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SOMMARIO

Viene brevemente discusso il modo di definire la defor-
mazione ultima e la duttilita di elementi in cemento armato.

Come criteri, per Uimpiego nei calcoli presentati, si fa
riferimento alla deformazione specifica ultima calcolata per
il conglomerato, e ad una data riduzione del momento
flettente dopo avere superato il massimo.

Sono stati costruiti diagrammi di interazione a rottura
ed alle tensioni ammissibili, al fine di comfrontare indica-
tivamente le capacity delle sezioni secondo i due procedi-
menti previsti dalle Norme italiane.

Vengono inoltre illustrati, per le sezioni, diagrammi di
interazione allo snervamento con indicazione della duttilita
in funzione di vari parametri.

In basc ad un modello semplificato della deformabilita
di un pilastro isostatico, tali diagrammi vengono riportati
a rapprescntare snervamento e duttilitd in funzione della
forza laterale, tenendo conto degli effetti del second’ordine.
In questo modo, essi possono avere impiego diretto in una
progeltazione antisismica allo stato limite ultimo.

I risultati ottenuti vengono infine tradotti in diagrammsi
di confronto che mettono in evidenza lUinfluenza separata
di alcunt parametri.

Un'applicazione numerica esemplifica Vimpiego dei dia-
grammi stessi.
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1. GENERALITA'

Le condizioni ultime di un elemento monodimensionale
coincidono con T'esaurimento della capacitd di deformazione
in una sezione, ovvero della sua duttilitd, intesa come rap-
porto fra la deformazione di rottura e la massima defor-
mazione elastica.

Pertanto ogni criterio di verifica della struttura rispetto
al collasso dovrebbe far riferimento ad esso.

Cid & chiaro concettualmente, ma trova delle difficolta
operative, sia nella definizione sia nell'impiego di un mo-
dello di calcolo adeguato.

Per quanto riguarda la definizione, un parametro sem-
plice per individuare la condizione di « rottura» non &
ancora stabilito universalmente. Del resto, anche fisica-
mente la rottura di una sezione non omogenea come quella
in c.a. pud essere considerata come tale a vari livelli di
degradazione. :

Il parametro pili immediato & certamente la deforma-
zione specifica ultima €, di uno dei materiali.

Si consideri in primo luogo 1a e. del conglomerato.

Essa non presenta un valore univoco, dipendendo da
molti fattori, come qualitd del conglomerato, stato plurias-
siale di tensione, velocita 'di carico, gradiente di deforma-
zione lungo la sezione, storia di carico subita, a prescin-
dere dalle condizioni fisiche ambientali.

Inoltre, anche ammesso di saper fissare un valore nume-
rico tenendo conto di tali fattori, & da tener presente che
la deformazione specifica viene calcolata mediante un mo-



dello analitico fondato su ipotesi che non sono molto
approssimate in fase di rottura: mantenimento della sezione
piana, aderenza, legge o/e a sua volta non vincolata ai
medesimi fattori sopra accennati, e valida per 'intera
sezione.

Ad esempio, in un elemento di trave lo stato di ten-
sione trasversale tra I'interno e 'esterno del nucleo staffato
¢ del rutto diverso.

Per queste ragioni un valore numerico posto come limite
alla €max calcolata ha un significato di larga approssima-
zione come soglia di rottura della sezione.

Nonostante tale indeterminatezza, la .. del conglo-
merato viene molto spesso assunta come grandezza di
riferimento per la rortura della sezione, data la relativa
semplicita con cui si pud calcolare. In tal caso, il com-
portamento dell’armatura di acciaio dolce viene schematiz-
zato come elasto plastico a deformabilita illimitata, rima-
nendo molto al disotto della propria deformazione ultima.

Un altro criterio invece (cfr. [10]) riferisce la « rot-
tura » della sezione alla rottura dell’armatura tesa, tra-
scurando quella del conglomerato. In questo caso, I'allun-
gamento a rottura effettivo dell’acciaio, nonché il ramo
incrudente della’ sua curva /e, giocano un ruolo im-
portante.

I due criteri, basati rispettivamente sulla €. e sulla
Ew, forniscono valori della duttilitd della sezione non con-
frontabili: non tanto perché scelgono paramertri diversi,
quanto perché corrispondono a diversi fenomeni fisici. Nel
primo caso, si cerca di cogliere la rottura come distacco
delle fibre estreme di conglomerato. Nel secondo, invece,
si immagina una fase successiva, in cui, pur dopo forti
deformazioni assiali, con eventuale svergolamento delle
armature compresse ¢ con un conglomerato disintegrato,
ma bene o male fungente da fulcro, il concio & in grado
di sopportare ulteriori rotazioni, funzionando da incatena-
mento estremo della struttura.

Si tratta quindi di due stati diversi, entrambi definiti
« rottura », il che pud essere giustificato a seconda del
problema che si considera.

Nel presente lavoro si fard riferimento alla prima inter-
pretazione della rottura, come a quella cui un elemento
strutturale pud giungere senza compromettere la sua capa-
citd di reagire a successive alternanze di sollecitazione in
condizioni sostanzialmente integre.

Merita perd di essere citato un altro parametro di valu-
tazione della duttilith di una sezione, il quale ha il pregio
di essere pit globale, ciot non legato alla condizione della
sola fibra estrema di conglomerato [15]. ‘

Considerando la relazione Momento/Curvatura della se-
zione, ricavata analiticamente secondo le consuete ipotesi,
la rottura viene individuata a quella curvatura per cui il
momento flettente, superato il massimo valore, si riduce
di una certa frazione del massimo stesso. .

Tale frazione & stabilita empiricamente fra il 10 e il
20%, ed & un indice significativo della degradazione com-
plessiva della sezione, coerente con il carattere del mo-
dello, imperniato sul comportamento della sezione piuttosto
che sulle condizioni puntuali. Naturalmente il suo com-
puto risulta pit laborioso che non fissando una e,, in

quanto occorre esplorare a lungo il diagramma M/6 per
cercare il massimo e la sua frazione.

