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IL PROBLEMA DEILA VERIFICA DEGLI IMPALCATI
NEGLI EDIFICI IN ZONA SISMICA

Aurelio Ghersi, Pietro Lenza

Sommario.

Si esamina il problema della verifica di resistenza e rigidita degli impal-
cati di edifici in zona sismica, necessaria per confermare il corretto impiego
del modello di telaio spaziale a piani rigidi nell’analisi del fabbricato. Si
propone Pesame sia della nuda struttura intelaiata che della stessa irrigidita
da tompagnature, evidenziando problemi di interazione locale e globale.

. Introduzione.

Durante un terremoto, il movimento del terreno alla base di un fabbri-
cato provoca accelerazioni in ogni massa presente in esso. L’edificio subisce
un moto rigido di trascinamento che lo obbliga a seguire lo spostamento
del terreno ed un moto di deformazione relativa, rispetto alla base fondale,
dovuto all’elasticit del sistema [15] 1l sisma puo quindi essere considerato
in ogni istante equivalente ad un insieme di carichi orizzontali d1ffus1 pari
alle forze d’inerzia.

Nel definire il modello oggettuale dell’edificio, si prevede usualmente
che esso sia dotato di impalcati orizzontali, continui e indeformabili nel
loro piano, tali da costituire un vincolo mutuo tra i nodi della struttura.
Grazie a tale ipotesi, nell’effettuare il calcolo del complessc spaziale & pos-
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sibile considerare agente ad ogni livello direttamente ’azione complessiva,
proporzionale alla massa totale ivi disposta.

Per accettare i risultati in tal modo conseguiti & perd necessario con-
trollare “a posteriori” ’attendibilita delle ipotesi formulate. La continuita
€ una caratteristica che dipende esclusivamente dalla geometria dell’impal-
cato, ed & quindi immediatamente riscontrabile. L’indeformabilita & invece
legata anche ai carichi su esso agenti e richiede uno specifico controllo.

a) impalcato planimetricamente debole b} impaleato compatto
FiG1

Da un punto di vista puramente qualitativo, appare importante innanzi-
tutto la forma planimetrica dell’impalcato. Nel caso di piante caratterizzate
da sensibili restringimenti, come quella mostrata in figura 1a, I’ipotesi ap-
pare meno attendibile; infatti la deformazione, sia pure limitata alla zona
pilt debole, pud produrre anche notevoli variazioni di forma dell’intero im-
palcato; perché essa sia valida ¢ quindi necessario che la distribuzione degli
elementi resistenti verticali e dei carichi sia tale da non indurre sollecitazioni
elevate nella zona piu debole e che questa sia contemporaneamente ben
rafforzata. Molto pill idonee sono invece le forme compatte, come quella
mostrata nella figura 1b. Nell’esprimere un giudizio sulle piante rettango-
lari allungate, spesso adottate dai progettisti architettonici, occorre tener
presente che le rampe della scala sono elementi posti al di fuori del piano
dell’impalcato, che presenta quindi in corrispondenza ad esse un sensibile
restringimento (fig.22). Un valido accorgimento per tali casi € proposto da
A.Giliberti [11,14], che consiglia di realizzare la scala mediante una soletta
rampante, che scarica su una trave di testata collegata mediante pilastrini
ad una trave posta alla stessa quota dei solai. La presenza di questa trave a
livello del piano (fig.2b) aumenta infatti in misura rilevante la rigidezza e la
resistenza flessionale dell’impalcato (nel parlare di flessione si sottointende
un modello di trave che, pur se non perfettamente rispondente alla realta,
puo essere adottato quando la pianta & sensibilmente allungata).
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a) impalcato con scala normale. FIG.2 b) impalcato con scala alla Giliberti

Ugualmente rilevante éla distribuzione degli elementi resistenti verti-
cali. Tensioni e deformazioni nell’impalcato sono tanto minori quanto piu
diffusa ed uniforme & la presenza di irrigidimenti. L’ipotesi di impalcato in-
deformabile ¢ quindi pili attendibile nel caso di strutture intelaiate, mentre
& pilt facile che cada in difetto per strutture dotate di un numero lirni-
tato di pareti in cemento armato o di tompagnature molto robuste e ben
ammorsate alla struttura intelaiata.

~ Per quanto utile, un esame qualitativo non ¢ sufficiente per accertare
la validita delle ipotesi. Occorre quindi verificare quantitativamente la
rigidezza dell’impalcato, cioé controllare che le deformazioni provocate dai
carichi su esso agenti siano trascurabili rispetto alle deformazioni del com-
plesso spaziale. Occorre perd verificarne anche la resistenza, cioé controllare
che le tensioni provocate da tali carichi siano ammissibili per il calcestruzzo
e che sia ovunque disposta una armatura idonea ad assorbire gli sforzi di
trazione.

Per effettuare le verifiche anzidette, occorre definire per I’impalcato uno
schema geometrico e di carico. Col termine impalcato st indica in gene-
rale il complesso di solai e travi. Nei confronti di azioni orizzontali, quali
quelle sismiche, esso & schematizzabile come una lastra nervata; la soletta
del solaio ne rappresenta I’elemento principale, mentre travetti del solaio,
travetti di ripartizione e travi ne costituiscono le nervature. Nel caso di
piante molto allungate & possibile adottare, in alternativa a quello di lastra,
il modello di trave alla De Saint Venant. La rispondenza teorica € minore,
perché le due dimensioni della sezione sono nettamente differenti tra loro,
ma i risultati ottenuti sono in genere accettabili, purché nel calcolare gli
spostamenti si tenga conto anche della deformabilita tagliante.

Nel definire lo schema di carico & necessario far riferimento all’azione
provocata dalla singola massa, e quindi schematizzare il sisma come un
carico distribuito. Poiché usualmente e masse hanno una disposizione
planimetrica regolare, si ottengono risultati sufficientemente corretti sup-
ponendo che esse siano distribuite uniformemente in pianta. Si valutera in
tal caso un carico sismico a metro quadro, come rapporto tra la forza totale
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e la superficie dell'impalcato. Tale carico ¢ bilanciato dalle azioni taglianti
trasmesse dagli elementi verticali (pilastri ed eventualmente tompagni). A
tale proposito, si noti che la presenza di tompagnature & stata trascurata nel
calcolo dell’ossatura spaziale perché in genere essa comporta una riduzione
globale delle sollecitazioni in travi e pilastri (anche se localmente puo es-
servi un aggravio dello stato tensionale). Essa perd comporta allo stesso
tempo una variazione di distribuzione delle azioni taglianti che pud invece
risultare pid gravosa per I'impalcato. Nel verificare quest’ultimo & quindi
opportuno utilizzare pitt schemi di carico, corrispondenti alla assenza ed
alla presenza di tompagnature.

-
\

2. Ossatura intelaiata priva di tompagni.

La risoluzione dello schema intelaiato tridimensionale fornisce i valori
del taglio in tutti i pilastri. Sezionando la struttura in modo da isolare un
impalcato (fig.3), questo pud essere considerato come una lastra libera nello

. spazio, soggetta ad un insieme di carichi equilibrati: un carico distribuito
equivalente al sisma ed azioni concentrate pari alla differenza tra i tagli
dei pilastri superiori e di quelli inferiori. Si noti che per P’equilibrio alla
rotazione sono necessari anche i tagli che nascono nei telai perpendicolari
alla direzione dell’azione sismica.
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FIG.3 Sollecitazioni negli-impalcati degli edifici.

Con riferimento al fabbricato esaminato in {13] si considera il quarto im-

palcato soggetto ai tagli trasmessi dai ritti superijori ed inferiori che com-

plessivamente equilibrano Pazione sismica di piano (analisi statica, sisma
in direzione y) considerata uniformemente distribuita sull’impalcato.
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FIG.4a I diagrammi del taglio e del momento flettente per Pimpalcato mostrato
in fig.3 sono stati ottenuti assimilando I'impalcato ad una trave disposta

nella fibra baricentrica, ove si trasportano le singole azioni taglianti con i
relativi momenti.
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FIG.4b Se si trascura il contributo dei telai ortogonali alla direzione del sisma
il momento squilibrato pud approssimativamente considerarsi distribuito

uniformemente lungo 1’asse dell’impalcato; cid corrisponde ad uno sposta-
mento della fondamentale del diagramma (linea tratteggiata).
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Nel caso di pianta di forma allungata, se per I'impalcato si utilizza il
modello di trave l’entita del carico distribuito sard ottenuta per ciascuna
sezione moltiplicando il carico a metro quadro per la larghezza dell’impal-
cato. Tale carico ¢ bilanciato da forze concentrate, poste in corrispondenza
dei telai paralleli al sisma e pari alla somma algebrica dei tagli dei pilastri di
ciascun telaio, e da momenti dovuti alle azioni taglianti ortogonali al sisma
(fig.4a). Con una discreta approssimazione questi momenti possono essere
sostituiti da un carico flettente uniformemente distribuito lungo 1’asse della
trave (fig.4b).

Deformazioni e sollecitazioni saranno tanto maggiori quanto pit elevato
e 1l carico sismico. Poiché le accelerazioni, e quindi le forze, dovute al
terremoto sono massime ai piani superiori, le condizioni pili gravose per
tale schema si avranno quasi sempre nell’ultimo impalcato.

3. Ossatura intelaiata con tompagni.

La valutazione dell’effettivo contributo di un tompagno inserito in una
maglia di un telaio presenta notevole complessitd. La sua presenza in-
fatti non altera ’integrita e la continuitd della struttura intelaiata, ma
pud elasticamente contrastare ’avvicinamento dei vertici della maglia nella
quale é inserito, mentre non esplica alcuna azione nel caso di allontana-
mento {vincolo interno unilaterale). Inoltre, se gli elementi in muratura
non sono inizialmente ben ammorsati alla maglia del telaio in cemento ar-
mato I’interazione puo verificarsi solo dopo deformazioni a volte cospicue.

Nelle applicazioni pratiche si utilizzano schematizzazioni semplificate.
Il pannello puo essere considerato come una lastra collegata ai nodi della
struttura; in tal caso & perd problematico tener conto della unilateralita
del vincolo. Pili semplicemente, e forse con maggior efficacia, pud essere
schematizzato come una coppia di pendoli che collegano i nodi diagonal-
mente opposti senza alterare l'integrita del telaio. Tali pendoli contrastano,
come si e detto, solo ’avvicinamento dei relativi estremi. Per azioni oriz-
zontali € quindi attivo in genere solo uno dei due.

