i rela-
tivi legami tensione deformazione

Quando si utilizza un modello bi-lineare con incrudimento si possono assumere le se-
guenti relazioni:
σ= E* ε per 0 <ε ≤ εP

σ= fp + E1 ( ε- εP ) εP ≤ ε ≤ εPMAX

dove:
fp è il limite convenzionale elastico di proporzionalità;
P è la deformazione corrispondente alla tensione fp ;
εPMAX è la deformazione corrispondente alla tensione fmax;
E è il modulo elastico;
E1 è il modulo incrudente.

Nel caso che si assuma il modello "elastico-perfettamente plastico" il materiale ri-
mane perfettamente elastico fino alla tensione limite elastica fp. Fino al valore di de-
formazione max, si dovrebbero considerare deformazioni plastiche senza incrudimen-
to (E1 = 0).In assenza di più accurate determinazioni dei parametri di cui sopra, si
possono assumere, per entrambi i modelli i seguenti valori:



fp è il valore nominale di f0,2 ;
fmax è il valore nominale di fu ;
εMAX = 0,5 u;
εU è il valore nominale della deformazione ultima ;
εP= f0,2/E;
E1 = (fu - f0,2)/(0,5 εU -εP ).

Modello tri-lineare

Quando si utilizza un modello tri-lineare con incrudimento, si possono ritenere vali-
de le seguenti relazioni:
σ= E* ε per 0 <ε ≤ εP

σ= fp + E1 ( ε- εP ) εP ≤ ε ≤ εe

σ= fe + E2 ( ε- εe ) εe ≤ ε ≤ εMAX

dove:

fp è il limite di proporzionalità;
fe è il limite di elasticità;
εP p è la deformazione corrispondente alla tensione fp;
εe è la deformazione corrispondente alla tensione fe;
εMAX è la deformazione corrispondente alla tensione fmax;
E è il modulo elastico;
E1 è il modulo di primo incrudimento;
E2 è il modulo di secondo incrudimento.

Nel caso si assuma il modello "Perfettamente plastico" nel campo di deformazioni
comprese tra e ed max si dovrebbero considerare deformazioni plastiche senza incru-
dimento (E2 = 0). In assenza di più accurate determinazioni dei parametri di cui so-
pra, si possono assumere, per entrambi i modelli i seguenti valori:

fe è il limite di elasticità ridotto ;
fp = μfe;
fmax è il valore nominale di fu ;
εMAX = 0,5 εU ;
εU è il valore nominale della deformazione ultima ;
E è il modulo elastico ridotto Er ;
E1 = Er /m;
E2 = (fmax - fe)/(εMAX- εe )
εP = fp/Er;
εe = εP + (fe - fp)/E1;

con fe, Er, μ, ed m forniti nella tabella seguente



Il solaio misto alluminio cls può essere realizzato con una soletta di calcestruzzo e
travi a doppio T, o ancora con travi miste alluminio cls come riportato in figura :

Il calcolo per la prima tipologia è quello per trave composta uguale alle sezioni ac-
ciaio-cls si modificano solo il modulo elastico importante ai fini della freccia e le ten-
sioni nell’alluminio in funzione del diagramma utilizzato per il calcolo del momento
resistente .

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’alluminio per un calcolo elastico lineare

σS = M/I*(h+hc-X) ≤ fp / γM =2700*0,85 / ; σc = M*X/(n*I) ;

Ea = 680000 daN/cmq ;

Ec = 305000 daN/cmq

n = Ea/Ec ≈ 2 La freccia f = 5/384*Q*L4/(EC*I)

f < L/200 per carichi permanenti ; f < L/100 per combinazione più sfavorevole ;



Per calcolo plastico sempre nella ipotesi di diagramma bilineare:

asse neutro che taglia la soletta X < hC

Mpl = 0,85*fcd *beff*X2/2+ fyd *Aa*(/2 +hc-x) fyd = fp / γM =

Asse neutro al di sotto della soletta X > hC

C =0,85*fcd *hc*b + fyd *Asc ; T = fyd*(As -Asc)

Asc area del profilo compressa par a b*tf + tw*(X-hc-tf)

0,85*fcd *hc*b + fyd *Asc = fyd*(As -Asc)

il momento plastico Mpl = C*d = T*d

d braccio della coppia interna

-Verifica a taglio

Il taglio viene affidato alla trave in acciaio Vsd < Vrd = A*fyd/√3

A area dell’anima del profilo τRD =fyd/√3



-Connettori

I connettori vanno disposti a passo costante seguendo il diagramma del taglio in ogni
caso devono essere in grado di resistere alla forza di scorrimento

V =∫τ*b*dx = T/I*Sx/b*b*L/2= T/I*Sx*L/2

La forza di scorrimento V è pari alla risultante C degli sforzi di compressione nella
soletta

La verifica dei connettori

V < n*PRD ; n numero dei connettori tra 0 ed L/2 seguendo il diagramma del taglio

PRD resistenza del connettore è il più piccolo dei seguenti valori
PRD =0.8*fu*(π* d2/4)/γV ; PRD =0,29*α*d2*√(fck*Ecm)/γV ;
α = 1 per h/d > 4 ; α = 0,2*[(h/d)+1]; per 3 ≤ h/d ≤ 4

h altezza del piolo
d diametro del piolo
fu resistenza a trazione del piolo
fck resistenza caratteristica cilindrica del cls
Ecm modulo secante del cls
γV coefficiente parziale 1,25



Per la seconda tipologia di solaio :

La trave portante mista composta da un profilato a doppio T e da cls ha un momento
di inerzia funzione della parzializzazione della sezione; si utilizza una trattazione pla-
stica analoga alle strutture composte acciaio cls , riportate nell’Eurocodice 4



7-I solai ibridi lega metallica-legno

Le strutture ibride , sono strutture composte da acciaio , alluminio e legno ,il solaio
viene realizzato con profili a doppio T e pannelli X-Lam di adeguato spessore 6÷ 8cm
collegati tra di loro mediante piattine metalliche al fine di garantire la rigidezza as-
siale.
-Solai con travi in alluminio

-Solai con travi in acciaio

Sono solai molto leggeri per quanto concerne il peso proprio, facili da mettere in
opera poiché basta posizionare le travi e su di esse i pannelli con i relativi collega-
menti dall’analisi dei carichi:

GK = 53 daN/mq
Travi IPE 140 13 daN/ml
Pannello X-Lam 8 cm 40 daN/mq

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite ultimo SLU

Q = 683 daN/mq

il carico complessivo per lo stato limite di esercizio SLE

Q = 463 daN/mq



Lo schema statico del solaio :

Il calcolo può essere eseguito in fase elastica nella ipotesi di connessione rigida tra
pannelli e profilo di acciaio o alluminio ,utilizzando la medesima teoria esposta per
le sezioni composte acciaio cls .

Le tensioni nel legno e nella lega metallica per un calcolo elastico lineare

σS = M/I*(h+s-X) ≤ fp / γM =2700*0,85 / ; σc = M*X/(n*I) ;

Ea = 680000 daN/cmq ; Es = 2060000 daN/cmq ;
EL = 120000 daN/cmq

na = Ea/EL =5,5 ; nS = ES /EL =17 ; La freccia f = 5/384*Q*L4/(EC*I)

f < L/200 per carichi permanenti ; f < L/100 per combinazione più sfavorevole ;

f < L/200 per carichi permanenti ; f < L/100 per combinazione più sfavorevole ;

per xC < s ed xC > s si hanno differenti valori del momento di inerzia

Per connessione non rigida si determina la rigidezza effettiva
(EI)eff = E1*I1 +E2*I2 + γ1*E1*A1*a1

2 + E2*A2*a2
2 seq interasse tra le viti

γ1=1/(1+π2*E*A1*s/(K*L2)) L= 5m luce effettiva della trave composta

K rigidezza del connettore K = KSer SLE K = 2/3*Kser SLU



Se eseguiamo invece un calcolo in fase plastica

in analogia a quanto visto in precedenza per asse neutro che taglia la soletta X < s

Mpl = 0,8*fcLd *beff*X2/2+ fyd *Aa*(/2 +s-x)

fyd = fp / γM γM = 1,1 per alluminio γM = 1,05 per acciaio

per asse neutro che al di sotto della soletta X >s

C =0,8*fcLd *s*b + fyd *Asc ; T =fyd*(As -Asc)

Asc area del profilo compressa par a b*tf + tw*(X-hc-tf)

0,8*fcLd *s*b + fyd *Asc = fyd*(As -Asc)

il momento plastico Mpl=C*d =T*d

d braccio della coppia interna

-Verifica a taglio

Il taglio viene affidato alla trave in acciaio Vsd < Vrd = A*fyd/√3

A area dell’anima del profilo τRD =fyd/√3

La verifica alla stato limite di oscillazione per i solai ibridi ha una sua importanza
poichè molto leggeri con basa rigidezza , per cui si determina la frequenza fonda-
mentale per connessione rigida o effettiva

ω = π2/L2 *√(EI/μ) T = 2*π/ω ; la frequenza f =1/T

Affinchè il solaio non vibri seguendo le indicazioni dell’eurocode 9 e le relative for-
mule di verifica deve risultare per i solai ibridi in alluminio

f > 3 Hz
per i solai in acciaio in accordo con l’Eurocodice 3 si esegue la sola verifica della
freccia ed anche un calcolo della frequenza fondamentale utilizzando la medesima li-
mitazione.



8-Il solaio in cemento armato

Il solaio in cemento armato può essere realizzato gettato in opera predisponendo un
tavolato o un cassero metallico al di sotto con travetti precompressi sui quali poggia-
re le pignatte ed eseguire il getto della soletta di cls armato. Nella pratica edilizia
corrente si è soliti realizzare solai in travetti precompressi poiché le casserature sono
più facili da realizzare e meno onerose, i solai gettati in opera non vengo più usati
salvo che per zone di solai adiacenti i fori dell’impalcato dove è preferibile realizzare
una soletta piena di cls ribassato. Nel solaio con travetti precompressi le pignatte
hanno dimensione 40 cm , i travetti 10 cm la solettina di cls ≥5 cm , dalle normative
di molti anni fa si ha una prima indicazione per l’altezza del solaio H ≥ L/25, ma-
sper edifici in zona sismica con le limitazioni dimensionali imposte alla travi spesso-
re dalle NTC conviene realizzare solai di altezza 24-25-26 cm con trave a spessore
di larghezza B= 30+25 = 55 cm , B = 50+25 = 75 cm ; B = 40+25 = 65 cm , con-
viene quindi progettare strutture in c.a, dove le dimensioni dei pilasti sono 40x40 e
tutte uguali per edifici a 3 impalcati o pilastri centrali 40x40 e pilastri di bordo late-
rali 50x50 cm in modo da avere travi a spessore di solaio tutte uguali di dimensione
65x25. Il solaio con travetti precompressi

La sezione del solaio

Calcoliamo un solaio ordito su due campate avente una altezza H = 25 cm le luci so-
no di 5m e 6m come riportato in figura.