In questo lavoro, la maggior parte dei risultati forniti
faranno riferimento a valori limite .. del conglomerato,
mentre ['ultimio criterio esposto verrd impiegato come
riscontro del precedente, rilevandone come si vedrd anche
un' inconveniente minore.

Del parametro €., non si individua un valore numerico
« giusto », per la sua intrinseca indeterminatezza.

E' compito peraltro delle Normative per le verifiche
di sicurezza di fissare o raccomandare valori numerici da
attribuire ai parametri significativi, o addirittura, sempli-
ficando nertamente il problema, direttamente la duttilita
da attribuire a tipi strutturali standard.

Tale obbiettivo & perd ancora futuro.
Come & noto, fino a non molto tempo fa, la Normativa

Italiana si & riferita, per le verifiche di sicurezza, sola
mente alla limitazione delle tensioni di esercizio Da gual-
che anno in forma marginale, ed ora (cfr. [5]) in forma
piena, & stata introdotta la verifica con il metodo degli
stati limite, che rappresenta un notevole passo n avanti
verso l'individuazione sclezionata delle condizioni di
sicurezza,

In particolare, per cid che. concerne gli stati limite
ultimi, si prescrive di individuare la sollecitazione mas
sima — sotto certe ipotesi cautelative — che una sezione
pud sopportare (nelle pagine seguenti si troverd, a titolo
illustrativo, un confronto fra i risultati dei duc metodi
nella progettazione di una sezione pressoinflessa)

Il passo ulteriore della Normativa dovra essere appunto
quello di fornire dei modelli unificati per la verifica della
rottura come deformazione ultima, oltre che come solle-
citazione.

Le limitazioni di € che si leggono ora per le verifiche
agli slu. (e = 3,5%0; €w = 10%0) non sono d'altra
parte intese come limiti per il controllo della deforma-
zione ultima, ma solo per il calcolo della sollecitazione
ultima che &, come si diceva, la grandezza che interessa
nelle verifiche a carichi statici. Se si vuole, tali limiti
possono considerarsi come una terza interpretazione  della
rottura, la pil cautelativa; significativa nei riguardi de
carichi usuali (statici), ma troppo ridotta per indicarc la
duttilitd disponibile certamente nell'clemento con un dcte
rioramento controllato.

Cid invece & di importanza fondamentale per le veri
fiche agli stati limite ultimi sismici, dove le forze solle-
citanti non sono applicate come rtali esternamente, ma
nascono dalla risposta dinamica delle strutture, fortemente
influenzata dalla duttilita. La capacitd di una struttura nci
riguardi del sisma & percid funzione della sua resistenza
in termini di forze, congiuntamente alla sua durtilita [1,
3, 4,8,9,12, 14, 15, 16].

Tali verifiche non hanno potuto ancora essere intro-
dotte nelle Norme sismiche, che sono ferme alle tensioni
ammissibili, in mancanza de! controllo della duttilita.

Questo lavoro. prende in considerazione elementi strut-
turali semplici, quali i pilastri isostatici o riconducibili =
tali, il cui comportamento limite & determinante per

molte strutture soggette ad azioni sismiche.



Vi & presentata una serie di grafici che vuole avere,
nei suoi limiti, un duplice obiettivo.

Uno & quello di proporre forme sintetiche d’uso im-
mediato, una volta che i parametri convenzionali siano
fissati dalle Norme, per determinare direttamente resi-
stenza e duttilita del pilastro, oltre che della sezione, ed
evitare cosl calcoli che comunque, per la progettazione
ordinaria, risulterebbero piuttosto laboriosi.

L'altro & di fornire sin d’ora un’immagine dell’influenza
che sul grado di duttilitd possono avere i principali fattori
— deformazione specifica ultima, armatura longitudinale,
staffatura, snellezza dell’elemento — attraverso la casistica,
piuttosto ampia, gid deducibile dai grafici stessi.

2. DIAGRAMMI RELATIVI ALLA SEZIONE

I diagrammi riguardano tutti sezioni rettangolari con
armatura simmetrica, che costituiscono la norma per i
pilastri. Essi sono presentati in forma adimensionale, dati
la tensione di snervamento dell’acciaio ed il rapporto di
copriferro, in funzione di diverse percentuali d’armatura,
coprenti la maggior parte dei casi pratici. Tutti i diagrammi
sono interrotti allo sforzo corrispondente a duttilitd uno,
oltre al quale si hanno rotture « di compressione » a carat-
tere fragile.

La curva g/e per il conglomerato & stata assunta come
in fig. 1; il primo tratto & parabolico, con vertice ad
e = & = 0,002. Il secondo tratto & inclinato di un angolo
(0, dipendente dalla qualitd del conglomerato e dal con-
tenimento esercitato dalla staffatura,
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In fig. 3 appaiono i domini di interazione della sezione
secondo le Norme Italiane [5], per i due metodi di verifica
previsti, e relativi al caso

R's = 30 MPa (300 Kg/cm?);
Rak = 440 MPa (4400 Kg/cm?®) .

Una serie di curve rappresenta lo stato limite ultimo (rot-
wura convenzionale della sezione per s, = 3,5%o, con cur-
va parabola-rettangolo: @ = 0). L'altra serie di curve
rappresenta lo stato di tensione ammissibile, amplificato
dal coefficiente 1,5.



Tale coefficiente & inteso come coefficiente di sicurezza
unico applicato alle sollecitazioni N e M di esercizio, per
rendere direttamente confrontabili i due diagrammi. Esso
risulta unico in molti casi di combinazione di azioni ester-
ne, ma per alcune le Norme [5] non sempre conducono
ad un coefficiente unico, quindi il raffronto mediante que-
sta alterazione di scala non ha valore assoluto.’