Studi sperimentali svolti dal 1962 al 1977 da B.Stafford Smith [1}, [2],
[3], [5], [6] mostrano che la rigidezza globale del complesso telaio-pannelio
dipende, oltre che dalle caratteristiche della muratura e dallo spessore del
tompagno, anche dalla estensione della zona di contatto, e quindi sia dal
rapporto base/altezza del pannello che dalla rigidezza relativa dei due ele-
menti. La larghezza B da assegnare alla sezione del pendolo pud essere
ottenuta come aliquota della lunghezza della diagonale del pannello /,. Al
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variare dei fattori anzidetti B & compresa tra 0.15 e 0.30 lg. In base a
tali considerazioni, la normativa per le riparazioni ed il rafforzamento degli
edifici danneggiati dal sisma nelle Regioni Basilicata, Campania e Puglia
(7], [8] consiglia di assumere cautelativamente una larghezza B = 0.10 ly.
M.Pagano [4], [9] propone invece di mettere in relazione la larghezza del
pendolo con P’area A del pannello: B = 0.5 A/ly. Tale espressione equi-
vale a B = O.5sinacosaly , dove a & I’angolo formato dalla diagonale
con Vorizzontale. Per gli usuali rapporti base/altézza dei pannelli questa
fornisce per B un valore compreso tra 0.20e 0.251;, comparabile con quelli
ottenuti da Stafford Smith ma sensibilmente maggiore di quanto proposto
dalla normativa.

Ancora pill complesso & il caso di tompagni con aperture. Una model-
lazione abbastanza attendibile puo essere ottenuta discretizzando il pan-
nello mediante un insieme di lastre, con i problemi gia citati relativi alla
difficolta di tener conto dell’unilateralitad del vincolo. Ugualmente valido
pud essere lo schema di pendolo, purché la sezione venga opportunamente
ridotta rispetto al caso del pannello non forato. Mancano perd precise indi-
cazioni bibliografiche sull’entita della riduzione, che andra quindi effettuata
sulla base dell’esperienza o di considerazioni semplificative.

Le incertezze evidenziate possono essere superate adottando un criterio
di fascia di comportamento, cio® risolvendo pii schemi limite, che mas-
simizzano e minimizzano il contributo delle tompagnature. Adottando lo
schema di pendolo, nel caso di pannelli pieni si potranno considerare come
valori estremi per la sua larghezza quelli proposti da Pagano e dalla nor-
mativa citata. I tompagni dotati di aperture potranno essere considerati
del tutto irrilevanti, oppure equivalenti, a meno di modeste riduzioni, al
pannelli pieni (fig.5).

Ulteriori problemi nascono per il fatto che l2 collaborazione statica dei
tompagni & limitata sia dalla resistenza della muratutra, caratterizzata da
rottura fragile, sia dall’instabilitd euleriana del pendolo (fuori dal piano
del pannello). Entrambi i fenomeni producono, in pratica, la messa fuor
uso dell’elemento resistente, con conseguente ridistribuzione del tagliante
assorbito. ‘

" Occorre infine ricordare gli effetti locali provocati dalla collaborazione
dei tompagni sulle strutture intelaiate. L’azione del pannello,.solo macro-
scopicamente schematizzabile come agente lungo la fibra diagonale, investe
in realtd un certo tratto del ritto e del traverso del telaio in prossimita
del nodo (fig.6a). Essa induce quindi in entrambi azioni taglianti e flet-
tenti, che hanno entita rilevante, nonostante I’ampiezza limitata della zona
interessata. )
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FIG.5 Con riferimento al fabbricato esaminato in [13]
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si considéra il contributo

dei tompagni all’assorbimento dell’azione sismica. I tompagni sono realiz-
zati con doppia fodera di mattoni forati.
Viene trascurato il contributo dei tompagni dotati di aperture. La

2)

lunghezza del pendolo equivalente &

posta da M.Pagano.

calcolata con la formula pro-
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FIG.5b Viene trascurato il contributo dei tompagni dotati di aperture. La lun-
ghezza del pendolo equivalente & calcolata con la formula proposta dalla
normativa.
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FI1G.5c La rigidezza dei tompagni dotati di aperture & posta pari a 2/3 (nel caso di
finestra) e 1/3 (in caso di porta-finesira) di quella di un analogo tompagno

privo di aperture. La lunghezza del pendolo equivalente & calcolata con la
formula proposta da M.Pagano.
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FIG.5d La rigidesza dei tompagni dotati di aperture & posta pariz 2/3 {(nel caso di
finestra) e 1/3 (in caso di porta-finestra) di quella di un analogo tompagno
privo di aperture. La lunghezza del pendolo equivalente & calcolata con la
formula proposta dalla normativa.
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L’azione tagliante T pud essere stimata pari alla componente orizzontale
(per i rittl) o verticale (per le travi) dello sforzo normale nel pendolo.
L’azione: flettente M puo convenzionalmente essere valutata mediante I’e-
spressione M = T/10, avendo indicato con [ la lunghezza dell’asta del
telaio. La presenza di queste azioni & un’ulteriore motivazione della parti-
colare considerazione che merita la staffatura dei nodi e dei tratti terminali
delle travi e dei pilastri negli edifici in zona sismica (fig.6b). Nel valutare
lo sforzo normale ai fini di una verifica globale del ritto occorre ovviamente
tenere conto anche dell’azione assiale, di compressione o trazione, indotta
dalle tompagnature.
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4. Schemi limite di comportamento in presenza di tompagni.

La collaborazione dei tompagni all’assorbimento dell’azione sismica &
gravosa per 'impalcato, perché le tensioni e deformazioni che esso presenta
durante un terremoto sono tanto maggiori quanto meno diffusi sono gli
elementi resistenti verticali. Una valutazione immediata, a vantaggio di
statica, delle condizioni dell’impalcato & quindi possibile ipotizzando che
intera azione orizzontale venga bilanciata dai telai tompagnati. Si pud
addirittura supporre che risultino efficaci solo alcuni tra i tompagni, scelti
in modo da massimizzare le sollecitazioni nell’impalcato. Gli schemi cosi
ottenuti rappresentano un comportamento limite pili gravoso e in genere
molto distante da quello effettivo. Se perd la deformazione da essi risultante
e trascurabile rispetto agli spostamenti relativi degli impalcati e le tensioni
sono modeste, tali da non richiedere un sensibile aumento dell’armatura
disposta nella soletta, & ovviamente inutile effettuare una analisi pili precisa.
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FIG.7 Alcuni schemi Hmite per Yedificio esaminato in [13], irrigidito da tompa-
gnature rispettivamente nei telai laterali (a), in quelli del corpo scala (b)
e per una combinazione assai sfavorevole dei due casi precedenti. Le sol-
lecitazioni sono state determinate per ciascun caso al piano piu sollecitato.



- 854 - Appendice

La scelta degli schemi limite deve essere effettuata da ciascun proget-
tista, esaminando la pianta del fabbricato da calcolare. Come esempio,
si prenda in considerazione un edificio di forma allungata (fig.7), in cui i
tompagni sono disposti lungo il contorno’ed in corrispondenza della scala.
Un primo schema limite si ottiene trascurando i tompagni del vano scala
ed ipotizzando che tutta ’azione sismica sia assorbita dai telai tompagnati
perimetrali (fig.72). L’impalcato pud in tal caso essere riguardato come
una trave appoggiata all’estremitad. Un secondo schema corrisponde invece
al trascurare i tompagni perimetrali ed ipotizzare che 1l sisma sia assorbito
esclusivamente dal vano scala (fig.7b}. Entrambi questi schemi provocano
sollecitazioni e deformazioni massime dove le forze sismiche sono piu ele-
vate, cioé in genere all’ultimo impalcato.

La variazione della tompagnatura lungo 1’altezza dell’edificio pud por-
tare a ulteriori schemi limite, ancora pil gravosi perché coinvolgono la
totalitd delle forze sismiche anziché quelle relative ad un solo piano.

Tra le varie configurazioni vincolari, si esaminano a titolo di esempio
due casi. Il primo ¢ quello di un edificio avente tompagni perimetrali rigidi
solo ad un piano, come ad esempio avviene nei cantinati quando le pareti
esterne fungono anche da contenimento per il terreno. Anche in questo
caso, analogamente alla situazione mostrata in figura 7a, si pud ipotizzare
che I’azione sistnica venga assorbita interamente dai telai irrigiditi da tali
pareti. In particolare, al carico orizzontale distribuito agente sul primo
impalcato occorre perd aggiungere i tagli trasmessi dai pilastri del secondo
ordine che equilibrano globaimente ’azione sismica di tutti gli altri impal-
cati (dal secondo all’ultimo). Se, nello spirito di una valutazione rapida
ma sufficientemente approssimata, si assimilano tali forze concentrate ad
un carico distribuito, il primo impalcato potra essere schematizzato come
una lastra (o trave) semplicemente appoggiata agli estremi e soggetta ad
un carico distribuito complessivamente pari all’intera azione sismica agente
sul fabbricato.

Una situazione diversa si ha negli edifici dotati di robuste tompagna-
ture lungo il perimetro esterno ed il corpo scala, nel caso che ad un piano
il tompagno perimetrale sia molto pit debole che agli altri livelli; questa
situazione si verifica ad esempio quando il piano terra € adibito a negozi,
dotati di ampie vetrine (fig.7¢c). In questo caso l’azione sismica, che agli
altri ordini € equilibrata dai tompagni perimetrali e del vano scala, & assor-
bita a quel livello solo da questi ultimi. Lo stato tensionale dell’impalcato
& quindi aggravato dal fatto che I’azione sismica relativa ai piani superiori
si concentra all’estremita di esso. Una situazione del genere & poi global-
mente pil pericolosa per la struttura perché la presenza di un piano piu
debole (piano soffice) ne diminuisce la duttilita, rendendo inadeguate le
azionli sismiche convenzionalmente prescritte dalla normativa.
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5. Verifica di rigidezza.

Per controllare la rigidezza dell’impalcato, occorre valutarne la defor-
mazione conseguente a ciascuno degli schemi individuati. Sia col modello
di lastra che con quello di trave, si ipotizza che I'impalcato sia costituito da
materiale omogeneo con modulo di elasticita pari a quello del calcestruzzo,
trascurando la possibilita di parzializzazione per trazione, cioe ipotizzando
la presenza di armature idonee ad assorbire tali tensioni.