L’equazione di congruenza

Q1*L1 3/(24*E*I) - m*L1 /(3EI) = -Q2*L2 3/(24*E*I) + m*L2/(3EI)

M =1/8*[Q1*L1 3+Q2*L2 3]/(L1+L2)

La ridistribuzione del momento attraverso l’analisi elastica lineare determina una
diminuzione del momento nell’appoggio centrale ed un aumento in campata ; quando
il momento M supera il valore elastico si ha una rotazione aggiuntiva concorde alla
precedente alla quale è associato un momento ΔM, il momento ridotto sull’appoggio

M R= M-ΔM

Le NTC consentono il ricorso ad un momento ridotto M R= δ*M dove :

δ = 0,44+ 1,25*ζ con un minimo di δ = 0,7

per δ = 0,7 si ottiene ζ = X/d = 0,208 ; alla quale corrisponde per rottura del cls

0,0035/X = εS/(X-d) ; εS= 0,0035*(X-d)/X = 0,0035*( 1-ζ )/ ζ = 0,013

per δ = 1 si ha ζ = X/d =0,45 di sotto del quale non si può andare εS= 0,0048

MBR = δ /8*[Q1*L1 3+Q2*L2 3]/(L1+L2)

Il momento max in campata MMAXAB = RA
2/2Q1 ; MMAXCB = RC

2/2Q2

RA= Q1*L1 /2 -MBR /L1 ; RB= Q2*L2 /2 -MBR /L2 ;

I momenti max in campata

MMAXAB =[Q1*L1 /2 -MBR /L1]2/2Q1 ; MMAXCB = [Q2*L2 /2 -MBR /L2 ]/2Q2



L’analisi dei carichi sul solaio

GK = 337 daN/mq
Travetti 2*0,10*1,00*0,20 * 2500 = 100 daN/mq
Soletta cls 0,05*1,00*1,00*2500 = 125 daN/mq
Pignatte 2*0,40*0,20*1,00*700 = 112

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 753 daN/ml QK =300 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 547 daN/ml QK =200 daN/ml

Si risolvono tre schemi statici per la massimizzazione dei momenti



Le sollecitazioni

Schema MA MAB MB MBC MC VA VBS VBD VC

1 2193 2016 2856 3418 3159 2061 3211 3635 2683

2 2193 2223 2340 2319 2259 2164 3108 2649 1869

3 1568 1248 2557 3544 3159 1371 2348 3585 2732

Le verifiche del solaio C 30-37 FEC450 h = H-c = 23 cm

fcd= 0,85*0,83*Rck/γC = 175 daN/cmq fyd=450/1,15= 3910 daN/cmq

Calcestruzzo h = r* √M/b; r = 1/(0,6425*α*fcd *0,259*0,9 )1/2 =0,195

Campata h = 11,60cm b = 100 cm

Appoggio A h = 2,41 cm < 23 cm b = 20 cm

Appoggio B h = 23,30 cm > 23 cm b = 20 cm h = 14,7 cm < 23 cm b = 50 cm

Appoggio C h = 24,50 cm > 23 cm b = 20 cm h = 24,50 cm > 23 cm b = 50 cm

τ = V/I*SX/b = V/0,9*b*h)

fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48

Appoggio A-C τ = 6,59 daN/cmq b = 20 cm ; τ = 6,26 daN/cmq b = 50 cm ;

Appoggio centrale B τ = 3,51 daN/cmq b = 50 cm ;

Acciaio armatura As = M/(0,9*h*fyd)

Schema MA As MAB As MB As MBC As MC As

1 2193 2,70 2016 2,49 2856 3,53 3418 4,22 3159 3.9

2 2193 2,70 2223 2,74 2340 2,89 2319 2,86 2259 2,79

3 1568 1,93 1248 1,54 2557 3,15 3544 4,38 3159 3,9



Scelta del travetto precompresso

Solaio 20+ 5 allo SLU MBCMAX = 3544 daN/cmq Travetto T5

5 trecce 12 mmq nelle posizioni 1-2-4-5-8

Armature negli appoggi monconi

A 4ϕ12 4,48 cmq 2 ferro per travetto

B 4ϕ12 4,48 cmq 2 ferri per travetto

C 4 ϕ12 4,48 cmq 2 ferri per travetto



-Momenti resistenti e ferri di armatura



9-Le predalles in cls e laterizio

I solai realizzati con predalles e traliccio di laterizio, sono dei solai prefabbricati, di
solito nella predalles è sempre presente il blocco di alleggerimento quale polistirolo,
mentre sul traliccio come per i travetti precompressi vanno posizionate le pignatte. Il
calcolo prevede la verifica della casseforme a perdere nella fase transitoria iniziale
determinando quindi l’interasse tra gli elementi di sostegno verticale. Il vantaggio di
questi solai è la semplificazione della posa in opera se non occorrono sostegni inter-
medi basta posizionare solo le predalles poi le armature ed eseguire il getto di com-
pletamento.

Calcolo di un solaio con predalles altezza 25 cm 20+5

Sezione trasversale

Schema statico



L’analisi dei carichi sul solaio

GK = 342 daN/mq
Predalles 1,20*1,00*0,04 * 2500 = 120 daN/ml
Soletta cls 1,20*1,00*0,04*2500 = 120 daN/mq
Travetti 2*0,12*0,17*1,00*2500 = 102 daN/ml

GSK = 210 *1,2= 252 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200*1,2 =240 daN/mq
il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 822 daN/ml QK =360 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 594 daN/ml QK =240 daN/ml

Fase transitoria del montaggio solaio;

Si considera una trave su 3 appoggi e due campate uguali di 3 m

Il carico è peso proprio Q=342*1,5 = 513 daN/ml I = 6979 cmq

MSD = Q*L2/8 = 576 daN*m ; MRD = 2*As*fys*d = 2200 daN*m MSD ≤ MRD

Tondino traliccio ϕ16 d=14 cm f ≈ 5/384*Q*L4/(EI)= 0,25 mm



Scegliamo la predalles H = 25 cm luce autoportante 610 cm

b = 120 cm s = 4 cm ferro superiore traliccio ϕ16 mm , ferri inferiori 2 ϕ12 mm

Per il calcolo del solaio consideriamo sempre 3 schemi di carico



MBR = δ /8*[Q1*L1 3+Q2*L2 3]/(L1+L2)

Il momento max in campata MMAXAB = RA
2/2Q1 ; MMAXCB = RC

2/2Q2

RA= Q1*L1 /2 -MBR /L1 ; RB= Q2*L2 /2 -MBR /L2 ;

I momenti max in campata

MMAXAB =[Q1*L1 /2 -MBR /L1]2/2Q1 ; MMAXCB = [Q2*L2 /2 -MBR /L2 ]/2Q2

QP = 822 daN/ml QK =360 daN/ml SLU

QP = 547 daN/ml QK =200 daN/ml SLE

Sollecitazioni
Schema MA MAB MB MBC MC VA VBS VBD VC

1 2462 2263 3206 3835 3546 2313 3595 4079 3011

2 2462 2512 2587 2516 2466 2437 3471 2896 2034

3 1712 1341 2848 3989 3546 1485 2642 4020 3071

Le verifiche del solaio C 30-37 FEB450C h = H-c = 23 cm

fcd= 0,85*0,83*Rck/γC = 175 daN/cmq fyd=450/1,15= 3910 daN/cmq

Calcestruzzo h = r* √M/b; r = 1/(0,6425*α*fcd *0,259*0,9 )1/2 =0,195

La sezione resistente del solaio è una trave a doppio T , per le verifica in campata al
solito si ipotizza che l’asse neutro tagli la caldana X ≤ 4 cm b = 100 cm

Campata h = 9,16 cm < 23 cm b = 120 cm



La sezione resistente agli appoggi è sempre a doppio T , lo spessore della predalles è
4 cm si può ipotizzare che l’asse neutro tagli la soletta inferiore

Appoggio B max momento h = 10,60 cm < 23 cm b = 120 cm
La max tensione tangenziale va calcolata sull’asse neutro che taglia sempre la solet-
ta b = 120 cm

τ = V/I*SX/b = V/0,9*b*h) = 1,64 daN/cmq Max taglio

fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48

Acciaio armatura As = M/(0,9*h*fyd)

Schema MA As MAB As MB As MBC As MC As

1 2462 3,04 2263 2,79 3206 3,96 3835 4,73 3546 4,38

2 2462 3,04 2512 3,10 2587 3,19 2516 3,10 2466 3,04

3 1712 2,11 1341 1,65 2848 3,51 3989 4,92 3546 4,38

L’armatura inferiore della predalles nei due tralicci 9ϕ12 = 10 cmq in ogni tralic-
cio vi sono tre ferri inferiori

Armatura appoggi 2 monconi per travetto per favorire le operazioni di sagomatura e
taglio dei ferri; Si è trascurato il ferro superiore del traliccio poichè già sollecitato
durante la fase transitoria di getto del solaio con la predalles avente funzione da cas-
sero

Appoggio A 4ϕ12 4,48 cmq

Appoggio C 4ϕ12 4,48 cmq

Appoggio B 4ϕ12 4,48 cmq



Riportiamo nella pagina seguente il diagramma del momento con i momenti resisten-
ti delle armature metalliche e le relative armature.



Calcolo solaio con travetto laterocemento

La sezione trasversale del solaio di altezza H = 20+5 = 25 cm con travetti da 12 cm
e traliccio di altezza 12 cm , 3 barre di armatura ϕ 5mm; 7mm; 5mm;

Per campata di luce 6 m si utilizza il travetto con armatura aggiuntiva 1ϕ10+1ϕ12.
L’analisi dei carichi sul solaio è analoga al solai con travetti precompressi

GK = 337 daN/mq
Travetti 2*0,10*1,00*0,20 * 2500 = 100 daN/mq
Soletta cls 0,05*1,00*1,00*2500 = 125 daN/mq
Pignatte 2*0,40*0,20*1,00*700 = 112

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 753 daN/ml QK =300 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 547 daN/ml QK =200 daN/ml



In fase transitoria di getto del solaio non si esegue la verifica del traliccio vanno pre-
disposti puntelli come per i travetti precompressi.

Si risolvono tre schemi statici per la massimizzazione dei momenti

Le sollecitazioni

Schema MA MAB MB MBC MC VA VBS VBD VC

1 2193 2016 2856 3418 3159 2061 3211 3635 2683

2 2193 2223 2340 2319 2259 2164 3108 2649 1869

3 1568 1248 2557 3544 3159 1371 2348 3585 2732

Le verifiche del solaio C 30-37 FEC450 h = H-c = 23 cm

fcd= 0,85*0,83*Rck/γC = 175 daN/cmq fyd=450/1,15= 3910 daN/cmq

Calcestruzzo h = r* √M/b; r = 1/(0,6425*α*fcd *0,259*0,9 )1/2 =0,195

Campata h = 11,60cm b = 100 cm



Appoggio A h = 2,41 cm < 23 cm b = 20 cm

Appoggio B h = 23,30 cm > 23 cm b = 20 cm h = 14,7 cm < 23 cm b = 50 cm

Appoggio C h = 24,50 cm > 23 cm b = 20 cm h = 24,50 cm > 23 cm b = 50 cm

τ = V/I*SX/b = V/0,9*b*h)

fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48

Appoggio A-C τ = 6,59 daN/cmq b = 20 cm ; τ = 6,26 daN/cmq b = 50 cm ;
Appoggio centrale B τ = 3,51 daN/cmq b = 50 cm ;
Acciaio armatura As = M/(0,9*h*fyd)

Schema MA As MAB As MB As MBC As MC As

1 2193 2,70 2016 2,49 2856 3,53 3418 4,22 3159 3.9

2 2193 2,70 2223 2,74 2340 2,89 2319 2,86 2259 2,79

3 1568 1,93 1248 1,54 2557 3,15 3544 4,38 3159 3,9
Per la campata la max armatura di ferro è 4,38 cmq 4ϕ5+2ϕ10+2ϕ12 = 4,60cmq



Sezione sul travetto



10-I solai in c.a. con blocco cassero
I blocchi cassero dei solai hanno una dimensione di 100-120 cm sono autoportanti
per luci minore di 2 m , e portano il peso del solaio gettato in opera in c.a.

Bloccocassero in EPS

Blocco cassero in legno cemento

Possiamo individuare per i due sistemi costruttivi la seguenti sezioni resistenti di so-
laio in c.a. Per il blocco cassero in legno cemento H = 25 cm

base superiore BS = 50 cm
altezza superiore HS = 5 cm
base inferiore Bi = 10 cm
altezza inferiore Hi = 20 cm



per il blocco cassero in EPS H = 25 cm

base superiore BS = 60 cm
altezza superiore HS = 5 cm
base inferiore Bi = 10 cm
altezza inferiore Hi = 20 cm

Analisi dei carichi peso /mq

peso cassero
EPS 10 kg/mq Legno cemento 150 kg/mq

Pesi propri strutturali GSK

travetti 0,10*0,20*1,00*2500 = 50 daN/mq
soletta 1,00*1,00*0,05* 2500 = 125 daN/mq

Carichi permanenti GPK

intonaco 0,015 * 1,00*1,00*1800 = 30 daN/mq
massetto 0,04*1,00*1,00*1900 = 76 daN/mq
pavimento 0,02*1,00*1,00*2200 = 44 daN/mq

incidenza tramezzi 80 Kg/mq

intonaco 0,01*1800= 18 daN/ml
laterizio 0,08* 1100= 88 daN/ml
intonaco 0,01*1800= 18 daN/ml

Carico accidentale Qk = 200 daN/mq
Per la verifica allo stato limite ultimo si considera la combinazione fondamentale

Fd = γGSK* GSK +γGPK* GGPK +γQ* QK

con i coefficienti parziali definiti dalle NTC

Fd = 1,1*175+ 1,5*310+1,5*200 =957,5 ≈ 960 daN/mq



lo schema statico del solaio di luce 5,00 m

Le sollecitazioni flettenti e taglianti

VA = VB = Qd *L/2

MA = MB = Pd*L2 /16

MAB = Qd*L2 /8

Solaio Qd VA VB MA MB MAB

EPS 576 1440 1440 900 900 1800

LC 480 1200 1200 750 750 1500

Calcolo armature e verifica cls

Solaio As A As B As AB h A h B h AB

EPS 110 mmq 110 mmq 220 mmq 20,8 20,8 12,04

LC 92 mmq 92 mmq 184 mmq 19,05 19,05 12,04

1 ϕ12 1 ϕ12 2 ϕ12

r = 0,22 M espresso in daN *cm e b in cm come riportato in tabella

As = M /(fyd*0,9* h) ; h = r*√(M/b) ;

