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che cinematici. La validita del metodo necessita il controllo della compatibilitd
delle rolazioni plastiche delle cerniere, cio presuppone che queste siano dotate
di sufficiente duttilita.

Tale metodo pud utilizzarsi anche nel caleolo delle piastre, per le quali il
meccanismo di ¢ollasso presume la formazione di un numero sufficiente di «li-
nee plasticher.

1 calcolo rigido-plastico allo stato limite uliimo richiede che venga fatto un
saleolo elastico-lineare per la verifica degli stati limite di esercizio, in particolare
per lo stato limite di deformazione.
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CAPITOLO 5

ELEMENTI STRUTTURALI

5.1 Generalita

Gli elementi strutturali, secondo la loro forma, possono essere:

1) monodimensionali a sezione piena o a parete sottile;
2) bidimensionali piani, a curvatura semplice o doppia;
3) tridimensionali.

In questo capitolo verranno analizzati i particolari aspeiti dell'impiego del
cemento armato nella loro realizzazione.

5.2 Elementi strutturali monodimensionali

) Il‘er elementi strutturali monodimensionali (o lineari) si intendono quelli la
cui forma & generata dal moto di una qualsiasi figura piana, che pur potendo
cambiare di forma e di dimensioni si mantiene normale alla linea descritta dal
proprio baricentro (asse dell'elemento). Le dimensioni della figura piana (sezio-
ne normale o, semplicemente, sezione) sono piccole rispetto a quella dell'asse
che & prevalente sulle altre.

Nell'ambito della «Scienza delle Costruzioni» tali elementi, comunque solle-
citati, prendono genericamente il nome di «travi».

.Nclla tecnica, assumono nomi diversi a seconda della sollecitazione e della
funzione prevalente; si distinguono cosi: pilastri, travi, archi, tiranti, puntoni, pi-
le, ecc., distinzioni che sono dovute all'uso che se ne fa nel linguaggio corrente;
possono aversi infatti, elementi strutturali che hanno un funzionamento tale da
non poter fare distinzioni cosi nette.

5.2.1 Pilastri

‘Si de_nmsqel «pilastro» 1'elemento strutturale rettilineo, in genere ad asse
verticale, in cui i carichi esterni prevalenti hanno retta di azione parallela al suo
asse e la sollecitazione prevalente @ lo sforzo normale.
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1l pilastro tipico & quello del telaio di un edificio. Nei ponti lo stesso elemen-
to strutturale assume il nome di «pila».

Oltre che a sforzo normale i pilastri possono essere soggetti anche a notevo-
li momenti e tagli.

Le norme italiane [2], tenuta presente la prevalenza dello sforzo normale,
permettono di caleolare i pilastri, anche se sollecitati da piccoli momenti fletten-
ti, come soggetti a pressione centrata, tenendo conto dell’approssimazione al cal-
colo nel definire il valore delle tensioni ammissibili (efr. n. 3.5.1).
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Fig. 5.1 - Forme di pilastri.

Si tenga presente che tale criterio puo essere accettato per un pilastro di un
telaio di un edificio, che & una strutfura fortemente iperstatica, in cui effettiva-
mente il momento flettente nel pilasiro & piceolo per lo stesso succedersi delle
fasi costruttive della struttura, ed inolire la resistenza flessionale del pilastro in-
cide poco sull’equilibrio globale della struttura; non altrettanto & ammissibile ad
esempio, per una strultura isostatica come una pila di ponte sorreggenie travi
semplicemente appoggiate, in cui la flessione, anche se piccola, & essenziale per
I'equilibrio della struttura.-”

Relativamente alla scelta della tensione ammissibile con cui vanno calcolati
i pilastri di un edificio, va richiamata I'attenzione sulla particolare incerfezza
che presenta I'analisi dei carichi e lo stesso calcolo delle sollecitazioni.

8i suole infatti ipotizzare una distribuzione dei carichi fra i pilastri asse-
gnando ad ognuno di essi una zona d’influenza, nell'ipotesi che le strutture oriz-
zontali siano semplicemente appoggiate.

Trascurare la continuita vuol dire non tenere conto della diversa distribu-
zione dei carichi per effetto delle forze di laglio prodotte dai momenti d'estre-
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mita, ed inoltre, prescindere dalle azioni (lettenti trasmesse ai pilastri. Si omette
poi di considerare gli incrementi di carico per cedimenti differenziali delle fon-
dazioni, che con terreni cedevoli possono essere notevoli, e quelli dovuti al di-
verso accorciamento dei pilastri, che assumono importanza per pilastri molto al-
ti e diversamente sollecitati.

Va inoltre considerato che negli edifici, essendo il carico permanente ben
poco inferiore al carico totale di calcolo, tanto pit quando nelle analisi dei cari-
chi si riduee il sovraccarico a partire dal piano piu alte, i pilastri sono sollecitati
effettivamente ad un tasso prossimo a quello di calcolo.

Per tali ragioni & prudente, principalmente nel calcolo delle intelaiature de-
gli edifici, di non lesinare nelle dimensioni dei pilastri, anche perché, il collasso
di un solo pilastro, puo provocare il crollo di tutta la struttura.

La sezione trasversale (fig. 5.1) puo aver forma qualunque e rimanere co-
stante o variabile lungo l'asse; le forme pin usate hanno due assi di simmetria;
ad esempio negli edifici civili la forma pit consueta & quella rettangolare.

Nei pilastri si distinguono due tipi di armature: longitudinali e trasversali.

5.2.1.1 ARMATURE LONGITUDINALI

Sono costituite generalmente da barre disposte parallelamente all'asse del
pilastro e distribuite in prossimita della sua superficie che collaborano con il
conglomerato sotio le sollecitazioni esterne.

La loro quantita si determina mediante le formule del n. 3 G neJ caso di
pressione centrata e con quelle del n. 8.7 nel caso di pressione eccentrica.

Le armature longitudinali hanno inoltre la funzione di assicurare la conti-
nuita del pilastro con gli altri elementi strutturali (fig. 5.2). In particolare nei te-

lai degli edifici & importante il buon collegamento delle armature dei pilastri alle
riprese dei piani (fig. 5.2).

5.2.1.2  ARMATURE TRASVERSALI

Prendono il nome di «staffer.

In fase di costruzione esse assolvono la funzione di tenere nella loro posi-
zione le armature longditudinali durante il getto e la successiva vibrazione.

In esercizio le staffe si oppongono all'inflessione delle armature longitudina-
li conseguente allo svergolamento, in quanto ne limitano la lunghezza libera di
inflessione.

In assenza di staffe un pilastro perderebbe di resistenza proprio a causa del-
la presenza delle armature longitudinali che svergolandosi farebbero distaccare
il ricoprimento di conglomerato.

Nei pilastri frettati (cfr. 5.2.1.3), invece, hanno anche la specifica funzione di
contenere le deformazioni laterali del conglomerato aumentando la capacita por-
tante ultima del pilastro, e quindi elevando il carico d'esercizio.
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Fig. 5.2 = Disposizioni corrette delle armature longitudinali nei pilastri.

Per il dimensionamento delle staffe, tranne che per i pilastri frettati, non si
conduce alcun calcolo. Le norme italiane [2] impongono soltanto un interasse 1 1 :
minimo, per garantire dall'inflessione laterale i ferri longitudinali. : :

Applicando la formula di-Eulero ad una barra, per la quale si ipotizzi la luce
libera di inflessione I, pari all'interasse { delle staffe si ha: - 4 _+ L

t 5 X
(5.1) . 1
ed essendo:
errato corretto

Tig. 5.3 a - Disposizioni errate e correlie delle stalfe nei pilastri.
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risulta: E ;
t=1)-(i- —) B
4 o,

La (5.2) per coefficiente di sicurezza 2, con riferimento ad un aceiaio di ca-
ratteristiche: 7 P
. E,=2100000 kg/cm?*

G, = 2400 kg/em*

porta ad un interasse minimo:

o

by =—=23,22 D
2
Le norme italiane impongono per i pilastri gettati in opera:
t=15 D < 25 ¢m

R barre longitudinali di diametro D > 12 mm;

1 . . i
— staffe di diametro > 6 mme > & in cui D & il diametro massimo della
barre longitudinali.
Nel caso di pilastri prefabbricati i diametri minimi delle barre longitudinali
¢ delle staffe si riducono rispettivamente a 10 mm e 5 mm.

=
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Fig. 5.3 b = Disposizioni delle armature longitudinali nei pilastri per aumentare 1'efficacia
delle staffe nei rignardi dello svergolamento.
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Affinché le staffe siano efficaci esse debbono essere conformate in modo da
contrastare lo svergolamento delle armature longitudinali lavorando a trazione e
non a flessione, per cui dovranno essere sagomalte, a seconda della sezione tra-
sversale del pilasiro come rappresentato nella fig. 5.3 a.

A lale riguardo, quando si abbiano numerose armature longitudinali, sono
da preferire le disposizioni della fig. 5.3 b, suggerite da Leonhardt [16]. Tali di-
sposizioni sono altresi pin efficaci, di quelle consuete di distribuire le armature
uniformemente sul perimetro del pilasiro, in particolare quando esso puo essere
sollecitato a pressoflessione deviata, come avviene nelle sirutture degli edifici
specie per i pilastri d’angolo.

5.2.1.3  PILASTRI FRETTATI

Sokmmmmwwsz@m@do la_dilata-
zione trasversale del con glomerato, aumenta la ca pa

Si consideri infatti (fig. 5.4) un elemento di cale
sezione circolare, car -

Per effetto di N il prisma si accorcia longitudinalmente di:

" N 1 1 !
— HESEe ey

A B P wn, L
c si dilata radialmente di: 1

% B = Vg =y )" (
! ‘

Si supponga di porre attorno al nucleo un involucro cere
spirale con passo p molto fiito, S -

Tale armatura si oppone alla dilatazione ¢,, per cui nasce sulla-superficie-
verficale diun generico_elementine principale, nell'in{ermo del pilastro, una
componente radiale: o s
e

EF ~og, |
con a fungione della rigidezza dell'armatura trasversale variabile tra 0 e v, che si
ragdiunge per rigidezza infinita.
Supponendo tale armatura infinitamente rigida, per effetto della dilatazione
impedita si ha sulla superficie d’elemento una compressione uniforme:

0, =E.e.=v0q

s, una

Pertanto.un-clemento-unitario-di-ealeestruzzo_sara_sollecitato come-in fig— "

_assenza del frettaggio il suo stato di tensione sarebbe quello del-

5.4 b, menfre in
lafig. 5.4 a.

Considerata allora la curva intrinsecy de] materiale si vede che il valore g, di
;I\'(ltlii_ll'ﬂ pule]finin‘!g della fig. a) (caso @ pilastro non fretiato), non po%'ta lﬂ.l_ﬂ
rottura dell'elemento della {ig. ) (caso @ pilastro frellato) infaiti in questultimo
nasce uno stato di sollecitazione triassiale-pereuiileerchio di Mohr ¢ interno al-
la_curva intrinseca del materiale. T o o
he o, rappresenti il valore massimo dell'effetto- di-conieni—
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mento-della-armatura_cerchiante (l'armatura ha raggiunto lo snervamento), per
cui rimane costante-il crescere di o, 1a rottura per 'elemento frettato si avra per
il valore di ¢’,>g,-tale che il cerchio di_ Mohr risulti tangente_alla-curva intrin-
seca.

= fdle aumento di resistenza a rottura fa si che, a parita di qualita di conglo-

merato e di meﬂ"(‘lomo di sicurezza, la port,ata dei pllastrl cerchlah sia may

S .. ‘
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Fig. 5.4 - Stato di tensione in un pilastro frettato @ e non @.

giore di quelli normali: il suo v:

giore di quelli norr lore viene valutato mediante formule di origine

sperimental ) i

L_e_n&l;me italiane [2] per i pilastri cerchiati, tengono conto dell'aumento di
portata conqlder'f_io in luogo delh (3.14), I'area ideale:

\ A=Ay +15 4,445 A, \\ (5.4)

essendo (fig. 5.5):
A, = area del nue leo con la condizione A; < 2 A,;

A= arca dol!a sezione El'TI armdtum ]_"rTg.TTH‘hndle
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A,,, = area della sezione (rasversale di un'armatura longitudinale ideale
dello sivqso volume (lel] ‘elica

D P
} A,,,EHT A, (elica) ‘ (5.5)

I@amiuio longitudinale ha-anch’esso-un-impertante ruolo nella resistenza e
pertanto, ad evitare che venga eccessivamente ridotto, viene posta la condizione:

L",i‘ft' 24w ¢ (5.6)
A

elica

Fig. 5.5. —
Pilastro frettato. ! D_]
>
—1
p
f—
T"R:L

Inoltre deve risultare. b
- el 3 ) (5.7)

Nelle condizioni limite (minima dlmenwme realizzabile con la ncrchmtma)
risulta:

e quindi:

ed essendo:
R 2A, = A, +15A4,,+90 A,

A,
105

risulta: Am = = 1% A
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Nella formula (5.4) l'acciaio cerchiante viene valutato il triplo di quello lon-
gitudinale. Considéere gli attribuisce an'efficacia quadrupla, mentre cspell'ien.ze i
pit recenti la limiterebbero al doppio. Tale minore valore sarebbe da attribuire
al fatto che mentre a rottura la cerchiatura reagirebbe al massimo carico di sner-
vamento, l'acciaio longitudinale, se ben (retiato, offrirebbe una resistenza supe-
riore a quella prevista dalla formula (5.4); inoltre le esperienze mostrano che
I'acciaio longitudinale & essenziale anche per rendere operante il frettaggio, op-
ponendosi al suo svolgimento.

Guerrin mostra con un significativo esempio lefficacia dei ferri longitudina-
li analizzando un cilindro pieno d’acqua ed in €s80 uno stantuffo. La sezione del
cilindro, per resistere ad un dato carico trasmesso dallo stantuifo, risulia doppia
di quella dello stesso cilindro sottoposto direttamente al carico come una colon-
na cava. Quindi appare che sarebbe logico aumentare il coefficiente di A, e xi-
durre quello A, della formula regolamentare.

Utilizzando il metodo degli stati limiti effetto della cerchiatura viene tenu-
to in conto calcolando N, come somma del contributo del conglomerato del nu-
cleo, dell'armatura longitudinale ¢ dell'armatura cerchiante {rasformata in una
armatura longitudinale fittizia di ugual peso, come fatto per il metodo delle ten-
sioni ammissibili.

La forza normale ultima risulta pertanto:

Nu o= Am‘-“rd + (Ard +Aul'-fu"

con le limitazioni: 7 ;

e

s 5

N, €2 An Ju

yo=125-18
-+ *

5.2.1.3.1 Esempio.

;
Si debba ver re il pilastro frettato della fig. 5.6 soltopposto allo sforzo normale
centrato N =138 000 kg

@16

Fig. 5.6 — Bsempio di pilastro frettato mediante spirale.
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Essendo:
d, =46 cm* ’4 14
@ (spirale) = 0,8 cm A=05cm* stz

p =8cm

risultano:
A, = 1661,0 cm*
Ay =8@16=16,08 cm*
Ay = 9,08 cm?

Mediante la (5.4) risultano: P
A; =2308,5 om?

o, = 59,8 kg/em*

5

Avendo controllato che:

QA2 A, infatii 32,16 > 9,03
p=dlb » 8 <10
A S2A, " 2308,5 < 3322

5.2.1.4 INSTABILITA

11 problema dell’i ilith dei
molti anui fa era tipico delle strutture in acc
ratteristiche meecaniche de ﬁ?g{_ﬁgratﬁq,g dell'ardi
{érviene anche per il dimensionamento delle s in c.a.; basti pensare che
(& ATTivati @ costruire pile da ponte in c.a. che superano Valtezza di 150 m.

1l problema gia impegnalive nel caso dellaceiaio lo diventa molto di pitenel
cemento armato dove la parzializzazione della sezione introduce un’altra varia-
bile nello studio della instabilita.

In questo paragralo esamineremo il caso del singolo pilastro separalo dalla
struttura di cui fa parte, limitandoci a fornire alouni cri eri per controllare la sta-
bilita dell'intera struttura.

ll_uumpm;l.amcx;u;di—u—lﬂai—laﬁhnﬂ-\@.ia—'iguar{!-i—d@l—u\.ricu_di,puuiu_'u influenza-
to, in maniera determinante, dalla sua lunghesza, dalla natura e dalla dispos
1e dei vincoli alle estremita, dalla forma e orientamento della sezione.

Numerosi metodi di verifica delle asl dette wsnelles, per le quali le sol-

lecitazioni sono funzioni delle del‘ormuzic;ui (effetti del secondo ordine), sono di-
sponibili nella letteratura scientifica, o S

1 metodi pii generali di verifica che tengono conto della non linearita geo-
metrica e della non linearita del materiale sono piuttosto complessi ¢ richiedono
un processo di analisi al passo, all’aumentare dei carichi o delle deformazioni,
che va condotta mediante 1'uso del calcolatore.