Per quanto P'impalcato possa essere rigido, & inevitabile una sua de-
formazione, che comporta la variazione degli spostamenti dei telai piani
costituenti la struttura rispetto a quanto previsto nel calcolo. Verificare
Pattendibilita dell’ipotesi di impalcato indeformabile vuol dire quindi sem-
plicemente controllare che le variazioni siano tali da non comportare cam-
biamenti apprezzabili dello stato tensionale di travi e pilastri. Occorrerebbe
a tal fine confrontare la variazione di deformazione di due impalcati consecu-
tivi con lo spostamento relativo fornito dalla risoluzione del telaio spaziale.
Cautelativamente, si pud esaminare la deformazione del singolo impalcato
e considerarla accettabile se risulta essere almeno 10-20 volte minore dello
spostamento relativo anzidetto.

Nei rari casi in cui ipotesi risulta non accettabile € possibile procedere
iterativamente: si variano per tentativi gli spostamenti dei telai, in maniera
congruente con la deformazione degli impalcati e rispettosa dell’equilibrio;
si determina un nuovo insieme di tagli conseguente a questi spostamenti;
si calcolano quindi i nuovi valori della deformazione. In genere la prima
iterazione e sufficiente per una valutazione globale del fenomeno. Si osservi
inoltre che 'impalcato tende sempre a deformarsi in maniera tale da ridurre
gli spostamenti in corrispondenza degli elementi pit rigidi, che risultano
pertanto sgravati, ed incrementandoli per quelli piti esili, che danno cosi un
contributo maggiore (fig.8).

11 TMI

—— VMPALCATO  RIGIDO e {MPALCATO DEFORMABILE

FIG.8 Diagramma degli spostamenti
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6. Verifica di resistenza e armatura dell’impalcato.

Indipendentemente dal fatto di essere considerati infinitamente rigidi
oppure deformabili, gli impalcati di un edificio antisismico hanno essenzial-
mente il compito di ripartire I’azione sismica tra i telai che compongono
I'ossatura spaziale. Perché possano assolvere con efficacia a tale funzione,
¢ necessario che essi siano in grado di sopportare le sollecitazioni che ne
conseguono. Occorre pertanto verificare che la tensione di compressione
risulti accettabile per il calcestruzzo e che ’armatura disposta nella soletta
sia idonea ad assorbire la trazione (fig.9).

Armature aggiuntive neiie
trav: 4i 2stremita

/ ; rete (25x25)
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: = gmte 1252253
S

Jete (125325

FIG.S Armaturz dell’impalcato.
La rete ordinariamente disposta (¢8/25x25) viene infittita nelle sezioni
pilt sollecitate. Armature suppletive possono essere necessarie nelle travi
per la verifica della sezione pil debole del’impalcato.

Se nell’analizzare I'impalcato si ¢ adottato il modello di lastra, occorre
determinare in un numero sufficiente di punti le direzioni principali di
trazione e compressione ed utilizzare per la verifica i valori corrispondenti
delle tensioni. ”

Si pud operare allo stesso modo anche se si & utilizzato il modello di
trave. Dalle tensioni o e 7, valutate in base alla flessione e al taglio, si pud
infatti risalire alle direzioni e tensioni principali.

In alternativa si pud seguire fino in fondo il modello di trave, verifi-
cando a flessione e taglio le sezioni pil pericolose, corrispondenti in genere
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al punti di attacco con gli elementi pi rigidi (telai tompagnati o con pareti
in c.a.) ed alle zone di minor ampiezza dell’impalcato (vano scala). Per
coerenza con l'ipotesi di materiale omogeneo, le verifiche andrebbero effet-
tuate considerando il materiale interamente reagente, e quindi con riferi-
mento alla sezione geometrica dell’impalcato, costituita dalla soletta e dagli
altri elementi longitudinali in calcestruzzo quali travi e travetti di ripar-
tizione (fig.10). E comunque possibile, in alternativa, tener conto della
parzializzazione della sezione o utilizzare schemi approssimati che affidino
tutta la resistenza flessionale agli elementi pit eccentrici.

Anche se complessivamente equivalenti, i diversi modelli di compor-
tamento e di verifica possono portare a differenti disposizioni delle ar-
mature atte ad assorbire la trazione. In particolare, mentre la determi-
nazione delle tensioni principali o lo schema di trave a sezione interamente
reagente comportano la necessita di una armatura diffusa, il considerare la
parzializzazione della sezione nella verifica a flessione spinge a concentrare
P’armatura all’estremita.

E infine opportuno notare che la trazione che insorge in corrispondenza
di travi poste alle estremita della sezione dell’impalcato andrebbe com-
binata con le sollecitazioni flessionali indotte dai carichi verticali su esse
agenti; tali travi andrebbero quindi, pil correttamente, verificate a tenso o
pressoflessione.

2
° 426 trave 3 -10

o
kg em? / f = Ser 30x60

e
H

[}

“trave -7
" 4= Se:. 100222

NN
|

2

s Yo

trave 23-2¢
Sez, J0uE0

LT .

FIG.10 Sollecitazioni flessionali indotte da una coppia unitaria (M = 1 tm) nella

sezione trasversale pit debole del fabbricato, in corrispondenza del vano

scala e del foro del’ascensore, nellipotesi che la scala a2 soletta rampante

presenti una trave di testata a livello di piano {11,14]. La sezione & con-
siderata di materiale omogeneo e resistente 3 trazione.
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ORIENTAMENTI NELLA PROGETTAZIONE
DELLE STRUTTURE DI FONDAZIONE
DI EDIFICI IN ZONA SISMICA

Aurelio Ghersi, Pietro Lenza

Sommario.

Si esaminano i principali sistemi di fondazione evidenziando le differenze
con gli analoghi sistemi adottati in zona non sismica. Si valuta I'influenza
della deformabilita dei vincoli di base dei telai sullo stato di sollecitazione
della struttura in elevazione, generalmante trascurata in fase di dimensiona-
mento; si indicano le procedure computazionali da adottare per tener conto
del fenomeno.

1. Introduzione.

Le fondazioni di un edificio trasmettono al terreno il carico portato dai
pilastri. La loro area di impronta ¢ pitt ampia della sezione di quest’ultimi,
perché il terreno € in genere capace di sopportare sollecitazioni molto minori
di quelle accettabili per il materiale che costituisce i pilastri.

La scelta tra le diverse tipologie di fondazione & quindi dettata dalle
caratteristiche meccaniche del terreno, che devono essere definite da una
apposita relazione geotecnica. Per terreni via via peggiori, la scelta passa
dai plinti isolati alle travi rovesce, ai reticoli di travi ed infine alle platee.
Se il terreno & tanto scadente da rendere impossibile, o antieconomico, il
ricorso a una fondazione di tipo diretto, si opta per le fondazioni su pali, in

genere costituite da singoli plinti, ma se necessario anche da travi o platee
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su pali.

Nel caso di edifici siti in zona sismica, alla precedente si affianca un’altra
motivazione molto importante, legata all’essenza stessa dell’evento sismico.

Causa prima dei terremoti sono i lenti movimenti delle zolle di crosta
terrestre, ipotizzati all’inizio del secolo da Wegener (deriva dei continenti)
e definitivamente accettati negli anni ’70 col modello di tettonica a zolle
crostali. Lo scorrimento mutuo tra le rocce di zolle adiacenti, lungo le linee
di contatto dette faglie, & frenato dall’attrito. Le rocce sono quindi costrette
a deformarsi, accumulando elevatissime energie elastiche. L’improvvisa
frattura delle rocce porta a scorrimenti tra i lati opposti della faglia che
possono raggiungere ’entita di parecchi metri. II moto si trasmette dal
punto in cui ha avuto inizio (ipocentro) con onde elastiche di compres-
sione e di taglio. Queste vibrazioni possono a loro volta causare ulteriori
movimenti di masse di terreno, specialmente in zone franose.

I danni riscontrati a seguito di un terremoto sono dovuti essenzialmente
a due motivazioni diverse. Una prima causa & Poscillazione del terreno su
cui poggia I’edificio, considerato come un blocco unico. Gran parte delle
problematiche relative al “calcolo di edifici in zona sismica” vertono proprio
sui modelli da utilizzare nello schematizzare e valutare I'effetto di tale moto
sul fabbricato.

La seconda causa & invece il mo.imento relativo di parti del terreno
su cui poggia uno stesso edificio. Appare evidente la necessita di evitare
costruzioni in prossimita di una faglia, o in zone dichiaratamente franose.
E perd in ogni caso indispensabile realizzare un sistema di fondazioni tali
da impedire movimenti relativi tra i pilastri del fabbricato. A tal fine la
normativa richiede che le fondazioni siano collegate tra loro mediante travi
in grado di sopportare forze di trazione o compressione pari a un decimo
del carico verticale trasmesso dai pilastri.

Un’analisi accurata del complesso costituito da terreno, fondazioni e
struttura in elevazione richiederebbe schematizzazioni complesse. Le fon-
dazioni adottate nella pratica professionale sono pero spesso molto meno
deformabili della struttura in elevazione, consentendo di ipotizzare che
quest’ultima sia perfettamente incastrata alla base.

Grazie a questa ipotesi, la determinazione dello stato tensionale in travi
e pilastri risulta molto pilt agevole ed indipendente dal dimensionamento
della fondazione, che pud essere effettuato “a posteriori” (cioe dopo il cal-
colo della struttura in elevazione), considerando agenti su essa le azioni di
incastro della struttura spaziale. Per poter accettare i risultati ottenuti,
& perd necessario controllare la validita dell’ipotesi, cioé valutare I’effetto
provorato sull’elevazione dalle inevitabili deformazioni della fondazione.
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2. Reticolo di travi di fondazione.