Inoltre, poiché il rapporto tra la tensione ammissibile &'
e la resistenza di calcolo fu non @ costante, il raffronto
ha significato solo per il caso particolare di R'sx = 30 MPa,
cui corrispondono ,

0,85 fa = 13,3 MPa (133 Kg/cm?®)

Data una sollecitazione di esercizio N, M, la verifica si
effettua trovando i corrispondenti n, m adimensionali come
indicato in figura, moltiplicandoli quindi per 1,5, e con-
trollando che il punto rappresentativo sia contenuto nel
rispettivo dominio, nell’'un caso e nell’altro. data |'arma-
tura; o, viceversa, trovato il punto, si ricava |'armatura
occorrente.

Si noti che i domini coincidono quasi, sull’asse delle
ordinate . (flessione semplice, ove ¢ determinante ’arma-
tura tesa, le cui tensioni sono nel rapporto f,u/3. =
= 383/260 = 1,47, circa uguale al coefficiente 1,5 sui ca-
richi), mentre divergono nettamente al crescere dello sfor-
zo normale, dove la verifica alle t.a. diviene molto piu
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Cid sta ad indicare (cfr. [13]) la differenza concettuale
dei due metodi di verifica, anche se i rispettivi coefficienti
sono calibrati in modo da fornire valori circa coincidenti
in un panto. Si ricordi perd che la verifica allo s.l. ultimo
va accompagnata da verifiche agli altri stati limite, che
(come la compressione eccessiva in esercizio) possono risul-
tare pit limitativi in qualche zopa.

Le figg. 4 e 5 contengono dei domini di interazione allo
snervamento di sezioni in c.a., con indicazione delle corri-
spondenti duttilita. :

Giova a chiarirne il significato la fig. 2, che riproduce
indicativamente la relazione Momento/Curvatura di una
sezione (cfr. [7]). Il punto Y corrisponde allo snervamento
dell’acciaio teso (il corrispondente valore del momento &
quello riportato nei diagrammi); da qui in poi il mo-
mento cresce molto leggermente fino al massimo M (ripor-
tato nel diagramma in fig. 3), per poi decrescere fino a
rottura.

Questi diagrammi, ed i seguenti, sono orientati non
alle verifiche regolamentari per carichi statici come il pre-
cedente, ma per calcoli sismici. Il punto di snervamento
& pit significativo a questo proposito che non il massimo,
per la sua influenza sulla risposta dinamica dell’elemento
(cfr. [3, 4, 8,9, 13, 14]). °

Le curve o/e del conglomerato sono come in fig. 1,
rispettivamente con @ = 0 (in fig. 4) ¢ ® = 0,25 (in
fig. 5). Quest'ultimo valore rappresenta in via approssi-
mata un minimo di staffatura (cfr. par. 5), mentre il pri-
mo & un caso fuori del reale, che & stato riportato come
estremo opposto, in modo da consentire una stima dei cam-
pi di variazione della duttilitd. I diagrammi sono adimen-
sionali rispetto alla resistenza del conglomerato, fissata la
forma della curva o/e. -

Per l'acciaio & state scelto un valore della tensione di
snervamente di 440 MPa (4400 Kg/cm®) corrispondente a
quella del FeB 44 K non ridotta del coefficiente di sicu-
rezza Y,. Cid perché i diagrammi presentati sono svincolati
dalla Normativa, che, come si accennava, non prescrive
coefficienti da impiegarsi per la valutazione della duttilita.
A tal fine, del resto, ridurre la resistenza allo snervamento
f, non & a favore della sicurczza, .

La duttilith della sezione viene definita come il rapporto
fra la curvamiura ultima e quella di snervamento:

Woer = @u/(’ﬂy .

Nei diagrammi, le linee ad andamento verticale sono
isoduttili. Sono tracciate le linee per le duttilita g = 1, 2,
4, 6, 10; ognuna riferita ai valori di e = 5%o, 7%,
9%o, nonché alla riduzione al 909% del momento (cfr.
fig. 2, punto C), indicata con y (0,9). Quest’ultima & ripor-
tata solo per ® = 0,25 (fig. 5), poiché con ® = 0 non
si ottiene un ramo discendente nella relazione M/©.

Si osserva innanzi tutto che le duttilitd sono inferiori
con O = 0,25, poiché la discesa della curva anticipa il
raggiungimento della deformazione ultima.

Inoltre, al crescere dello sforzo normale appare evidentc
la riduzione della duttilitd; cosl che la verifica allo stato
limite, da una parte (fig. 3) indica che si ha una riserva
di resistenza crescente, rispetto alla verifica delle tensioni

di esercizio, ma dall'altra (figg. 4 e 5) mostra che si ha
una progressiva riduzione della duttiliti. Pertanto, le pre-
scrizioni per i casi di azioni statiche e per i casi sismici
debbono differenziarsi.
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Si osserva infine che le curve |4 (0,9) nella media forni-
scono valori in accordo con le linee | () tra 5%o0 e 9%,
salvo che hanno una inclinazione opposta. Questa indica
la diversa influenza della percentuale d’armatura rispetto
ai due criteri, che appare in maggior evidenza nei diagram-
mi in fig. 6. )

Nel diagramma superiore, nell’ambito di ognuna delle tre
e prescelte, la duttilita appare decrescente al. crescere del-
I'armartura, sia pure molto lievemente per n >>0,1. In
effetti questo aspetto minore del risultato, troppo teorico,
non & buono.

Invece, il criterio della riduzione della capacitd della
sezione (diagramma inferiore) premia anche la maggiore
armatura, che non & certo sfavorevole al comportamento
duttile della sezione nel suo complesso. Esso valuta poi
come molto alte le duttilitA per n<_ 0,1, per tutte le
percentuali di armatura; fatto individuato anche dall’altro
criterio, in minor misura e con maggior dispersione. An-
che questo risultato sembra valido, in quanto con le forti
curvature vicino alla flessione semplice si possono forse

accettare ., teoriche maggiori.