Per le strutture pitt semplici che si incontrano nella pratica progetiuale so-
no suggeriti metodi semplificali che sacrificano il rigore dell'impostazione alla
facilita dell'uso.

La norma italiana preve

de i metodi che verranno di seguito descritily
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52141 Mil.ndnu)

Quando il caleolo delle strutture

PITOLO &

& svolto con il «metodo delle tensioni am-

missibili» le N.1. sugderiscono I'uso del cosidetto metodo w, che nato originaria-

mente per le strutture metalliche ¢ st
52.1.4.1.1 Pressione centrata

Con il metodo o la verifica delle

pressione semplice considerando uno sforzo normal

¢ quindi:

ato esteso a quelle in cemento armato.

segioni viene es con la formula della
crementalo: .
A i

Ne = &) AF\:

Fig. 5.7 - Lunghezza libera d'inflessione per pilastri diversamente vincolali.

ELEMENTI STRUTTURALIL

11 coeff
snellezza:

te o di amplificazione dei carichi, funzione del coefficiente di

in cui:

Tale; il suo valore dipende da i
nella fig. 5.7 sono riporlati i valori dip

i
Yi N + T
(ol Ren della sezione trasversale nel piano d'instabili-
N ta, con . momento dinerzia ed area della sezione omoge-
i 1 0IOE
neizzata.

Nelle strutture in c.a. il raggio d'inerzia non @ necessariamente quello mini-
mo della sezione, perché spesso l'instabilita secondo tale piano & impedita da al-
tri elementi strutturali (fig. 5.8).

|

Fig. 5.4 — Influenza dei vineoli sul piano dinstabilita.

Le norme italiane danno per o i valori

e i

riportati nella tabella (5.1):

TasrLra 5.1

AN ©
50 1,00
70 1,08
85 1,32
100 1 1.62
120 2,28
140 3,00

nstabilita interessa per valori di & > 50.

dalla quale si vede come la veri
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Con snellezza b maggiore di 100 occorre particolare cautela e quindi proce-

dere alla verifica con i metodi pitt approssimati riportati nella bibliografia [22].
La verifica deve essere latla nel piano di massima snellezza come indicato

in fig. 5.8.
Negli edifici in e.a, il problema & la scelladi f. Non € prudente scendere al
alore.che si pud adotiare solo nel caso di vincol 1]
, come ad esempio quello di un blocco di fondazione.
si prevedono degli spostamenti orizzontali, p & compreso tra 1 e 2, con

valori tanto pit vicini ad 1 quanto pitt 7 VITeolT ('eSTremith sono rigidi (Tig. 5.9

RRARNAE AR RN RA) 1 A0 AR RSN AA AR

Fig. 5.11 - Diagrammi dei momenti in un pilastro sollecitato alle estremita,

in cui w & valutato come per la pressione centrata e:
D RS0 come par Ja presglol -

iy focall ] e /“5‘\ o= % \ (5.12)
; Ba2 Qm 1= ]\_T/ ) i
dove: N ]
S N ( Ne= Lol A 5
i L T ) (5.13)
. ! ¢ il carico critico di Eu]ero_])t\'i‘”lj_smﬂ:zzuemti@alpianum_ﬂessiuuc. nel qua-

le si assume un modulo di elasticita del conglomerato ridotto:

o 7 L E*,=04 L, [

Fig. 5.9 - Lunghezza libera d'inflessione per i pilastri di un telaio.

[

_per cui: f EoT
) 9 S i i ¢ \ / § hy
5.2.14.1.2 Pressione eccentrica '55-:*"11 [ Ng=3884 22 (5.14)
h o
Se lo sforzo normale & eccentrico siverifica linstabilita progressiva. Per te- i P ’ e 5 L -
T e P L S == o er pilastri vincolati solo alla base (fig Sl s i
re conto della curvatura del pilastro € quindi dello spostamento laterale delle U s ill('ﬂ\“ij‘ﬂ.t'i S\l di l'tmltl TH.J bass (:I(D' 5.10 @), ad esempio una pila da pon-
L Lol SR e i ke astrata a e az S TbAsa it rin. A 5 ‘
rme italiane impongono di fare la verifica con le fo della pres-- ! | per1 pilsstel vineslati alle d ‘ml”e ¢ libera in cima, M & il momento massimos
e e T R PTE vmrere il : i 2 20l e due estre. A se i e sanis i oo :
ione considerando uno sforzo nor: un momento fletiente in- : L Slot pstronti M. & At s & stremild, se il momento varia linearmente tra i
me considerando uno storzo nor SR e : v estremi M, e M, (fig. 5.10 b), come avviene nei pilastri di un telaio (fig.

5.11), il caleolo va fatto per il momento:

M= 0.3 (My+ M) +0,4- M, M, (5.15)

crementati

N.=w'N } (5.11 a) i |
M.=c M (5.11 b) : “

—-———
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Nella verifica a pressoflessione, in luogo di N, va considerato N, se pit sfavo- Caralteristiche dalla sola sezione di conglomerato:
revole, f A = 853 m?
! J. = 97816 m* p,=1,0708 m
J, =18,733 m* py=1,4819m

Assumendo una lunghezza libera d'inflessione Iy = 2 1 i coefficienti di snellezza se-
condo x ¢ y valgono:

L
* 10708

LT
L 14819 0343

essendo ambeduc i & > 50 va eseguita la verifica al carico di punta.

Verifica nel piano di flessione y.

Perla (5.11) la verifica andra eseguita considerando le sollecitazion:

g
N.=aN
Fig. 5.11 = Diagrammi dei momenti e deformata di un telaio. 1 M.=cM,
Dalla tab. 5.1, per ), si ricava:
5.2.1.4.1.3 Esempio. i ©=1,3757
Si debba verificare la pila da ponle la cui sezione ¢ riportata nella-fig. 5.12; la pila in- ; Dalla (5.12):
casfrata alla base e libera in cima, ¢ alla [ = 47,00 m; & sollecitala da Lulo_sl'ol"i.(n normale N 1
=1 e da due momenti, non contemporanei M, = 5871 t-m ed M, = 5887 {-m. c= —T
N ' N
.1" 480 J’. f Assunto £, = 300 000 kg/cm?, risulta per la (5.14):
T g e : N () - 13 098 ¢
23 7 i e
S i ¢ quindi:
75

¢=1,15228

i Le sollecitazioni critiche con cui va verificata la sezione valgono perianto:
wo o il ;
m {
-~ - e 284 330 N, =2378,7¢

M_= 67645 (/m

Verifica sul piano di flessione x.

75 L R A In lale caso:
— =
23 !
= = . o =1,05372
e =1,07403
5 S
J(:n%! 57 E‘ 285 * 57 ,{,so‘!_ : i

t N.=1822,0t

IMig, 5.12 - Esempio di pila da ponte soggetta al carico di punta. ; M. = 6323,5L-m
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5.91.4.2  Stato linite witimo di instabilita

secondo il metodo agli stati limite la verifica diun elemento monodimensio-
nale «snello» consiste nel controllare che:

1
Fy < Ry F

F,: sollecitazioni e/0 deformazioni prodotte dalle azioni esterne di calcolo
tenuto conto degli effetti del secondo ordine.

cons

1 s e —_
R, LE . resistenza e deformazioni ultime delle sezioni.

Gli elementi monodimensionali a sezione costante vengono considerati
wnellir quando la snellezza massima risulta maggiore della snellezza limite L*:

Per le Norme Italiane:
1+15p

r*=60"
YNa/A,

p = percentuale geometrica di armatura
A, = area del conglomerato
N, = lorza normale di calcolo.

rispetto al metodo compuiond come elementi caratterizzanti la snellezza, la re-
sistenza della sezione (N,) e la percentuale di armatura.
Snellezze k> 3 A% sono da considerare pericolose e la valutazione della sicu-
rezza va fatta con metodi di verifica pit sofisticati di quelli di seguito illustrati,
Vengono di seguito illustrati dei metodi semplificati di facile uso.

5.2.1421 Metodo della colonna modello

Si consideri la colonna rappresentata in fig. 5.13 g, sollecitata in cima dalle
forze Hed N, per 'azione delle quali si avra la deformata di fig. 5.13 a.

‘,\N
W 18]

—_—

& My Mo

Fig. 5.13 a - Schema di colonna-modello.
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Nella sezione A di massima sollecitazione:
M, =M, +N- 5 (5.15 «)
11 primo termine:
M =M+ HL: rappresenta il momento del 1" ordine;
il secondo termine:
M, = N+ &: rappresenta il momento del 2° ordine.

Se fosse noto il valore massimo (limite) di 8, al di la del guale non & garanti-
to 'equilibrio, con la (5.15 a) sarebbe immediatamente calcolabile il momento
massimo delle azioni esterne.

Si definisce “Colonma Modello” lelemento compresso in cui il legame tra
freccia massima e curvatura massima ¢ definito dall’assumere come configura-
zione deformata una sinussoide. Ne segue che:

i 4
5= o I TR = 515 1
( = e
5 . 2
in cui R & la curvatura massima in A.
Si pone n* = 9,86 = 10 ed essendo
Lh=21

si ba:

La deformata effettiva della colonna pub esprimersi mediante una serie di
Fourier: 1a (5.15 b) allora rappresenta il primo termine dello sviluppo in serie.
Cid puo fare intendere, nei vari casi, il grado di approssimazione della (5.15 b) e
del metodo della “Colonna Modello”.

Per una data sezione, percentuale di armatura, caratteristiche del conglome-
raio e dell’acciaio, mediante i procedimenti di cui al cap. 4, & possibile ricavare,

1
per un valore noto di N, la funzione M - — (fig. 5.13 b); nella stessa figura & dise-
gnato (retta tratteggiata) la funzione: :
1

My-—
R

La (5.15 a), tenulo conto della (5.15 b), pud geriversi nella forma
o 3
My= My~ 0AF N (5.15 ¢

se M, & uguale al momenio ultimo M, della sezione, M, rappresenta il massimo
momento esterno del 1¢ ordine corrispondente alla data curvatura ultima.
Ricavato dallo (5.15 ¢) il massimo valore di M, (M ) 1a verifica dello stato
limite di instabilita & soddisfatta se il momento esterno di calcolo M,, gli risulta
inferiore:
My & My o
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M -
-
.
//
M Mu
L
o
-
s Mimas _ ] N=cost
=
e
.’//
o
A
/’/
22
i Mo
e
&

B R

Fig, 5.13 b - Diagramma momento-curvaiura.

8¢ M,y 81 ha per una curvatura minore di quella ultima (corrispondente
ad M,). la rotfura si raggiunge per instabilita, altrimenti vorra dire che la rotturs
si ha per raggiungimento della resistenza della sezione.

5.2.1.4.22 Melodo diretto dello stato di equilibrio

Dalla (5.15 a) si deduee che lo stato di equilibrio & verificato se esiste una
curvatwra tale che:

5 M
—%—bz\%’-ﬂ,ﬁ:ir%?%
ed inoltre: ST i )
_]\\'” > N\H

5.2.1.4.2.3 Verifica degli elementi strutturali

1l metodo della “Colonna Modello™ pud applicarsi anche ad aste vincolate e
sollecitate diversamente da quella di [ig. 5.13 a. Anche in questo caso il proble-
ma & quello di definire una forma di deformata limite che permetta di calcolare
1o sollecitazioni del 1° ed 20 ordine nella sezione di massima sollecitazione.

Nel caso di fig. 5.13 d la sezione di massima sollecitazione & quella di mezze-
ria dove si ha:

M=M +M,=N-a+N-d
Ipotizzando una deformata sinnsoidale dalla (5.15 b) si ricava 9, in fun-

zione della curvatura " della sezione di mezzeria e della lunghezza libera di in-

flessione l, = I: 1
6=01F (-~)
R

Definito cosi M,, il procedimento & uguale al caso della colonna incastrata.
gy 1] g
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Mo

Fig. 5.13 ¢ - Esempio di Colonna Modello per asta incernierata agli estremi.

M

Fig. 5.18 d - Esempio di pilastro soggetto al carico di punta.

5.2.1.4.2.3 Esempio

381

Si verifichi la colonna singola, riportata in figura 5.13 d, dalle seguenli caralteristi-

che:
I =5560m
h =60ecm
h =40cm
c 3 cm

A,

sottoposta alle seguenti sollecitazioni:

=A,= 6220 = 18,84 cm*

N =756t
M =10(m
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e realizzata con i seguenti materiali:
cls: Ry, > 350
accinio: Fe B 38 K

Le sollecitgzioni di calcolo, considerando una cccentricita non intensionale

ly
&= S(T' valgono: N, =15 N=11251
My =15 M +¢ Ny= 12,12 lm
La lunghezza libera di inflessione dell’asta, per il vineolo presente & data da:
Lb=21=11,00m

Pertanto il giratore di inerzia vale:

LI
= = 1162 cm
A

e 1a snellezza dell'asta si ottienc quindi dal rapporto:
A= -IL = 05,5
t

Poiché risulta:
84 =) <A <32 =102
necessita verifica ad instabilita della colonna.
A tal fine vengono ipotizzati i seguenti legami costitutivi di caleolo dei materiali (fi-
gura 5.13 e).

- —Conglomerato: dingramma parabola rettangolo con tangente orizzontale nel punto:

e = 2,0%0
G,y = 0,85 f = 0,85%0,83x R, /1,6
¢ deformazione ultima
Ecy = 3,0%0

Aceiaio: Diagramma elasto perfettamente plastico con ordinata massima

Gy == 115
modulo elastico

E, = 2,1%x107" kg/cm?
¢ deformazione ultima

€, = 10%0

Tramite un programma di calcolo automatico vengono valutale, per asscgnate curva-
ture, le grandezze adimensionali p e v cosi definite
N M -

V=Tu -

LT
con:

N - [ o dA+Y Ay ay
Ar i

Y dA LA Y O

M= Ny h =148 {-m
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o]
e -
6co= 085TcaT 7
7
/
/£
£
/
t t
Fig. 5.13 ¢ — Legami costitu- e €u €
tivi di calcolo per il conglo-
merato e per l'acciaio.
fyd + L
Eau Eay
t t t t
Eay Eau
i T fyd

¢ la curvatura adimensionalizzata:
1
=|—||lh
In fig. 5.13 f & rappresentato il diagramma p-y per il definito valore di:
Mo 0,508
v=—=(,30¢
NH

Nella stessa figura & tracciata la retla oy, incui gy momento del I ordine adimensio-
nalizzato. Essendo:
LiF 2
M, = N(l) b

n R
i

[
F:'M1:=VN¢:'(;] 7{‘7

o L
U-; vh.n &

Risulta dal gralico che il massimo momento del 1 ordine disponibile si ha per und
curvatura:

% =0,00358

¢ vale
w, = 0,154
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Rimane quindi soddisfatta la verifica:

M, (disp) = 0,154 % 148 = 22,8 tm > M, = 19,12 tm

025

o
<3

o
@

01

momenko adimensionalizzato

curvatura adimensionalizzata

[Pig. 5.13 f — Diagramma adimensionale momento-curvatura,

-
0 0001 0002 0.003 0004 0005 0006 0007 0.00B 0003 001 X

£, (x10%) g, (x10%) (-i—)”"(xul” "
0,000 =0,000 0,000 0,000
0,828 -0,256 1170 0,109
0,911 -0,361 1,380 0,122
1,006 -0,486 1,610 0,135
111 -0,6356 1,890 0,151
1.242 -0.811 2,220 0,168
1,389 -1,018 2,600 0,188
-~1,563 -1,261 3,060 0210
1,769 -1,542 3,580 0,236
1,942 -1,942 4,200 0,242
2,163 -2.393 4,930 0,243
2,422 -2,922 5,780 0,245
1 2,726 -3,543 6,780 0,246
3.082 -4,271 7,950 0,246
3.500 -6,126 9,330 0,247

Htisp

0,000
0,082
0,090
0,008
0,107
0,117
0,128
0,140
0,154
0,145
0,130
0,112
0,090
0,048
0,033
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5.2.1.5 PRESSIONE LOCALIZZATA

Nello studio della pressione semplice, si & supposto che le tensioni si disiri-
buiscono uniformemente in tutte le sezioni (ipotesi di de Saint Venant).

Pubd accadere perd che il carico nella sezione terminale del pilastro sia appli-
cato sotto forma di carico concentrato, su una parte della sezione, come nel caso
delle cerniere a lastra o di un brusco cambiamento nella sezione dei pilasiri.

In tale caso la distribuzione delle tensioni tré sali, supponendo un domi-
nio elastico ha landamento della fig. 5.14 «, in cui sono mostrate anche le lesio-
ni per effeto cuneo del carico, come rilevato dalle esperienze.

Data la difficolta di eseguire un calcolo esatto, il dimensionamento delle ar-
mature trasversali pud farsi con il seguente procedimento approssimato
(Morsch-Lebelle).