La presenza di consistenti azioni orizzontali sulla struttura in elevazione
comporta per la fondazione una variazione nella distribuzione dei carichi
verticali trasmessi e la presenza di momenti flettenti. Nel caso di fabbricati
a struttura intelaiata, specialmente quando non vi sono grandi differenze
di sezione tra i pilastri, le azioni flettenti sono distribuite con uniformita
ed hanno entita tale da non risultare particolarmente rilevanti per le travi
di fondazione. II dimensionamento di queste pud quindi essere effettuato
seguendo i criteri validi per edifici siti in zona non sismica. Le sezioni che in
tal modo si ottengono presentano normalmente una rigidezza flessionale e
tagliante nettamente superiore a quella delle aste della struttura intelaiata.
L’ipotesi che essa sia incastrata alla base appare quindi sostanzialmente
corretta. Un controllo pud comunque essere effettuato determinando ab-
bassamenti e rotazioni dei punti di innesto dei pilastri. Se la loro entita
non & molto elevata, & possibile valutare il momento flettente che insorge-
rebbe nelle travi per un cedimento relativo § degli estremi (M = 6EI§/1?)
o nei pilastri per effetto della rotazione ¢ (M = 4EIp/l) in assenza di
altre deformazioni e sommare tale stato di sollecitazione a quello ottenuto
nella risoluzione dello schema spaziale. Tale procedura, certamente non
rigorosa, € cautelativa poiché induce a considerare nella struttura in ele-
vazione tensioni, dovute alla deformabilita del complesso terreno-opere di
fondazione, localmente maggiori di quelle effettive. In presenza di rotazioni
e cedimenti differenziali rilevanti, occorrerebbe un calcolo pilt complesso,
che tenga conto della effettiva integrazione tra fondazione e sovrastruttura.
E perd da notare che il reale effetto di abbassamenti anche elevati, che
avvengano in un lungo periodo, & sensibilmente minore di quanto prevedi-
bile con una analisi elastica, a causa degli adattamenti plastici della strut-
tura in elevazione.

La situazione & completamente diversa nel caso di fabbricati che presen-
tano irrigidimenti concentrati, come pareti in cemento armato. I momenti
flettenti che insorgono in tali elementi sono infatti di entitd molto elevata e
condizionano decisamente la scelta delle dimensioni della fondazione. An-
che l'ipotesi di incastro alla base risulta spesso poco attendibile. Essa va
pertanto verificata sempre con molta accuratezza e se necessario rimossa.

Si presti inoltre attenzione ad un problema frequentemente riscontrato
in tali casi. L’elemento di fondazione delle pareti viene dimensionato in
base alle azioni che esso deve assorbire durante il sisma, cioé in un momento
particolare e di durata molto breve rispetto alla vita della struttura. Esso
& quindi nettamente sovradimensionato rispetto alla situazione corrente, in
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cui sono presenti solo i carichi verticali. Le fondazioni dei pilastzi, che in
un edificio con pareti in cemento armato sono scarsamente sollecitati dal
terremoto, sono invece dimensionate senza larghezza. Questa differ -
puo portare a cedimenti relativi non previsti, e conseguentemente a da.nm
almeno agli elementi di tamponatura. :
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3. Plinti diretti.

Per verificare un plinto diretto occorre assegnarne le dimensioni e poi
valutare il carico limite sopportabile, funzione delle caratteristiche del ter-
reno, delle dimensioni del plinto ed anche dell’eccentricita e dell’inclinazione
del carico su esso gravante. E perd ancora comune tra gli strutturisti il 1i-
corso al modello di Winkler, come relazione tra carichi e abbassamenti, e
al concetto di “carico ammissibile” inteso come proprieta del terreno. In
realts I’effettivo carico ammissibile si ottiene dividendo il carico limite per
un coefficiente di sicurezza; non si avra quindi per esso un valore unico,
bensi pit valori dipendenti dai diversi fattori innanzi indicati.

Come si & appena detto, nel dimensionare i plinti diretti non si puo
trascurare l’eccentricitd del carico, cioé l'effetto del momento fiettente.
Nell’ipotesi di risultante comunque contenuta nel nocciolo d’inerzia, secon-
do il modello di Winkler per una fondazione infinitamente rigida la massima
tensione di esercizio sul terreno per un plinto di pianta rettangolare di lato

h ed area A vale:
a"—-]—v— 1-{-§E
T A R

cioe & incrementata rispetto alla tensione media di una aliquota dipendente
dal rapporto tra eccentricita e dimensione del plinto. 11 dimensionamento
pud quindi essere effettuato basandosi sulla tensione media, assumendo per
essa un valore opportunamente ridotto (in genere di circa il 30%).

Poiché i plinti di un fabbricato sito in zona sismica sono sempre col-
legati tra loro da travi, nell’effettuarne la verifica occorrerebbe conoscere
in che modo il momento flettente, agente alla base del pilastro, si ripar-
tisce tra plinto e travi. La rigidezza del primo dipende ovviamente dalle
caratteristiche del terreno ed & tanto minore quanto pilt esso & deformabile.
Terreni molto cedevoli hanno perd contemporaneamente anche caratteri-
stiche meccaniche scadenti, ed i plinti in essi realizzati hanno dimensioni
maggiori. La rigidezza dei plinti & quindi spesso nettamente prevalente
rispetto a quella delle travi di collegamento. Almeno in prima approssi-
mazione si pud quindi verificare ciascun plinto ipotizzando che esso assorba
la totalits del momento flettente. Nel verificare le travi si assumera invece
cautelativamente che esse sopportino almeno il 50% dell’azione fiettente.

Per una valutazione pit precisa dell’interazione tra plinti, travi di col-
Jegamento e struttura in elevazione si pud utilizzare il modello di telaio,
inserendo in esso le travi e schematizzando i plinti come vincoli elastica-
mente cedevoli, aventi un legame lineare tra forza verticale e abbassamento
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e tra momento flettente e rotazione:

N=K'y ; M=EK"S

Se il terreno & schematizzato come un sernispazio elastico alla Bousin-
nesq, le costanti elastiche sono fornite dalle espressioni:

% — BV/BHE
TR

_ BH'E

- Ig(l "1/2)

nelle quali B ed H sono le dimensioni del plinto, E e v il modulo elastico ed
il coefficiente di Poisson del terreno, By e Iy due coefficienti adimensionali
dipendenti dal rapporto B/H, tabellati da Lee, Whitman e Richart (fig.2).

Se si utilizza invece per il terreno il modello di Winkler, le costanti
elastiche sono fornite da:

KII

K' =cA
K" =¢I

essendo A ed I I’area ed il momento d’inerzia della base del plinto e c la
costante di sottofondo del terreno.

(Lee, 1963; whitman and Richarr, 1967)
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Per il tipo di analisi innanzi descritto occorre adottare una procedura di
calcolo che consideri tutti i gradi di libert3 della struttura, cioe gli sposta-
menti orizzontali e verticali e le rotazioni dei nodi. Se si ha invece a dispo-
sizione un programma di calcolo che considera come incognite cinematiche
solo gli spostamenti orizzontali dei traversi e le rotazioni dei nodi, si pud
simulare almeno in parte V’effetto del plinto con Pinserimento di ulteriori
aste verticali. Pill precisamente, il complesso di elementi di fondazione puo
essere schematizzato aggiungendo un piano inferiore, con spostamenti oriz-
zontali impediti, i cui traversi sono costituiti dalle travi di collegamento ed
i ritti hanno altezza e sezione tale da essere flessionalmente equivalenti ai
plinti. Se h & l’altezza dell’interpiano aggiunto ed I il momento d’inerzia
della sezione di un ritto, il legame momento-rotazione & espresso da:

EI
= 4—4
M=4 -
e per ’equivalenza dovra quindi essere:
EI
4— = K"
3
cioe
hKll
I=——
4F

In questo modo non & perd possibile valutare Peffetto della cedevolezza
verticale del plinto.

E evidente che entrambi tali approcci possono essere adottati fin dal-
Pinizio del processo di verifica del fabbricato, consentendo di esaminare il
comportamento globale del complesso costituito da telai in elevazione, reti-
colo di travi di collegamento, terreno ed opere di fondazione. Diventa in
tal caso irdispensabile predefinire interamente la geometria strutturale ed
in particolare le dimensioni della fondazione. Per tale motivo nella prassi
operativa si usa posticipare tale verifica globale. Essa peraltro non rende di
norma necessarie modifiche delle sezioni in elevazione. Analisi numeriche,
effettuate nel campo di variabilitd dei parametri meccanici de! terreno per
fabbricati con travi di collegamento di sezione non molto dissimile da quella
delle aste del telaio, hanno evidenziato solo modeste variazioni dello stato
tensionale nei ritti e traversi della struttura in elevaziore, a fronte di vistose
variazioni nella ripartizione tra travi di collegamento e plinti; tali ele:nenti
quindi, nel campo delle geometrie vsualmente adottate, costituiscono com-
plessivamente un vincolo effettivamente prossimo all’incasiro (fig.3).
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FIG.3 Analisi dell’interazione tra telaio, plinti e travi di collegamento.
Con riferimento al telaio 7y dell’edificio esaminato in [13] sottoposto a
forze orizzontali da sinistra, si tiene conto della deformabilitd angolare
del vincolo di base, nell’ipotesi che le fondazioni siano costituite da plinti
diretti, variando la costante di sottofondo (¢ = 1 - 10 - 00 kg cm ™).
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4. Plinti su pali.

Nel caso di.fondazioni su pali, il dato di base per la verifica & il carico
limite del palo, che, diviso per un adeguato coefficiente di sicurezza, for-
nisce il carico ammissibile, ciog il carico massimo che si ritiene accettabile
per esso. Nel caso di plinti soggetti solo ad azioni verticali, il carico di eser-
cizio sul singolo palo & ottenuto immediatamente come rapporto tra carico
totale e numero di pali. In presenza di azioni flettenti occorrera tener conto
dell’incremento di carico dovuto al momento. Ad esempio, nel caso di un
plinto a quattro pali s ha:

essendo d la distanza tra i pali, in genere pari a tre volte il loro diametro.
Si pud quindi effettuare il dimensionamento basandosi su un carico medio
opportunamente ridotto rispetto al valore ammissibile (in genere di circa il
30%) ed utilizzare poi formule analoghe a quella su riportata per la verifica.

Anche nel caso di plinti su pali, la presenza di travi di collegamento
renderebbe necessaria una ripartizione delle azioni flettenti tra plinti e travi.
Essendo in genere i primi pili rigidi delle seconde, & ancora possibile asse-
gnare, a vantaggio di sicurezza, ;1 100% del momento ai plinti ed il 50% alle
travi.