Verifica taglio sull’asse neutro che taglia la soletta b= 50 cm ÷ 60 cm

τ = V/I*SX/b = V/0,9*b*h) = 1440/(0,9*50*23)= 1,39 daN/cmq

fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48



Riportiamo la carpenteria e la sezione sul travetto di un solaio in legno cemento



11-I solai in c.a. a doppia orditura

Il solaio a doppia orditura in cemento armato e laterizio è stato utilizzato negli edi-
fici in cemento armato in paesi europei quali la Germania , in Italia si è sempre uti-
lizzato il solaio unidirezionale con travetti precompressi più facile da mettere in ope-
ra pratica usuale della edilizia locale e italiana;con l’evoluzione della tecnologia co-
struttiva la posa in opera è diventata la stessa dei solai unidirezionali attraverso
l’utilizzo di travetti tralicciati in latero cemento addirittura migliorata con l’uso di
predalles. Il tipico solaio a doppia orditura è il solaio Ortosap i cui vantaggi sono
molteplici :

- Ripartizione uniforme dei carichi sulle travi dell’impalcato senza predisporre la
scachiera;
- Stessa rigidezza assiale dell’impalcato nelle due direzioni EA/L
- Aumento della resistenza flessionale utilizzabile per ambienti con grande affolla-
mento Q = 500 daN/mq
- Minore deformabilità dovuta alla doppia orditura , freccia dimezzata
- In edificio in muratura previ l’ammorsamento del solaio nei muri perimetrali viene
garantito il comportamento il scatolare della struttura muraria



La analisi dei carichi sul solaio H=20+5 , inserito in una maglia di travi ortogonali
rettangolare 6x5 m la cui sezione la riportiamo in figura

GK = 500 daN/mq
Travetti 4*0,10*1,00*0,16 * 2500 = 160 daN/mq
Soletta cls 0,05*1,00*1,00*2500 = 125 daN/mq
Soletta predalles 0,04*1,00*1,00*2500 = 100 daN/mq
Pignatte 2*0,40*0,16*1,00*700 = 112 daN/mq

GSK = 210 daN/mq
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 80 daN/mq

QK = 200 daN/mq

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 965 daN/ml QK =300 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 710 daN/ml QK =200 daN/ml

Il calcolo del solaio lo si esegue alla Grashof utilizzando la coppia di travi ortogona-
li centrali , la cui ripartizione dei carichi viene eseguita eguagliando la freccia in
mezzeria

5/384*Q1*L1
4/(EI) = 5/384*Q2*L2

4/(EI) L1= 6 m; L2= 5 m;

Q = Q1+Q2 ; Q1= Q - Q2 ; ( Q - Q2 )*L1
4=Q2*L2

4 ;

Q2 = Q*L1
4/(L1

4+L2
4) ; Q1= Q*[1-L1

4/(L1
4+L2

4)]

QP2 = 651daN/ml QK2 =202daN/ml QP1= 314 daN/ml QK1 =98 daN/ml SLU

QP2 = 478 daN/ml QK2 = 232 daN/ml QP1= 314 daN/ml QK1 =66 daN/ml SLU



Schema statico e sollecitazioni SLU

Trave Luce Q MA MAB MC VA VB

1 6 853 2559 3838 2559 2559 2559

2 5 412 858 1287 858 1030 1030

Le verifiche del solaio C 30-37 FEC450 h = H-c = 23 cm

fcd= 0,85*0,83*Rck/γC = 175 daN/cmq fyd=450/1,15= 3910 daN/cmq

Calcestruzzo h = r* √M/b; r = 1/(0,6425*α*fcd *0,259*0,9 )1/2 =0,195

Verifica cls campata direzione 1 e 2 b = 100 cm

h = 12 cm < 23 cm ; h = 7 cm < 23 cm ;

Verifica cls appoggi b = 20 cm per la predalles si può considerare b = 100 cm

h = 22 cm < 23 cm ; h = 12,77 cm < 23 cm ;

Armature
Campata direzione 1 e 2 ; AS= M/(0,9*h*fyd) ;

AS1 = 5,74 cmq = AS21= 1,92 cmq 2ϕ12 un ferro per travetto

Appoggi direzione 1 e 2

AS1 = 3,16 cmq = 2ϕ12 + 2ϕ12 ; AS1 = 1.06 cmq = 1ϕ10 + 1ϕ10 ;

τ = V/I*SX/b = V/0,9*b*h) = 6,18 cmq

L’asse neutro taglia la soletta si può utilizzare una b= 100 cm o una fascia semipiena
b= 50 cm
τ = V/0,9*b*h) = 3,09 cmq



fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48

Il solaio a doppia orditura inserito in un impalcato di un edificio in cemento armato
con travi ortogonali ha un comportamento a piastra globale , ovvero lo schema stati-
co è quello di trave continua su più appoggi nelle due direzioni e non di doppi trave
appoggiata .Il calcolo manuale diventa complicato soprattutto per quanto concerne
la definizione dei carichi ed il passaggio allo schema statico unidirezionale di trave
continua

Per determinare il carico agente su ogni campata è necessario eguagliare lo sposta-
mento verticale nei nodi delle due direzioni

f1X = f1Y ; f2X = f2Y ; f3X = f3Y ; f4X = f4Y ; f5X = f5Y ; f6X = f6Y ;

è opportuno utilizzare un software di calcolo che ci consenta di risolvere lo schema
statico verificare il solaio determinando le armature nelle due direzioni

Riportiamo la carpenteria del solaio Ortosap



12-I solai alveolari

I solai alveolari costituiscono una tipologia particolare di impalcati in solo calce-
struzzo con vuoti di alleggerimento e possono essere precompressi, o ad armatura
lenta. L'alleggerimento è ottenuto realizzando nello spessore dell'elemento prefabbri-
cato a lastra, dei fori longitudinali "alveoli" di opportune dimensioni per creare delle
nervature che, con le solettine di intradosso e di estradosso, costituiscono la sezione
in calcestruzzo da precomprimere con il sistema dell'armatura pre-tesa aderente.
L'acciaio armonico di precompressione costituisce l'unica armatura della lastra al-
veolare che risulta pertanto priva di armatura a taglio. La capacità taglioresistente
della struttura viene interamente affidata alla resistenza a trazione del calcestruzzo,
cui il processo produttivo deve pertanto garantire qualità costante controllata e certi-
ficata.

La migliore soluzione per questa tipologia di solaio adatta a coprire grandi luci è uti-
lizzare calcestruzzo leggero strutturale con peso specifico di 1600 kg/mc combinan-
do la resistenza con la capacità di isolamento termico. La produzione delle lastre
prefabbricate avviene in stabilimento con stagionature del calcestruzzo e relativo
controllo su piste dove vengono tesati i cavi , la prefabbricazione è a cavi aderenti.
Le sezioni dei solai alveolari possono avere forme differenti con percentuali di vuoti
fino al 40% per solai di altezza 20 cm, 50%; 70% per solai di altezza superiore.

Esistono delle limitazioni per quanto concerne lo spessore minimo delle nervature e
delle solette riportate nelle norme UNI



bmin ≥ [h/10;√2h; 20; dG +5] ; hfmin ≥ [√2h;17; dG +5] ; hfsup ≥ dG +5 ;
la unità di misura è mm
h spessore del manufatto
dG dimensione massima aggregato
bC larghezza superiore della voltina compresa tra 1,2*hfsup

Le nervature di solito hanno uno spessore di 30÷35 mm , mentre le voltine 25÷30
mm. Per quanto concerne le armature di precompressione da inserire nella lastra di
solaio vengono definite le distanze minime da rispettare sia per l’armatura dolce che
per i trefoli :

Trefoli :
interferro orizzontale ih ≥ [ϕ; 20 mm;dG+5mm]
interferro verticale iV ≥ [ϕ; 10 mm;dG]

Armatura dolce :
interferro i ≥ [ϕ; 20 mm;dG]

I valori di ricoprimento per le armature :

c ≥ 2ϕ; interasse tra i cavi i ≥ 3ϕ; c ≥ 3ϕ; interasse dei cavi i ≤ 2,5*ϕ

ϕ diametro del trefolo



Le caratteristiche geometriche delle lastre :



La produzione e fabbricazione delle lastre alveolari viene eseguita attraverso una vi-
brofinitrice produce una pista di lastre alveolari avanzando con la velocità
1,10÷1,50 m/min , si procede con la stagionatura e maturazione del calcestruzzo
avendo predisposto i trefoli che ad una data prefissata della maturazione 14- 15 gg
vengono tagliati precomprimendo la lastra di solaio con la tecnica dei cavi aderenti.
Le lastre tramite mezzi di trasporto il codice della strada prescrive in caso di camion
con rimorchio o autoarticolato per trasporti speciali anche lunghezze superiori a
18,75 m ovviamente vanno studiati accuratamente gli itinerari e le caratteristiche
delle strade da percorrere. La posa in opera delle lastre una volta giunte in cantiere
avviene tramite sollevamento con gru nel pieno rispetto delle norme di sicurezza

Per quanto concerne la altezza del solaio la si determina i funzione dello schema sta-
tico e deve soddisfare le seguenti limitazioni:

h ≥ L/35 per solai in semplice appoggio

h ≥ L/42 per solai in semplice appoggio con condizione di semincastro

Il solaio alveolare può essere realizzato anche con soletta integrativa spessore s

h + s/2 ≥ L/35 per solai in semplice appoggio

h+s/2 ≥ L/42 per solai in semplice appoggio con condizione di semincastro

Le limitazioni imposte alla deformabilità e quindi alla freccia

f ≤ L/1000 per carichi istantanei precompressione peso proprio

f ≤ L/500 per carichi permanenti

Per solai di copertura

h ≥ L/50 solai su semplice appoggio

h ≥ L/55 solai su trave continua



Il buon funzionamento di un solaio alveolare dipende dalla unione tra le lastre ed il
relativo getto di completamento non solo per la ripartizione del carico tra le lastre
ma soprattutto per la rigidezza assiale dell’impalcato dove gli spostamenti orizzon-
tali relativi tra le lastre e quindi la unione deve esser continua e rigida. La unione a
nocciolo viene realizzata come riportata in figura

Eseguiamo il calcolo di un solaio alveolare di luce 13 m su semplice appoggio per
edificio adibito ad attività commerciale Store su due piani, analizzando 2 possibili
soluzioni

- Solaio alveolare precompresso il cls
- Solaio alveolare precompresso in cls leggero

-Solaio Alveolare in c.a.p

Prima di definire le caratteristiche geometriche della lastra di solaio di larghezza
120 cm e altezza h= 40 cm , definiamo le caratteristiche meccaniche e i legami co-
stituti vi dei materiali utilizzati quali :
Calcestruzzo C45-55
Acciaio armonico
Acciaio normale FEC450

Calcestruzzo C45-55
La resistenza di progetto a compressione fCd = 0,83*0,85*fCK/1,5= 258 daN/cmq
Resistenza di progetto a trazione fCtd = fCtk/1,5 = 46 daN/cmq
fCtk =1,2*0,30*fCk

2/3

i diagrammi tensione deformazione per il cls



εCU = 0,0035 ; εC2 = 0,002 ; diagramma parabola rettangolo
εCU = 0,0035 ; εC3 = 0,00175 \diagramma bilineare
εCU = 0,0035 ; εC4 = 0,0007 \diagramma rettangolare

Acciaio dolce FEB450C

fyd = 4500/1,15 = 3910 daN/cmq

Si considera un diagramma elastoplastico ideale

εSU = 0,01 ; εYD = fyd/Es = 3910/2060000= 0,00189

Acciaio armonico trefoli

Gli acciai per armature da precompressione devono possedere proprietà meccaniche
e di duttilità, garantite dal fabbricante,

Per i trefoli la resistenza a trazione di calcolo fpyd = 18600/1,15 = 16173 daN/cmq



La tensione di snervamento corrisponde al 0,2% mentre la deformazione ultima è
sempre pari a 1%

-Sezione della lastra di solaio alveolare

Si utilizza una lastra in c.a.p. avente un altezza di 50 cm rispettando la limitazione
h ≥ L/35 = 33 cm la cui sezione a 4 fori è riportata in figura

Mmax= 53700 daNm ; Vmax =37300 daN ; Resistenza al fuoco REI 120 min

Il peso della lastra è 540 daN/mq .