Viene ipotizzato che la trasmissione di sforzo avvenda altraverso dei se-
miarchi [ittizi su una altezza pari alla larghezza del pilasiro come rapprescntato
in fig. 5.14 D).

Ricondotio il problema a piano si ha, per una profondita unitaria, per I'equi-
librio alla rotazione rispetto al punto A:

da cui 1o sforzo risultante che deve essere assorbito dalle armature di frettagdio
risulta: =

by NO=1) 2
TP (516

Larmatura di fretiaggio, ripartita aullaltezza b, conviene sia dimensionata
ad un tasso di lavoro non superiore a §, = 1600 kg¢/em™.

N

ERRRR
; b

a)

Fig. 5.14 — Pressione localizzata, Ipotest di vipartizione dello slorzo.
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5.2.2 Tiranti

I tiranti sono elementi strutiurali ad asse rettilineo sollecitati prevalente-
mente a sforzo assiale di trazione.

Particolare attenzione va data alla verifica a fessurazione e all'ancoraggio
delle armature, perchi lo slilamento delle barre (oglie qualsiasi capacita di resi-
stenza: le norme italiane [2] proibiscono, per tale motivo, di eseguire la giunzio-
ne delle barre per sovrapposizione e richiedono Iimpiego di saldature o mani-

cotti filettati.

5.2.3 Travi

Si definiscono «travi» quegli elementi, ad asse generalmente orizzontale, ca-
ricati normalmente al proprio asse, in cuni le sollecitazioni prevalenti sono fles-
sione e taglio accompagnate, a volte, da torsione ed anche da sforzo normale, ma
di entita piceola rispetto alle prime due.

L'asse di una frave puo essere rettilineo (fig. 5.15 a), poligonale (fig. 5.15 b),
o curvo (fig. 5.15 o).

La sezione trasversale di una trave pud avere le forme pin diverse (fig. 5.16)
e rimanere costante o essere variabile lungo I'asse; si parla allora di frave a se-
zione costante o sezione variabile.

Si deve perd osservare che una trave in ca., anche se appare a sezione co-
stante, dal punto di vista della resistenza @ quasi sempre una {rave a sezione va-
riabile, perche varia lungo Iasse, 'armatura ed inoltre la zona compressa di con-
glomerato cambia a seconda del segno del momento.

Poiche la resistenza di una trave ¢ legata essenzialmente alla grandezza del

PEESETRTERTRE Y
et e ———

| 2 |
SEESINSFOETERELY

|
|
1 )

Fig, 5.15 = Trave: a) ad asse rettilineo; b) ad asse spezzalo; ¢) ad asse curvo.
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= ,f-j%“:hc id]r& m.at_cn:yfx di una trave e legat_a essenzialmente alla grandezza del

}; prio noI( ulo di resistenza W = J/y nel piano di sollecitazione, le sezioni piu
coJ?Vel?‘elltl 50n0 quelle che, a parita di area, presentano un mo:lul(; ﬁm :; p.llf
p‘er (:u:,‘se non sussistono esigenze particolari, i profili pitt consueti s y e t;
riportati nella fig. 5.16. T
Si deve pero tenere presente che, poiche la parte di con

slolo quella compressa, nei riguardi della resistenza alla (le
S, della fig. 5.16, sono equivalenti a sezioni a T quando la 7‘
la superiore. . J

glomeraio reagente ¢
ssione, le sezioni ¢, d,
ona compressa é quel-

(.Oqti{.::iim_nfa fnu ti're?tuenlt- di sezione ¢ quella a T; infatti, normalmente le travi
H08 scono la struttura portante di altri elen iori i e
. sc nte T elementi orizzontali quali solai misti
in laterizio, solette o piasire anch’esse in c.a. FECASEES
3] o Q. ia « 1 1 i i7i
i eN;.lq]))];lmo L;Lhtﬂ, :]lx :;ohu in c.a. misto in laterizio, la piattabanda della sezione
E * rappresentata dalla zona piena in c.a. che si ‘ :
! 7 ) j @, che si prevede nei solai all’
e (o S SO, ] 0 e i i : dtt]
on lhc' lll avi; nel secondo caso ¢ la soletta piena che collabora con la nervatura
T 3] 3. 3] W, 1, i e ‘.
- :}[ i?au delle solette oceorre definire la larghezza di piattabanda che colla-
m,é‘;';’ ettivamente alla resistenza a llessione della trave, vale a dire definire «la
rghezza 1ee della piattabanda compr 0 ; b
iabtaband wpressa by che puo considerarsi s i
e s A dlerarsi sollecita-
ta dall().aLcsso diagramma delle o della nervatura. Tale larghezza b (j 1 i
seguenti parametri: : Bl

acco

1) vincoli della tra Si
] we considerata: trave appoddiats (i
avi i i ' ) R A
travi o pilastri, ncastrata; R SESEN ST

5l . il et : . .
2) modi di-applicazione dei carichi: carichi ripartiti o concentra

qarichi concentrati se : icati i g
carichi coneentrati se applicati al lembo inferiore o superiore delle travi 4
avily

R

T
Vo

Fig. 5.16 - Tipi di sezioni rasversali di (ravi.

= | - .
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TaseLna 5.1

Valori di a.

8
T
1 3 4 6
Piattaban-
da priva di
rigidezza & 0,18 0,52 | 0,64 | 0,73
flessione
0| 0.18 0,53 | 0,66 | 0,78
0| 0,19 0.54 | 0,66 | 0,79
0,10 0| 0,21 0,56 | 0,67 | 0,80
0| 0,23 0,56 | 0,69 | 0,81
0| 0,27 0,62 | 0,71 0,81
0| 0,19 0,53 | 0,66 | 0,79
0| 0,22 0,58 | 0,69 | 0,81
0,15 01 0,30 0,66 | 0,74 | 0,83
0| 0,36 0,73 | 0,80 | 0,86
0| 0,40 0,79 | 0,85 0,89
0] 021 0,57 | 0,68 | 0,81
0] 0,30 0,69 | 0,78 | 0,86
0,20 0| 0,40 0,79 | 0,86 | 0,89
0| 0,44 0,86 | 0,91 | 0,04
0| 0,45 0,89 | 0,93 | 0,96
0] 0,28 0,63 | 0,72 | 0,81
0| 0,42 0,83 | 0,87 | 0,90
0,30 0| 0,45 0,90 | 0,9 0,94
0| 0,46 0,91 | 0,93 | 0,95
0| 0,46 0,92 | 0,94 | 0,96

18

0,87
0,87
0,87
0,88
0,88

0,87
0,88
0,89
0,91
0,92

0,87
0,90
0,92
0,95
0,96

0,87
0,92
0,96
0,97
0,97

0,92

0,92
0,92
0,92
0,92
0,93

0,92
0,92
0,93
0,94
0,95

0,92
0,94
0,956
0,97
0,97

0,92
0,94
0,96
0,97
0,98

0,97

0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,98 1,00
0,99 1,00

1,00
1,00
1,00
1,00
1,00

0,98
0,98
0,98
0,99
0,89
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g ; i I"
e
Tasrrra 5.IIL
Valori di a.
8 4 F
h T
0 1 2 3 4 6 8 10
Piattabanda
priva di rigi- o 019 | 038 5
i i £ 0 3 0,57 | 0,71 | 0,88 | 0,96
}ig g 019 | 038 | 0,57 | 0,72 | 0,89 | 0,96 | 1,00
- L.t 010 0.39 | 0,58 | 0,7 0,89 | 0,96 | 1,00
/ 021 | 042 | 0,60 | 0,75 | 0,89 | 0,96 | 1,00
133 0| 024 | 045 | 0.62 | 0,75 | 0,90 | 096 | 1,00
0| 027 | 048 | 064 | 077 | 090 | 0,96 | 1,00
éo 0| 019 | 039 | 058 | 0,72 | 0,89 | 0,97 | 1,00
- 163 0| 023 | 044 | 062 | 074 | 0,90 | 097 | 1,00
: i 0] 031 | 053 | 0,68 | 0,7 0,91 | 0,87 | 1,00
15 0] 037 | 061 | 0,74 | 083 | 0,82 | 0,97 | 1,00
200 | 0| 0,41 0,66 0,80 0,87 0,93 | 0,98 1,00
10 [0 021 | 042 | 061 | 0,74 | 0,90 | 0,97 | 1,00
e ]ﬁl) 0| 030 | 054 [ 071 | 082 | 092 | 007 | 1,00
i I(Bg 0| 041 | 066 | 080 | 087 | 094 | 098 | 1,00
5 0| 044 | 071 | 0,86 | 091 | 096 | 0,98 | 1,00
200 | 0| 045 | 074 | 080 | 093 | 0,97 | 099 | 1,00
;1~0 0| 028 | 050 | 065 | 077 | 091 | 097 | 1,00
- !;0 0| 042 | 069 [ 0,8 | 088 | 093 | 0,97 | 1,00
K 15o 0| 045 | 074 | 090 | 094 | 096 | 0,98 | 1,00
: 0 | 0| 046 0,76 0,92 0,95 097 | 099 | 1,00
00 (0| 047 | 077 | 0,92 | 096 | 008 | 099 | 1,00
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3) rapporto tra la luce della trave, intesa come distanza dei punti di mo-
mento nullo, la larghezza delle nervature e interasse tra nervature consecutive;

4) rapporto dello spessore della soletla rispetto all’altezza della trave;

5) presenza di eventuali mensole di raccordo tra nervature e soletta.

Lo studio dell'influenza dei diversi parametri  piuttosto complesso. Le nor-
me italiane [1] suggerivano di assumere semplicemente (fig. 5.17):

b,=by+10-5+6 h, <1 (5.17 a)
e
b,=Dby+5-8+3h, <2 (5.17 b)
per le nervature di bordo.
Le nuove norme [2] impongono il magdiore dei due valori:

b,=b,+10-8+2b, <1 (5.17 e)

b,=0,201 (5:17d)
e

b,=by,+5-8+ b, <2 (5.17 ¢)

b= 0,101 < i/2 (5.17

per le nervature di bordo.

Nelle formule precedenti L & la luce della nervatura ed 1 I'interasse. Le nor-
me [10] indicano un modo pit rigoroso per stabilire la larghezza b, che cerca di
tenere conto dei fattori sopraelencati.

La larghezza b, per carichi ripartiti (rettangolari, triangolari ecc.}, nel caso
di un'unica nervatura, o di una successione di nervature parallele, si ricava, dal-
le tabelle 5.11 e 5.111, che danno in funzione dei diversi parametri geometrici del-

b, b 3
= 2 da prendere in conto da una parte e

la sezione, la larghezza di piatitabanda
dall'altra della nervatura, in cui:
| = distanza tra i punti di momento nullo (nel caso di trave appoggiata &
la distanza tra gli appoggi):

- b,— by
b- b,
2+

= b- by

e B dalle tabelle si ha il valore di a ¢ quindi:
(4

Calcolati i coetficienti }_'
L

b, = by +o(b-by

Nel caso di piu nervature b il loro interasse.

Per carichi concentrati, applicali su una zona di largheza «, i valori indicati
nelle tabelle 5.1T e 5.111 vanno moltiplicati per il coefficiente di riduzione y ripor-
tato nella tabella 5.1V.
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Tapsrra 5.1V — Valori di y.

21
a b — by
0 10 20
& £l 0,6 0.7 0,9

it 1 I valori di y si otlengono per interpolazione
10 | lineare ira quelli superiori ed inferiori.
—_—

&
L 10 1,0 1,0 1,0

Dai detti limiti derjvs i@t
. : iva che nelle vicinan: i P e
Bk i vicinanze di un appoggio, la larghezza

5 da prendere in ¢ : a.ar g
g 08} udere in conto da una parte e dall'alira della nervatura, non dovrd

superare la distanza tra appoggio e la sezione considerata.

—»l%bs\—_* il b, i
1 ik
s =i —\__4

)

m | Bo b | b, b

Ilig. 5.17 - Sezione a T.

Iol pae ¥ P Ay ) @i

(fig Sh‘il'fjld]h“lkh(:-m nervatura sia raceordata alla piattabanda mediante mensole
o a atl.,he?zu by della nervatura dovra essere sostituiia nel caleolo di b,
con una larghezza fittizia b, uguale a: '.

by=b+2Dh, per B < h

by =b,+2h, per b, < h,

Va rilevato che la collaborazione della soletta con la ne

nella sezione d'attaceo e va »

indicato nella fig.
soletta.

. | rvatura & massima

riducendosi mano a mano che ci si ¢ an: 2

ot i pcsine e i si allontana, come &

.18, rappresentato l'andamento della tensione o, della
P
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ata dalle norme rappresenta appun-

La larghezza di compartecipazione indic
ostante, definito

to un tratto equivalente, in cui la pressione possa ipotizzarsi ¢
dalla uguaglianza: ”
b, * G =‘[ o, dy

0

1L

A Ty

tensioni o, nella soletta di una trave a T,

Pig. 5.18 = Andamento delle

5.2.3.1 TRrAVI MISTE

Si definiscono travi miste quelle formate
to 0 curvo, costruiti separatamente, od in tempi suc
Joro lungo superfici longitudinali, ossia in parallelo.

Allatto del collegamento uno, o tutti gli elementi componenti, possono avere
degli stati di tensione interna; ai quali nella trave mista si sovrappone lo stato di
tensione provocato dalle ulteriori sollecitazioni che agiscono sull'intera sezione.

Lo stato tensionale iniziale si evolve perd nel tempo a causa dei fenomeni len-
ti del conglomerato (scorrimento viscoso e ritiro) ed in funzione delle modalita co-

struttive.
Lieffetto del diverso valore del ritiro e delle diverse caratteristiche reologiche
degli elementi componenti sulla ridistribuzione delle tensioni e problema note-

volmente complesso dipendendo da molteplici parametri:
1) dimensioni geometriche degli elementi;
9) sollecitazioni esterne;
9) intervalli di tempo fra le varie fasi di
4) fattori che influenzano le caratteristiche di
glomeralo.

da due o piit elementi ad asse drit-
cessivi, e collegati quindi fra

costruzione;
viscosita e di ritiro del con-
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- - q :

” m]l:il:ton? ..'i.pprnfnp(lltl studi sull'argomento [36]; in questo paragrafo si

n.el ne? ,.no 1?1 prnnadmwnﬂ semplificati per la valutazine dello stato di tensio-

- ;n(x /O((l,aso di L; n;o. mista costituita da una nervatura gia stagionata ed autopor-
inte ed una soletta gettata in opera, soluzi j

; g ) ione questa frequenteme E ate

nella costruzione dei ponti, . SRRl pianis

5.2.3.1.1 Effetto del ritiro differenziale della soletia.

Se la ¢ ric ettats
qmgimml:l l?(r)‘l(jtta Vv :unc; gettata dopo che la nervatura ha gia un buon periodo di
st ura, accade che, mentre la nervatura ha gid subi .
8 subito una part iti
la soletta deve ancora subirlo per intero . i
Nasce cosi uno stato di ion eff
i stato di coazione per effetto iti ifferenzi:
- T tto del ritiro differenziale tra soletta
By~ Eha — (8% — %) (5.18)
in cui: .
&%, = totale ritiro della soletta;
" "o pitip
£l DI E%, = utluo della nervatura a tempo « ed al tempo t di gelto della
soletta. .

Se si suppone che i conglomerati ¢ a €
S e g del!d soletla e della nervatura abbiano
d ars iche si pno scrivere semplicemente:

S (5.19)

s Cn)n li:ferm.xenu? alla fig. 5.19 se la soletta fosse libera di deformarsi, essa si
nltul‘(f_]q c; ()E)r;n 1:5]13(3111.0 a:‘la nlel'valu a, di g, per il collegamento con la nervatura
lale accorciamento & ostacolato: nascono pertanto d foni
! i : : NASCH anto delle azioni mut or-
ma di una forza Fed un momento M. - ARy
Per I'equilibrio:
F,+F,=0 F,=--F=F (5
M4+ M, - F,-5=0 M+ M,+ F-8§=0 (5.20 b.)