Per una valutazione piu precisa dell’azione mutua, il plinto puo essere
schematizzato come un vincolo cedevole, le cui costanti elastiche K’ e K"
dipendono dalla deformabilita k del palo (y = kP). Per un plinto a quatiro
pali, posti a una distanza d, s1 ha:

K'

i
el

d:
v _ =
K"= k
Nel caso di pali che lavoramo per attrito laterale la deformabilita k
dipende sia dalle dimensioni del palo che dalle caratteristiche del terreno e
pubd essere ricavata mediante una prova di carico dopo la realizzazione della .
palificata. Se invece il palo lavora di punta, poggiando su un banco di roccia
o di terreno molto compatto, essa & pari alla deformabilita estensionale:

l
k= —
EA
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Anche per tale tipo di fondazioni somo possibili procedure di analisi

che tengano conto dell’interazione tra struttura in elevazione, reticoli di
collegamento e plinti di fondazione. 11 problema ¢ perd pili complesso perché
a rigore occorre tener conto anche della cedevolezza orizzontale dei pali,
che & un dato geotecnico di difficile valutazione. Sul piano operativo non
vi sono difficolta se si opera con un modello che tenga conto di tutti i gradi-
di liberta della struttura. Operando invece col modello di telaio flessionale
con vincoli fissi & possibile tener conto solo della cedevolezza angolare del
plinto, con la procedura gis descritta nel paragrafo precedente (fig.4).
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// // Vi
/ / //
/ rd v
4 4 /
y s A
/ A /
/
4 s /,
/ 7 7/
s
/ L7 s
,’ -
/ PPt an ’:’ -7
L - L= . =7
,"\8.59 77N 7.08 +7 7, 8.59
(o] 20
PLINTIi A TRE PALl P ]
tm

TRAVE COLLEGAMENTO PLINTI SEZ.30x60

PALO TRIV. @40 L:7m E£:2x10%kg ei?

FIG.4 Analisi dell’interazione tra telaio, plinti e travi di collegamento.
Con riferimento al telalo 7y dell’edificio esaminato in [13] sottoposto a
forze orizzontali da sinistra, si tiene conto della deformabilitd angolare del
vincolo di base, nelPipotesi che le fondazioni siano costituite da plinti a
castello a 3 pali, di deformabilitd assiale EA/L = 359 t cm™1).






FONDAZIONI SU PALI
NEGLI EDIFICI IN ZONA SISMICA

Mario De Matteo
Sommario.

Si affronta il problema della ripartizione di sforzi normali accompagnatt
da momenti e di sforzi orizzontali tra un gruppo di pali. Le azioni orizzon-
tali possono derivare da sisma, vento, pressione dell’acqua, spinta di terreni.
Con riferimento all’edificio in zona sismica, ogni pilastro scarica sulla fon-
dazione, per ogni condizione di carico, uno sforzo normale N, un momento
M., un taglio T,, un momento M, e un taglio T,,. Per azioni orizzontali,
agenti ad esempio in direzione z, sono prevalenti M. e T. rispetto a M.,
e T, derivanti da soli carichi verticali. Con riferimento ad un gruppo di
pali (plinto singolo e/o platea) si ripartiscono tra i pali le azioni trasmesse
dai pilastri. ‘In quanto segue si fa Iipotesi che I’elemento di fondazione
che collega i pali sia infinitamente rigido e che quindi sia valida Pipotesi di
conservazione delle sezioni piane. Per quanto concerne la definizione della
portanza del singolo palo, il comportamento dei pali in gruppo, le interazio-
ni palo-terreno e tutte le altre considerazioni di natura geotecnica si rinvia
alla bibliografia specifica in materia.
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1. Ripartizione di un sistema generico di carichi.

1.1. Baricentro di un sistema di masse.

Assegnato un sistema di m masse m; e le coordinate (X.,Y:) di ognuna
rispetto ad un sistema di assi cartesiani (0,X,Y) si ricercano le coordinate
(Xe,Yc) del baricentro G delle masse suddette.

a v
o)
SRS
H °
SO S——
H H
) : °
i Yo
' '
! :
: : X
[}
§
FIG.1 -

Per ’equilibrio alla rotazione intorno all’asse Y si ha:

Z mX; = XGZ m;
s==x]1 =1

m
i=1 T Xi
Xe = =55—— (1)
t==1 m;
Analogamente si ricerca ’ordinata del baricentro delle masse 1mponendo
I'equilibrio alla rotazione intorno all’asse X:

m E
YG — Z‘=ri; m; (2)
i=1 m;

1.2. Centro di sollecitazione.
Assegnato un sistema di carichi (P;,M;,,M;,) e note le coordinate

{(X;,Y;) del punto di applicazione rispetto al sistema (0,X,Y) prima as-
sunto, si ricerca il baricentro P di detti carichi, ossia il centro di sol-
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lecitazione, come 'intersezione degli assi di sollecitazione paralleli rispetti-
vamente agliassi X e Y.
Per ’equilibrio alla rotazione intorno all’asse Y si ha:

ZR, 'XJ'“‘}'ZM_.,‘: =XPZ .PJ
=1 =1 J=1

5o o D= By X + B, My
i N

Analogamente per ’equilibrio alla rotazione intorno all’asse X si ha:

i B+ 2, My
N

sz

Nelle precedenti si & posto: N = 3" P

FIG.2

Se il sistema & del tipo (T;.,T;y) come in figura 3, analogamente si
ricavano le coordinate del centro P di sollecitazione:

m
j=1 TJ'y ) XJ‘

Xp =
P Ty
Yp = ;’; 1 TJ‘: : }/J

Tz
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Nelle precedenti si sono posti:

m
T;, = T, = Risultante in direzione y
1

7=

Z T, = T = Risultante in direzione x
=1
La risultante vale: T=./T?+7T2

Y4

FIG.3
1.8. Ripartizione di uno sforzo verticale eccentrico N.

Si vuole ripartire tra un insieme di masse e/o rigidezze m; uno sforzo
verticale N applicato nel centro di sollecitazione P(Xp,Yp) diverso dal loro
baricentro G(X¢s, Y ). Per il principio di conservazione delle sezioni piane
e per gli equilibri alla traslazione parallelamente all’asse Z e alla rotazione
intorno agli assi Y e X si ha:

1 (Xr - Xc)
Ni=N-m; | e + (X - Xg)+
™ i=1 TH Zi:z m; - (X; — X¢)? ( 2
Y, —
et =¥e) _y vy, 3)

x‘m=1 m; - (Y* - YG)2

Se il carico N & eccentrico in una sola direzione, ad esempio X, risulta
Yp — Ys = 0; nella precedente si annulla il terzo termine in parentesi.
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Se assumiamo il sistemna di riferimento con origine nel baricentro G delle
masse, risultando Xg =0eYs =0, la precedente diventa:

N{:N.m‘( 1 XP'X." YP-KYZ)

Doy T Ei:l’m.x? _E;:lm'i'

1.4. Ripartizione di uno sforzo orizzontale T.

Si vuole ripartire lo sforzo orizzontale T applicato nel centro di
sollecitazione P(Xp,Yp), diverso dal baricentro delle masse e/o rigidezze
G(Xg,Ye), detto centro di torsione (fig.4).

Assumendo il principio di conservazione delle sezioni piane e imponendo
ghi equilibri alle traslazione orizzontale nella direzione di T e alla rotazione
intorno alla retta per G parallela all’asse z si ottiene:

T

1) equilibrio alla traslazione T = = - 4

) DI~ ®

2) equilibrio alla rotazione Tr = ———-T—‘-E——— m; - d; (5)
: T TLm

Nelle precedenti espressioni si & indicato con d; la distanza della massa
m; dal centro di torsione G, che vale:

d; = V(Xi — X )? + (Y: - Y5)?

Y4

FIG .4
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Lo sforzo taglhiante T} assorbito dalla massa m; sara la risultante degli
sforzi T e T7; si noti che T? ha direzione parallela allo sforzo T mentre 77
ha direzione ortogonale alla congiungente la massa m; e il centro di torsione
G.

Assumiamo un sistema locale con origine in P, asse X’ concorde con 7 s
asse Y tale che il sistema (P, X", ¥") sia concorde con il sistema (0,X,Y).
Definiamo I’angolo « di inclinazione dello sforzo T’ come P’angolo che ’asse
X' deve compiere in senso orario per portarsi in posizione parallela e con-
corde con ’asse X. = '

Assumiamo inoltre ’eccentricita e positiva se il momento T, - e & orario
e le componenti dello sforzo sul palo positive se dirette nel verso contrario
a quello assunto come positivo per ghassi XeVY.

FIG.s

Detto 8 I’angolo di inclinazione della congiungente il centro di torsione
con la massa m; si calcolano in valore e segno le quantita:

.. (Yo -Ye)
sinf = —-—_di (6)

. (X - Xo)
cosff = Z (7)

Le componenti dello sforzo sul palo valgono:

Tie =T, + T, =T cosa+ T  sinf
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—_ t o t _ r
T =T, - T, =T;sina— T cos 8

Sostituendo nelle precedenti le espressioni (4), (5), (86) e (7), si ottiene:

T-cosa T-e
Te == Mi+ = mi - (Yi = Y, 8
Zi:lrn‘. i=lrn“..d~."2 ( G) ( )
T-sina T-e
Ty=vm—— M-t 5 M & X 9
i:lm‘. ™ Ei:ln‘l".di2 ( G) ()

Note le componenti secondo gli assi X e Y si valuta lo sforzo risultante:

2. Platea su pali.

1l sistema di carichi (P;, Mz, M;,) considerato al paragrafo 1 rappre-
senta I’insieme degli sforzi normali, del momenti agenti nel piano Z-X e dei
momenti agenti nel piano Z-Y, trasmessi dai pilastri alla struttura di fon-
dazione; analogamente il sistemna di carichi (T}.,T;,) rappresenta ’insieme
degli sforzi di taglio paralleli agli assi X e Y, trasmessi dai pilastri alla
struttura di fondazione.

I due sistemi di sforzi inpanzi citati sono in numero pari alle condizioni
di carico considerate per la struttura in elevazione.

Nel caso di fabbricato in zona sismica risultano generalmente trascurabi-
li, per azioni sismiche in direzione X, M;, e T, mentre, per azioni sismiche
in direzione Y, M, e T}..

2.1. Ripartizione degli sforz: normali.

Ricercate come prima detto la risultante N degli sforzi normali P; e le
coordinate del centro di sollecitazione P(Xp,Yr), si sostituisce nelle (1),
(2), (3) alle masse m; le rigidezze assiali W; dei singoli pali ottenendo cosi
le coordinate del baricentro delle rigidezze e lo sforzo normale nel palo
generico.