3. DIAGRAMMI RELATIVI AL PILASTRO

Con i diagrammi che seguono si passa ad esaminare il
comportamento del pilastro nel suo insieme.
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I pilastri considerati sono isostatici (tg. 7), ma i risul-
tati ottenuti per essi possono essere estesi a pilastri vin-
colati anche in sommitd, a parita di altezza del punto
di flesso. L'estensione & esatta se la rotazione in sommita
¢ impedita, mentre & approssimata se il vincolo & cedevole,
in quanto il flesso tende a calare col plasticizzarsi della
sezione di base, con conseguente riduzione della duttilita

(cfr. [11]).

Il modello per lo studio della deformazione del pilastro
¢ quello in fig. 7. Lo spostamento laterale della sezione
di sommita S & funzione di:

— deformazione (curvatura) della sezione di base B;
— posizione della sezione di decompressione D:

— distribuzione delle curvature: lineare da S a D, con
'aggiunta di un tratto parabolico da D a B (per tener
conto della fessurazione), e di un tratto rettangolare di
altezza l,, e larghezza pari alla curvatura plastica che risul-
ta nella sezione B; l'altezza |, & tratta dalla formula di
Mattock:

lLb=05H+005L.

La congruenza delle curvature & stabilita nelle sezioni
D e B tramite i rispettivi diagrammi Momento/Curvatura,
in corrispondenza degli sforzi N, M. presenti.

Nelle figure 8, 9, 10 sono riportate le relazioni Forza/
Spostamento, riferite alla sezione S, per alcuni dei casi
studiati.

La adimensionalizzazione della forza non pud giovarsi
di un ulteriore fattore L/H, per la presenza addizionale
del momento del 2° ordine e per l'espressione di 1, non
proporzionale ad esso. Pertanto occorre costruire tali rela-
zioni per vari rapporti L/H.

I diagrammi sono schematici, in quanto solo i tre punti
corrispondenti a decompressione, snervamento e curvatura
ultifba della sezione di base sono calcolati, e quindi raccor
dati da segmenti rettilinei, L’ultimo di questi tratwi &
discendente, in ragione sia della pendenza @ (lig. 1), sia
dell’effetto del second’ordine del carico assiale. poiché al
crescere di &, cresce il momento N - &, riducendo i1 mo
mento disponibile a F -« L.

La duttilita del pilastro viene definita come (fig. 7)
{pil = au/a_v .

Anche sul pilastro -si ripercuote naturalmente la ridu
zione di duttilita in funzione dello sforzo normale, in dipen-
denza di quanto avviene nella sezione.

Si pud osservare che l'effetto N-¢€ non riduce la dut-
tilitd, cosl come & stata calcolata, essendo &, e &, indi-
pendenti da tale effetto. Perd, se si considerasse per il pila-
stro, come per la sezione, la duttilita come funzione di
una certa riduzione di portanza orizzontale rispetto a quella
massima, il fatto che la pendenza del diagramma viene
ridotta da tale effetto soprattutto nell’ultimo tratto, ver-
rebbe a tradursi in una riduzione della ducrilita dell'ele-
mento.
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Le figure 11 e 12 rappresentano i domini di sner-
vamento per il pilastro, con indicazione delle duttilita
rispettive, di significato analogo ai domini della sezione

Si nota che, a parita di condizioni, le duttilita risultano
inferiori a quelle della sezione stessa. Cid deriva dal
fatto che lo spostamento « elastico » &, risulta dal con-
tributo di deformazione di tutto il pilastro, mentre lo spo-
stamento « plastico » &,-8&, & dovuto alla deformazione
del solo tratto Iy, a tutto sfavore del rapporto &./&,. Sem-
pre la duttilitd degli elementi, e quindi quella delle strut-
ture, sono inferiori a quella delle sezioni, a meno che la
struttura stessa non abbia una distribuzione di sforzi tale
da plasticizzarla per intero.
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4. DIAGRAMMI DI CONFRONTO SEZIONE-PILASTRO

Gli ultimi quattro diagrammi mettono in evidenza il
fenomeno suddetto, raffrontando le duttilita ricavate per
il pilastro e per la sezione (figg. 13 e 14).

Per le due curve /e considerate (I = 0; ® = 0,25)
ed in funzione dello sforzo normale, da tali diagrammi
si_puo ricavare direttamente, data la duttilita richiesta al
pilastro, la corrispondente duttilitA richiesta alla sezione,
a seconda dell'altezza L o della deformazione specifica
Ultima Ecu.

Tramite i domini della sezione, si pud facilmente pro-
gettare la stessa, come illustrato nel seguito.

Per le due curve o/e considerate (® = 0; @ = 0,25)

La riduzione di duttilita & maggiore al crescere del
rapporto L/H, come appare in fig. 14, perché I'altezza
equivalente di deformazione plastica 1, cresce in misura
meno che proporzionale ad esso. Per quanto detto poc'an-
zi ¢id comporta una riduzione dello spostamento plastico
rispetto a quello elastico.
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5. ESEMPIO DI USO DEI DIAGRAMMI

Sia da progettarsi un pilastro di un telaio a traverso
rigido, con i dati:

f. = 27 MPa (270 Kg/cmz) N =450 KN (45 t)

f, = 440 MPa (4400 Kg/cm’)_L = 4,2/2 = 2,10 m..

Da un ipotetico regolamento si debba assegnare “una

forza di progetto allo snervamento pari a F = 100 KN
(= 10 t), con una dutrtilitd pari a yu = 4, per € = 5%o.

Scelta una sezione 35 X 35 cm, con una staffatura
@ 6/15 cm, si ha un volume percentuale di staffe:
Ag+2(b" +h") 0,28-2(31 + 31)

b” «h"+iyw 31:31-15
(essendo b” = h" = lato della staffa = 31 cm).