]l Erd

FHMEET - -2,
__‘Y————'gf‘w——— ., - “'i)”'

in l n
o i |

Fig. 5.19 - Sezione mista.
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in cui:

&= Y Yum

¢ la distanza tra il baricentro della nervatl
Per la congruenza:

€at B = Ean

1

Ry

1

Ry
in cui: P M,
-——t

A, E,  JoE,

Ei.‘# =

el
F M,
P A B

& la deformazione

1 M,

R, BEByds
& 1a curvatura della soletta;

1 M,

R, E.Jd,

& la curvatura della nervatura.
Dalla (5.22) si ha:
E,-dy

" Yis

* Yo

M,=——*M,= K-M,

By du

avendo posto:

e quindi dalla (5.20 b):

M=

Le (5.23) diventano pertanto:

1 K
—
A0 E, 1+K

il

&

"J,E,

ura e quello della soletta.

a deformazione unitaria della fibra inferiore della soletta;

unitaria della fibra superiore della nervatura;

(5.21)

(5.22)

(5.23 a)

(5.23 D)

(5.24)

(65.25 a)

(5.25 b)
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I
Em =T _— = ! “Yin
Ayl (1+XK) Jd,-H, °

Sostituendo nella (5.21) viene:

1 it
e i e
AcE, A, E,

Y T Y Yo
L+ XK ~J,-E,

Yor + Wi Yo
1+ EK)J,E,
da cui posto:

9

1 1 &
+ +
A,E, A,E, (1+K)-J,E,

(5.26)

si ricava:
F=qg:g, (5.27)
In genere si assume un uguale modulo a tempo infinito, sia per la soletta
che per la nervatura, e si trascura la rigidezza della soletia rispetto a quella della
nervatura perché piccola.

In fale caso pud porsi:

K =0
E, =E, =F
Si ha di conseguenza:
M,=~-F8
M,=0
L gl a 1 @
Rl e e 5.28
e B (Ax A, J, (R
E-e
e 5.2
1 1 e (5.29)

F——ih—
A, Ay s
£ il caso di rilevare infine che, tutto quanto esposto, ¢ valido per il controllo
delle condizioni di esercizio mentre perde interesse per il calcolo dello stato ulti-
mo per il quale le forti deformazioni a rottura annullano gli effetti dello stato di
coazione.

5.2.3.1.1.1 Esempio

Si vuole caleolare lo stato di coazione dovuto al ritiro della soletta, nella sezione mi-
sta della fig. 5.20.
La soletia ¢ la nervatura sono di conglomerato di uguale caratteristiche.
Si assume:
&0 = 0,0004

11 getio della soletta avviene dopo 28 giorni, ¢ si repuia che il ritiro della nervatura

E N _B
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sia gia avvenuio nella misura di g, (28) = 0,00015, per cui:
€,, = 0,00025
Il modulo elastico, per lenere conto dell'effetlo della viscosila, si assume pari a:

E, = 180000 kg/em?

— 200 Je

035
PFig. 5.20 - Esempio di sezione mista,

= 0,36 m*

J, =0,000972 m*
A, = 0,35 m?

J, =0,02916 m?
& =059

Essendo:

si ha: K =0,033
a =1,047 10"
F =26170 kg

M,=-14947 kg m
M, = — 493 kg-m

Assumendo K =0 si sarebbe avuto:

]

F =25608 kg
M, =~ 14626 kg'm

Lo stato di sollecitazione nella soletta (F, = - F, M,) e nella nervatura (F, = F, M,) si
sovrappone a quello dei carichi esterni.

A tifole indicalivo si caleolano le tensioni nella soletia e nella nervatura, consideran-
do per ambedue la sezione reagente.

Soleila:
0, = 11,8 kg/em? (trazione)
o, = 2,7 kg/em? (trazione)
Nervatura:
a,, = — 33,1 kg/em? (compressione)
0, = 25,6 kg/cm? (trazione)

ELEMENTI STRUTTURALI

_

Fig. 5.21 b,
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5.2.3.2 DISPOSIZIONE DELLE ARMATURE

Nei capitoli precedenti sono stati illustrati i metodi per il calcolo delle arma-
ture longitudinali e {rasversali, necessarie ad assorbire rispettivamente le solle-
citazioni flessionali e trasversali, e per la valutazione delle lunghezze di ancorag-

gio.
In questo paragralo viene posta l'attenzione su alcune regole di «buona di-
sposizione ¢ configurazione delle armature che non derivano direttamente dal
calcolo, ma sono essenziali al buon funzionamento degli elementi strutturali.

5.2.3.2.1 Armalwre longiludinali

Le armature nei tratti curvi e nei punti angolosi producono una sensibile
pressione sul conglomerato e quindi dal lato della concavita debbono trovare
una massa di conglomerato capace di accoglierla; non & quindi sulficiente il co-
priferro minimo prescritto dalle norme per la protezione delle armature.

¥ : . a

Nel caso rappresentato in fig. 5.91 a, la componente V = 2 T'sen — oceorre
sia assorbila da opportune staffe, oppurc fig. 5.21 b, & preferibile se possibile, in-
crociare le barre. Nel caso di fig. 5.21 b le staffe devono assorbire sia la compo-
nente V, degli slorzi di compressione, che quella degli sforzi di trazione ad evita-
re che si abbiano delle rotture premature come quelle mostrate in a); analogo &
il caso ¢ in cui le statfe devono assorbire la trazione uniforme:

T A
R R

V=

Daltro canto un punto angoloso pub essere pericoloso anche se la barra
esercita la pressione contro una sulficiente massa di conglomerato, perché, spe-
cie con le barre di grosso diametro, si possono avere delle pressioni cos elevate
1 conglomerato: tale circostanza si verifica fre-

da provocare lo schiacciamento de
I

|

i |

l_i— \ Armatura Armatura

secondaria principale

Spostamento
dell'armatura

ERRATO
CORRETTO

Fig. 521 ¢,
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quentemente nei nodi dei tela S =, e ecessario sagomar ar-
il ig. 5.21 ¢), nei quali & 1 e
2l g CEess
matura con un sufficente raggio di curvatura ¢

5.2.32.2 Staffe

Le staffi F ir i idi
... ufltlemoltre1 arll assurbule gli sforzi di taglio e di torsione assolvono altre
dé s fh e mlen F 1111}.)01’@,111,1 ¢ principalmente quella di impedire I'instabilita
¢ quorm o fmf;ljglmdmﬂh compresse, specie in vicinanza degli appoggi dove

sforz :onglomerato & inclinato od i enza di 51 il di ‘

e i 1in presenza di torsione, ed il distacco

Per cui particolare i

re importanza assume la loro i i

- ¥ ATt configurazione, e sal
sempre da preferire la configurazione chiusa. ’ R

5.2.4 Archi

Gli archi sor i
pmmdoaé':slgl;mw.elelmfutll ad asse curvo che giace nel piano dei carichi. Pur
£5) e assimilati alle travi nei riguardi : :
potendo 3 i riguardi della loro funzione statica s
in effetti, per lo stato di sollecitazi it viei SEGAED
4 sollecitazione pin vicini ai pilastri 'ché i
i ) 0 3 stri, perché la sollec io-
ne prevalente & lo sforzo normale. : - R
L’arc o 3 i e i at:
SOstituit(}odzh;unfalt.s(,.(,oll er de.m. la strutiura pin usata, nella nostra epoca & stato
BRI Il‘ld!pl sLtruLLumh di pin facile costruzione, per quanto oggi 'evol-
i sistemi di costruzione a sbalzo lo ripr ’
iEL ] Tipro] C i E
e i propone come clemento di elevate

5.3 Elementi strutturali bidimensionali

Per elementi bidimensionali verficiali don ue, element
s i:l ‘li; bllh] 1~ ionali (0 s iperficia i) si inten o quesli elen i
struttura cul la d ensione normale alla s 1per ficie media (') & piceola x ispet
to alle altre due. . R P s 7

In relazi 4 g as [ici
g 101'18”?].1‘164 forma della superficie media si distinguono in strutture a:
a} Superficie media piana.
Elementi bidimensionali piani: lastre, piastre, solette.
b) Superficie media a curvatura semplice.

Lastre curve: volt ili i i
n : 4 e cilindriche, coniche, sert i cili rici sThi i
ficie tha, i, son: ' , serbatoi (!]IlIldliLl, serbatoi a super-

¢) Superficie media a curvatura doppia.
Lastre curve: cupole sferi issoidi
B curve: ¢ iche, ellissoidiche, a forma di iper idi di ri
zione, conoidi, paraboloidi iperbolici, ecc. et
5.3.1 Lastre piane. Travi pareti

Le lastre pi ] rutture bidi i
- gsctire plane. sono strutture bidimensionali piane sollecitate nel loro pia-
in un piano parallelo; possono essere studiate nello stato non fessu-

i o ; ;
(*) Definita come il luogo dei punti di mezzo degli spessori.
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rato (Stato I) mediante la teoria dell’elasticita. Dopo la l‘c‘ssurayjlropc se ne‘ pu(;
valutare 1a resistenza mediante schemi di funzionamento a traliccio oppure ac
§ sistenz
arco. ‘ ] , .
Un caso parlicolare di lastra piana & la {rave parele: assume tale nome la
it : i i " 1 = X5 a 14 ce @
trave generalmente a sezione costante, in cul il rapporto (fig. 5.22 a), tra la luc c' e
; o B o
laltezza & inferiore a 2, per la {rave ad una sola campata, a 2,5 per quelle a pin
: G : . ¢ < i i eili i syl i i fe iea-
campate; si inconfrano come pareli portanti nei sili e nei serbatoi o nei fabbrica
{i come fravi di fondazione.

A=

U

h h
{ -]

e ss

i:;:ﬂ‘

I
FE

E b %
g
I'ig. 5.22 a - Trave parcle,
g

Lipotesi di distribuzione lincare dpllg ansim_li nvll:; S“Zinl‘1: 11,:;.“:511170
(ipotesi di Navier), posta nei precedenti capitoli per il l;lll(_'t) 0 (1(5]](\? J'u ‘lJnr,. 1‘ (
nodimensionali, non ¢ pin sufficientemente approssimata e lo & tanto meno
quanto pin diminuisce il rapporto:

o e (5.30)

“he deflinisce la snellezza di una (rave.
o (2(01:111‘("&::‘1;1“:’('):’::; '(::rftl'l J:lellu fig. 5.22 ba partire da A = 2 la 1'Ipm‘1zizi.0m". ('ielle
tensioni si discosta sempre pit da quella lincare. 1) pert.un.lu nn(\essa_rlu :?\71111‘17-
pare i calcoli con diverse metodologie. Nel caso di materiali omogenei ed 1;.01.1():
pi, quale pud anche essere assimilato il cemento q.rumtol nello As‘i..adm t?‘oll' essu
rato, 1a teoria clastica delle lastre [6], a mezzo dell'equazione differenziale:
VVF(

in cui F(x, y) ¢ la funzione degli sforzi di Airy, o mediante .la l;nc-ilica degli L:F‘
menti l‘miti.' consente di valutare la distribuzione du'lh) uu?s.mm. Con <l‘a fu?oc,ia
sticita & poi possibile controllare i risullflt.i otrel?uh :mahl-lcu?nen"m risolvendo
quei casi in cui lalgoritmico malematico ¢ e(:uesm\letnl%me _c()m])le:;lso,r ——
Questi strumenti di indagine statica perdono di efficacia quan o el 111 ] n
in cemento armato si fessura, né d'alira parte, possono s.mnphcemcnl,e (1111:,t
sionarsi le armature, in modo da assorbire gli sforzi di trazione nel conglomerato
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calcolati nello stadio non fessurato, e disporli
secondo I'andamento delle isostatiche di trazio-

ne in tale stadio. Cio in quanto a fessurazione
avvenuta cambia, e la ripartizione degli sforzi
interni e 'andamento delle isostatiche. Per al-
tro tale tecnica ¢ spesso adottata ¢ pud essere
accettata nei riguardi della sicurezza alla fessu-
ragione.

Rimangono sempre a disposizione, come
ausilio del calcolo, i risultati sperimentali.

5.3.1.1 ANALISI DELLO STATO NON FESSURATO

Tale stato pud essere studiato analitica-
mente come per i materiali omogenei, trasou-
rando la presenza dell'armatura ed i risultati
possono venire utilizzati anche come guida allo
stato fessurato.

Dalle esperienze si evince che la distribu-
zione delle tensioni dipende dalla snellezza A,
dalle dimensioni degli appoggi, dalle modalita
di applicazione del carico, nonché dalla esisten-
za di irrigidimenti in corrispondenza-degli ap-

poggi, vi influisce quindi una serie di parametri
che, invece, sono trascurabili nel comporta-
mento delle travi snelle.

! 1
' 1
b
A ¥i G =0, x F !
a 05 h 12 4 067 h | 0,75 qI i c
§ 8 —
2 0,40 h 34 067 h | 038 qI -04q [
1 0,28 h 0,754q 062 h | 0,20 q1 z
<1 028 | e =0,62 h 0,20 g
Ty = tensioni nell’ ipotesi di conservazione

delle sexioni piane

Fig. 5.22 b - Diagrummi delle tensioni o, in travi parete non fessurata per diversi valori di .

Dall'esame della fig. 5.22 b, in cui sono riportati gli andamenti delle o, per
diversi valori di A, si rileva che:

a) il diagramma delle o,, nella sezione di mezzo, si discosta notevolmente
da quello lineare per A < 2;
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~+ ‘
= A - =
i \ % A=t0 6=/
A\
b 08 — ¢arico in allo  asb
N‘ _____ " # basso aab
o8 T
h § \ S « basse 0233 b
pARR
SRR |
= N
g, ____:\‘\. oy
a/n S ?Al v
-08 -06 -04 -02 02 08 06 OB 10 12 14 a6 T

compressione

Fig. 5.24 ~ Diagranuni delle tensioni in mezzeria per diverse condizioni di carico ¢ di-
mensioni dell’appoggio (da [49]).

(_tﬁg

(=}

] =SS C:
E"T’iﬂlluwll‘\l t ’1 ! F=020
ik .
< ° <
C
: F
hy & i
| | |
F 028 —%F=ﬂ.=4 .
gl . i [ E‘ 4
_ __ isostatiche di trazione . T W 0
= " " :i compressione al Uh =1 L 4 H:I./h:;_

ioni i s arele caricata in alto €
— Andamento delle isostatiche ¢ delle lensioniin travi parete, caricatd in alto
in basso (da (48]

e
=
ic

IFig. 5.25 - Diagrammi delle tensioni per carico coneentrato (da [48]).
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b) per pareti con h < 1, I'andamento del dingramma nella parte tesa non
b praticamente dissimile da quello delle pareti con A = 1: il che vuol dire, che la
parte superiore della parete non partecipa alla resistenza a flessione, ossia che
per le travi parete con ho> 1pud considerarsi resistente unicamente una trave
fittizia di altezza pari ad I;

¢ nelle fibre inferiori tese, le tensioni, rispetto a quelle dedotte nell'ipote-
si di conservazione delle sezioni pianc, sono 1,5-2 volte quelle rispettivamente
perh=2e¢ % = 1: al contrario le tensioni di compressione sono circa la meta;

d) il braccio delle forze interne, minore di quello per distribuzione linea-
re, conserva un valore quasi costante al variare di A, cio che cambia & la posizio-
ne di Ced F.

Le figd. 5.23 ¢ 5.24 mellono in luce l'influenza della modalita di applicazio-
ne del carvico: nella (5.23) si vede che, passando dal carico applicato in alto a
quello in basso, cambiano di poco i diagrammi e i valori delle tensioni t,, e 0,
mentre cambia il segno di o,, di conseguenza & complelamente diverso l'anda-
mento delle isostatiche: le isostatiche di trazione, per il carico applicato in basso
sono molto pilt inclinate, il che ha una notevole influenza sul panorama fessura-
tivo e sulla migliore disposizione delle armature. La fig. 5.25 mostra che il carico
conecenirato, induce una distribuzione delle o, affatto diversa da quella per il ca-
rico ripartito ed in particolare nel tratto centrale della trave si ha una zona com-
pressa e una tesa, a causa delle trazioni trasversali prodotte dalla diffusione del
.arico; tale tratto @ tanto maggiore tanto piit piccolo @ A.

Q a
AR RAARAA AR A RRRARARARRRRRARARRARRARRANAL

EEE
| Al
|

|
|
111 | L
e T T st
IHEEIERELE =220
L M“‘l L

Fig. 5.26 - Andamcnto delle isostatichie in w trave continua (da [48)).
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Sezione di mezzeria

Loy
T g

Z40.67 h

Sezione in asse all’appeggio

.

h| z=067

Fig. 5.27 - Diugmmmi delle tensioni nella sezione di mezzeria ed in quella in asse
all'appoggio per diversi valori del coefficiente A (da [48]). k
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Ulteriori differenze si notano nelle travi continue a piu (:umputer: ie si esami-
na la fig. 5.26, in cui & riportalo landamento delle isostatiche, e la 5.27 che L,onl»
e i i 217 i ell: i $efi 3
tiene i aingrammi delle tensioni nella sezlone di mezzo e in quella di appc;lg,g,m di

una trave continua caricata uniformemente al lembo superiore, appare che:
a) nella sezione di mezzo r'andamento delle tensioni & simile a quello del-

1a trave ad una sola campata, mentre lintensita risulta ridottas

p) il braccio delle forze interne diminuisce andando dalla sezione di mez-
z0 a quella dappoggio;
¢) nella sezione d'appogdio 'asse neutro @ situato molto in basso .e'1u ten-
sione massima di compressione raggiunge valori elevati che sono quelli in defi-
E ass y ;
nitiva ¢ ‘ming spessore della trave.
nitiva che determinano 1o spess . . ) N
In una zona molto estesa della parte alta della trave in corrispondenza degli
appoggi si hanno delle trazioni dovute alla diffusione della reazione u(;nceanLau
‘ l foni ziali raggi i valori di » di compres-
Lintensita delle tensionl {angenziali raggiunge 1 valori di quelle ¢ I

sione.

a)

Fig. 5.28 - Schema di funzionamento a traliceio (@), ad arco (h).