La rigidezza assiale W; deve essere determinata sperimentalmente, come
rapporto tra lo sforzo applicato sul palo ed il corrispondente accorciamento.
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Detto accorciamento & pari alla deformazione elastica del palo se que-
st’ultimo lavora esclusivamente di punta; in detta ipotesi si pud assumere
W: =K -E; - A/l

Nell’ipotesi che K, E;,l; siano ccstanti ed essendo A; = nD? /4 si pud
assumere W; = K, - D?. '

In tal caso le coordinate del baricentro delle rigidezze (centro elastico
della palificata) e lo sforzo sul palo diventano:

- Ein;lD’z'Xf

XG - Zfrj—lxDz (1,)

2uiny D2 Y: )

Yo = W (2)
=1 T

1 " (XP—-XG)-(X,-—XG)+
Eiﬂ;l D:'z ) E:’;l D? : (X*' —XG)2

(Yp —Y5)-(Y; - Yc)}
X, D (Y- Y5

N,=N'D$2{

+ (3)

Nel caso di platea su pali dello stesso diametro le precedenti si sempli-
ficano ulteriormente e diventano:

XG _ Ei:l .X“' (1”)
m

Yo = Ei:l -Y; (211)

m

1 (X» - Xe)-(Xi — Xg) .
mSE X-Xa)p

(Yr ~Ys)-(Y: - YG)}
Zz"n.—.x (Ys _YG)2

Nel caso lo sforzo N cada sulla retta per G/para.llela all’asse Y, ossia
Xp = Xg, si ha:

N;=N'[

+ (3")

=y L e = Ye) - (Y - o)
Ne=N [m' NS ST J
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Analogamente se N cade sulla retta per G parallela all’asse X, risul-
tando Yp = Yg, si ottiene:

_ 1 (XP—XG)'(Xi_XG)]
N D >/ - A= AL

Gl ultimi due casi si verificano generalmente per fabbricati in zona
sismica e per azioni sismiche agenti rispettivamente in direzione Y ed in di-
rezione X, se i momenti derivanti dalla direzione ortogonale per soli carichi
verticali sono nulli. .

2.2. Ripartizione di uno sforzo orizzontale.

Nota la risultante T degli sforzi di taglio e le coordinate del centro di
sollecitazione P(Xp,Y»), si sostituisce nelle (1); (2), (4), (5) la rigidezza
tagliante del palo alla grandezza m;, ottenendo cosi le coordinate del bari-
centro delle rigidezze (centro di torsione) e i valori di T e T7.

La rigidezza tagliante W deve essere determinata sperimentalmente,
come rapporto tra la forza orizzontale applicata in testa al palo ed il cor-
rispondente spostamento orizzontale.

Detto spostamento orizzontale & funzione delle caratteristiche del ter-
reno, della condizione di vincolo della testa del palo, del diametrc e della
lunghezza del palo. Per maggiori dettagli sulla definizione della rigidezza
tagliante si rinvia alla bibliografia.

Nel caso particolare che i pali abbiano tutti le stesse caratteristiche
geometriche ed il terreno sia omogeneo, la rigidezza dei pali & costante e si
ha:

X

— i=1 b m
Xe = =2 — (")
— Z:r;l K 17

Yo = &= @)
Ti=2 @)

m
r T-e '

Nell’ipotesi che 1 pali abbiano tutti la stessa rigidezza e lo sforzo T sia
parallelo ad uno degli assi X e Y, come usualmente avviene nel caso di
fabbricati siti in zona sismica, si ottiene: ’
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per T//X:
_T T-(Yp—Ys) (Vi -Y5) ,
i E )
7, = -T2 Xe) (X - Xo) ()

tz=1 "4
per T//Y:
T-(Xp —Xg)- (Y. - Y5)

Tz‘z = - ™ 8"
ST @ )
_ T T‘(XP—XG)'(Xi"XG) | 7]
T = m &)

2.3. Conclusiont e considerazioni particolari relative a fabbricati in zona si-
smaica.

Nel caso di fabbricato in zona sismica risulta:
N = peso del fabbricato "
T = sommatoria di tutte le forze sismiche di piano

Se le rigidezze taglianti e assiali dei pali sono proporzionali, il centro
elastico della palificata coincide con il centro di torsione. Detta coincidenza
si verifica in particolare se tutti i pali hanno la stessa rigidezza assiale e la
stessa rigidezza tagliante, ossia nel caso di pali uguali.

Le formule per la ripartizione di uno sforzo normale e di uno sforzo
orizzontale, esplicitate per la platea, valgono ovviamente anche nel caso di
plinti isolati. /

Nel caso di plinti collegati, bisogna invece considerare la presenza di detti
collegamenti e, nel caso conferiscano alla struttura di fondazione rigidezza
sufficiente a far traslare e ruotare I= stessa come un corpo rigido, la ripar-
tizione deve essere effettuata, tenendo conto dello sforzo tagliante relativo
a tutto il fabbricato, tra i pali dell’intera fondazione.

Dette considerazioni valgono anche nel caso che due o pili plinti si com-
portino come un corpo rigido. In quest’ultima ipotesi si consiglia, ai fini
del caleolo del massimo sforzo di taglio in testa al palo, di operare la ripar-
tizione nella ipotesi di plinti operanti in gruppo e di plinti isolati; tra i due
valori di T; cosi calcolati si sceglie, ai fini della verifica del palo, il maggiore.
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Noti per ogni palo e per ogni condizione di carico lo sforzo assiale N;
e ’azione orizzontale T; da applicare in testa al palo, conviene, prima di
procedere alla verifica di resistenza ed al calcolo delle armature, verificare
che lo sforzo N; risulti minore o uguale del carico ammissibile sul palo.

Quando N; in uno o piu pali risulta maggiore del carico ammissibile si
devono adottare uno o piu dei provvedimenti seguenti:

a) aumentare il numero dei pali;

b) aumentare la sezione del palo; -

c) variare il posizionarmento dei pali.

E molto importante il posizionamento dei pali che dovrebbe tendere
ad una ripartizione uniforme dello sforzo N e dello sforzo T tra i pali,
ottenendo cosi la palificata pili economica. Per ottenere cio, si deve fare
in modo che la risultante dei carichi verticali e la risultante dei carichi
orizzontali siano applicate nel baricentro della palificata; in tale ipotesi i

ali si caricano uniformemente. In presenza di pill schemi di carico, con
riferimento al fabbricato in zona sismica, tale condizione puo ottenersi per
uno solo degli schemi; in tal caso conviene ottenere la uniformita di carico
sui pali per la condizione di soli carichi verticali sul fabbricato.

Nota per ogni palo la coppia (N;,T;) per ogni condizione di carico, si
devono tracciare i diagrammi del momento e del taglio lungo il palo ed
effettuarne quindi la verifica a pressoflessione.

Per quanto concerne la definizione della funzione momento e della fun-
zione taglio lungo il palo, dipendenti dalle caratteristiche del terreno e
del palo nonché del vincolo in testa al palo, si rinvia alla bibliografia
sull’argomento.

3. Plinto a m pali uguali disposti lungo una circonferenza.

Si vuole operare la ripartizione di uno sforzo normale, momento e taglio
tra m pali uguali disposti lungo una circonferenza.

I pali sono disposti a distanza mutua [ e I’angolo al centro, corrispon-
dente alla corda tra due pali successivi, vale:

360°
a=

m
I legame R — ! risulta:

_ /2
" sina/2
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Detto S, I’angolo che il raggio per il primo palo forma con l’asse Y e
B: P’angolo che il palo ¢ forma con lo stesso asse Y, tra i vari ¢ valgono le
seguenti relazioni:

ﬂl = ﬂo
P=B+a
B = Bm-1 +a
Si ¢ assunto un sistema di assi con origine nel centro della circonferenza,

ossia nel baricentro dei pali.
Le coordinate del palo 3, con le posizioni innanzi fatte, valgono:

X,‘ = Rsinﬂ,-

Y; = Rcos j3;

n

FIG.6

In presenza di uno sforzo normale N, di un momento M., e di un taglio
Ty, detta H Paltezza del plinto, essendo

M, +T,-H

Yr N

,XP =O,XG=0,YG=0
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dalla (3") si ricava’:

N N'Yp’}’:‘ N N'YP
Ni———"" —_———— = — —= -R ;=
* =1 Yz m - R2 'Eizl COSZ ‘Bi COSB

(10)

N-Yp _N 2-Ypcosf;
TR °°sﬁ‘—m(1+ B )

Lo sforzo di taglio nel palo i, essendo il baricentro dei pali coincidente
con il centro di sollecitazione, risulta dalle (8") e (9"):

Tiz =0
Ty
L=, (11)
oD
* m

In presenza di uno sforzo N, di un momento M. e di un taglho 7. ,
analogamente al caso precedente, si ricavano:

p2-4 Tz H
XP':M ks 3YP"'O> XG= 3 YG=
N
N 2-Xp . ”
N;——’;‘(l-% 7 -smﬂ,—) (12)
no L
m

(13)

Si semplificano mel seguito le espressioni (10), (11), (12) e (13) con
riferimento ai plinti a 2, 3, 4, 5, 6 pali.

1Per m intero > = 3 , qualunque sia g, si verifica:

sin® B; +sin® B +...+sin? B, =

cos? By +cos? B + ...+ cos® B, =

IEREIE
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3.1. Plinto a due pals.

Nel caso di plinto a due pali risulta:

m=2 Ay
a = 180° {
R=1/2 f
Bo =0° N
- =y
,81 = 0° /4!' \\!;,/
Bz = 180° L o R
: -
/éi ,3’\
& {12y
: L/
|
FIG. 7

In presenza di N, M,,,T, e tenuto conto chie 2o, cos? B =2, siha:

- — . ;= 1 . A —
M = '—"2 -+ R2.E:"1c 52/9,- RCOSﬂ = < + COSﬂ =

2 R
N 2-Y-
-—-é-—<1+ ] cosﬁ;)

Tenuto conto che cos§; = 1 e cos B, = —1 si ha:
N, =-‘7§.(1+2'1YP>
N = % (1—2'IY”>
-~In presenza di N, M,, , T, e tenuto conto che i sin’ 8; =0, si ha.:
N;= -‘;z + %—-‘.X—g -R-0 (indeterminata)

T,
Tz‘f—"2—
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1l plinto a due pali non in grado di fronteggiare un momento M., per
cui in direzione X & indispensabile la presenza di una trave di collegamento.