= 0,24%.

Dal rif. [14] (pagg. 28-29), si ricava un corrispondente
coefficiente ® = 0,25 per la curva o/e del conglomerato.

Si verifica ora che il pilastro possa fornire la duttilita
richiesta:

L/H =210/35 =6

n = 45000/(35 » 35 - 270) = 0,136

f = 1000/(35 - 35 - 270) = 0,030 .

Dal diagramma di fig. 13, in corrispondenza di n, f cal-
colati (il punto & segnato ES) si trova che la duttilita jupi
¢ pari a 4, quindi sufficiente. Si legge anche l'armatura
necessaria, interpolando fra w =0,15 ed w =0,20, e
ciod tv = 0,18. L’armatura sard quindi

As= A, = 0,18 - 35 - 35 - 270/4400 = 13,5 cm’ .

Il progetto & cosl definito.

La duttilita della sezione risulta, per i valori di n ed w
ricavati, dal diagramma in fig. 5 (punto ES) pari a p ™7
(per zu = 5%o). In ordinata si legge il momento ridotto
di snervamento della sezione per lo sforzo n dato, pari
a m = 0,186, corrispondente a

M, = 0,186 - 35*- 270 - 107° = 21,5 tm

di cui;
F-L=10-2,10 =21tm

del prim’ordine e la restante parte assorbita dal 2°ordine
N« & (il valore di & si potrebbe controllare su un diagram- -
ma del tipo in figg. 8, 9, 10).

6. CONC|:USIONI

L’esempio svolto ha mostrato come dei diagrammi dei
tipi presentati possano rendere molto semplice il progetto
allo stato limite ultimo di pilastri con forze di progetto e
duttilitd assegnate. ' '

Naturalmente, per un’applicazione pratica estesa, essi
andrebbero moltiplicati, e riferiti a dei parametri regola-
mentari da stabilirsi.

Non mancano risultati di ricerche teoriche e sperimentali
che permettano di fissare tali parametri convenzionali (clr.
[2, 3]), ma per essere impiegati nella progettazione, essi
richiedono I'avallo della Normativa.

Questo studio ha affrontato un tipo strutturale standard,
il pilastro isolato, il cui comportamento governa strutture
come capannoni industriali o edifici rigidi su piano por-
tico, o simili.

Per strutture con comportamento governato anche da
altri elementi, come per esempio- le strutture a « telaio
duttile », il calcolo della duttilitd disponibile diviene piu
elaborato ma, una volta che vi fossero delle Normative di
riferimento, non sarebbe forse difficile ricavare anche per
esse delle rappresentazioni sintetiche analoghe.

Il pilastro comunque & stato considerato per primo,
perché & il piti semplice da descriversi, ma anche il piu deli-
cato. Quando di fatto & chiamato a fornire tutta la dut-
tilita necessaria alla struttura, esso va progettato con par-
ticolare attenzione al problema.

La possibilita, che vengano prodotti grafici di facile let-
tura in grande quantitd per coprire tutta la gamma du1
parametri in gioco, pud d'altra parte accelerare la con
siderazione del problema stesso in modo adeguato e la
sua regolamentazione da parte della Normativa.
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Metodi di misura della sicurezza: stati limite ultimi

Relazione del Prof. Ing. Emanuele Flilberto Radognha

1. CONSIDERAZIONI INTRODUTTIVE E CENNI STORICI

Scopo della presente relazione & quello di esporre i con-
cetti fondamentali sui quali si basano i procedimenti di
verifica delle costruzioni in c.a. ed in c.a.p. rispetto ai vari
tipi di fenomeni di collasso.

I procedimenti esposti rientrano nella filosofia generale
del metodo semiprobabilistico agli stati limite, nella sua
formulazione piti recente, presentata nel CEB-FIP Model
Code 1978.

Durante la illustrazione degli aspetti salienti delle veri-
fiche agli stati limite ultimi verranno svolti sistematici
riferimenti alla posizione del metodo delle tensioni ammis-
sibili nei confronti dei medesimi fenomeni pericolosi. Cid

per due ragioni: da una parte viene favorita la compren-

sione delle nuove metodologie, attraverso.i riferimenti a
quelle attualmente impiegate, la conoscenza delle quali, ini-
ziata durante gli studi universitari, si & approfondita e
maturata attraverso anni di esperienza professionale; dal-
Ialtra, si tiene conto dell’indirizzo assunto dalla normativa
italiana di ammettere la coesistenza dei due metodi di veri-
fica, quello delle tensioni ammissibili (T.A.) ¢ quello semi-
probabilistico agli stati limite (S.P.S.L.), con l'unica limita-
zione che « nell’ambito di una stessa struttura i calcoli
dovranno tutti fondarsi sullo stesso metodo di verifica ».

In effetti & tuttora in corso il periodo di transizione ini-
ziato con il D.M. 30 maggio 1972, che, al punto 2.7 delle
Norme Tecniche sul c.a., ha introdotto per la prima volta
in Italia la possibilita di avvalersi del calcolo a rottura per
le verifiche di resistenza in presenza di sforzi normali e di
momenti flettenti, confermando al punto 2.14.3 tale alter-

nativa anche nelle verifiche alla instabilita ﬂessionale dei-

pilastri snelli.

Per quanto riguarda il c.a.p., poiché era stata immedia-
tamente riconosciuta la necessitd di introdurre la verifica
a rottura come operazione autonoma, a causa della presenza

dello stato di coazione artificialmente impresso [1], gia
nelle Circolari de! Ministero dei LL.PP. (v. ad es. la Cit-
colare n. 194 del 1° marzo 1960) tale verifica era stata
esplicitamente richiesta. Il punto 3.6 delle Norme tecniche
sul c.a.p. ha quindi semplicemente recepito quanto gia di-
sposto, perfezionando le istruzioni sul metodo di calcolo
ed armonizzandolo con quelle del punto 2.7 delle Norme
Tecniche sul c.a.