5.8.1.2 ANALISI DELLO STATO FESSURATO

Come gia detto sia la teoria delle lasire
stato fessurato. La via & quella d

ad analizzare lo : e
¢ di strutture da cui possono Ti¢

prototipi sperimentali

che la fotoelasticita poco si prestano
ell'esame del comportamento di.
avarsi utili indicazionl

T —_—

it
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che forniscono un orientamento per la progettazione:

a) la resistenza alle azioni taglianti aumenta fortemente al diminuire di ),
per effetio di un esaltarsi del funzionamento ad arco o a traliccio a seconda che
il carico sia applicato superiormente od inferiormente (fig. 5.28). Ne consegue
che I'armatura composta da barre piegate non ha aleuna giustificazione e quindi
e del tutto inutile;

b) la migliore disposizione della armatura ¢ quella che risponde al funzio-
namento a traliceio o ad arco del conglomerato (fig. 5.29 b) ossia formata da bar-
re dritte orizzontali, bene ancorate, alle estremiti in modo da assolvere la fun-
zione di catena, associate a stalfe verticali ed orizzontali che realizzano un gra-
ticcio atto ad assorbire gli sforzi prineipali di trazione.

Py =972t P =119,5t

Siddb b b bibb bbbl

LiviegLpilidebbibbil

VL

NN
A

-
5

T At

248

a)

Fig. 5.29 - Rottura di travi parete per carico applicato al lembo superiore (da [48]).

Tale schema di armatura & ancora piil necessario se il carico & applicato al
lembo inferiore della trave, perché, come ¢ mostrato, nella fig. 5.30 Tandamento
delle fessure segue proprio la forma ad arco, in accordo con le traietiorie delle
isostatiche di compressione. Le armature longitudinali assolvono la funzione di
catena mentre le staffe verticali servono a riportare nel corpo della trave il cari-
co applicato in basso.

5.3.1.3 DIMENSIONAMENTO E CALCOLO DELLE ARMATURE

Da quanto detto si vede come I'analisi dello staio fessurato non sia ancora
giunta a conclusioni cosl generali da permettere di impostare un calcolo rigoro-
s0 delle travi-parete in c.a.
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I metodi di calcolo in uso sono un giusto compromesso, tra i risultati delle
esperienze e le indicazioni teoriche relativamente alla fase non fessurata; questa
impostazione ¢ quella seguita dal Codice Modello [3] alle quali verra [atto essen-
zialmente riferimento nei paragrali suceessivi.

Come per le travi snelle la sollecitazione dei carichi esterni in una sezione
viene espressa mediante le componenti momento flettente, taglio, ece.

i

\

=
7
7

AlgNlees
t FARRN !
()"/f‘uﬁ @35\ :
By
j1 AEER )
? Wt S N
B2 S
ST Y
I % F ¥ ¥

Fig. .30 ~“Rottura di trave pareie per carico applicato al lembo inferiore (da [48]).

Questa convenzione rappresenta un comodo strumento di caleolo. Va perd
rilevato che per le travi continue, i valori delle sollecitazioni cosi calcolati, sono
diversi da quelli reali: le ricerche fatte da Bay [49] su fravi a due campate mo-
strano, ad esempio, che i momenti sull’appoggio centrale sono notevolmente piit
piceoli che in una trave snella, mentre sono pin grandi in campata (fig. 5.31).

Momento (?!:?L?:)q|
I Ve
@y
1 b

Taglio P ‘
4
. -||1Ii|||”“ o
- 3 ;l!||
(0375) 2 EI'

Trave parete
Trave snella _____

Fig. 531 = Diagranmmi delle sollecitazioni per una (rave parete ed una snella.
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Questa differenza si spiega con la maggiore deformabilita della zona d’ap-
poggio, per la ridotta altezza dell’area di conglomerato compresso, con elevali
valori della compressione. Si ha come un effetto di cerniera plastica a produrre
una ridistribuzione dei momenti con un abbassamento del valore sull’appoggio.

a) Armatura principale longitudinale.

a.1) Travi ad una sola campata.

Lo sforzo nell'armatura si calcola mediante la formula:

M,
F,= T:” (5.31)
in cwi z & il braccio delle forze interne che pud assumersi
2=02(I+2h) perl <X €2 (5.32 a)
2=06-1 per A<l (5.32 b)

Come si vede nella fig. 5.32 per A — 2, z tende ad assumere il valore delle
travi snelle.

=
h
- |
_Trovi_od una
tompaia
06
o5
S : . | o
T } t & o
A
1 2 25 s
h

Fig. 5.32 - Variazioni del braccio delle forze interne al variare di k.
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Nello stato fessurato, come gih visto, 1o sforzo di trazione nella armatura te-
sa resta praticamente costante su tutta la luce; per tale motivo l'armatura dovra
essere prolungala senza interruzioni fino agli appoggl ed essere perfettamente
ancorata, per resistere ad uno storzo non inferiore a 0,8 F.

Tale armatura va ripartita su una altezza compresa tra 0,15-0,25 h (fig. 5.33)
ed & importante che sia realizzata mediante barre di piceolo diametro, sia per li-
mitare 'apertura delle lesioni, sia per [acilitare la realizzazione degli ancoraggi
sugli appoggi.

NI R P

—

®

1

R

e 7

Fig. 5.33 - Disposizione delle armature in una trave parete ad una campata,

a.2) Travi a pii campale.
Il dimensionamento viene latto considerando il momento massimo M,, in
mezzeria e quello M, sull'appoggio, caleolati con una trave snella di rigidezza EJ
costante, ancora mediante la formula:

== (5.33)

in cui: I
2=02-(1+15h) per1 <k <25 (5.34 )
z2=05"1 per § VR e (5.34 b)

Per quanto riguarda la disposizione delle armature dovranno essere rispet-
tate le seguenti regole:
1) Tarmatura di campata dovra essere prolungata fino all'appoggio con le
stesse prescrizioni della trave ad una campata,

d>

c)

b)

a

d=o0,10

=1

g
(=]

Io,20h

!

@ 020h

® |

I AR

N

reale

iee-e——._ Diagramma

di calcolo

»

Fig. 5.34 — Diagrammi delle o, di trazione sull'appogdio di una trave continua.
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2) la disposizione dell’'armatura sugli appoggi andrebbe studiata in fun-
zione della larghezza dell’appoggio in modo da assorbire i diversi diagrammi del-
la o, di trazione (fig. 5.34). I diagrammi effetlivi possono venire sostituiti con
quelli di calcolo riportati nella fig. 5.34 d.

1l Codice Modello [3] sugderisce la ripartizione di fig. 5.34 d.

Zona superiore @

A= {(h-1)-4, (5.35 a)

lu['—‘

Zona intermedia @)

As=A;—A; =(15~05M0-A4, (5.35 b)

Per b < 1 si assume k= 1; per cui A, =0 e I'armatura va disposta nella zona

intermedia .
Nella fig. 5.35 ¢ dimostrata la disposizione delle armature in una trave pare-

te continua.

# E S S S S SO S S S S O

N

o
SN

‘ /)

~oah

Fig. 5.35 = Armatura in una lrave parete continua,

b) verifica del conglomerato compresso;
b.1) Tensioni di compressione dovute alla flessione.

Nelle travi-parete le tensioni di compressione o, dovute alla flessione, diffi-
cilmente raggiungono valori elevati, per cui la loro verifica & sempre assicurata.

Puo essere invece necessario verificare la instabilitad della membratura com-
pressa della trave.

Se vi & tale pericolo, € necessario aumentare lo spessore o irrigidire trasver-
salmente la membratura compressa a mezzo di una nervatura orizzoniale,
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A o (rancesi 15 5 o
Le norme francesi [5] per lo spessore b pongono le seguenti limitazioni:

1 . 1 a
o< 53 0.,0192 bz 2 Y00 (5.36 a)
a5 —L-=0,0192 3
55~ 00192 b>asl (5.36 1)
in cuj o
o=
o:2h
con

It

031y

b.2) Tensioni principali in vicinanza degli appoggi.

Nnn ¢ possibile esprimere le tensioni di taglio delle travi-parete mediante
una formula semplice, in funzione del taglio esterno, come per le travi snelle:
daltro canto il tipo di rottura per taglio non & tale che si possa evitare ]']’]C(“Hl]lf:
staffe o barre piegate come per le travi snelle. Allorché si hanno elevate tmsimﬁ
(!I (;L.glio, le tensioni principali sono molto inclinate e la verifica consiste nel-
) e RN e o At

/ principali di trazione.

1 Codice Modello [3], per garaniire la stabilita del conglomerato compresso

impone che il taglio ultimo di calcolo non superi il \':1|(11‘E‘:‘ ‘

T =020 by 1k, . (5.37)
Se \ <1, hva sostituito con [,
¢) Armatura d’anima (trasversale).

¢.1) Carico applicato sulla parte superiore della trave.

h>1 B

m—

+
) ,
o -

L’”HHJJ"’* | )

I =y

Fig. 5.36 @ - Disposizione dellarmatura trasversale in una trave parete con carico
applicato in basso.
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I5 sulficiente disporre un graticeio di armature su ambedue le facee della pa-
rete; la sezione di una barra © data da:
A=0,0025 b+t peracciaio liscio
A =0,0020 b+t peracciaio ad aderenza migliorata
in eui e Vinterasse delle armature del graticeio.
¢.2) Carico applicato nella parte inferiore della (rave.
L'armatura dovii essere calcolata per la totalita del carico applicato. Al line
di limitare il pericolo di fessurazione ¢ conveniente dimensionare Paceiaio per
una tensione non superiore a &, = 2000 kg/cm®. Ier assicurare un sulfficiente an-
coraggio armatura va prolungata pella trave parvete per una altezza (lig. 5.36 a):
a) Zona centrale pari a 0,7 b
=h s =i

a=1 se h>1

b) Zone laterali:
a=0,8h se h<i
a=081 se T

—

Q
Ly

NI %

|4 N AS LS s
vz TITL Y OIIIE gl
£y

/]

Fig. 5.36 b - Disposizione delle armature nel caso di carico indiretio.
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¢.3) Carico indiretto.

11 carico viene detto indiretto quando e applicato lungo una direttrice per
tutta o parte dell'altezza della parete (fig. 5.36 D), in questo caso vanno previsti
due tipi di armature:

1) se il carico trasmesso ¢ piccolo possono utilizzarsi armature di so-
spensione verticali, calcolate per assorbire lintero carico e disposte sulla {rave
portante per un'altezza paria ho ad lse h > [;

2) se il carico ¢ forte 'armatura puo essere costituita da barre piegate, in-
clinate di 45° calcolate nell'ipotesi di traliccio composto da bielle orizzontali di
conglomerato compresso e aste tese. Solto tale ipotesi le barre vanno dimensio-
nate per una forza:

P

Fu7"' (5.38)

in cui T'¢ la forza trasmessa dalla trave portata. In genere si utilizzano ambedue
i tipi di armature affidando alle barre piegate il 60% dei carichi totali.

d) Dimensionamento della zona d’appoggio.
Se la trave-parete, non presenta delle nervature di irrigidimento in corri-

spondenza dell'appoggio, il Codice Modello [3], stabilisce che il valore massimo
della reazione dell’appoggio deve essere limitato a:

N=080b:(c+h)/f, (appogdio lerminale) (5.39 a)
N=1,20-b(c+2 hy) [, (appoggi centrali) (5.39 b)

in cui (fig. 5.37) ky, e l'altezza di una eventuale nervatura inferiore o soletta.

—_

Sy

werd]
Ll

Fig. 5.37 — Larghezza di caleolo dell'appoggio di una trave parete.

= T ‘ ,
i - -4
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Leonhardt [48] suggerisce di limitare la tensione di compressione ai valori:

1A

0.5 0.3 Fa (appoggio terminale)
0,=< 045 [, (appoggi centrali)

IA

In tale zona & opportuno infittire il graticeio di staffe verticali ed orizzontali
(fig. 5.35), per assorbire le elevate tensioni principali di trazione.

53.1.3.1 Esempio

Calcolare la parete portante di un silo.

L'interasse tra i pilastri ¢ di 4,40 m, il carico sulla parete 60 (/m di cui 6 t/m applica-
le in basso.

L'allezza della parete ¢ di 14 m, lo spessore di 20 cm.

Essendo: A < 1 si assume un'allezza ulile h = 1= 4,40 m.

Le sollecilazioni caleolate nell'ipotesi di trave snella risultano:

T pl* =484 (+m

m” oy

1 2 v _

i M, ~ T pl* =968 (-m
1 et =159
-py -2t

- Armatura longitudinale

Essendo:
L€l 2=0061=220m

Si ha pertanto, assumendo un &, = 2200 kg/cm®, in campala:

P, = M oy ,asi:1(1<‘rn“~5®16
z a
All'appoggio:
F,=44t A =20 em®

Nella zona intermedia compresa tra 0,20 1= 88 ¢m e 0,8 1= 3,52 m si dispongono 2 @
10/20 pari a 28,6 cm?.

Armalura trasversale

~ Bssendo applicato al bordo inferiore un earico di 6 1/m viene dimensionata per por-
tare la fofalita del carico, con &, = 2000 kg/em?; 'armatura per metro di (rave risulta:

6000

=3em/m  3sl@8/m
2000

t

Verifica del conglomerato

- Ipotizzato un conglomerato con f,, = 300 kg/cm?, ed assunto un y, = 1,4, dalla (5.37)
i ha:
: 300

v 90440 -
T, = 10,1020 44( 14

= 188571 k¢
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Risulta pertanto un coefficiente di sicurezza pari a:

n=143
La verifica dello spessore eseguito con le norme [5] da:
_ 60000107 0150
100440 e

b >11,31 cm

5.3.1.4 TRAVI PARETE A SBALZO

Quando la trave parele ¢ a shalzo (fig. 5.38) I'ipotesi di Navier perde di
s s i a 2 " g f5 0 =g
validitd per 1’ = T < 2, e per tali valori I'applicazione delle formule delle
travi snelle cade in difetio.
Per M < 0,5 la zona di parete al disopra di quella d’altezza 2 a non partecipa

praticamente alla resistenza; di conseguenza 'altezza portante della mensola da
considerarsi nei caleoli, va limitata ad h = 2 a.

-
e sy

Fig. 5.38 = Schema di una {rave parcte a sbalzo.

Le ricerche sperimentali condotte da vari autori su mensole corte in c.q.
[23], [50], conducono a considerare nello stato fessurato, come per la mensola
corta (par. n. 5.4.1), un modello resistente costituito da un traliceio di bielle di
conglomerato compresso ed aste tese di acciaio, derivato dalle traiettorie delle
isostatiche calcolate nello stato non fessurato. Tali ricerche mostrano anche
limportanza di proseguire la {otalita alle armature al di 1a dell'incastro e di an-
corarle accuratamente.

5.3.1.4.1 Dimensionamento e calcolo delle armature

Anche in questo caso viene fatlo riferimento alle sollecitazioni calcolate co-
me per le travi snelle.
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@) Armatura principale longitudinale.
Lo sforzo nell’armatura viene calcolato mediante la formula:

F= .3 (5.40)
in cui M, ¢ il momento all'incastro @ 2, si assume pari a:
z=0,7h per N> 05 (5.41 a
z=14h per X' =05 (5.41 b)
Lrarmatura risultante: F
A=t
Ty

va distribuita, in una zona, misurata dal bordo inferiore (fig. 5.39) compresa:

perk =1 tra a-08a (5.42 a)
perd =05 tra 12a-08a (5.42 b)

) Verifica del conglomerato.
Pud essere fatta ancora mediante la (5.36).

¢) Armatura d’anima.
¢.1) Carico parte superiore.

It sufficiente disporre un graticcio di armature ortogonali. L'armatura oriz-
zontale pud essere dimensionata mediante le (5.40), quella verticale si assume
pari ad almeno la meta di quella orizzontale.

¢.2) Carico nella pare inferiore.
Va portato per intero da staffe verticali di sospensione efficacemente anco-

08a
7

Fig. 5.39 - Zone di distribuzione delle travi parete & sbalzo.

rate in alto.

[ — 1 — 1
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Va posta particolare attenzione, specie nelle travi parete a sbalzo, alle mo-
dalita di getto. Infatti, spesso, il maggior peso & proprio quello della parete stes-
sa, per cui, se la parete & getlata a strisce orizzontali, e i pontegdi non sono sulfi-
cientemente rigidi, pud accadere che la prima striscia, di altezza minore a quella
equivalente di calcolo, debba sopportare lintero carico di progetto.