Le aziende di prefabbricati forniscono al progettista direttamente la scheda tecnica
con il carico e le sollecitazioni che il solaio è in grado di sopportare senza necessità
da parte del progettista di eseguire calcoli strutturali che eseguono i tecnici azienda-
li. La analisi dei carichi :

GK = 540 daN/mq peso proprio

GSK = 230 daN/mq carichi permanenti
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 120 daN/mq

QK = 500 daN/mq carico accidentale centri commerciali



il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 1256 daN/ml QK =750x1,20 = 900 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 924 daN/ml QK =600 daN/ml

Lo schema statico del solaio:

Le sollecitazioni SLU M = 45545 daN*m ; V=14014 daN

Il calcolo concerne la verifica della lastrta alveoolare la cui nervatura è riportata
in figura armata con due trefoli da 0,5 pollici ϕ= 1,25 cm

E’ una trave precompressa le verifiche da eseguire sono al taglio dei trefoli in fase di
esercizio per la deformabilità, vibrazione e fessurazione ed allo stato limite ultimo.
Le verifiche le eseguiamo sia nella ipotesi di comportamento elastico lineare per il
cls che per diagramma parabola rettangolo.
Le formule di verifica al taglio dei fili

σCP = NO/A - NO*e*yS / I + MO*yS /I tensione di compressione iniziale tiro

σTP = NO/A + NO*e*yi / I - MO*yi /I tensioni di trazione iniziale tiro



Il momento da considerare è solo quello relativo al peso proprio

M = 540*L2/8 = 13230 daN*m

Le formule di verifica allo stato limite ultimo con la posa in opera del solaio

σC =β* NO/A - β*NO*e*yS/I + M*yS/I tensione di compressione esercizio

σT = β*NO/A+β* NO*e*yI/I - M*yI/I tensioni di trazione esercizio

β coefficiente < 1 che tiene conto delle cadute di tensione , ritiro, rilassamento,flua-
ge deformazione elastica

La verifica allo stato limite ultimo con diagramma cls parabola rettangolo
Se l’asse neutro taglia la parte superiore della trave il calcolo della risultante degli
sforzi di compressione è analogo ad una sezione rettangolare;

C=α*fcd*X*B*ψ ;

Se taglia l’anima della trave possiamo considerare l’area compressa come somma di
due rettangoli

C = α*fcd*X*t*ψ1 + α*fcd*X*(B-t)*ψ2 ;

L’equazione di equilibrio alla traslazione

C-T = 0 con T = ∑ASI*σSI armatura dolce inferiore

è evidente che si è utilizzato un diagramma delle deformazioni lineare tenendo conto
della deformazione di precompressione nell’acciaio



Le caratteristiche geometriche della sezione alveolare

Coefficiente di omogeneizzazione n= 15
Baricentro dei cavi X= 0 Y = 5 cm
Area della sezione di cls AC = 2400
Area della armatura dolce AS = 6ϕ10= 4,74 cmq
Area dei trefoli da precompresione n° 8 ASP = 8* 1,26 cmq = 10,08 cmq
Area omogeneizzata A=2622 cmq
Baricentro sezione omogenea YG = 23,84 ≈ 24 cm
momento di inerzia I= 686486 cm4

modulo di resistenza inferiore Wi =28603
modulo di resistenza Superiore Ws =26403
Tensione di trazione nel singolo trefolo al taglio dei cavi 16700 daN/cmq
Sforzo normale iniziale NO = 141120 daN
Eccentricità e = 19 cm

Verifica al taglio dei cavi
Momento da peso proprio MO=11407 daN*m NO = 141120 daN

σTP =NO/A -NO*e/WS +MO/WS =141120/2622-141120*19/26403+1140700/26403=-4,5 >-36

σCP =NO/A + NO*e*Wi - MO/Wi =141120/2622+141120*19/28603-1140700/28603=112 <416

Cadute di tensione
Caduta elastica Δσ= 2060000*0,0002679= 551 daN/cmq
Rilassamento 25 daN/cmq
Fluage Δσ= 1379 daN/cmq
Ritiro Δσ= 370 daN/cmq

Sforzo normale N = NO - A*∑Δσ = β* NO = 0,833*141120= 117195 dAN

Verifica in fase elastica lineare M = 45545 daN*m β* NO = 117195 daN

σC =β* NO/A -β*NO*e*yS/I +M*yS/I =117195/2622-117195*19/28603+4554500/28603=126 <205

σT = β*NO/A+β* NO*e*yI/I - M*yI/I =117195/2622+117195*19/28603-4554500/28603=-36 >-36

M =45545 daN*m ; V=14014 daN



Calcolo della freccia in condizioni di esercizio Q = 1524 daN/m

f = 5/384*Q*L4/(EI) = 3,49 cm < L/250= 5,2 cm >≈ L/ = 2,6 cm

La funzionalità non è pregiudicata, si possono avere dei problemi per i trramezzi e gli
infissi.

Verifica a taglio della lastra

τ = V/I* SX /b = 3,26 daN/cmq ≤ τRD = 4,8 daN/cmq

Il calcolo della tensione tangenziale lo si esegue come per le sezioni pressoinflesse
sul fibra baricentrica della sezione reagente

fck 12 16 20 25 30 35 40 45 50
γC = 1,5 τ RD 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 0,41 0,44 0,48
γC = 1,6 τ RD 0,17 0,21 0,24 0,28 0,32 0,35 0,38 0,42 0,48

Si verifica il solo cls la predisposizione di armature a taglio nella lastra presenta
delle chiare difficoltà di inserimento nelle nervature verticali.

Verifica a fessurazione
La verifica a fessurazione non si rende necessaria poichè a solai ultimato la zona
compresa è qualle inferiore mentea quella tesa superiore dove non vi sono trefoli di
acciaio armonico.

Calcolo del momento di rottura
Si considera per il cls il seguente legame costitutivo tensioni deformazioni come da
normativa

εCU = 0,0035 ; εC4 = 0,0007 diagramma rettangolare



La rottura avviene per attingimento della max deformazione nell’acciaio pari a 0,01
l’equilibrio alla traslazione considerando anche lo sforzo di precompressione
C+P-T=0 ; C=α*fcd*X*b*ψ+∑fyd*As ; P=NP T=∑fS*As

α*fcd*S - ∑fyd*As - P + ∑fS*As = 0

Il diagramma delle tensioni è costante , l’area S è definita dalla profondità del dia-
gramma rettangolare corrispondente alle deformazioni εC e 0,0007
εC /x = 0,01/(28-x) ; εC =0,01*x/(28-x) ; ε’s /(x-c) = 0,01/(28-x)

ε’s = 0,01*(x-2)/(28-x) εC /x = 0,0007/d ; d =0,0007/[ 0,01/(28-x)]

S = 120*( 0,0007/[ 0,01/(28-x)]

0,85*0,83 *550* 120*0,0007/[ 0,01/(28-x)] - 117195 + 2100000*0,01*(x-2)/(28-x)*2*0,79 - 3*0,79*3910= 0

3259 + -328460 +117195*x -66360 + 33180*x - 259467+9266x= 0 x = 4,07 cm

MRD = 0,85*0,83 *550* 120*4,07 + 117195* (45-4,07) +3*0,79*3910*(28-4,07) + 26538

MRD =52352 daN*m > MSD =45545 daN*m

La stessa lastra di solaio alveolare possiamo realizzarla in calcestruzzo leggero , con
le stese dimensioni forma armartura dolce e di precomporessione utilizzando un cls
leggero di classe LC 50-55 peso specifico 1750 kg/mc

Il modulo elastico ELC= η*EC =227772 daN/cmq
dove η=(1750/2200)2 = 0,6327

GK = 430 daN/mq peso proprio

GSK = 230 daN/mq carichi permanenti
Massetto e isolante 70 daN/mq
Pavimento 30 daN/mq
Controsoffittatura 30 daN/mq
Incidenza tramezzi 120 daN/mq



QK = 500 daN/mq carico accidentale centri commerciali

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite ultimo SLU

QP = 1085 daN/ml QK =750x1,20 = 900 daN/ml

il carico complessivo permanente e accidentale per lo stato limite di esercizio SLE

QP = 792 daN/ml QK =600 daN/ml

Le sollecitazioni SLU M =41933 daN*m ; V=12902 daN

Il calcestruzzo leggero è meno del cls normale la prima verifica che eseguiamo è
quella della freccia Q = 1392 daN/ml

f = 5/384*Q*L4/(EI) = 3,32 cm < L/250= 5,2 cm >≈ L/500 = 2,6 cm

In virtù del peso proprio della lastra ridotto si ha una minore defiormazione vertica-
le, per cui è preferibile realizzare le lastre alveolari in calcestruzzo leggero.
Le verifiche le omettiamo poichè il clacrestruzzo leggero utilizzato ha la medesima
classe di resistenza ed il carico sullatra alveolare è più basso.
Per quanto concerne gli appoggi delle lastre sulle travi



Per un appoggio intermedio deve essere realizzata la continuità

14- I solai a fungo in c.a.
I solai a fungo sono dei solai bidirezionali con funzionamento a piastra dove nell’im-
palcato no sono presenti travi ortogonali , la struttura intelaiata in cemento armato è
costituita dai pilastri e dalle piastre di solaio adatti per coprire grandi superfici mag-
giorando l’interasse tra i pilastri. Gli elementi di allegerimento sono in plastica

Per quanto concerne lo spessore del solaio
H > L/35 per campate interne
H > L/30 per campate terminali di bordo

La struttura si compone di soli pilastri come in figura



Il vantaggio è che l’impalcarto ha una elevata rigidezza assiale per la ripartizione
delle forze sismiche sui pilastri ; il calcolo viene eseguito attraverso una modellazio-
ne FEM dell’elemento plate-shell , vanno eseguite verifiche allo stato limite di eserci-
zio freccia e vibrazione

δ < L/500; in modo che la deformazione non interferisca con infissi e tramezzi
δ< L/250 per garantire la funzionalità del solaio

La frequenza fondamentale di vibrazione f > 3Hz calcolata per una piastra

f = 1/(2*π)*√(g/δ) > 3 Hz in modo che non si abbiano fastidiose virbazioni.

Le verifiche allo SLU al solito sono a flessione semplice e a taglio considerando una
striscia ad esempio di 100 cm nelle due direzioni tenendo conto degli elementi in
pladtica e della effettiva sezione della piastra

h = r* √(M/b) ; As = M/(0,9*h*fyd)

in campata per momento positivo e agli appoggi perr momento negativo sempre nelle
due direzioni con le relative sollecitazioni

τ = V/I* SX /b ≤ τRD

Per questa tipologia di solaio è molto importante la verifica punzonamento del pila-
stro nella soletta di solaio seguendo le prescrizini dell’eurocodice 2.