Il primo aggiornamento biennale (D.M. 30 maggio 1974)
ha confermato l'orientamento della normativa italiana per
un adeguamento ai criteri accolti a livello internazionale,
facendo esplicito riferimento al calcolo agli stati limite ed
integrando le verifiche allo stato limite ultimo con quelle,
sempre necessarie, agli stati limite di fessurazione e di
deformazione. :

Il secondo aggiornamento biennale (D.M. 16 giugno 1976)
non ha introdotto modifiche di rilievo, ma ha sostanzial-
mente confermato le indicazioni precedenti.

Nel contempo la Commissione del Consiglio Nazionale
delle Ricerche per lo studio delle norme relative al cemento
armato, al cemento armato precompresso, ai leganti idrau-
lici ed ai laterizi, ha elaborato un testo di « Istruzioni per
la progettazione e l'esecuzione delle opere in cemento ar-
mato e cemento armato precomptesso col metodo semipro-
babilistico agli stati limite », sottoposto ad inchiesta pub-
blica nel novembre 1976, e pubblicato, nella stesura
iniziale, cioé precedente alla inchiesta, nel Bollettino Ufh-
ciale del CN.R, n. 58, in data 31 gennaio 1978.

Il terzo aggiornamento delle Norme tecniche ha larga-
mente utilizzato nella sostanza i criteri ed i metodi esposti
nelle Istruzioni C.N.R., con i necessari adattamenti richie-
sti dal carattere prescrittivo di una norma rispetto a quello,
pitt informativo, di un documento di studio.

Gli aspetti evolutivi della situazione presente suggeri-
scono, quindi, di soffermarsi in modo particolare sul con-
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fronto fra le ipotesi del metodo della T.A. e quello del
metodo S.P.S.L.

Il punto di partenza per le successive considerazioni &
quello della definizione del termine « stato limite ultimo ».

Nel volume I del Systéme International de Réglemen-
tation Technique Unifiée des Structures, pubblicato insieme
al Model Code 78, al punto 2 viene precisato che una strut-
tura, o una parte di essa, & considerata come non piu adatta
per l'impiego previsto, quando essa .raggiunge uno stato
particolare, detto stato limite, in corrispondenza del quale
vengono violati i requisiti che condizionano il suo com-
portamento o la sua utilizzazione.

Gli stati limite possono essere classificati in due cate-
gorie:

a) gh stati limite ultimi, che corrispondono alla massima
capacitd portante;

b) gli stati limite di utilizzazione, che cotrispondono alle
esigenze di prestazione normale ed alla durabilita.

Gli stati limite costituiscono dunque, in generale, situa-
zioni di messa fuori servizio della struttura, o di una sua
patte; negli stati limite ultimi, in particolare, la messa
fuori servizio dipende da fenomeni di collasso, locale o
globale, pericoloso per Tincolumitid delle persone e delle
cose.

La identificazione dell’evento pericoloso pone quindi
il problema di assicurare un conveniente margine fra I'even-
to stesso e la situazione di impiego normale. La precisa-
zione quantitativa di tale margine conduce alla nozione di
coefficiente di sicurezza.

Da questo punto di vista, intesi cio& come cause di eventi
pericolosi, gli stati limite ultimi sono evidentemente pre-
senti anche nel metodo delle T.A., il quale li descrive, di
regola, in tefmini di tensioni di rottura, di snervamento, di
tensioni critiche nel caso di membrature snelle, di limiti
di fatica in presenza di carichi variabili, r1petut1 un gran
numero di volte. :

Piu in generale, si pud dire che 1’esigenza della sicurezza
nei confronti dei fenomeni di collasso & sempre esistita ed
ha preceduto, nel tempo, la messa a punto degli algoritmi
di calcolo, che noi conosciamo oggi, come frutto delle ricer-
che della Meccanica applicata alle costruzioni. Giova in pro-
posito ricotdare che, prima di Navier, l'attenzione degli
ingegneri era concentrata sulla determinazione della capa-
citd portante massima, o ultima, degli elementi strutturali,
come & testimoniata dai primi libri di ingegneria struttu-
rale, dovuti al Parent (1666-1716), a Jakob Leupold (1726),
al Belidor (1729), al Coulomb (1736-1806), al Girard
(1798).

Fu Navier ad affermare, nella sua famosa opera « Résumé
des lecons données a Pécole Royale des Ponts et Chaussées
sur lapplication de la mécanique i [’établissement des
constructions et des machines » (I* edizione 1826), che la
conoscenza dei carichi di rottura non era sufficiente per il
corretto dimensionamento delle varie parti di una costru-
zjone.

Occorreva infatti non soltanto evitate la rottura imme-
diata, ma garantire anche che i carichi di lunga durata e
quelli frequentemente ripetuti non dessero luogo ad alte-

razioni e deterioramenti, che, evolvendo nel tempo, pregiu-
dicassero la stabilita della costruzione.

Per prevenire questi fenomeni Navier suggeriva di man-
tenere le tensioni in campo elastico, mentre, per evitare
danneggiamenti dovuti ad azioni chimiche, si dovevano pre-
vedere adeguati sistemi di protezione. Gli insegnamenti di
Navier sui requisiti di resistenza, di funzionalitd, di dure-
volezza conservano ancora oggi piena validita.