5.3.2 Piastre, solette, solai

Sono quegli elementi strutturali bidimensionali piani caricati normalmente
al loro piano medio.

Quando i vincoli sono tali che la deformata elastica presenta due curvature
ortogonali per qualsiasi condizione di carico si parla pit propriamente di «pia-
stre».

Lo studio del comportamento di tali strutture vi condotto in maniera diffe-
renie per i diversi stati limite.

Nello stadio non fessurato & applicabile la teoria dell'elasticiti; al di 1a, I'in-
tervento di fenomeni anelastici e la fessurazione provocano una ridistribuzione
degli sforzi che andrebbe studiato per mezzo della teoria non lineare. La teoria
rigido-plastica (teoria delle linee di rollura [10], [46], [47]) permette invece di va-
lutare la resistenza ultima delle piastre, nel caso di un aumento proporzionale
dei carichi. Perché sia applicabile, & necessaria I'esistenza di un buon palier di
duttilita dell’aceiaio.

Fig. 5.40 — Sexione di un solaio in laterizi. Prelementi in laterizio.

Tranne che in casi particolari, in cui & richiesto un approfondito studio della
sicurezza, caleolate le sollecitazioni unitarie con la teoria dell’elasticita, la sicu-
rezza viene garantita con il metodo delle tensioni ammissibili (cap. 3) conside-
rando delle sezioni rettangolari di larghezza unitaria su cui agiscono le sollecita-
zioni unitarie, senza tenere conto che lo stato i tensione & biassiale.

1l termine «soletiar su usa correntemente, quando i vincoli sono due, lineari
e paralleli; in tal caso la deformata dell’elemento per carichi uniformi, tranne
che in vicinanza dei bordi liberi, & cilindrica. 11 caleolo delle sollecitazioni e la
verifica delle sezioni per carichi uniformi viene fatto con riferimento ad una tra-
ve di larghezza unitaria, vincolata ¢ caricata come la soletta,

Per tener conto che un eventuale carico non uniforme, ad esempio un carico
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coneentrato, provoeherebbe sollecitazioni secondarie normali a quelle principa-
li, le norme italiane [2] impongono che oltre all'armatura principale si disponga
una armatura sccondaria ortogonale pari almeno al 20% di quella principale.

I solai sono in genere delle solefte alleggerite mediante la posa di elementi
forali in laterizio (fig. 5.40). Anche se permesso dalle norme italiane [2] & pru-
dente, tranne nei casi in cui si sia sicuri di una estrema accuratezza di esecuzio-
ne, considerare il laterizio solo con funzione di alleggerimento. La sezione resi-
stente diventa allora quella costituita dal conglomerato e dalle armature. Impor-
tante, per una buona collaborazione delle nervature per carichi non uniformi, &
lo spessore della soletta in rapporto all'interasse delle nervature: le norme italia-
ne [2], stabiliscono i limili:

spessore soletla: s=4cem;
i 15 s <80 em.

inlerasse nervature:

Per avere un buon getto delle nervature ¢ una giusta aderenza con le arma-

ture © anche necessario che lo spessore delle nervature non sia troppo sottile, le
[2] impongono uno spessore non inferiore a 0,125 ¢ > 8 em.

.21 PUNZONAMENTO

11 punzonamento ¢ il fenomeno prodotio da una forza applicata su una pie-
cola area, in una strutiura bidimensionale piana, Esso provoca una rotfura per
laglio con traslazione, nella direzione della forzi, di una porzione della struttura
(fig. 5.41). Si verifica nelle piasire, solai, plinti di fondazione molto bassi. Le for-
ze concentrate che producono il punzonamento possono essere sia forze applica-
le sia reazioni d'appoggio.

Trattandosi di una rottura per taglio le direzioni principali di trazione sono
inclinate di 45" rispetlo alla direzione della forza, per eni il meccanismo di rottu-
4 pud essere schematizzato come in fig. 5.41. Dall'equilibrio alla traslazione,

'

‘FC{

g. 5.41 - Punzonamento.
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trascurando Veffetto dell’armatura, In forza limite di roltur: vale:

-8 (5.43)
dove:

8 = superficie di contorno dell'elemento che trasla: pud caleolarsi me-
diante la formula (fig. 5.42):

S=5-d (5.44)

in cui p ¢ il perimetro del contorno é parallelo a quello ¢, che limita la
superficie di applicazione della forza P, situato a d/2 da tale superfi-
cie.

d = altezza utile.

11 Codice Modello [3] controlla che 1o sforzo di taglio res
lunghezza Vi, sia senipre maggiore di quello agente Vg, cioé

mle per unita di

; ,
Vg <V el

dove:
v
Vg = Sl
s
W
con:
Vi = sforzo di taglio agenle lungo il perimetro w;
u = perimelro della sezione critica

e dove, qualora non siano presenti armature al punzonamento:

Vi = 1,6 154 (1 + 50 p)
con: Ty =0,25 f,,=0,074 f,2
x  =16-d < 1,0 (con din meiri)
0 = VDL py ¥ 0,008
Pix © Py calcolati per armature longitudinali parallele alle direzioni xe y
d =1/2(d,+d)
d, e d, altezze utili sulle direzioni z e y
mentre, nel caso contrario:

Vien = 1,6 Vigy,

Inoltre 'armatura al punzonamento viene aleolata, secondo il codice mo-
dello, per assorbire uno sforzo di taglio per unitd di lunghezza, non minore di
0,75 Vg, d.

Le formule precedenti si applicano anche quando la ligura d'impronta ha un
contorno con concavita; in lale caso si sostituisce il contorno reale con un peri-
metro minimo equivalente (fig. 5.43), che inviluppa quello reale.

Quando il carico concentrato agisce nelle vicinanze di un bordo libero, dimi-
nuisce il contorno resisiente é di cio se ne pud tencre conto riducendo il perime-
tro p alla meta (lig. 5.44 a) o ad un quarto (fig. 5.44 D) se i bordi liberi sono due.
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Fig. 5.42 - Delinizione del contorno equivalente e

(1) (2) _(3)

@ U

contorno equivalente

£025h

__osh H_Q,z:h ;
] 0,5

Fig. 5,43 - Contorno cquivalente ¢ : I

borda_libere

contorno ©

Fig. 5.44 = Contorno @ in prossimita di bordi liberi, Tig. 5.46 - Disposizione delle armature di punzonamento realizzale con stalle,
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3.3.2.1.1  Calcolo delle armature

Con riferimento alla fig. 5.41, superata la resistenza a (trazione del conglo-
merato, per 'equilibrio si deve avere:

Ay, T, -cosp= (5.46)

in cui B ¢ I'inclinazione dell'armatura rispetto alla linea di azione di P, od A, &
l'area totale di armatura incontrata dalle lesioni.
Per:

P 2

A~ g B (5.47 a)
a, 2
#

8= o PR 4 (65.47 b)
Ya

B importante la disposizione di tali armature, delle quali nella figura 5.45 e
546 ¢ indicata una schematizzazione.

5.4 Elementi strutturali tridimensionali

Per elementi tridimensionali (o massicci) si intendono quegli elementi che
hanno le tre dimensioni principali paragonabili; possono essere studiati per
mezzo della teoria elastica o di quella non lineare; la difficolta di integrare le
equazioni risolventi porta a cercare dei modelli di calcolo semplificati che per-
mettono di valutare, con buona attendibilitd, la sicurezza alla rottura.

5.4.1 Mensole corte

Le mensole corte sono elementi tridimensionali sollecitati da elevati carichi
concentrati: si incontrano come mensole da carro-ponte, seggiole Gerber, ele-
menti di fondazione.

Lo studio dello stato tensionale anche quando il problema & riducibile a pia-
no, si presenta particolarmente complesso non potendosi applicare le formule
delle travi snelle perché non & pin valida né I'ipotesi di Navier, né il principio di
de Saint-Venant essendo le zone di perfurbazione delle tensioni, provocate dai
carichi, froppo vicine ai vincoli; d’altro canto anche I'uso della teoria dell'elasti-
Cita ¢ laborioso per la difficolta di imporne le condizioni al contorno; peraltro
notevoli prospettive si hanno dall'applicazione della tecnica degli elementi finiti
tridimensionali.

Di grande ulilita si sono rivelate le esperienze foto-elastiche su modelli per
studiare lo stato piano non fessuralo e le prove su prototipi per valutare il com-
portamento a rottura [23], [50]). Una mensolal puo ritenersi «corta» quando il
rapporto (fig. 5.47):

I W (4.42)
h
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ﬁ
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Ammissibile ma

inerte
I'ig. 5.47 - Mensola corta.
5.4.1.1 ANALISI DELLO STATO NON FESSURATO

In fig. 5.48 & riportato 'andamento delle isostatiche in tre diverse mensole
corie.

tensioni effettive

andamerto della
& di trazione

Ws
sez.a-a sezb-b
E zona inerte
=
=
=
andamento della &
di compressione L
isostatiche di trazione .
; ) o——— tensioni o=
————— isostatiche di compressione b

———— tensioni efeftive

Fig. 5.48 - Andamento delle isostatiche in mensole corte.
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Dal loro esame si nota che:

a) nel caso di carico applicato superiormente le isostatiche di trazione
all'estradosso si mantengono pressoché equidistanti, e Iintensita della trazione
si pud ritenere costante;

D) le isostatiche di compressione, si mantengono anch’esse pressoché pa-
rallele, individuando un puntone ad asse inclinato di cirea 45%

¢) le tensioni di trazione, suscitate dagli sforzi di compressione sono mol-
to piccole perché questi ultimi hanno andamento quasi rettilineo;

d) la massima tensione di compressione si verifica nella sezione S (fi-
gura 5.48), dove si ha una brusca deviazione delle isostatiche.Tale tensione, teo-
ricamente molto elevala, in realth si smorza per effetto della plasticizzazione del
conglomeratos

¢) 1a forma della mensola ha una influenza irrilevante sull’andamento
delle isostatiche e delle tensioni; la zona in corrispondenza allo spigolo inferiore
della mensola rettangolare ¢ praticamente inerte;

£) nel caso di carico in basso, I'andamento delle isostatiche cambia com-
pletamente, invertendosi quelle di trazione con quelle di compressione,

5.4.1.2 ANALISI DELLO SFORZO FESSURATO

Molti ricercatori [23], [50], [56], [59] hanno eseguito esperienze su mensole
corte, armate sia con barre che seguono l'andamento delle isostatiche nello stato
I, (fig. 5.49 @) sia con barre piegate dimensionate per assorbire U'intero sforzo di
scorrimento (lig. 5.49 D).

Tali prove hanno messo in luce che:
a) le prime fessure si verificano al lembo superiore, normalmente alle
isostatiche di trazione della fase non fessurata;

gay s
D

1
1

a) b)

Fig. 5.48 — Schemi di armatura nelle mensole corte,
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b) al crescere del carico le lesioni progrediscono nel corpo dellu mensola
individuando delle bielle di conglomeralo compresso;

@) la rottura avviene a seguito di una rotazione rigida dell'intera mensola
intorno ad un centro ubicato nella sezione di incastro immediatamente al diso-
pra del lembo inferiore della mensola.

Allungandosi I'casta tesar, le lesioni di trazione si estendono verso il basso,
riducendo la zona compressa, fino a che il conglomerato non si schiaccia (ligura
5.50 a).

) nel caso di carico applicato superiormente le armature piu efficaci ri-
sultano quelle diritte disposte al lembo superiore, mentre le armature obligue
danno uno scarso contributo, perché avviene lo schiaceiamento del conglomera-
to ancor prima che le armature abbiano esaurito le proprie capacita di resisten-
za, inoltre, rispetio al centro di rotazione, presentano un braceio di leva molto
pitt piccolo delle armature disposte al lembo superiore.

Quanto detto trova conferma sperimentale nel caso delle mensole della fign-
ra 5.51, in cui la rottura si & avuta per:
P =53 tnella mensola a);
P =G5 tnella mensola D).

4

alee sl il
{
|

a) b)

Fig. 5.50 = Tipi di rottura di mensole corte.

Le prove eseguite da Kriz ¢ Raths [59] mostrano inoltre influenza che han-
no sullo stato di sollecitazione le forze orizzontali, nel senso che, a parita di di-
mensioni ed armature, la capaciid portante diminuisce all'aumentare del rap-
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& porto = tra forza orizzontale e carico verticale (fig. 5.52). Le stesse prove hanno
P messo in luce che ad evitare rotture premature, del tipo mostrato nella figura
* 5.50 b, & necessario che l'altezza ¢ (fig. 5.47) risulti maggiore di 0,5 h.
/ e A .
=41 5.4.1.3 DIMENSIONAMENTO E CALCOLO DELLE ARMATURE
4 \ . - : ; 2 . .
RN 0 i Lianalisi elastica dello stadio I e le prove sperimentali a rottura eseguite su
I\ N l / ’/ o mensole corte in e. a., hanno suggerito dei semplici metodi di ealcolo, nell'inten-
e M fg to di garantire I'equilibrio nello stato fessurato: vengono ipotizzati dei modelli
sy 2727 | gpeah ] o e .
' =N\ | 1A= ' resistenti costituifi da tralicei con bielle di conglomerato compresso ed aste tese
W/, di acciaio, individuate dalle traiettoie delle isostatiche calcolate nello stadio non
! fessurato: Franz e Niedenhoff [23] suggeriscono i tralicei isostatici della fig. 5.53,
Mehmel e Becker [51] quelli iperstatici,

PU[!‘(W'USJ
564 P P
— Sta Neﬁ' 7 I a .
T
——— h A
d
a) == : :
a
as2 3 T = o
/ - -
271 - : R T/P =05
” il —_—— T =t
P P
AT
o
12 - ; - -~
I : F~2g10 ' 7o
. ] 1 “ b) 452"
| | ,_*v L 5T 38
! _ : : 221 4571 » A Ry, [kg-loa]
I vall | / ; , .
2514 Fig. 5.52 = Andamento del carico ultimo P,, al variare del rapporto T/ (da [59]).
o1 I
a) Armatura principale
2P a.1) Carico applicato in alto.
Fig. 5.51 = Prova a rottura di due mensole corte diversamente armate (da [23]). Adottando il traliceio isostatico (fig. 5.53 a) proposto da Franz e Niedenhoff,
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lo sforzo nell'armatura risulta:
(5.49)

in cui:
2 =0,85 d;
£ tg o rajfpresenta linclinazione della biella.
a.2) Carico applicato in basso.
In tale caso il traliecio resistente & quello di fig. 5.53 b, lo sforzo nell’armatu-
ra risulla: 1 ‘
F,= p——— (5.50)
sen a

@.3) Carico indiretto.
Si riscontra, ad esempio, nelle mensole che regdono le travi per carro ponte
(tig. 5.54).

Franz o Niedenhott

Menhme! e Becker

a)

a) Carico in alto
——— asfa tesm
b) Cari¢e in basso
- asta compresse

c) Carico indiretto

Fig. 5.53 - Tralicci resistenti nelle mensole corte.
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In tal caso non si riesce a stabilive con esattezza 'aliquota del earico che
viene trasmessa nella parte alta della mensola e di quella nella parte bassa.
Franz e Niedenhoff ipotizzano due tralicei isostatici indipendenti (fig. 5.53
¢, in cui il traliccio 1 @ sollecitato da un carico pari a 0,5 P, e il Il da uno pari a P;
tale scelta deriva dalla costatazione che il carico della trave longitudinale conti-
nua, attraverso un funzionamento ad arco, si trasmetta prevalentemente alla
parte bassa della mensola (fig. 5.54).
Di conseguenza si avra una armatura obliqua dimensionata per uno sforzo:
Fro = (5.50)
sen a

ed una armatura parallela al lembo superiore dimensionata per uno sforzo:

a ;
Fi=08P—= (5.52)
z

Leonhardt [16] ipotizza lo stesso doppio traliccio, ma affida al traliceio T an-
cora un carico pari 0,5 P, mentre al traliceio 11, un carico pari a 0.6 .

Mehmel ipotizza un traliccio iperstatico sui cui nodi & applicato un carico
paria 0,56 P.

b) Armatura secondaria.

Tale armatura serve per assorbire le tensioni di trazione che si hanno nel
corpo della mensola, normali alle isostatiche di compressione. &

‘v |
TIT
Rl
1 g
b
Au .\‘N

Fig. 5.54 - Trasmissione del carico da nna irave ad una mensola corta (da [16]).

Leonhardt [16] suggerisce di dimensionare tale armatura per uno sforzo:
P, o
Fy=—F (5.53)
4
Le norme tedesche-orientali [57) danno per il dimensionamento delle arma-
ture le semplici regole seguenti, che rappresentano la sintesi di quanto detto so-
pra.
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Con riferimento alla fig. 5.55:

earico in alto

Ly =0,85P Fue=04P (5.54 a)
carico sull allezza (indiretto)
F.i=0,55 P F,=07P (5.54 I

Come in tutti i casi in cui lo sforzo lungo I'armatura rimane costante, riveste
estrema importanza il loro buon ancoraggio, che dovra quindi essere molto efli-
ciente.