14-I solai in vetro

Calcoliamo le lastre di solaio appoggiate alle travi lungo i lati lunghi eventi dimen-
sioni 100x200 cm sollecitate dal peso proprio, dal carico da neve e da un carico con-
centrato ripartito su una impronta quadrata di lato 5 cm ; la lastra è stratificata con
3 strati aventi lo stesso spessore ed intercalari in SCG .
Spessore dello strato 13 mm
Spessore intercalare 0,8 mm



Peso proprio GK=3*2500*0,013+2*0,0008*1050 =99,18 daN/mq≈100 daN/mq
Carico da neve QK = 260 daN/mq
Carico concentrato FK =200 daN su una impronta 5x5 cm

La lastra è praticamente appoggiata sulla luce corta di 1m , prima di una modella-
zione FEM si possono stimare le sollecitazioni flessionali e taglianti per lo SLU :

M = Q*L2/8 =65 daN*m V = Q*L/2 = 260 daN

Q = 1,3*100+1,5*260 = 520 daN/ml

per carico concentrato

M = 1,3* G*L2/8 + 1,5*F*L/4 = 91,25 daN*m ; V =Q*L/2 +F/2= 165 daN

per il calcolo dello stato tensionale dobbiamo considerare lo spessore equivalente de-
terminato per vetro stratificato

1/Jeq = η1D /Jfull + (1-η1D )/JAbs

Jfull = N*b/12*[h3 + h*(h+hint)2*(N-1)*(N+1)]

η1DN=1/{1+ E*hint/(12*Gint)*N*h3*(N+1)*Ψ/[h2+(h+hint)2*(N2-1)]}

lo spessore efficace per le deformazioni

heq= {1/[η/(∑hi
3 +12*∑hi*di

2)+ (1-η)/∑hi
3 ]}1/3

lo spessore efficace per le tensioni

hiσ= {1/[2η*|di|/(∑hi
3 +12∑hi*di

2)+ hi /hw
3 ]}1/2

h = 1,3 cm
hint = 0,08 cm
N = 3
E = 700000 daN/cmq
Gint = 265 daN/cmq
Ψ = 168/(17*L2) = 9,8824*10-6 /mmq L = 1000 mm
di = distanza dello strato i-mo dal baricentro della lastra monolitica



d1 = d3=13,8 mm ; d2=0

η1DN=0,973
lo spessore efficace per il calcolo della deformazione
heff = 22,96 mm per le deformazioni
heff = 25,98 mm per il calcolo delle tensioni esterna
heff = 30,51 mm per il calcolo delle tensioni interna
Eseguiamo una modellazione FEM della nostra piastra avente lunghezza 2 metri ap-
poggiata sul lato lungo per una luce di 1 m.
Le deformazioni per carico permanente e carico da neve per lastra di spessore 23
mm



La max deflessione per combinazione quasi permanente con coefficienti parziali uni-
tari è pari a 0,61 mm

δ= 5/384*3.6*1004/(700000*I)= 0.66 mm < 2 mm

I = 100*2.296^3/12= 100 cm4

La max deflessione L/500 = 2mm

Le tensioni σ = M/W= 58 daN/cmq lastra esterna

σ = M/W= 42 daN/cmq lastra interna

W = 100*2,5682/6 =112 cmc ; W = 100*3,0512/6 =155 cmc ;

La modellazione FEM dà un momento di 60 < 65 daN*m come da modello a trave
Per il carico concentrato determiniamo lo spessore efficace per le deformazioni e le
tensioni per lo strato interno ed esterno e modelliamo una lastra monolitica appog-
giata sui lati lunghi avente uno spessore di 21,4 mm caricata al centro con una forza
verticale di 200 daN

il momento max circa 83 daN/m ; la max deflessione 0,56 mm < L/500 = 2mm

Il calcolo dello spessore efficace può essere ancora eseguito utilizzando per il coeffi-
ciente di trasferimento del taglio la formula

η1DN=1/{1+ E*hint/(Gint)*N*h3*(N+1)*Ψ/[h2+(h+hint)2*(N2-1)]} = 0,754

spessore efficace per il calcolo delle deformazioni

heq= {1/[η/(∑hi
3 +12*∑hi*di

2)+ (1-η)/∑hi
3 ]}1/3 = 21,35 mm

Gint= 26,5 N/mmq



spessore efficace per il calcolo delle tensioni

lastra interna heq=27,36 mm
lastre esterne heq= 24,61 mm

Le tensioni sulle lastre esterne

West= 100*2.4612/6 = 101 cmc σ = 8300/101= 82,17 daN/cmq

La tensione sulla lastra interna

West= 100*2.7362/6 = 125 cmc σ = 8300/125= 66,4 daN/cmq;

Determiniamo la resistenza di progetto a trazione del vetro temprato ed indurito

fG,d =( Kmod * Ked *Ksf *λGA *λGL *fG,K )/(RM*γM) +[Kν * K‘ed *(fbK - fg,K)]/(RMν*γMν)
Kmod = 0,42 per neve una settimana ;Kmod = 0,50 per forza concentrata ;
Ked = 0,8 per verifiche in prossimità del bordo della lastra ;
Ksf = 1 coefficiente per il profilo superficiale del vetro senza trattamenti ;
fG,K = 450 daN/cmq resistenza caratteristica nominale del vetro float ;
RM= 1 fattore riduttivo del coefficiente parziale ;
γM = 2,50 coefficiente parziale;
K‘ed = 0,8 coefficiente per le verifiche in prossimità del bordo della lastra ;
Kν = 1 coefficiente per lastre con trattamento termico in orizzontale ;
fbK = 700 daN/cmq vetro indurito; 1200 daN/cmq per vetro temprato
RMν = 1 fattore riduttivo del coefficiente parziale
γMν = 1,35 coefficiente parziale per vetro presollecitato

λGA fattore di scala che considera l’area sottoposta alla massima tensione sollecitan-
te
λGA = [0,24mq/(K*A)] =1,12 0,75 ≤ λGA ≤1 λGA = 1

K = 0,0054 A =2 mq

λGL =1

Carico da neve
Resistenza a trazione vetro indurito fgd = 208 daN/cmq
Resistenza a trazione vetro temprato fgd = 504daN/cmq
Carico concentrato
Resistenza a trazione vetro indurito fgd = 220 daN/cmq
Resistenza a trazione vetro temprato fgd = 516 daN/cmq
La deflessione di progetto L /500 = 1000/500= 2mm



Verifica a punzonamento della lastra di vetro per carico concentrato

F ≤ Vrd = fgd *4*(5+heq )*heq = 13405 daN > 200 daN

la verifica appare superflua si è considerato lo spessore efficace per le deformazioni.

15-Il solaio Bcore

Il pannello BCORE rappresenta un materiale innovativo ottenuto mediante il collega-
mento di due lamiere metalliche aventi un esiguo spessore di qualche mm con tubi
metallici posti ad interasse regolare in modo da conferire rigidezza al pannello evi-
tando l’instabilizzazione delle lamine riempito con materiale isolante. Il pannello
modulare di larghezza 2 metri e lunghezza sino a 12 metri mentre i pannelli verticali
hanno un altezza di circa 3 m .

Con questo materiale vengono realizzate strutture precarie post emergenza quali con-
tainer ma viste le sue caratteristiche meccaniche ha un uso anche per abitazioni sta-
bili dalla singola villetta di campagna alla torre o all’edificio in linea rispettando i
canoni della progettazione modulare . L’isolamento termico interno da al pannello
una adeguata trasmittanza termica in linea con la norma italiana per pareti opache e
non è necessario utilizzare ulteriore sistemi di isolamento. Le dimensioni tipiche delle
lamiere sono 1mm,1,5 mm , 2,5 mm ,4 mm 4,mm , 6 mm il funzionamento statico che
vedremo nei paragrafi seguenti può essere assimiliato a queòlla di una trave a dop-
pio T; anche il peso del pannello è ridotto come si può vedere dalla seguente tabella



Le lastre di solaio in acciaio BCORE hanno una elevata rigidezza flessionale e pos-
sono raggiungere anche luci maggiori di 10 m ; la sezione resistente è di una doppia
lamiera le verifiche da eseguire considerando il contributo della lamiera plasticizza-
ta

Mrd > Msd con Mrd = t*200*fyd/γ*15
Trd > Tsd con Trd = 2*t*200*1/√3*fyd/γ

la verifica di deformabilità

f = 5/384*Q*L4/(Es*I) < L/250
I = 2*t*200*7,52 = 22500*t

analisi dei carichi copertura piana con tetto giardino
peso proprio 40 daN/mq
impermeabilizzazione 40 daN/mq
Terreno 15 cm 1800*0,15 = 270 daN/mq
Carico da neve 158 daN/mq

1,5*Q = 760 daN/mq
pannello luce 4 m t = 1 mm

Msd =1520 daN*m Mrd = 6408 daN*m il pannello 2 m Msd = 3040 daN*m

Tsd = 1520 daN Trd = 49337 daN > 1520 daN

f = 5/384*5*4004/(2100000*2250)= 0,35cm < 400/300= 1,33 cm
Le due lamiere superiore ed inferiore sno colegate dai tubicini verticali che fanno in
modo che le due lamiere siano colaboranti con sensibilre incremento di rigidezza

I = I1 + I2 = 2* I1 ; I = I1 + I2 +A1 *(h/2)2+ A2 *(h/2)2 =2* I1 +”*A1 *(h/2)2

alla stessa stregua delle sezioni composte.



16-Il solaio alveolare in plastica per coperture

I solai in plastica sono in policarbonato in polipropilene ed in alluminio la cui se-
zione è di tipo alveolare come riportata in figura utizzata per coperture leggere di pi-
scine , gazebi , stadi ect

Sulle coperture in policarbonato in zone di montagna il carico più importante è quel-
lo da neve, il calcolo della lastra lo esegue direttamente la casa costruttrice attraver-
so delle curve

Che forniscono il carico a mq che la lastra è in grado di sopportare.



17-Particolari costruttivi

Nella costruzione di un solaio è importante il collegamento dell’impalcato agli ele-
menti strutturali perimetrali quali pareti in muratura o travi che deve assicurare il
perfetto ammorsamento del solaio al fine di consentire la ripartizione delle azioni si-
smiche funzione fondamentale di un solaio per la sua rigidezza assiale. Nelle struttu-
re in muratura di solito vengo realizzati dei cordoli in cemento armato ad ogni piano
riportiamo delle immagini significative del nodo solaio parete



Per edifici in legno

Per edifici in cemento armato:



18-I solai negli edifici esistenti.

Gli edifici esistenti sono quasi tutti in muratura , i solai presenti sono di solito in fer-
ro con voltine in muratura , travi IPE e tavelloni , o per edifici la cui data di costru-
zione è antecedente il 1900 sono realizzati in legno.

Questi edifici sono sismicamente molto vulnerabili per l’assenza di cordoli ad ogni
piano e di travi di solaio non ammorsate perfettamente alle pareti per cui non viene
grantito il comportamento scatolare e l’impalcato nella modellazione strutturale va
considerato deformabile. Su questi solai si interviene attraverso interventi di consoli-
damento che consistono nella realizzazione di una soletta di cemento armato superio-
re di spessore 5 cm collegata con connettori alle travi di acciaio o in legno e ammor-
sata alle pareti perimetrali. La tecnica di calcolo è quella delle travi composte vista
nei paragrafi iniziali sia per solai in ferro che in legno ,

Il collegamento della soletta alle pareti perimetriali viene eseguito attraverso arma-
ture metalliche



19-Conclusioni

Il solaio è l’elemento strutturale presente in ogni edificio qualunque sia il sistema
strutturale , la sua progettazione e realizzazione deve essere sempre molto accurata
sia per questioni di resistenza strutturale che di deformabilità che ne possono pre-
giudicare l’uso se nell’edificio si svolgono attività residenziali commerciali ect o se
di semplice copertura. Nei paragrafi precedenti ci siamo soffermati sulla funzione
statica del solaio vorremo qui richiamare la funzione architettonica ovvero la capa-
cità del solaio del materiale utilizzato dei suoi componenti e dei rivestimenti a mi-
gliorare l’aspetto estetico dell’ambiente che può essere una semplice stanza un super-
mercato un museo o la copertura di un auditorium. Diventa quindi importante la
scelta della pittura della controsoffittatura ,degli elementi portanti quali travetti se in
vista siano essi in legno, in alluminio ect il loro interasse e la stessa capacità di dise-
gnare architettonicamente l’estradosso del solaio. La soluzione più usata è quella di
solai con travi in legno in vista, anche per abitazioni esistono altre soluzioni

Nella pratica corrente la progettazione di un solaio concerne non solo la funzionalità
statica ma anche quella architettonica poiché un solaio in vista può migliorare sensi-
bilmente il design interno in modo da trasmettere del benessere psicologico alle per-
sone che usufruiscono vivono e lavorano nell’edificio.
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1- Introduzione

Le strutture ibride rappresentano un sistema costruttivo  leggero adatto per zone si-
smiche poiché la massa ridotta aumenta i periodi di oscillazione della struttura e
quindi riduce la accelerazione Sd(T) inoltre si prestano ad interventi di architettura
moderna. Una struttura ibrida si compone di una intelaiatura in acciaio travi e pila-
stri e di orizzontamenti interamente in legno che possono essere in microlamellare
LVL oppure con travetti in acciaio e soletta realizzata  con pannelli X-Lam. Per con-
ferire maggiore rigidezza al nostro impalcato e quindi consentire la corretta riparti-
zione delle azioni orizzontali conviene realizzare una soletta in cls armato e quindi
un solaio misto legno-cls. Le strutture ibride se realizzate con elementi in vetro sono
molto gradevoli esteticamente e devono essere calcolate sia per azioni sismiche che
per azioni del vento. Esistono anche elementi strutturali ibridi ovvero pilastri in le-
gno con inserite all’interno delle lamine di acciaio , realizzando strutture miste legno
acciaio con intelaiature ibride.

Il sistema costruttivo è industrializzato prefabbricato si tratta di edilizia sostenibile
dalle dimensioni standardizzate per cui la progettazione architettonica deve avvenire
su moduli ; l’inconveniente di queste strutture è lo stato limite di vibrazione essendo
strutture leggere con elementi strutturali aventi inerzia ridotta si hanno problemi non
nella stabilità ma nella utilizzazione per i fastidi derivanti dalle vibrazioni indotte dal
traffico o dalle persone che usufruiscono dell’edificio. Per questi motivi conviene rea-
lizzare un solaio misto legno-cls al fine di evitare fastidiose oscillazioni.