8.2. Plinto a tre pak.

Nel plinto a tre pali risulta:

m=3
a = 120°
_ 2 V3 «
sin 60° 3 b
Bo = 0°
B =0°
B2 = 120°
Bs = 240°

FIG‘.S
In presenza di N, M., , T, dalle (10) e (11) si ottiene:

_ 2-Yp
N; = . (1_;. 1.135_ ‘cosﬁ;)

T: =

ol o=

Gli sforzi nei singoli pali, tenuto conto del relativo valore di cos G,
risultano:
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In presenza di N, M..,T, dalle (12) e (13) si ottiene:

N;

N
N1=‘3—

N 8-Xp
Nz——:a—'(l-‘}- I.)
_N 3-Xp
YRS

3.8. Plinto a quattro pali.

Risultano in questo caso:

m=4 Ay
o = 90°
R 4/\\ /—\X\
_ 12 _1 V2 s B
" gin45° - 2 ; | : ]
Bo = 45° — E\\ﬁ ; X
Pi=a" A ] A
B> = 135° ’\3"-—}--—‘-—- a2
o ~-
By = 225° [
‘34 = 3150 Ll o A
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In presenza di N, M., T, si ha:

N 2-Yp
N, 4 .(1+l‘%§~co§ﬂ,>

o |
1l
EN e

Gli sforzi nei singoli pali, valgono: ’

¥ (2T

Ny=Ne=- (1425
N 2-Yp

Np=Ny=-(1- 25 )

In presenza di N, M., T, si ottiene :

(1+2'IX” -sinﬂ;)

N (. 2-Xp
M=M= 1t
o _N 2-Xp

N=No=1(1 1)
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8.4. Plinto a cinque pals.

In questo caso risultano:

-

m=35 Ay
a=T2° !
1/2 .
R= T - 0.851
Bo =07 .
)51 =0°
B, = 72°
By = 144° ST
B, = 216° S
5, = 288° s

In presenza di N, M,,,T, si ha:

N 2-Yp
N.=—11+ . i
5 <1 0.85-1 °°sﬁ>
T,
T, = 2
5

Gli'sforzi nei singoli pali valgono:

N N-Y
Ny = 5 T 51251
N2 =N5=: £+———N.YP:O.31 :
5 2.125-1--
N N-Yr-081
No=Ny= — — —-£ 27
8T T s 2.125-1



Fondaziont su pali

In presenza di N, M..,T: si ha:

085-1

N1 = —]y—'
cr)
N, = _1[+ N-Xp_-ogs
5 2.125-7
N  N-Xp-059
Ns =2+ =377
N N-Xp-0.59
Ne=5 =53]
N, = N N-Xp-095
5 2.125-1

- 389 -
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3.5. Plinto a ser pals.

In questo caso risultano:

m=26

a = 60°

R=1

/30 = 307

B, = 30° y

B2 = 90°

Bs = 150° ;

Bs = 210° L ]

Bs = 270° i.

B = 330 .
FI1G.11

In presenza di N, M., ,T, si ha:

Ni=-]g-<1+2‘yp -cosﬂ,-)

T, -
Ti=2 -

Gli sforzi nei singoli pali valgono:

N'>=N5=

ol=

N Y,
N3=N4=E<1-——Ii\/§>



Fondaziont su pal

In presenza di N, M;.,T: si ha:

_N 2-Xp .
N, = 5 <1+ ] -smﬁ,)
T

T, =%
6

Gli sforzi nei singoli pali risultano:

4. Progetﬂto dei plinti su pali.

- 891 -

Nel seguito si fa riferimento esplicito, per il progetto e le verifiche, al
caso del plinto a due pali potendosi, con opportune modifiche, utilizzare le

stesse formule per i plinti con pil di due pali.

4.1. Progetto a flesstone.

Si fa Pipotesi di plinto di normale altezza, ossia di plinto per il quale sia
ipotizzabile un comportamento a trave e sia quindi schematizzabile come
due mensole incastrate 2 filo pilastro e caricate dalla reazione dei pali.”

Con riferirnento alla figura 12 il momepto a filo pilastro risulta:

M=P-d
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Si pud progettare ’altezza del plinto con la seguente:

h=r. M (14)
b
essendo r funzione delle sollecitazioni ammissibili nel calcestruzzo e nelle
armature nonché del rapporto E;/E, e b = (D + 10 + 10).
Definita P’altezza del plinto si calcola ’armatura a flessione da disporre
inferiormente a filo pilastro: '

M P-d

A, = = :
77 09ho;  09kaoy

(15)

{.2. Progetto a punzonamento ¢ a taglio.

1l diagramma della-caratteristica tagliante & costante e vale T = P.
Si assume la sollecitazione tangenziale costante e pari al valore massimo:

a) punzonamento
Con riferimento alla sezione A-B di fig.12 lo sforzo di trazione vale:

rbh P bh _ P
V2 = 0.9bk \/5—0,9\/:?0

L’area deil sagomati da disporre nella sezione A-B vale:

Flz

F
Af,zl Ll ..___P_._.. (16)
oy 0-9\/§UI

b) taglio
Con riferimento alla sezione A~C di fig.12 lo sforzo di trazione vale:

P Pd/2
Fo=rbdV2= m-bdﬁ_ So%

L’area dei sagomati da disporre nella sezione A-C vale:

F, Pd/2
A(S) =2 =
I 0'] O.Qho_, (17)
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Detta area deve essere presente in tutte le sezioni parallele aila sezione
A-C ed & relativa alla lunghezza d- /2 . ‘
Ricerchiamo P’area a punzonamento da disporre nel tratto generico Az

(pari al rapporto tra A(fz) e la lunghezza h//2 moltiplicato per la lunghezza
Az):

P 1 A PAz
- . Z TE —m——
0.9v20; h/\V2 ~ 09hay

2 4
AP (Az) = (16)
Si ricerca analogamente ’area a taglio da disporre nel tratto generico

Az :
Pdv/2 1 PAZ

T 09ho; dv2 - 09ha,

(a7)

Confrontando le espressioni (16') e (17’) si evince che, con riferimento
al tratto generico Az inclinato di 45° rispetto all’orizzontale, I’area di sago-
mati & la stessa a punzonamento e a taglio, per cui si pud calcolare detta
area con un’unica formula.

Si pud concludere che, per ogni valore Az , qualunque sia la sua po-

_sizione, bisogna intercettare la stessa area di sagomati, per cui e opportuno
disporre uniformemente le armature e quindi, 2 parita, di diametro a di-
stanza costante. ‘ "

Ponendo Az = 100 cm ed esprimendo Pin kg, hincm e o, in kg cm™2,
I’area di sagomati a metro lineare diventa:

_ P-100
" 09k,
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4.8. Progetto a rottura.

Quando ’altezza del plinto cresce, circostanza che generalmente si veri-
fica per conferire al plinto la capacita di comportarsi come un corpo rigido e
ripartire, in presenza di solo sforzo normale, equamente tra i pali lo sforzo, il
modello che meglio interpreta il comportamento effettivo del plinto é quello
a rottura.

Il modello (fig.13) & costituito da puntoni in calcestruzzo (elemeriti 1 e
2) e tirante di base in acciaio {elemento 3). .

I puntoni, in analogia con le lesioni che si osservano a rottura, presentano
rispetto all’orizzontale una inclinazione variabile tra 45° e 90° .

In particolare I'inclinazione vale 45° in presenza di solo taglio, vale 90° in
presenza di sola flessione e assume valori compresi tra 45° e 90° in presenza
contemporanea di flessione e taglio.

Detta inclinazione sipone generalmente in funzione del rapporto
® = M [T H e assume i valori limiti 45° per ¢ = 0 e 90° per p = o .

Nel caso del plinto per rendere trascurabile il regime flessionale rispetto
a quello tagliante si fa in modo che risulti d; < k (per d; = h risulta

e =1).

ot
Yee2

FIG.13

Per semplicitd i singoli elementi vengono considerati incernierati agli
estremi.
Per I’equilibrio del nodo 1 si ha:.
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C=—2

© . sina

pe_f _Pd
tan o k

Dalla precedente si evince che al crescere del rapporto d;/h cresce lo
sforzo nel tirante; per d;/h < 1 risulta F < P, per d;/h = 1 risulta
F=Peperd,/h > 1risulta F > P. .

L’ultima possibilitd d, /h > 1 comporterebbe una inclinazione del pun-
tone < 45° in contrasto con la circostanza ormai acquisita che la incli-
nazione assume il valore minimo di 45° ; per d;/h > 1 il modello a rottura
cade in difetto.

Perché il modello a rottura sia applicabile deve risultare d;/h < 1 e
quindi A > d, .

Lo sforzo nel tirante per quanto sopra assume valori < P

L’area del tirante risulta:

F Pd S,
Ay = ; = ha,l (valore max P/oy) (19)

Si noti come per d; = d/0.9 1’area del tirante risulta eguale ad A;
calcolata a flessione nella sezione a filo pilastro.

Per d; = h detta area assume il valore massimo 4; = P/, , cioé &
pari al rapporto tra il taglio e la o, ; essa & proprio l'area da disporre
inferiormente nelle travi semplicemente appoggiate, prevista al paragrafo
5.3.3 delle “Norme Tecniche .....” decreto 1/4/1983 del Ministero LL.PP.

4.4. Caf;clusioni.

Con le considerazioni finora esposte si possono trarre le seguenti conclu-
sioni relativamente al progetto dell’altezza del plinto e delle sue armature.

a) progetto altezza
" — a flessione

h:r. —

- a taglio e/o punzonamento
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— a rottura
h>4d;

Tra i tre valori precedenti di & si adotta il maggiore.

b) progetto armature

- a flessione

Pd : d
A — (superﬂua perd; > —>

7 0.9}20'] 0.9
- a rottura
Pd, VIO ., _ P
5 = — | a vantaggio di statica si pud assumere A r=—
h ay gy

- a taglio o punzonamento

P -100
Afsag = 0.9ha,

In termini applicativi le fasi sono le seguenti:

— calcolare I’area dei sagomati a metro lineare e disporli uniforme-
mente;

~ calcolare 'area a rottura e disporla diritta inferiormente;

— calcolare I’area a flessione a filo pilastro e confrontarla con quella
a rottura; per A > d; le differenze sono lievi ed anche se l’area a
flessione risultasse maggiore di quella a rottura, comunque la pre-
senza di sagomati oltre il filo pilastro sarebbe,sufficiente ad integrare
quest’ultima. .
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DOMINI DI RESISTENZA M-N.

Assegnata una sezione soggetta a pressotiessione, & possibile valutare, .

' per ciascuna coppia delle caratteristiche di sollecitazione momento flettente

M e sforzo normale N, ’ammissibilita delle conseguenti tensioni. L’insieme

delle coppie di valori accettabili costituisce, nel piano M-N, un dominio,

delimitato da una curva che verrd indicata col termine “curva limite nel
piano M-N" o pil sinteticamente “diagramma M-N7

La valutazione di ammissibilita pud essere fatta con riferimento sia alle
tensioni di rottura del calcestruzzo e snervamento dell’acciaio (el qual
caso si parlera di domini limite a rottura) che alle tensioni ammissibili.
Nella verifica delle strutture in zona sismica si fara sernpre riferimento a
questo secondo caso, essendo per esse attualmente esclusa la possibilita di
un calcolo a rottura:

L’uso dei diagrammi M-N pud rendere pill rapida la verifica a pres-
soflessione delle sezioni dei pilastri dell’edificio. Lo stato tensionale sara
infatti accettabile se il punto che rappresénta la coppia M-N si trova
all’interno o sulla frontiera del dominio.