Una notevole infuenza sulla resistenza hanno le forge orizzontali (cfr. n.
5.4.1.2) provocate dall’'elemento sostenuto dalla mensola corta, a causa di defor-
mazioni impedite di ritiro, fluage del conglomerato, variazioni di temperatura, e
di precompressione, oppure a forze orizzontali esterne quali ad esempio quelle
di frenatura dei veicoli sui ponti.

A (5.55)

che & prudente sovradimensionare, poiché questo tipo di sollecitazione riduce
notevolmente la capacita portante della mensola. La fig. 5.56 mostra 'andamen-
to dello sforzo i compressione (zona tratleggiata) e la disposizione delle arma-
ture in una seggiola tipo Gerber. Le fig. 5.567 fanno vedere la disposizione delle
armature in due mensole corte che fuoriescono da un pilastro.
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XTIy
%S x
NA
X,

Fig. 5,56 - Zona « ompressa e disposizione delle armatwre in due seddiole da ponte,

¢) Verifica del conglomerato,

Le esperienze mettono in luce che la rottura avviene per sehiaccinmento del
conglomerato della biella compressa, a seguito del progredire delle lesioni ¢he ri-
ducono 'area efficace del conglomeratlo compresso.

N P

SRS

Fig. 5.57 a — Disposizione delle armature in una mensola corti

All'atto della rottura si pud pertanto ipotizzare lo schema resistente della
fig. 5.58 in cui I'nceiaio ha raggiunto lo snervamento ed il conglomerato la sua
resistenza a compressione,
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Fig. 5.67 b - Disposizione delle armature in una doppia mensola corta.

Ipolizzando per il conglomerato un diagramma delle tensioni rettangolari

(cir. n. 4.3.1) si ha:
Fo=Af C=b-08xfy

in cui b e 1a larghezza della mensola.

Per I'equilibrio alla traslazione

C:cosa=F, (5.56)
¢ quindi: :
- A .f.m rE
s (5.57)
b-0,8cosay fu

Per l'equilibrio alla rotazione rispetio al punto di applicazione di F, viene:

P,ra=C-z-cosa (5.58 a)
e rispetto al punto di applicazione di C:
Pa=F,z2 (5.58 D)
in cui:
04 %
g=d-—————=0atga (5.59)
COS

Non essendo piu valida Uipotesi di conservazione delle sezioni piane, non g
possibile scrivere una equazione di congruenza che pareggi il numero delle inco-

gnite.
Le esperienze hanno messo in luce che per la verifica dell'armatura & suffi-

cientemente cautelativo assumcere & = 0,85 d, per cui dalla (5.58 b) si ha:

a
po=p—— 5.60
F.= Py 0,85 d By

che & la formula di cui al n. 5.4.3.1.
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Pu
a _ »
lesioni

Fig B8 — Meceanisi i i
Fig. 5.58 — Meceanismo di rotlura di una mensola corla.

Per la verifica del cong ¢ ¢ faci

3 glomerato non & altreftanto facile definire alore
cautelativo di x. e
. L;al _nor.me ACI H]'d{lnuu la formula seguente, di origine sperimentale, che
permette di verificare il conglomerato attraverso il caleolo della 1, che puo esse-
re portata dalla mensola corta: :

= = g : «a " .
t,=(65-51/) (1—0.57)-11+(b4+mo-Jﬁ-pJ-O,%&JﬂliMJ

in cui:
-
Pﬂ

& il rapporto tra la forza orizzontale 1), e verticale P,;
__A
b-d
R

e la percentuale di armatura longitudinale, minore di 0,15 ———

T (S)

P

- N W
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“ @hb-d

& il taglio medio nella sezione d'attacco, in cui:
@ =0,85

pP,=14P+178 (5.62)

P = carico permanente;
S = carico accidentale.

]

Qualora manchi la forza orizzontale (T, = 0) la (5.61) diventa:

5, =172 (1 = ﬂ,ﬁ'%) (1 +64-p) Ra (5.63)
¢
ed in tale caso p deve risultare minore di:
R
0,20 =%
Jyie

Secondo le norme italiane [2] e richiesto alla rottura un coefficiente di sicu-
rezza pari a 1,50 per cui usando la (5.61) il taglio di esercizio deve essere:
1‘"

<
=80

5.4.1.3.1 Esempio

Si progetti la mensola corta della fig. 5.59, soggetia al carico P=201t.
Essendo:
a =040m
h =040m
d =037 cm
h =035m
assunto:

= 0,85 d=10314m
5, = 2200 kg/cm?

©

mediante 1a (5.60) si ha:
F,= 20000

0,314

=25437 kg
L armatura principale risulia pertanto pari a:

A= f— = 11,56 cm*~ 4@ 20

Oy

Le armaturce sccondarie si assumono pari a:

A= =280-3s@8

Verifica del conglomerato.

Essendo: 15,56

- =0,014
3037
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P

40 |

L a$20

]
,L_ st.¢8

3 \\[ ast. o8

| . ___JH o
Ffig. 5.59 - Esempio di mensola corta.

2 . 1,08
d :

R, = 350 kg/cm*

[ = 4400 kg/cm?®
dalla (5.63) si ha: s
T, = 28,06 kg/em?

Per solo carico permanenie, si avrebbero per la (5.62) una tensione ed un carico di
esereizio pari a:
g L 085 _ 1704 kg/m®
- —— =g, ——— = 17,04 kg/m"
" Thd T 14 &

P =220861

Secondo le norme italiane [2] risulta invece:

Ty
g——
1,50

P.=2421{

- 18,70 kg/em”

5.4.2 Plinti

I plinti sono elementi strutturali che assolvono la funzione di trasferire cari-
chi concentrati al terreno di fondazione.

Tale trasferimento pud avvenire direttamente alla base del plinto, se trattasi
di fondazione diretia, o mediante pali, piloni, se trattasi di fondazione indiretta;
nel primo caso la reazione del terreno si esplica in una pressione distribuita sul-
la base del plinto, nel secondo in azioni concentrate in corrispondenza dei pali.

11 calcolo di tali elementi presenta notevoli difficolid, per due ordini di pro-
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ssaita del sistema di [orze che sollecita un plinto ((_1'(111(-111
he costituiscono nel loro insieme un sistema
) & notevolmente complessa dipendendo

blemi: la valutazione
applicati e reazioni di sottofondo, ¢
di forze necessariamente equilibrato

P

|
‘\‘l\‘\\ll\ w’

Rig. 5.60 - Distribuzioni della pressione di conlallo.

in elevazi i fondazione, non-
dalle caratteristiche di rigidita delle strutture in L]LVleO.n@ edi .tumllampll];, L];j(h'.
ché dal tipo di terreno; il calcolo esatto dello stato tensionale in elemer 1

i i, & pratic sseguibile.
mensionali, come visto nei paragrafi precedenti, & praticamente non eseglt
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La ripartizione delle pressioni di sotlofondo & spesso disunilorme 154]: ad
esempio per plinto rigido e un suolo coerente secondo la teoria della clasti
(Boussinesq) la pressione si distribuirebbe con legge parabolica con valore inli-
nito ai bordi e pari alla meta della pressione media al centro (fig. 5.60 a).

Peraliro il rifluimento laterale riduce notevolmente le pressioni ai bordi tan-
to che per piceole superfici ed clevali valori delle pressioni pud giungersi a dia-
grammi con ordinate massime al centro (5.60 b).

In realta la forma del diagramma delle pressioni di confatto, pud essere mol-
to diverso a seconda delle dimensioni planimetriche della fondazione, della sua
rigidita, della natura del terreno ¢ della entitd della pressione oltre naturalmente
all'influenza di eventuali cccentricita della visultante dei carichi [54].

Ne consegue che agli effetii pratici, per dimensionare i plinti usnali debbono
adottarsi ipolesi semplificative, salvo a fare un caleolo piit esatto, per il quale si
rinvia ai testi specializzati [54) in casi di maggiore soggezionc.

Nella maggior parte dei casi il problema della valutazione delle forze solleci
tanti il plinto viene affrontato, considerando, secondo Winkler, la reazione del
terreno proporzionale al cedimento.

o =K-y

per cui, se il plinto si considera infinitamente rigido rispetio al terveno, i dia-
grammi di sottolondo sono lineari (fig. 5.60 ¢).

Jiﬂ

| {max)

| (min)

W= c=osh
h

Fig. 5.61 = Plinto di fondazione di un pilastro.
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Tale ipotesi se ¢ eriticabile dal punto di vista geotecnico lo & molto meno
per il caleolo della resistenza del plinto, stante le schematizzazioni semplificati-
ve che si adottano per valutarla.
La verifica della sicurezza sia per le condizioni di eserc
e incertezze gia viste per le mensole corte: il ealeolo viene per-

izio che di rottura

presenta le stess
tanto affrontato mediante schemi statici semplici, che sostanzialmente si preoc-
cupano di garantire con buon margine I'equilibrio nella condizione limite di rot-

tura.
In genere si suole suddividere i plinti in due categorie (fig. 5.61):

1) Plinti alti per i quali:
I
—td > 1 (5.64 a)

N ) = h
Gli schemi di ealcolo che si adottano ipotizzano dei tralicet resistenti analo-

ghi a quelli visti per le mensole corte.

2} Plinti bassi per i quali:

Ny < 1 (5.64 b)

b)

isostatiche di trazione

” » compressione

Fig. 5.62 - Andamento delle isostat

iche in un plinto su pali (a) ¢ diretto sul terreno (D).
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) Si usano schemi che prevedono il calcolo dei momenti flettenti massimi me-
diante la teoria delle travi.

.“. limite inferiore di tale classe sono i plinti flessibili in cui h < a. L'elemen-
to di fondazione puo allora essere assimilato ad una piastra. Non essendo pi va-
lida I'ipotesi di indeformabilita del plinto rispetto al terreno, il calcolo va z.tl'l'rnn—
tato come piasira su suolo elastico [54].

La forma e le proporzioni di un plinto debbono essere tali da favorire la cor-
retta diffusione degli sforzi di compressione che dal pilastro vengono diffusi sul
t,(trl‘cn.u o convogliali nei pali (fig. 5.62); per tali motivi sono preferibili, nel caso
di carico centrato, plinti di forma regolare tronco-conica o tronco pifami«la]c
con superficie di base quadrata (se rettangolare i lati debbono essere poco diﬂ'ﬂ:
renti) ed altezza tale che X' = 1.

) ‘Si ottiene con una uniforme diffusione del carico sul suolo senza deforma-
zioni apprezzabili, inoltre & assicurata una ottimale resistenza al punzonamento.

5.4.2.1 PLINTI DIRETTI

'[ plinti diretti risultano sollecitati dai carichi trasmessi dai pilastri ¢ dalla
reazione di sottofondo (fig. 5.63).

Bl
eyt L %

Fig. 5.63 - Sistema di forze sollecitante un plinto direlto.
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Le dimensioni della base di appoggio risultano dalle condizioni di:

a) equilibrio alla traslazione verticale:

NﬁJA o, ds=0 (5.65)
5
b) equilibrio alla rotazione:
N,-G,A[ o ds-x=0 (5.66 a)
8
NJ‘E‘J’JJA o dsy=0 (5.66 D)
5

in cui N, & il totale carico verticale:
N,=N+E,
e @, & la pressione ammissibile sul terreno, con

N = carico trasmesso dal pilastro;
P, =peso del plinto;
[ eccentricita di N;
S = area di base.
Nel caso di pressione centrata e diagramma di sottofondo uniforme si ha:
N-5,:8§=0

e & (5.67)

0,
5.4.2.1.1 Plinti alti: metodo delle bielle

Nel metodo delle bielle, esposto da M. Lebelle [12], viene fatta I'ipotesi che il
carico N del pilasiro si diffonda sul terreno mediante delle bielle di conglomera-
to 0 A (fig. 5.64).

Se si indica con

N
a-b

o=
la reazione del terreno, supposta uniforme, su un elementino infinitesimo della
base del plinto agira la forza:

o, du-dy
a cui faranno equilibrio le forze dN, della biella di conglomerato ¢ dN,, € dN,,
delle armature. Con riferimento alla fig. 5.64:

AO
d’.M =0,'dﬂ:'dy'—oi‘
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Gy

AB
(TN,“: =0, dr-dy ——" cos e
[ dy B cos 6 =

e da ey

AB
dN,, = o, dx dy - S ;
N, =0, de dy op Sené- ‘B - da- dy
a
o[ N
’ #
o d
P b Y
AR b4
| N 4
| S |
j o len e
f |
/ I aN;
/ ! /
1
// BRL #o \\ 2,
/ = aX| A = | a_‘._x

4

b |
2 t

Fig. 5.64 - Schematizzazione degli sforzi interni in un plinto diretto.

Lo sforzo di trazione risultante secondo x, per una striscia di larghezza dy,

vale: Jm " 2 - b
(UVH‘,"*[‘L' T R e NS
. 0B ’”L T
Lo sforzo totale di trazione secondo x, per tutta la larghezze i o
bl ' P a la larghezza a, risulta per-
o, b* | o,'h* (b= by,
Ny =— Bajim—t o=t~ Yo )
“"8.0B L“J_,s-(w g ane)
ed analogamente { )
il .
Ny=N 8-d (5.68 b)
L'armatura totale parallela ai lati a e b, risulta:
N
A, ly) = 8-—6" ‘W, (5.69 a)
Ayl =W (5.69 b)

= ow W N EH N NN EE N N EN
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in cui: TR . |
i d
5 b~ h
W, = —{T-‘L

misurano la flessibilitd del plinto secondo a e b.

Dalle (5.69) si vede come la distribuzione delle armature debba essere uni-
forme, non dipendendo da y o .

Se si trascurano le dimensioni del pilastro, rispetto a quelle del plinto, le
(5.69) diventano semplicemente:

W O (5.70 o)

£ e 2.0 @
W =gE, d
N b

N . e 5.70 t

. () 5.5 4 (5 )

a

. a 1 X

Nel caso di plinto quadrato con d =—-, larmatura parallela ad ogni lato ri-

sulta: -
: N 1 5
# (5.71)

o, 4
che corrisponde ad ipotizzare il plinto, come costituito da quatiro mensole corte
con A’ = 1, giacenti nei piani z-x-e 2+

“

5.4.2.1.2  Plinti bassi

Per il caleolo delle sollecitazioni esistono molti metodi approssimati

1l piin pratico ed attendibile & quello proposto dalle Norme ACI [4]): il calcolo
si esegue delerminando il momento flettente nelle sezioni xx, yy, considerando
la zona trattegdiata come una mensola earicata dalla reazione di sottofondo o,

Tale modello nasce dall’osservazione che 'andamento pitt probabile delle
lesioni, che una volta innescate definiscono il meccanismo resistente a rotiura, @
quello della fig. 5.65, come si ¢ potuto constatare in molti plinti lesionati.

Nel caso di pressione uniforme, si hanno pertanto i momenti:

M, = % a-(h =Dy o, (5.72 a)

1 3
M, = e bla—-ay) o (5.72 b)
mediante i quali si calcolano le armature ipotizzando una sezione di altezza utile
d e braceio delle forze interne 2 = 0,9+ d:

A lw) = = (5.73 )

20,
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A,y = (5.78 b)

Le (5.72), essendo:

0,
a-h

e trascurando le dimensioni del pilastro rispetto a quelle del plinto, diventano:

1
M.,’?'N'b (5.74 a)
1
M, =N (5.74 1)
a —_— e
/
P
i 4
| " Lesioni_all' intradesss

Fig. 5.65 - Schema di caleolo per i plinti bassi.
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da cui: 1 N |
A= 5.75 @)
8 T B
1 N a
. (e 75
) 8 o (5.75 b)

. & ... ;
nel caso di plinto quadrato con z = 7 si ha ancora la formula (5.71):

Le armature vanno poi uniformemente distribuite sulla base del plinto. Tale
& caricato eccentricamente e la reazione di

metodo ¢ comodo quando il plinto e
sottofondo non & costante; in tale caso il momento flettente & quello della risul-

tante delle o, che agiscono sull’arca tratieggiata.

5.4.2.2 PLINTI SU PALI

La reazione del terreno si esplica mediante azioni concentrate in corrispon-
denza della sezione di collegamento del plinto ai pali. In genere, a favore di stabi-
lita, le sollecitazioni di taglio e momento flettente che si hanno all'attacco dei pa-
li, in conseguenza alla deformazione del plinto (vedi fig. 5.66), vengono trascura-
te, riducendo l'azione del palo alla sola forza N normale alla base del plinto.