2-Edifici sismoresistenti con struttura mista acciaio-legno

Si dispongono telai di acciaio nelle due direzioni ortogonali secondo una maglia re-
golare quadrata di lato 450 cm , sulla struttura intelaiata si inseriscono gli orizzonta-
menti in legno;al fine di irrigidire la struttura dovremo inserire delle controventature
in acciaio ci affidiamo alla tamponatura che rendiamo collaborante che può essere
un pannello verticale X-Lam oppure una muratura in calcestruzzo o acciaio di ade-
guata resistenza che irrigidisce il nostro edificio. Come si fa per le strutture in ac-
ciaio si può creare un nucleo scala o ascensore rigido (in cls armato , con controven-
tature in acciaio , X-Lam) al quale compete l’assorbimento della maggior parte della
azione sismica. Il pannello X-Lam inserito tra le maglie di telaio conferisce all’edifi-
cio una buona rigidezza e resistenza alle azioni orizzontali: il comportamento struttu-
rale del nostro edificio è scatolare.

Il comportamento alle azioni orizzontali di queste strutture prevede l’assorbimento
della forza sismica dalletestate laterali più rigide o dai nuclei scala ed ascensore
mentre la struttura intelaiata è sollecitata prevalentemente a sforzo normale con bas-
si valori del momento flettente.



Gli elementi di irrigidimento possono essere dei controventi croci di S. Andrea , sem-
plicemente dei pannelli in legno o della muratura quale laterizio o calcestruzzo an-
che con apertura delle quali è stata valutata in modo accurato la rigidezza e quindi il
contributo all’assorbimento delle azioni sismiche. I solai sufficientemente rigidi  con
soletta in cls ripartiscono l’azione sismica sugli elementi di irrigidimento e sulla
struttura intelaiata.

3-I solai ibridi e i solai in legno: rigidezza degli impalcati

I solai per questa tipologia di strutture possono essere realizzati in modi differenti:

A-travi in acciaio - pannello X-Lam
B-solaio in legno LVL
C- Solaio legno-cls
D-travi in acciaio - pannello X-Lam-soletta cls

Il soffitto con le travi in legno in vista è gradevole esteticamente e confortevole per le
persone che ne usufruiscono; come già accennato si realizza la soletta in calcestruz-
zo per evitare fastidiose oscillazioni della struttura che ne pregiudicherebbero l’uso.
Riportiamo di seguito le formule per il calcolo statico della prima tipologia di solaio
senza addentrarci nei calcoli e verifiche l’unico parametro che interessa è la frequen-
za fondamentale di vibrazione e la freccia.

-Travi in acciaio - pannello X-Lam

Due travi IPE da 180 cm e pannello X-Lam 6 cm, con interasse delle travi di 50 cm
quindi per il calcolo ci riferiamo ad una striscia di 100 cm.Luce 5 m
Il calcolo lo eseguiamo alle tensioni ammissibili .

Analisi dei carichi

Peso proprio                         80 daN/mq
Massetto                               90 daN/mq
Pavimento                            40 daN/mq
Controsoffitto                      30 daN/mq
Incidenza tramezzi             120 daN/mq
Sovraccarico accidentale  200 daN/mq

Q =560 daN/ml             GK = 80 daN/ml       GSK = 280 daN/ml  QK = 200 daN/ml



M= 1,5*Q*L2/8 ; V= 1,5*Q*L/2

coefficiente omogeneizzazione  n= Es/El =2100000/120000 ≈14

posizione baricentro asse neutro ipotizziamo tagli il pannello e che il comportamento
del legno sia analogo a compressione e a trazione

100*tp*(x-tp/2)- 2*n*Ap*(hp/2 + tp -x) = 0        X=6,5 cm

Ap area profilo  23,9 cm
hp altezza profilo  18 cm
tp spessore pannello  6 cm

I = 100*tp3/12+ 100*tp*(x-tp/2)2 + 2*n*Ip + 2*n*Ap*(hp/2 + tp -x)2

I ≈98000 cm4

le tensioni al lembo compresso e teso sono immediate

σc=M/I*x;     σt=M/I*(h-x);

La tensione tangenziale da taglio

τ= V/I*Sx/b

va calcolata non sull’asse neutro ma sull’anima della trave a doppio T

b= 2*tf= 1,06cm per IPE 180

Sx = 100*tp*(tp+1,6) + n*(9,1*0,8)*0,8

La verifica di deformabilità

δ= 5/384*Q*L4/(EL*I)  = 0,38 cm< 1/300*L

la verifica di vibrazione con calcolo della frequenza fondamentale

T=2*π/ω= 1/f  con   ω= (2*π/L2)*[EI/m]1/2  =36,42 T =0,172 sec

f= 1/T=5,81 Hz

il solaio vibra è opportuno irrigidirlo con una soletta di calcestruzzo di buona resi-
stenza  Rck 45 avente lo spessore di 5 cm.



Rigidezza dell’impalcato

Le travi di acciaio del solaio sono inserite nella struttura intelaiata e  collegate alle
travi IPE con piattine metalliche bullonate; affinchè il solaio sia sufficientemente ri-
gido la soletta di cls , il pannello X-lam e le travi in acciaio devono essere adeguata-
mente collegate tramite dei connettori  metallici , devono essere solidali in modo che
non si abbiano scorrimenti orizzontali combinando l’azione sismica orizzontale con
il taglio nelle strisce di solaio. Una soletta composta da pannello X-Lam e da soletti-
na in cls presenta una elevata rigidezza assiale che consente di ripartire efficacemen-
te le azioni orizzontali. Nelle figure seguenti si riportano i particolari dei collegamen-
ti dei solai e le relative azioni sollecitanti.



4-Modellazione FEM di un edificio ibrido

Riportiamo la modellazione FEM di un edificio ibrido con struttura mista piano in-
terrato in calcestruzzo , struttura fuori terra 3 piani in elevazione in acciaio con solai
misti legno cls e contributo delle tamponature eventi funzioni di irrigidimento,  nel
comune di Cuneo calcolato per azioni sismiche.



La struttura non desta particolari preoccupazioni per quanto concerne la deformabi-
lità e la resistenza degli elementi strutturali, riportiamo di seguito la modellazione
FEM e le deformazioni dell’edificio per carichi verticali ed azioni orizzontali: la
struttura presenta una lunghezza di circa 63 m si deve tener conto degli effetti termici
ovvero delle escursioni termiche sugli impalcati. La parte interrata essendo protetta
resta sempre alla stessa temperatura , le variazioni le abbiamo ai piani fuori terra
dove la struttura in acciaio nelle giunzioni e negli impalcati consente delle lievi de-
formazioni che riducono le sollecitazioni derivanti dalle variazioni di temperatura.
Inoltre l’inerzia dei pilastri terminali non è eccessiva per cui le sollecitazioni flettenti
e taglianti derivanti dallo spostamento δ= 0,00001*L*ΔT/2 sono modeste.

Carichi verticali

Sisma X

Sisma Y



5-Elementi strutturali ibridi

Un elemento strutturale ibrido è una colonna o una trave in legno nel quale sono in-
serite delle lamine di acciaio che incentivano rigidezza e resistenza dell’elemento
strutturale; riportiamo nella tabella seguente le caratteristiche meccaniche dei due
materiali

Steel Alluminum Wood
Modulo elastico 2100000daN/cmq 700000daN/cmq 120000daN/cmq
Resistenza a flessione 2350 daN/cmq 2000 daN/cmq 260 daN/cmq
Allungamento a rottura 0,01 0,01 0,01
Massa volumica 7800 kg/mc 2700 kg/mc 600 kg/mc
 Affinché siano applicabili le formule della statica delle sezioni composte è opportu-
no che il legno e la lamina di acciaio siano solidali ovvero che non si abbiano scorri-
menti relativi εS=εL cosa che accade tra il calcestruzzo e la barra di acciaio solidali
in virtù delle tensioni di aderenza. Se non si hanno scorrimenti l’inerzia dell’elemen-
to strutturale è quella della sezione omogeneizzata, per cui è valido il principio di
conservazione delle sezioni piane e si possono applicare sia il metodo agli stati limite
che il metodo alle tensioni ammissibili; la solidarizzazione può essere di tipo mecca-
nico con chiodi o viti o tramite adesivi ad alta  aderenza tra superfici scabre.
Riportiamo i differenti valori della rigidezza e del momento resistente per una sezione
rettangolare 12x15 inserita in un profilo rettangolare di spessore 2mm
Q= 1000 daN/ml  L = 300 cm    δ=5/384*Q*L4/(EI)  σ= M/I*Y

I =3375 cm4 ;   EI=405.000.000     δ=2,60 cm           σ= 250 daN/cmq

n=15  I =9360 cm4   EI=1.123.200.000 δ=0,93 cm  σ= 185 ;σ= 92  σ= 1388

n=6     I=5769 cm4       EI=692.280.000   δ=1,5 cm   σ= 150 ;σ= 185  σ= 900



Non ci soffermiamo sulle formule di verifica di elementi strutturali ibridi che deriva-
no dalla trattazione allo stato limite ultimo ed alle tensioni ammissibili il primo meto-
do fondato  sull’equilibrio delle tensioni normali , nella  ipotesi di validità del princi-
pio di conservazione delle sezioni piane e sulla bilinearità del diagramma tensione
deformazione sia per il legno che per l’acciaio,
P= C-T
Mu= C*dc+ T*dt

dc distanza della risultante sforzi di compressione dal baricentro geometrico della se-
zione
dt  distanza della risultante sforzi di trazione dal baricentro geometrico della sezione

il secondo sulla omogeneizzazione della sezione ipotesi di elasticità lineare e ricerca
dell’asse neutro annullando il momento statico per la flessione

σ= P/A±M/I*y

Per il taglio si utilizza la formula di jourawsky

τ= V/I*Sx/b

7-Conclusioni
Il vantaggio che deriva dalla progettazione di una struttura ibrida risiede nella rapi-
dità di costruzione e nell’ottenere una struttura moderna e sostenibile; in zona sismi-
ca la leggerezza dei materiali consente di abbattere le azioni orizzontali poiché la
struttura è più deformabile e ad essa corrispondono periodi di vibrazione più elevati.
Gli elementi strutturali ibridi consentono di utilizzare delle sezioni di dimensione ri-
dotte privilegiando l’ estetica e la leggerezza di travi e pilastri; lo svantaggio è nella
instabilità ovvero strutture sottili per le quali l’eccessiva deformabilità determina
problemi di instabilità globale e di carico critico locale sia per compressione che per
flessotorsione.
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1- Introduzione

Nella progettazione e costruzione di solai in legno , in acciaio e prefabbricati molto
spesso ci si trova di fronte al problema della vibrazione , ovvero il solaio è resistente
non dà problemi di sicurezza statica ma al passaggio delle persone ovvero durante la
sua utilizzazione vibra in modo fastidioso rendendone poco gradevole l’uso. Nel cor-
so della mia attività professionale  ho avuto modo di rilevare queste problematiche in
due solai il primo con struttura mista legno cls calcolato con connessione rigida che
in fase di realizzazione la direzione lavori ha omesso i connettori per cui il solaio co-
struito 25 anni fa non ha mai dato problemi si sicurezza statica ma vibra fastidiosa-
mente ; il secondo realizzato con travi di acciaio il cui riempimento al di sopra dei
tavelloni è stato realizzato con calcestruzzo molto leggero  di argilla espansa anziché
in betoncino più pesante e quindi meno sensibile alle oscillazioni. I due solai  vengo-
no utilizzati la loro freccia non è eccessiva non hanno problemi di deformazione ma
vibrano senza che sia compromessa la sicurezza strutturale. Le norme italiane per lo
stato limite di vibrazione danno poche indicazioni , sono esclusive per i solai in legno
l’eurocodice 5 , per i solai in acciaio e prefabbricati con cls leggero vi sono  limita-
zioni imposte alla deformabilità e quindi alla rigidezza che deve essere adeguata per
evitare le oscillazioni fastidiose. Se progettiamo una casa in legno in XLAM   con 2 o
3 piani fuori terra  si pone la problematica della vibrazione del solaio che viene rea-
lizzato con un pannello avente lo spessore di 15 cm; la vibrazione è fastidiosa poiché
turba l’atmosfera familiare  e molto spesso i proprietari delle abitazioni oggetto di
scherno e derisione divorziano  .