La maggiore utilitd si riscontra, pero, non tanto netla verifica quanto
nella scelta delle armature da disporre in una assegnata sezione. Se per essa
si determinano i domini corrispondenti a quantitd diverse di armatura, si
ottiene nel piano M-N un insieme di curve, che delimitano ciascun dominio.
Per ciascuna coppia delle caratteristiche di sollecitazione si pud allora in-
dividuare graficamente quale sia la quantita di armatura necessaria perché
il punto che rappresenta tale coppia sia all’interno del dominio. Diventa
inoltre facile valutare visivamente quale tra le numerose coppie M~N che
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sollecitano la sezione sia la pili gravosa.

Nel caso di sezioni rettangolari in c.a.” con armatura simmetrica, che

usualmente si adottano per i pilastri, il domjnio & simmetrico rispetto
all’asse N.

Per ciascuna curva limite si possono individuare pid tratti. Da sinistra

verso destra si ha:

a)
b)

c)

d)

un tratto rettilineo, corrispondente alla sezione tutta tesa;

un tratto teoricamente curvilineo, ma ai fini pratici quasi indistinguibile
dal precedente, corrispondente alla sezione parzializzata, quando in essa
Pacciaio va in crisi prima del calcestruzzo;

un punto di cuspide, in corrispondenza del quale entrambi i materiali
raggiungono contemporaneamente i valori limite delle tensioni;

un tratto curvilineo, corrispondente alla sezione parzializzata, quando
in essa il calcestruzzo va in crisi prima dell’acciaio;

un tratto rettilineo, corrispondente alla sezione tutta compressa; & stata
indicata con linea tratteggiata la parte finale di esso, che corrisponde
a tensioni medie nel calcestruzzo superiori al 70% di quella limite, e
quindi a coppie M—N cemunque non conformi al regolamento.

Nelle pagine che seguono sono riportati i diagrammi M-N relativi ad -

alcune tra le sezioni pili frequentemente utilizzate nella progettazione.

L4
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40 x 80

sezione

Af=A’f n= 15
eigmn o = 85 kg/om2
eigma £ = 1908 kg/cm2
copriferro = 3 em

D A )




Domini di resistenza M~N

- 417 -

e 0t ofe s

.
T IR,
. . . : ) .
. . . . . =
- . - - . . - . *
- - . * *
. . - M . - i

N B i —
: : : - N Yo
. - . . . //f?é -
(‘é . . . AR
N & . . : v ’1
§ 3 - . . . CAPAPAn 8~
w9 B £ D T I P gt R
-y ¥ 0 . : . st
i Xz om . : : A St -
= £ N & 1 R R g /f,.{,’/.f.;lg
<f‘ o¥] - ° : . . % _,//,/( , ///‘i N
3 ] c . . A GNP aRar, 23
< . TS D
X o 4 [ R R N G AP R S N
& I s & " . PVl /'}/ PRIy I
< £ E ) . S, ]
« FHEL ST
& - - ) D YA AN AN LA L A Y]
< 3 8 o . R MRSV
o8] . /,’«,’,/", /s l
- R SR ’ﬁ
) t b e s e s e e ey . .im
C N =
3]
O .. e e ~
- l::
N =
w ...q-.b"l
i
o 13
| @
R e
b
P A
le
B 1§
=)
5}
]
is
-8 0. o e e . [es]
je:
f&
- ~
=
id
}...-_..4._. -~
@ .
- o)
o N
= 5 !
Tand




- 418 - Appendice

. . +
- - . Sim

' . . . . . . T

A S »//)/« 4 M

n -

c .

eigma o = 85 kg/em2
eigmao f = 1980 kg/cm2

copriferro = 3 cm

Afep’f

40 x

sezione

v e v e s

L
+
4
ES
4

© emd S84

1= : . .
e e e e e e ey




Domini di resistenza M-N - 419 -

(k)

n = 15

82 383 320 348 aof,

+

t

sigma o * 85 kg/om2
eigna £ = 1088 kg/on2

80 x 40
Tt AReATE

229 208 248 263 2

t{
1

sezione

'y
+

.
RN I S B L T
.

.

.
+
t

St v e N
'
t

Y
+

.
.
PPN
.
3
+

I
t

188 128 148 160 189

i
L

.
.
.
.

.
.
.
.
.
.
.
% e e 8 e s s
. .

B - A

28 48 63 068

e e e g e
.
.
.
.
e

= . - : .
A : . : - =
c e et e cec e me el et e ey ~
. ) . : J : 7
e e e e e e IR T ey e e e g
L o e e e . ..:.....-....:.........’... $




- 420 -

Appendice

: : : : : : DA Z B
o R . R . . . . ’/‘/T'B
a . - "'""'"""""""""‘/’,‘N
903 : : : : g
A A R k-
N o - . L L i B TIPS MR S [P R e O\
& ) = g [32 . s . ,,’,//,:':////-/i
. . . . .
U_) £ g 9" g N N N ) ’// ///'/////?R
: R S TP RN
4 I . : . P '/) Y, ” /;',T
. . . 7. 7 . ’ /
X “ 0 % 'E : : Y e L7 g L ,’://// ~
~ -4 -] - . . ot e w0
= ¥ & & £ - R RN NSy Y PSRN
. . ’ i
€ 33 8 X L
. . . . IR
c : : : <«
S oLl g SN
o o SR
gj b : i"
o o Lo
L A O R R - IN
: I...
: : : Y
o !
- H
e deean. S
s X
- - 1
. . T
e ..ig
: i
. 5]
. et R
1
. ..1l3
Lo
" L e
et + R A
N B ‘
&N
- 3 e . 3
= . . J
had . .
e, g
. . . i
" . . i




Domini di resistenza M-N - 421 -

o .
M B
o o . .
£ ~ . B
n 0 fo2] £ . .
- ~ X ©
3 ¥ = m e e e e e e e
= .
< w0 (=] u
T - .
: ]
u B L
13 -
o S <
[ « .
~ c =] - «
< E £ L -
8 o o a. e e .
[ - - 3] «
~ ] [ 4] -

sezione S0 x 60

/
/
ofe S
3

/’:.“.....:.

"E‘ . .
= 5 . ol .
d . " .




- 422 - Appendice

~
L Z 2
(3% i
£
N Q -
w 5 3 e
- \m x 5] -g
g < = [¢2] 4= (T2
x : w B u 1
Tp) s = _
u -4 L
o « & A
X « ot <
< £ E g 3
= g v & L &g
@ - o -] 4]
GJ -
c
=)
O =
. — LS
N s
a |
63}

P I I I

PRSP
R




- 428 -

dz resistenza M -N

mn

Dom

1

+
<+
-
4
+
+

N @se J0€ 652 a2 201 :
bt s L e S e S e | +
RS AN . ! v

. [>)
R A T ]

R IR R NS N e .
. NN NN N N NS
SN N N N NS
¢ NN N NN
. NN N NN
. AN ///
S
TN N N NS
. PN NN,
CUNNTR Y '
R NN NN
. RN

Wwo g a OLLUQ_LmOO
guo /Bl pgpl = 4 owbie
2uo by gg = o oubje

Gl =y 3,Ve3y¥

BL = VS




Appendice

- 424 -

N BSE VBE 2
e e e e e A T S B A +
//.//J///A/IJ .
NN N SR NN .
SOV AN :
n/////AI/ .
...mu“o"s././)././.lmJ./ v
R R R R .
SOVOY N N N
: NSON N N Ny
AR TR Y
. B RSP A
SN N NS
: NONON N
NN NN
. AT
s . + - g ..u...l./.d
: NS
. NN
. SN
N
PR [ AN
.
< .
PR PN e

Wo g & ouusjyudoo
2uo/By ppe1 = 4 oubie
2wo /By gg = o Dubje

Sl a v 3.¥=3y¥

mwmw X mwmw DuUoT1Zos




- 425 -

Domsin: di resistenza M-N

3}

N

28y BSE 06

NN SN

........'
DR PR
.

Wo € = odudjjudoo
2uo/Bx ppat = 4 oubje
2wo/By g8 = o oubis

Gl =y

B8 * BS

3.¥a4Yy

BSe

#ac

nst

gat

0s

‘l!..li,?nvnﬁ;ﬂ nAﬂ.T‘TLL!TLI.i_liT*OTL.#iLliT«TT.r+l!+iiT.‘T¢lplivl.i7

Y Oy L




Appendice

- 426 -

%))

N 29y J6e ¥aE 19574 Lee

851 3l 85

— - R e L e B B R Lt B e e B e B A e o o = T
bt nlﬁan.u_hA/,, ms¢v -+ bt | | -+ i

.
A Y N N N RN R
. VSN NN N NN,
: AN NN N NN NN . .
SNV N N N R N NN
A R R RPN R A .

wWo £ n ouudjiudoo

249/BY Qg6 = 4 owBye

2wasBy gg = o oubye

Gl =d 3.,Y=dY

mwmw < mumW auoT1TzZos




- 427 -

Domint di resistenza M-N

3
N oy DSE QUE 1514 e 051 bl 0s §
s.pﬁ.ﬂz N }‘AM.!T..a.-L.n..zT."T+‘T+1v..,T.lTTT*,;..iiiiiT;ii ‘_.,.‘»Tlx.wl‘li.i.. -
//“////H AR .
//II
N
AY

Wo £ = OJueyiudoo
2uo/By gog1 = 5 pubye
2uo,By gg = o pubye

G = Y 3,¥=3Y

Gg 11 .-

- W

ﬂ@ X Sm U0 TZas




Appendice

- 428 -

(1]

N

~erfete et
JnAA.,nnhzfﬁ;

v 137315
oo amim.#l--T +

SN
//////

AR NN

SO NY S

R N\
PO 0 VN ?1./.4/}
° ﬁ//.///
AR
SO
SN NN
. BYRN
' AN
Y ONN
41/1/
M )
EE RN
A
: N
e .
. Fes s
Al

WO g = Ouusyyadeo
2u2/6x pp6t ~ 4 cubys
2uo/63 Gg = o puye

Gl =y 3,Y=3Y

RS = 06