La differenza fra allora ed oggi non sta nella formula-
zione dei problemi, quanto nella disponibilita dei metodi di
risoluzione. Oggi, accanto ai metodi dj analisi del compor-
tamento al collasso, sono stati messi a punto metodi per
la valutazione delle deformazioni in setvizio, sia istantanee
che differite, e delle ampiezze delle lesioni e sono state pre-
cisate regole dettagliate per la corretta esecuzione dei partico-
lari costruttivi, cosicché & possibile raggiungere in modo
razionale gli obiettivi lucidamente indicati da Navier un
secolo € mezzo fi e per i quali egli stesso aveva proposto
una prima, concreta soluzione, col metodo delle tensioni
ammissibili. -

Questo metodo, adottato inizialmente per il caso dei
materiali dell’epoca, muratura, legno, ferro, & stato suc-
cessivamente esteso alle costruzioni in cemento armato, in-
ttoducendo alcune ingegnose ipotesi, fra cui fondamentali
quella di trascurate totalmente la resistenza del calcestruz-
zo teso e quella di interpretare il comportamento delle arma-
ture trasversali con I'analogia della trave reticolare (traliccio
piano di Morsch e traliccio spaziale di Rausch), mutuandole
dal comportamento a rottura (ITI stadio).

In questo modo le tensioni calcolate sotto i carichi di
servizio hanno perduto ogni riferimento con le tensioni
effettivamente presenti, per acquistare il carattere di ten-
sioni convenzionali da confrontare con le tensioni ammis-
sibili, dipendenti dalle caratteristiche dei materiali.

Malgrado il carattete convenzionale del procedimento e
le incertezze inerenti alla valutazione quantitativa della si-
curezza, il metodo delle T.A. continua ad avere larghi
consensi, che si traducono anche in perplessita nei confronti
del metodo SP.SL.

Le considerazioni critiche seguenti tendono a fornire ele-
menti di giudizio per una valutazione obiettiva delle poten-
zialitd dei due metodi.

2. GLI STATI LIMITE ULTIMI: ASPETTI FENOMENOLOGICI

La elencazione dei fenomeni pericolosi, che insidiano la
resistenza e la stabilitdh di una costruzione, fornisce un
inquadramento preliminare della materia in esame e con-
sente una classificazione delle modalitd di crisi, alla quale
si possono pitt agevolmente correlare i metodi di calcolo
disponibili per la misura della sicurezza,

2.1. Perdita della configurazione di equilibrio di una parte o
dell'Insieme della struttura, considerata come corpo rigldo

Gli esempi che generalmente vengono richiamati per
illustrare questo tipo di crisi sono quelli dei muri di soste-
gno e delle pile alte di viadotti a travi appoggiate.

Per i muri i fenomeni pericolosi come corpo rigido sono
rappresentati dallo scorrimento lungo il piano di base e
dalla rotazione intorno allo spigolo a valle, mentre la ecces-
siva pressione di contatto o lo slittamento generale lungo



superfici curve riguardano aspetti della resistenza del ter-
reno. Per le pile alte l'evento pericoloso & innescato dalla
rotazione della sezione al piede della pila per effetto di un
eventuale cedimento nor uniforme del piano di appoggio
della fondazione e nel conseguente spostamento della som-
mita della pila: oltre un certo limite, dipendente dalle di-
mensioni assegnate agli appoggi delle travate, una delle cam-
pate pud venirsi a trovare in condizioni di labilita, per la
perdita di uno dei vincoli.

Le azioni sismiche possono determinare la medesima
consequenza, se non sono previsti opportuni dispositivi di
collegamento fra travate e pile.

2.2. Rottura di sezioni critiche della struttura o deformazioni
eccessive

Le modalita di questi fenomeni dipendono dalla natura
del materiale costitutivo. Per il c.a. ed il c.a.p. viene ripor-
tato successivamente un prospetto dettagliato delle mani-
festazioni della crisi del calcestruzzo e/o dell’acciaio.

In termini generali interessa ora mettere in evidenza il
pericolo che la rottura di una sezione inneschi un processo
a catena che dia luogo al collasso progressivo dell'intera
struttura.

Esempi di collasso progressivo sono forniti dalla rottura
di tiranti, impiegati come ancoraggio di paratie, o nei siste-
mi strallati, o nelle coperture di edifici industriali del tipo
ad arco a spinta eliminata; anche la rottura di un pilastro
pud avere conseguenze analoghe, cosi il crollo di elementi
di solaio o di balcone a sbalzo pud determinare la crisi di
quelli sottostanti. Un altro clamoroso esempio di collasso
progressivo, & stato offerto- da un edificio prefabbricato a
grandi pannelli a Ronan Point.

In genere la rottura di una sezione non dipende da un
aumento eccessivo dei carichi applicati, ma piuttosto da
cause accidentali, per es. incendio, esplosioni di gas, col-
lisioni di veicoli contro pilastri, di natanti contro pile di
ponti, azioni sismiche, errori di esecuzione, ecc.

Tenuto conto della aleatorietd di tali fenomeni, la pre-
venzione del collasso progressivo & affidata a misure di
carattere generale, quali la adozione di schemi statici ad
alto grado di iperstaticitd, 1'adeguato proporzionamento dei
giunti nelle costruzioni prefabbricate, la predisposizione di
percorsi alternativi atti a convogliare il flusso delle forze,
quando venga a mancare il contributo di un elemento.

2.3. Trasformazione della struttura in un meccanismo

Escluso il caso banale delle strutture isostatiche, nelle
quali la rottura di una sezione determina la labilizzazione
del sistema, lo stato limite in esame interessa le strutture
iperstatiche costituite da materiale dotato di duttilita, cosic-
ché tutte le sezioni critiche, nelle quali si formano le cet-
niere plastiche, abbiano una sufficiente capacitd di ruotare,
senza subire deterioramenti, fino a che non si sia raggiunto
il numero di cerniere che trasforma la struttura in una
catena cinematica.