2- L’analisi dinamica di una trave

Eseguiamo l’analisi dinamica  di una trave su due appoggi determinando le frequen-
ze fondamentali di vibrazione

L’equazione differenziale delle vibrazioni libere di una trave omogenea a sezione co-
stante

EI*VIV + μ*VII = 0     ;  μ massa distribuita a metro lineare

Mediante la posizione

V(z,t)= g(t)*f(z)



VIV =  g(t)*f(z)IV    derivata rispetto a z  ;

VII =g(t)II *f(z)    derivata rispetto al tempo

g(t)*EI*f(z)IV  +g(t)II *μ*f(z)= 0

possiamo separare le variabili

-g(t)/g(t)II =μ/EI *f(z)/f(z)IV

ottenendo  le due equazioni

g(t)II  + ω2 * g(t) = 0

 f(z)IV - α4 * f(z) = 0

avendo posto  ω2 =   EI/μ* f(z)IV /f(z)

α4 =   ω2*μ/EI

la soluzione

f(z) = A*sinαz+B*cosαz +  C*sinhαz+D*coshαz

imponendo le condizioni ai limiti

z= 0    f(0)= 0  ; f”(0) = 0

z= L    f(L)= 0  ; f”(L) = 0

si ottiene  il sistema

                      B                              + D = 0

                 -α2*B                            +α2*D = 0

A*sinαL+ B*cosαL + C*sinhαL+ D*coshαL  = 0

-A*α2sinαL- Bα2*cosαL + C*α2*sinhαL+ D*α2*coshαL  = 0

il cui determinante deve essere nullo

sinαL*sinhαL= 0

αL= n*π         ;   α4 = n4 *π4/L4



le pulsazioni fondamentali

ωn = n2 *π2/L2 *√(EI/μ)     T = 2*π/ω ; la frequenza  f = 1/T

la deformata  f(z) = ∑ An*sin(n*π*z/L)

la deformata temporale

g(t) = A*cosωt + B*sinωt     per t = 0  g(t)= 0  g’(t) = go

la deformata relativa al modo i-mo  i =  1............................n

V(z,t) = [ Ai*sin(i*π*z/L)]*[A*cosωt + B*sinωt]

l’eurocodice  5 per i solai in legno ci impone di calcolare la velocità di vibrazione
dovuta ad un impulso unitario corrispondente al peso di una persona di 1 kN ovvero
una massa di 100 kg concentrata nella mezzeria del solaio

m = 100 kg

il cui moto dinamico è definito dalla equazione

m*V” + K*V = 0      K = 48*EI/L3

la funzione   V(L/2,t) =  A*sinω’t + B*cosω’t

ω’2 = 48*EI/(m*L3 )

se sovrapponiamo gli effetti possiamo ottenere la deformata dovuta al peso del so-
laio e allo impulso unitario nel punto centrale Z = L/2

V(L/2,t) = [ Ansin(n*π*/2)]*[A*cosωt + B*sinωt] +[A*sinω’t + B*cosω’t  ]

derivando rispetto al tempo si ottengono velocità ed accelerazione di vibrazione nella
mezzeria.
Se consideriamo  una forza F = 1kN  imponendo le condizioni iniziali
    V(L/2,t) =  F/ω’2 *(1-cosω’t)



per l’ennesimo modo di vibrare

V(L/2,t) = [ Ansin(n*π*/2)]*[A*cosωt+B*sinωt] +F/ω’2 *(1-cosω’t)

I modi di vibrare vanno combinati, la norma impone che dobbiamo considerare i mo-
di di vibrare la cui frequenza sia < 40Hz per cui si utilizza una combinazione SRSS
o CQC  determinando i fattori di partecipazione modale per la deformata la velocità
e l’accelerazione nel punto centrale della trave . E’ evidente che la oscillazione rela-
tiva all’impulso unitario  va considerata   una sola volta.
Un altro modo per eseguire l’analisi dinamica consiste nel discretizzare la trave inse-
rendo per un solaio di 6 m un nodo ad un passo Δz   concentrando la massa
 m = μ*Δz  in ogni e nel nodo di mezzeria M = μ*Δz + 100 kg  ; l’equazione della vi-
brazione libera in forma matriciale

M*V”+ K*V = 0

M matrice delle masse , K matrice delle rigidezze

la soluzione   V = A*sinωt , V’ =  ω*A*cosωt  ; V” =- ω2*A*cosωt   per cui

- M*ω2 + K = 0

dal determinante  è possibile calcolare le  pulsazioni ω e definire le deformate  moda-
li a meno di una costante ; nella mezzeria  della trave agisce una forza di impulso pa-
ri ad F = 1kN .

La combinazione SRSS (Square Root of the Sum of Squares) prevede

V=[∑Vmax
2]1/2

 mentre la combinazione quadratica completa  CQC  

V=[∑∑ρnmVnmax*Vmmax]1/2

La modellazione  può essere eseguita attraverso un software FEM  che per ogni mo-
do ci fornisce lo spostamento in mezzeria Vn = A*sinωnt , passare dallo spostamento
alla velocità ed alle accelerazioni è semplice basta derivare una prima ed una secon-
da volta .



3- L’analisi dinamica di una piastra  

Per le piastre appoggiate lungo i bordi l’equazione fondamentale che regge il moto
dinamico ovvero della libera oscillazione in analogia alla trave

D*ΔΔW + μ*WII = 0

W = W(x,y,t)

ΔΔW = d4W/dx4 +d4W/dx2dy2 + d4W/dy4

E = Et3/12*(1-υ2)

si utilizza una funzione del tipo

W(x,y,t)= g(t)*F(x,y)

l’equazione diventa :

 D**g(t)ΔΔF(x,y) + μ*gII(t)*F(x,y) = 0

D/μ* ΔΔF(x,y)/F(x,y)=gII(t)/g(t)

separando le variabili si ottengono 2 equazioni

gII(t)+ ω2 g(t) = 0                       ω2 = μ/D* F(x,y)/ ΔΔF(x,y)

ΔΔF(x,y) - ω2 *μ/D*F(x,y) = 0



la soluzione della equazione temporale
g(t) = A*sinωt + B*cosωt

la soluzione della equazione spaziale

F(x,y) = A*sin(n*π*x/LX)*sin(n*π*Y/LY)

la deformata del modo i-mo

W(x,y,t) = A*sin(n*π*x/LX)*sin(m*π*Y/LY)*[A*sinωt + B*cosωt  ]

le pulsazioni fondamentali di vibrazione ovvero le frequenze proprie di una piastra
appoggiata lungo i bordi
                                          f = π/2*[(n/LX)2 +(m/LY)2 ]*√(D/ μ)

La problematica della vibrazione si presenta per grigliati di travi in legno ovvero so-
lai orditi nelle due direzioni , per i quali sarebbe opportuna una discretizzazione con-
centrando le masse nei nodi ed eseguire il calcolo attraverso una modellazione FEM
con l’ausilio di un software.

4- I solai in legno

L’eurocodice 5 per quanto concerne la verifica allo stato limite di vibrazione per so-
lai in legno da le seguenti prescrizioni :

- la frequenza fondamentale di oscillazione del solaio deve essere > 8Hz se minore
di 8Hz vanno eseguite indagini accurate

inoltre devono essere soddisfatti i seguenti requisiti

-W/F ≤ a  = 1,5  mm/kN

-V ≤ b(f*ζ-1) m/(N*sec2)     b = 100  ;  per b = 120    a = 1   mm/kN

W freccia   del solaio per forza in mezzeria  W  = F*L3/(48*E*I)

V è la velocità di risposta ovvero la velocità di vibrazione all’impulso unitario pari a
1 kN applicato nella mezzeria della trave

f frequenza fondamentale di vibrazione



ζ  rapporto di smorzamento modale

il calcolo va eseguito a solaio scarico con il peso proprio e le azioni permanenti

L’intervallo raccomandato  per i valori limite di a e b è riportato in figura

La normativa fornisce il valore della velocità di vibrazione per impulso unitario

V = [4*(0,4+0,6*n40)]/(m*b*L+200)

b larghezza del solaio in m

L luce del solaio

n40 numero dei modi di vibrazione del primo ordine con frequenze di risonanza <
40Hz

il valore di n40  può essere calcolato con la formula

n40  ={[(40/f)2-1]*(b/L)4 *(EI)L/(EI)b}1/4

se la frequenza fondamentale del solaio è  compresa tra i seguenti valori
4Hz  ≤ f  ≤8Hz



 si eseguono dei calcoli più accurati che riguardano non la velocità di vibrazione ma
l’accelerazione

ARMS  = 0,4*FO*α/(2*√2*ξ*M*) < 450 mm/sec2

M*  massa modale  = m*b*L/s

m massa per unità di area  kg/mq ; s interasse tra i supporti

FO= 1 kN = 100 daN

ζ  rapporto di smorzamento modale

α= e-0,4*f

f frequenza fondamentale

-Verifica di un pannello di solaio Xlam  spessore 125x500x15 cm

Carichi sul solaio

-peso proprio GS =   75daN/mq

permanenti         GP = 270daN/mq
-massetto                        90 daN/mq
-pavimento                     30 daN/mq
-rivestimento inferiore  30 daN/mq
-incidenza tramezzi       120 daN/mq

accidentali
-sovraccarico   Q =  200 daN/mq

P= GS + GP + Q     ;  G= GS + GP   ;

carico a metro lineare

G = 345*1,25 = 431  daN/ml

P = 545*1,25 =  681 daN/ml

Il pannello si compone di 5 strati 3+3+3+3+3



Il modulo  elastico   E = 110000 daN/cmq parallelo alle fibre

Il modulo  elastico   E = 37000 daN/cmq perpendicolare  alle fibre

La rigidezza  del pannello

 EI = (3*125*33/12+2*125*3*62)*110000+(2*125*33/12+2*125*3*32)*3700=

=  5298693750 daN*cmq= 5298693,75 N*mq

la frequenza fondamentale di vibrazione del pannello

ω = n2 *π2/L2 *√(EI/μ)  ; n = 1 ; L = 500 cm

μ= 4,31 kg/cm   = 431 kg/m

ω = π2/25 *√(5298693,75/431 )= 43,77/sec    T = 0,143  sec  f = 7 Hz

la frequenza fondamentale è pari a 7Hz < 8Hz

la verifica va condotta in termini di accelerazione poichè la frequenza è compresa
nell’intervallo (4Hz; 8Hz)

ARMS  = 0,4*FO*α/(2*√2*ξ*M*)

possiamo utilizzare anche la formula semplificata

ARMS  = 0,4*FO/(2*D*M*) = 0,65  m/sec2 = 65 mm/sec2 >  450 mm/sec2

D= 0,02   è riportato nella figura seguente



M*= m*b*L/s  = 1077 kg/mq ;

b larghezza pannello
L lunghezza luce solaio
s numero di appoggi 2 ;

FO= 70 N forza armonica  che dipende dalla frequenza

si riportano i valori ammissibili della accelerazione ARMS  = 0,65  m/sec2



La verifica non è soddisfatta bisogna utilizzare un pannello orizzontale avente dimen-
sioni di 18 cm 4+3+4+3+4

EI = (3*125*43/12+2*125*4*72)*110000+(2*125*43/12+2*125*4*3,52)*3700=

=5660258333 daN*cmq = 5660258,333 N*mq

ω = π2/25 *√(5660258/431 )= 45,24/sec  T = 0.138  sec  f = 7.2 Hz

L’incremento di peso del pannello incide poco sulla frequenza conviene utilizzare un
damping D = 0.03 corrispondente ad un solaio in legno con pavimento in lamellare
parquet e massetto

ARMS  = 0,4*FO/(2*D*M*) = 0,43  m/sec2 = 43 mm/sec2 <  450 mm/sec2

Andava bene anche il pannello con spessore 15 cm purchè su di essi si realizzi un
massetto di malta per l’alloggiamento delle tubazione dell’impianto di riscaldamento
e si realizzi un pavimento in legno e in piastrelle . Si è soliti utilizzare negli edifici
Xlam pannelli orizzontali aventi una altezza di 13 cm 3+2+3+2+3

Le verifiche  di deformabilità ovvero il calcolo delle deformazione negli orizzonta-
menti è immediato
w= 5/384*Q*L4/(EI)

La freccia istantanea dovuta ai soli carichi variabili  < L/300
La freccia finale    <  L/250 ;< L/ 200



La freccia viscoelastica si calcola moltiplicando la freccia dovuta ai carichi perma-
nenti per Kdef

wfin = Kdef *5/384*Q*L4/(EI)+ 5/384*Q*L4/(EI)

Eseguiamo  la verifica allo stato limite di vibrazione di un solaio misto legno-cls

Travi 12x17 ,interasse 50 cm  tavolato 2 cm , soletta cls 5 cm



Analisi dei carichi
Peso proprio            160 daN/mq

Carichi permanenti   300 daN/mq
massetto                    60
pavimento                  40
incidenza tramezzi   120 daN/mq
Controsoffittatura     30

Carichi accidentali   200 daN/mq

P= GS + GP + Q = 600 daN/mq    ;  G= GS + GP   = 400 daN/mq

la rigidezza equivalente del nostro solaio

(EI)eff = E1*I1 +E2*I2 + γ* (E1*A1*a1
2 +  E2*A2*a2

2 )

i coefficienti di trasmissione del taglio

    γ=1/[1+π2*(E1*A1*E2*A2)/(E1*A1+E2*A2)*(seq/(K*L2)]
Eseguiamo  il calcolo attraverso un software che ci fornisce oltre che le verifiche del
solaio e dei connettori anche il valore della rigidezza EI del solaio a tempo zero e a
tempo infinito.