Fig. 5.66 - Azioni mutue tra plinto e palo.
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Defilni_tn il numero di pali, che assicurano I'equilibrio del plinto, ed il loro in-
terasse i (in genere non inferiore a tre volte il diametro dei pali) le dimensioni
della base del plinto sono fissate da considerazioni costrutlive per le quali & be-
ne che i pali distino, almeno meta diametro, dal bordo del plinto.

5.4.2.2.1 Plinti alti

1 plinti .ull;i agli effetti del calcolo si considerano scomposti in tante mensole
corte quanti sono i pali (figg. 5.67, 5.68).

2P

I

Fig. 5.68 - Schema resistente di un plinto a tre pali.

- o W N Om N BN N E E N E B
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Lo sforzo di trazione nella direzione congiungente 1'asse del palo con quella
del pilastro, risulta:
F.=Piga (5.76)
in cui P ¢ la reazione del palo ed a I'inclinazione della biella di conglomerato.

a) Plinto a due pali.
11 plinto & costituito da due mensole corte con piano medio nel piano verti-
cale che contiene I'asse del pilastro e 'asse baricentrico dei pali. In tale caso
(fig. 5.67):

0,5- (1 -05-ay

g o=
ga d
(=05 14
B Ploermmr———
! 2:d
P 3-05-w
e 5.78 a)
a, 2:d X )

Se si trascura la dimensione del pilastro, rispetio al plinto, e si assume
| = 0,51 risulta: .
d =0,5"1risulte P q P

6, 24 o, P

b) Plinto a tre pali.
- 1 pali sono disposti ai vertici di un triangolo equilatero il cui baricentro pas-
sa l'asse del pilastro (fig. 5.68).

Le mensole corte giacciono nei piani bisettori gli angoli al verlice del trian-
golo di base, per cui, l'inclinazione delle bielle risulta:

DTT -y @
d
in eui y & un coefficiente che dipende dalla forma e dall'orientamento del pila-

stro rispetto al plinto; per il pilastro orientato come in fig. 5.68:

tga=

2
y=—=0,235
[§]

a) b)

Fig. 5.69 - Disposizione delle armature in un plinto a tre pali.
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Lo sforzo lungo le bisettrici &:

£-0,577 ~v-a

F, = P-
d

(5.79 a)

L'armatura, pit frequentemente, viene disposta parallelamente ai lati del
triangolo di base, come in fig. 5.69 b, a collegare tra di loro i pali ed allora lo sfor-
zo nell'armatura viene:

_— p:0.333-1-0,577 y-a
= i = - (5.79 )
Trascurando le dimensioni del pilastro:
P g
Pym e 5.7¢
e (5.79 e

¢) Plinto a quattro pali:

I pali sono disposli ai vertici di un quadrato (fig. 5.70). Le mensole corte
glacciono ancora sui piani bisettori gli angoli al vertice del quadrato di base, e
quindi: T
= GT0T

0,353 gy

da

&

™ R
¢ . HFrs

ol 4$_,ﬂﬁ

é‘_é &
+——4

Fig. 5.70 - Plinto a quatiro pali.

Lo sforzo lungo le biseltrici risulta:
0,707 -1 - 0,353 a,

F,= P-
d
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Nel caso di armatura parallela ai labi del quadrato:

- B s 0,6+1-0,25"dy (5.80 b)
J 2 d

e trascurando le dimensioni del pilastros
(5.80 ¢

o L
e

5) Plinto ad n pali.

Per un plinto ad n pali, dispost ai ve
tro puntiforme, 1o slorzo lungo I

tici di un poligono regolare (fig. 5.71),

considerando il pilas a congiungente I'asse del pi-
" « iy

lastro con quello del palo risulta:

L o (5.81 a)
Fum 180"
2+d gen
Fig. 5.71 - Plinto a n pai.
e quello parallelo ai lati:
B - l‘-,——f‘—‘ (5.81 D)
' 180" \*
d-|2-sen
"

5.4.2.2.2  Plindi bassi

i diretti, si caleolano i momenti flettenti nelle sezioni &, Yy,

Come per i plint . ntl "
ano le due mensole tratteggiate in fig. 5.72.

dovulirai pali che sollecit
Si otticne: —_—

M, =3P
M, =Z- Py (5.82 D0
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|

|
(T
1 _+_;<_‘%L
K8

L
1

|

Fig. 5.72 - Schema di calcolo per plinto hasso su pali,

mediante i quali si calcola il graticcio di armature di base, ipotizzando un brac-
cio delle forze interne.
z2=08d

5.4.2.3 VERIFICA A PUNZONAMENTO

1 plinti, oltre alle azioni (lettenti, vanno verificati alle azioni taglianti, che si
manifestano principalmente in un effetto di punzonamento.

Tale verifica risulta soddisfaita con notevole margine per i plinti alti, men-
tre non altrettanto accade per quelli bassi.

I procedimento di calcolo & quello illustrato al n. 5.3.2.1.

= o = E B B B B E E E E E B
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Nel caso di plinto diretto le norme ACL |4], invece dell'intera forza N, tra-
smessa dal pilastro, suggeriscono di considerare la forza ridotta (5.73):
N,=bh-a—(a,+h):(by +h)] 0, (5.83)

che & la risultante delle pressioni o, di sottofondo sulla zona trattedgiata della
fig. 5.73.

140
—f
Fig, 5,73 - Verifica a punzonamento secondo le norme [4].
54.2.4 Esempio
5.4.2 260

Progetiare un plinto che debba trasmettere al terreno un carico di N =120 L.
1 pilastro ha dimensioni: a, = b, = 0,40 m.

a) Plinto diretto.

La pressione ammissibile sul terreno e: 5, = 2 kg/em?

La base del plinto, tenuto conto del peso del plinto stesso, si fissa in:

a=h=2,60m
Flinto alto

L'altezza del plinto si assume pari a:

h=140m
per cui: 40
rime il
10

Dalla (5.69) avendo fissato:

a, = 1900kg/cm*
d =136
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si ha:
‘ Aa) = A, ) - 220000 oo 19,78 om?
" = Ay T e — A 2 s (0 O i
YT 81000 S
81 disporra pertanto una doppia maglia di 9 @ 14, come in fig. 5.74 a. Si osservi che i

nel ”"“.('”1“ del plinto non si ticne conto del peso proprio perché esso non provoea che irri-
lvvnu?z sollecitazioni lessionali; & necessario invece tenerne conto nella valutazione della
pressione massima sul ferreno.

%

la

K

L

/ 80 —— P, o =
] 60
100
60
+4¢-4L+4v‘ L#¢.h44# "L‘m
9814 9018 5016 9816
¥ 260 i 260 |
a) ! ‘
b)
¢
9016
260
9014

Fig. 5.74 - Esempio di due plinti diretti.

Plinto hasso

Si assume:
h=1,00m
»=0,90
d=096m

Essendo:
o= 1,77 kg/em?
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dalla (5.72) si ha: 1
M, = M, =260 4841,77+ 10" = 27842 kf/m
o dalla (5.73) per 2 T 0,66 m:

A, @)= A~ 17 em?*

pari ad uu doppio graticeio di 90 16 (fig. 5.74 D)
b) Plinto su pali.

8i adotiano pali @ 40 cm della portata di 35 L.
11 disegno ¢
Fissaio:
h =100m
cd essendo:
i =120m
ag = 0,40 m
d =096m

N
D = —— =
I 3 30t

Dalla (5.80) lo sforzo lungo le bisettrici e la corrispondente armalur

F, =380:0,737 = 22,11
22100
1900

A, = - 11,63 cm’~ 5018

Nel caso di armatura parallela ai luti del plinto dalla (5.80 b) risulta:

F,=15671L
A, =825 em?— 6@ 14

Verifica a 1;u,’rrzuuu‘muiLLu
Secondo il Codice Modello [3], si ha:
Ry, =250 ky/em?
pua = 0.074 B, =294 lg/em?
i Vi =yN=15-120= 180t
w =40 (40 + 96) = 544 cm

P Vi _g31 ¢/m
n
Vi = L6 T4 = 1.6+29,4+0,96 = 45,1 t/m

Si ha dungue:
Vaa < Vi

lella base del plinto risulta pertanio essere quello della [ig. 5.7

5.

a risulla:
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40
[—] B
100
it A b J.‘A. -
: ! 1
L 200
kS
5018 7 : : ,j
X 5
|
G 14
200 X R | 6@14
L{,_n
1 =
1 [t
4 it -
1 H

M"&‘_ 6014

B e b -
Fig. 5.76 — Esempi di disposizione delle armature in un plinto su quatiro pali.

5.5 Cerniere

Si conviene di chiamare ce Jfisse quelle che consentono solo rotazione,
cerniere scorrevoli (carrelli) quelle che consentono anche spostamenti in una di-
rezione. Sono cerniere puntiformi quelle che consentono rotazioni intorno ad un
punto, lineari quelli che consen tono rotazioni intorno ad un asse.

5.5.1 Cerniera Considere

Trattasi praticamente di un pilastro frettato, con elevata percentuale di ar-
matura longitudinale e sezione di conglomerato ridotta in modo da offrire scarsa

U

Fig. 5.76 - Cerniera Considere.
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resistenza alla rotazione. Viene principalmente impiegala come cerniera provvi-
soria ¢ puo essere puntiforme o lineare.
5.5.2 Cerniera Mesnager
La resistenza ¢ allidata unicamente alle barre d’acciaio passanti e inclinate

allernativamente nei due sensi, come indicato in {ig. 5.77. L'inclinazione ollima
¢ quella per cui cos o = 0,75,

Mg, 5.77 — Cernicra Mesnagoer.

Per trasmeliere lo sforzo N, se D ¢ il diametro delle barre e §, la tensione
ammissibile, il numero di barre occorrenti nei due ordini é:

A ‘\.‘
s L - (5.84)
w7 G, o8 a

La cerniera Mesnager @ una cerniera lineare ed il conglomerato ha solo
funzione di ricoprimento. Peich¢é non conviene sollecitare 1'acciaio oltre
1400 kg/cm?, per trasmetiere sforzi elevati occorrono cerniere molio lunghe per
contenere le barre necessarie,

Il buon funzionamento delle cerniere a barre passanti & affidato principal-
mente ad un‘ottima armatura trasversale di frettaggio la guale deve essere fissa-
ta con puntli i saldatura alla principale, onde evitare spostamenti durante il
getto.

Anche la cerniera Mesnager per quanto (requentemente adottata non e una
felice soluzione quando si debbano (rasmettere sforzi elevati.

5.5.3 Cerniere cilindriche

Pin razionali sono le cerniere cilindriche, ormai convalidate da lunga espe-
rienza di lTaboratorio e di cantiere, che possono essere fisse ovvero scorrevoli co-
me quella rappresentata in fig. 5.78. Questa @ coslituita da un pilastrino ottenu-
Lo da un cilindro sezionato con due piani paralleli e paralleli all’asse del eilindro
¢ caricato lungo due generatrici opposte, da una forza N.

Pirard, considerando il problema piano e in regime elastico, in base ad espe-
rienze [otoelastiche, ha irovato che la pressione verticale massima a meta al-
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tezza e: 2N ]
a, m per K <04 (5.85 a)
03564 | 2-N
0,=1020+040-K + ——|. —— 5.85
K Dos (5.85 b)

per K > 0,40, essendo s 1o spessore normale al piano di figura.
La tensione orizzontale massima o. data da:

2-K° "
g =]\ 5
E™ g (5.86)

N

A KD

Fig. 5.78 - Cerniera cilindrica.

Si vede che tanto minore ¢ K, tanto pin stretto il cilindro, tanto minore & ag,e
che aumentando K, se il suo valore & prossimo all'unita, la pressione massima a0,
aumenta di poco.

. In realta a seguilo della deformazione del conglomerato il contatto non av-
viene lungo una generatrice hensi lungo un rettangolo con intensita massima
della pressione in corrispondenza della generatrice di contatio Leorico.

Nei casi di una superficie cilindrica pogdiante

) ¢ su un piano la pressione mas-
sima sulla generatrice di contatto teorica é:

Oz = 678
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Le esperienze rivelano che sulle superfici di contatto, quando queste siano
parziali, possono raggiungersi tensioni ben maggiori della resistenza prismica
del conglomerato, prima di giungere alla rottura, per un effetto cerchiante del
conglomerato che circonda larea di contatto (efr. cap. 2).

Caquot suggerisce il rapporto di maggiorazione

y= 1+ =257 (5.88)
¢ le esperienze mostrano che tale valore & in difetto.

Le esperienze eseguite su cerniere in conglomerato del tipo della fig. 5.78
hanno evidenziato che la loro resisienza non caratterizzata dalla intensita del-
la pressione di contatto bensi dalla larghezza K D del pilastro, ossia la resistenza
@ caratterizzata dalla pressione media nel pilastro

N

5.89
K-D-s (5:88)

0, =

La pressione media misurata corrispondente alla prima lesione in prossimi-
{2 delle superfici di contatio & stata sempre di poco superiore a quella di sicurez-
za del conglomerato; gli clementi erano fortemente frettati ed il conglomerato
presentava una resistenza cubica intorno ai 400 kg/cm®.

La condizione essenziale per il buon funzionamento di tali cerniere € un ro-
busto [rettaggio del conglomerato che puo essere caleolato con il metodo espo-
sto al par. 5.2.1.5. -

Si pud dire che la percentuale di acciaio di frettaggio per un’aliezza pari
circa alla larghezza, debba essere del 4% del volume (quando T'elemento sia di-
mensionato per il carico di sicurezza del conglomerato). )

Si consiglia poi che il raggio del cilindro non sia inferiore allo spessore s.

Le esperienze hanno posto in evidenza che ferri passanti attraverso tali cer-
niere sono dannosi, provocando spesso il disgregamento del conglomerato a me-
no che siano molto adagiati.

5.5.4 Cerniere a contatto lastra

Si possono realizzare ottime cerniere con lastre di piombo o di neoprene, ed
anche di conglomerato (Freyssinet) come in fig. 5.79.

La larghezza b, del conglomerato viene dimensionata in modo da avere ele-
vati valori della compressione media, che portino il conglomerato in regime pla-
stico. La fig. 5.79 a mostra il convogliamento delle tensioni di compressione al-
traverso la cerniera.

Le esperienze hanno messo in luce che la resistenza della zona di contatto &
ancora maggiore di quella delle cerniere cilindriche e raggiunge 5 volte quella
prismatica del conglomerato.

Per un buon funzionamento & bene non ridurre la larghezza del conglomera-
10 ad disotto di 6 cm e che lo spessore non superi 15+ 20 mm.
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- A:u-hc per q_uesl‘(: cerniere il fretiaggio caleolato, secondo quanto detto al n.
JI._'LQ' e ('usl.leF.o (‘la‘ grate del up.() della fig. 5.6, non dovra essere inferiore al
4% del volume, per un’allezza del pilastro pari alla sua larghezza ¢ del 2% per al-
trettanta allezza.

Pig. 5.78 = Cernicra a last

Non sono consigliabili ferri passanti e Iatlrito ¢ sufficiente ad assorbire
componenti normali all'asse della cernicra. Peral{ro, se si richiede un ancoraggio
trasversale, & preferibile inserire spezzoni corti e di grosso diametro ovvero l'(;‘l'i
di piceolo diametro ¢ molio adagiati (fig. 5.80). Le esperienze mostrano che per
p%’essiuui medie fino a 250 kg/cm?* ¢ rolazione < 1/300, non si producono lesio-
ni.

Una cerniera di tipo intermedio & quella della fig. 5.81 ove si ha un’armatu-
ra passanie di piccola area ¢ convenientemente [rettata. Lo sforzo & ancora alli-
dato al nucleo di conglomerato, ma anche i ferri longitudinali collaborano per
quanto in misura minima.

Sostanzialmente non vi é differenza di comportamento rispetto alle cerniere
di cui si @ parlato al paragrafo precedente.

Tale tipo di cerniera conviene per piceole rotazioni e puo sostituire la prece-
dente, quando la componente {rasversale dello sforzo sin percentualmente eleva-
ta rispetto alla componente assiale.

5.5.5 Pendoli
hy
Quando la cerniera debba essere anche scorrevole, possono adottarsi dei
rulli in conglomerato, dimensionati come visto al n. 5.5.3. Ma anche le cerniere a
lastre di contatto (conglomerato, piombo 0 neoprene) si prestano a formare dei
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pendoli che consentono sensibili spostamenti orizzontali degli appe
dicato in fig. 5.82,

i

Fig. 5.81 — Cernicra a lastra con ferri Iig. 5.82 - Pendolv.
passanti,

gdi come in-

RNECE P

cerniera (Db).

; " g 5 1 1

L'altezza di questi pendoli puo essere assunta da R della lunghez-
za dilatabile ovvero deve essere calcolata in modo che la componente orizzont
le che nasce per la inclinazione sia sopportabile dagli appoggi.

-

Fig. 5.80 - Cerniera plastica dell'arcata di un ponte (a); armatura di frettaggio della