      Solaio a semplice orditura con assito continuo
      Trave puntellata

      ___ GEOMETRIA ___
      - Spessore soletta: 5 cm
        Spessore assito/pianelle/tavelle: 2 cm
        Spessore isolante: 0 cm
      - Interasse travi: 50 cm
        Base travi: 12 cm
        Altezza travi: 17 cm
        Luce travi: 500 cm
      - Limite freccia iniziale carichi variabili:        L/ 300 = 16.67 mm
        Limite freccia attiva:                            L/ 1: Finiture fragili
= 10.00 mm
        Limite freccia comb. quasi perm. a tempo infinito: L/ 250 = 20.00 mm
      ___ CARICHI ___
      - Permanenti portati per metro quadrato
        Carico iniziale 1: 0.30 kN/m²
        Carico iniziale 2: 0.60 kN/m²
        1° carico di tipo fragile: 1.20 kN/m²
        Carichi successivi : 0.40 kN/m²
      - Totale permanenti strutturali:  1.51 kN/m²
        Totale permanenti non strutturali:  2.50 kN/m²
        Totale variabili: 2.00  kN/m²
      - Carico SLU a metro lineare:  4.11 kN/m
      ___ MATERIALI ___
      - Legno - Tipo : C27 secondo EN338:2016
        Resistenza a flessione caratteristica f_m,k = 27.0 N/mm²

kh a flessione  = 1.00
        Resistenza a trazione caratteristica f_t,0,k = 16.5 N/mm²

kh a trazione  = 1.00
        Resistenza a taglio caratteristica f_v,k = 4.00 N/mm²
        Modulo di elasticità medio E_0,m = 11500 N/mm²
        Peso specifico medio r_m =  4.3 kN/m³

Coeff. modificazione azioni variabili K_mod = 0.80
        Fattore di deformazione K_def = 0.60
        Coefficiente di sicurezza g_m = 1.50
        Riduzione larghezza per verifica a taglio kcr =0.67
      - Classe calcestruzzo: C28/35 - Rck35
        Resistenza caratteristica cilindrica f_c,k = 28.0 N/mm²
        Resistenza caratteristica a trazione 5% f_ctk =  1.9 N/mm²
        Modulo elasticità E = 31500 N/mm²
        Peso specifico r = 25.0 kN/m³
        Coefficiente di viscosità F = 2.50
        Coefficiente di sicurezza g_m = 1.50
      - Connettore: Tecnaria CTL BASE 12/ 40 posato su tavolato di 2.00 cm
        Resistenza caratteristica connettore F_k = 8960 N
        Rigidezza connettore in esercizio K_ser = 4000 N/mm
        Rigidezza connettore ultima K_u = 2490 N/mm
        Coefficiente di sicurezza g_mk = 1.50
      - Altri parametri
        Peso specifico assito/pianelle/tavelle: 4.20 kN/m³
        Peso specifico isolante: 0.25 kN/m³
        Coefficiente parziale carichi permanenti strutturali g_G,1 = 1.30
        Coefficiente parziale carichi permanenti non strutturali g_G,2 = 1.30
        Coefficiente parziale carichi variabili g_Q = 1.50
        Coefficiente carichi quasi permanenti Y_2 = 0.30
        Appoggio del tavolato su trave:  2.0 cm
        Resistenza di progetto armatura complementare fyd: 391.3 N/mm²
      _____________________ RISULTATI
__________________________________________________



Connettori Tecnaria BASE 12/ 40
       posati su tavolato continuo

Connettori a spaziatura variabile
      - ai quarti estremi della trave: 7.3 cm
      - nella metà centrale della trave: 14.6 cm
      Numero di connettori per trave:  52
      Numero di connettori a metro quadrato: 20.80
      Armatura minima nel raccordo: 0.00 cm²/trave nella parte inferiore del
raccordo.
      Armatura minima nella soletta: 0.46 cm²/trave nella parte inferiore della
soletta.
      Armatura trasversale nella soletta: 0.00 cm²/m

      VERIFICHE

        Larghezza soletta collaborante: 50.0 cm
      ___ STATO LIMITE ULTIMO ___
      - Momento massimo: 12.83 kNm
        Taglio massimo:  10.27 kN
      - Verifiche a tempo zero

CLS - tensione max: 8.54 N/mm²  <=  15.87 N/mm²
CLS - tensione min: -4.30 N/mm²

        LEGNO - tensoflessione: 0.85  <=  1.00
        LEGNO - taglio: 0.71 N/mm²  <=  2.13 N/mm²

CONN. - taglio:  3094 N  <=   4779 N
      - Verifiche a tempo infinito

CLS - tensione max: 6.58 N/mm²  <=  15.87 N/mm²
CLS - tensione min: -2.24 N/mm²

        LEGNO - tensoflessione: 0.89  <=  1.00
        LEGNO - taglio: 0.74 N/mm²  <=  2.13 N/mm²

CONN. - taglio:  3164 N  <=   4779 N
       STATO LIMITE DI ESERCIZIO ___

EJ a tempo zero:           1891.5 kNm²
EJ a tempo infinito:       1058.2 kNm²

        Freccia iniziale car var: 4.30 mm  <=  16.67 mm
        Freccia attiva:           9.96 mm  <=  10.00 mm
        Freccia a tempo infinito: 17.72 mm  <=  20.00 mm

La rigidezza EI è stata evidenziata  EI = 1891500 N*mq
la frequenza fondamentale

f = π/(2L2)*√(EI/μ)= π/(2*52)*√(1891500/400)=4.32Hz

L’accelerazione
ARMS  = 0,4*FO/(2*D*M*) = 0,4*140/(2*0.03*600*1*5/2)=0,62m/sec2

la verifica non è soddisfatta il nostro solaio vibra. Vanno modificate le dimensioni
delle travi e della soletta ,oppure  realizzare un solaio a doppia orditura con compor-
tamento a piastra con graticcio di travi appoggiato sui 4 lati. Se per lo stesso solaio
utilizziamo una luce di 3,50 m abbiamo una frequenza fondamentale di 8,8Hz > 8 Hz
possiamo eseguire le verifiche concernenti la freccia e la velocità corrispondenti
all’impulso di 1kN

w = F*L3/(48EI) = 0,4 mm < 1,5mm



La velocità di vibrazione

V ≤ b(f*ζ-1) m/(N*sec2) =  14,45 mm/(N*sec2)   b = 100

V = [4*(0,4+0,6*n40)]/(m*b*L+200)  = 2,83 mm/sec < 14,45 mm/(N*sec2)

b larghezza del solaio in m            ξ= 0,01

L luce del solaio

n40 numero dei modi di vibrazione del primo ordine con frequenze di risonanza <
40Hz

n40  ={[(40/f)2-1]*(b/L)4 *(EI)L/(EI)b}0,25= 1,22

(EI)L=1891500N/mq; (EI)b=109375 N/mq; b = 100cm, L = 350 cm

Il solaio non vibra non dà problemi di oscillazione; Si può concludere affermando
che solai in legno cls realizzati con travetti in legno 12x15 ad interasse di 50 cm e so-
letta di cls avente spessore  5cm per luci fino a 4 m  non danno problemi di vibrazio-
ne. Le oscillazioni diventano inaccettabili ed il solaio diviene impraticabile per luci
maggiori di 4 m  , bisogna ricorrere a graticci  di travi legno e soletta cls o ad altezze
complessive dei solai maggiori pari a circa 30 cm 13x22 soletta 6 cm tavolato 2 cm

5- I solai  in acciaio

Per i solai ed in generale le strutture in acciaio  l’eurocodice 3 impone le
verifiche di deformabilità e delle limitazioni alla frequenza fondamentale
di vibrazione :

- pavimenti di abitazioni uffici e simili f > 3Hz
- pavimenti di palestre discoteche f  > 5 Hz

Effettuata  la verifica della frequenza fondamentale

f = π/(2L2)*√(EI/μ) > fam

non vanno eseguite ulteriori verifiche sul solaio.



Per quanto concerne la deformabilità dei solai in acciaio con putrelle e ta-
velloni o con struttura mista acciaio e soletta di cls le limitazioni imposte
alla max deformazione dalle NTC 2018 sono le seguenti :

δ=5/384*Q*L4/(EI)

Eseguiamo la verifica di un solaio misto realizzato con travi di acciaio ad interasse
di 80 cm  e soletta di 5 cm in  cls leggero , avente una luce di 5 m.



Trave IPE 180 , soletta 5 cm

Analisi dei carichi

-peso proprio  GK = 170 daN/ml
Trave IPE 180  22  daN
Tavellone  0,8*0,12*800 =76 daN/ml
Soletta      0,05*1800*0,8  = 72 daN/mq

-carichi permanenti      GS = 240 daN/ml
Intonaco  30 daN/mq
Massetto 90 daN/mq
Paviemento 60 daN/mq
Incidenza tramezzi 120 daN/mq

-Carico accidentale  200 daN/mq   Q= 160 daN/ml

P = GK + GS +Q    = 570 daN/ml

G = GK + GS  = 410 daN/ml

Caratteristiche Travi  IPE 180

A = 2790 cmq ;I = 1444 cm4  ; W = 161 cmc

Si utilizza un cls leggero con Rck = 380 daN/cmq  ,
modulo elastico E = 190000 daN/cmq   n = 11

Supponiamo che l’asse neutro tagli la soletta  X < 5 cm

80*X 2 /2 - 11*2790 *(14 -X) = 0    40X^2+ 30690X  - 429660= 0
X = 13,75 > 5 cm



Per X > Xc

80*5*(X-2,5)+ 11*(8.2*1,04 *(X-5-1.04/2))+ 1/2*11*0,69*(X-5-1.04)^2 +

- 11*(8.2*1,04 *(23-X))-1/2*11*0,69*(23-1.04-5)^2= 0

X = 8.08 cm

I = 11* (1444 + 2790*(9+5 -8.08^2 )) + 80*125/12 + 80*5*(8.08-9)^2

= 1556923 cm4

La rigidezza EI = 2968155 N*mq

la frequenza fondamentale   f = π/(2L2)*√(EI/μ)= 5,34 > 3 Hz

il solaio non vibra

la freccia

δ=5/384*Q*L4/(EI)=5/384*5.7*500^4/(2968155000 )=1,56 cm <2 cm = L/250

Le tensioni al lembo compresso e teso

σ= M/I*6.37 =1,09 daN/cmq

σ=11* M/I*(23-6.37) =31,44 daN/cmq

M = 2676 daN*m



6- I solai  prefabbricati in c.a.
I solai in cemento armato precompresso con le altezze stabilite dalle NTC  non danno
nè problemi di deformazione nè di vibrazione e tali verifiche nel calcolo strutturale
vengono omesse; il problema si può presentare per solai prefabbricati di luce > 6 m
realizzati con calcestruzzi leggeri per i quali si effettuano delle verifiche di deforma-
bilità  come stabilito dalle norme italiane al punto C 4.1.2.2.2  della circolare alle
NTC  2018 che riportiamo integralmente.





7- Conclusioni

Lo stato limite di vibrazione è uno stato limite di esercizio , la cui verifica si rende ne-
cessaria  per solai in legno ed acciaio dove le vibrazioni  eccessive possono rendere
sgradevole l’uso del piano di pavimento , per cui il solaio può restare inutilizzato.
Nelle strutture in legno sia per solai con pannelli orizzontali XLAM  che per solai mi-
sti legno -cls  la verifica è estremamente importante e per caratteristiche geometriche
usuali che soddisfano la resistenza e la deformabilità le vibrazioni si palesano per lu-
ci superiori ai 4- 5 metri , dove per evitare le oscillazioni bisogna aumentare la rigi-
dezza flessionale del solaio. Negli edifici XLam ed in muratura armata tenendo pre-
sente che la maglia per la progettazione architettonica è circa 4,50 m non dovrebbero
aversi problematiche di vibrazione.
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