Nel caso di sezioni inflesse di acciaio il diagtamma mo-
menti-curvature presenta un andamento bilineare, con un
primo tratto crescente linearmente da zero al valore del
momento plastico e con un secondo tratto ad andamento
orizzontale, analogo a quello del diagramma o-¢,

¥ {

Nel caso delle sezioni inflesse di c.a. la forma del dia-
gramma momenti-curvature ¢ trilineare: il primo tratto
corrisponde al comportamento nel I stadio (calcestruzzo
teso non ancora fessurato), il secondo tratto al II stadio
(calcestruzzo teso fessurato, acciaio teso in campo elastico),
il terzo tratto al III stadio (acciaio teso snervato). La
esistenza e la estensione del terzo tratto dipendono dalla
percentuale di armatura tesa e dalla eventuale presenza di
sforzo normale di compressione: la duttilita & ridotta o
addiritrura scompare al crescere della percentuale di arma-
tura ed al crescere dello sforzo normale di compressione.

Quindi nei sistemi iperstatici costituiti da travi a bassa
percentuale di armatura il comportamento a rottura si avvi-
cina a quello delle travi in acciaio e la ridistribuzione dei
momenti corrisponde a quella prevista nell’ipotesi di corpo
rigido-perfettamente plastico; se la percentuale di armatura
¢ elevata (uguale o superiore alla percentuale critica, quella
per la quale il calcestruzzo e I'acciaio arrivano contempo-

‘raneamente l'uno allo schiacciamento, l'altro allo snerva-

mento) la ridistribuzione non ha luogo; per percentuali
intermedie di armatura, la ridistribuzione ¢ parziale e la
rottura si verifica in una sezione prima che tutte le cerniere
plastiche necessarie per la trasformazione del sistema iper-
statico in meccanismo si siano potute manifestare.

Per valutare la ridistribuzione dei momenti nelle stru-
ture iperstatiche di ¢’ e di c.a.p., el caso di sezioni a
duttilita limitata, sono stati messi a punto metodi di calcolo
appropriati, noti come metodi di «analisi non lineare »,
riservando i termini di « limit design », « analisi plastica »,
« metodi delle cerniere plastiche » per indicare il proce-
dimento basato sulla duttilita teoricamente illimitata delle
sezionl.

2.4. Instabilita

Il comportamento di un’asta snella compressa dipende
dalla legge costitutiva del material¢ e dalla presenza o as-
senza di imperfezioni. f

Nel caso di materiale elastico e di assenza di impetfe-
zioni, se il carico & perfettamente centrato, la configura-
zione iniziale resta perfettamente rettilinea fino a ché la
forza assiale non raggiunge il valore critico di Eulero, in
corrispondenza del quale l'equilibrio diventa indifferente.
Questo caso & noto come « problema di stabilita con bifor-
cazione ».

Se il materiale & elastico e se il carico assiale & eccen-
trico la configurazione dell'asta snella & incurvata sin dal-
I'inizio della messa in carico ed & sempre stabile. Quando
il carico applicato tende al valore critico di Eulero, rela-
tivo alla situazione in cui l'eccentricitd & nulla, lo sposta-
mento trasversale della sommita dell’asta tende all’infinito.
Questo caso & spesso definito come « problema di tensioni
del secondo ordine ».

=

Nel caso effettivo di aste snelle di c.a. il comportamento
del materiale & non lineare e le imperfezioni sono inevi-
tabili, quindi il carico & sempre eccentrico. Sono possibili
allora due diversi comportamenti, in relazione alle carat-
teristiche della sezione, della snellezza e dei valori di

N ed M:

4) comportamento analogo a quello descritto per il pro-
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blema di tensioni del secondo ordine, con la differenza che
il carico assiale massimo & quello associato alla crisi per
resistenza di almeno uno dei due materiali costitutivi, cal-
cestruzzo e acciaio;

b) comportamento caratterizzato del raggiungimento del
massimo carico assiale senza che si sia ancora manifestata
la crisi per resistenza dei materiali costitutivi; questo caso
¢ designato da taluni Autori come « problema di stabilita
senza biforcazione »,

Il Model Code 78 adotta, per semplicita, la dizione
« Stati limite ultimi di instabilita (flambement, buckling) »,
ma elimina ogni possibilita di equivoco precisando che si
tratta di problemi di verifica della stabilitd di pilastri iso-
lati e di quella di strutture formate da pilastri e travi
nelle quali gli effetti detti del secondo ordine non possono
essere trascurati, che occorre tenere conto delle proprieta
non lineari dei materiali, ‘dello scorrimento viscoso del cal-
cestruzzo e prescrivendo una eccentricitdh minima non inten-
zionale, Per quanto riguarda lo scorrimento viscoso del
calcestruzzo, la sua influenza risulta in generale apprezza-
bile negli stati limite di utilizzazione, ma non negli stati
limite ultimi per resistenza, tenuto conto delle notevoli
deformazioni non elastiche del calcestruzzo e dell’acciaio.
Invece, nel caso degli stati limite ultimi di instabilita, tenuto
conto della influenza delle deformazioni sulle sollecita-
zioni (problema del 2° ordine), il creep del calcestruzzo
aumenta le deformazioni dovute ai carichi permanenti e,
quindi, la eccentricitd del carico assiale e riduce, a parita
di condizioni, la capacitd portante dell’asta snella.

2.5. Fatlca

E’ noto che la resistenza di un materiale soggetto a
sollecitazioni dinamiche diminuisce rispetto alla resistenza
determinata con un carico applicato staticamente. Nelle
prove di laboratorio la legge temporale del carico ciclico
¢ sinusoidale; per descrivere il ciclo di carico occorrono
due parametri, o il valore massimo e minimo delle ten-
sioni, oppure il valore medio e la semiampiezza.

»

Se la tensione massima & sufficientemente bassa per
poter considerare lineare il legame o€ si ¢ nel campo
della fatica propriamente detta «high cycle fatigue »
che interessa nelle costruzioni di macchine, di veicoli e
nelle costruzioni civili nel caso di verifiche sotto carichi
di servizio ripetuti un gran numero di volte.

Se la tensione massima & tanto elevata da interessare
la zona non lineare del diagramma o-¢ si & nel campo
della « low cycle fatigue », o « fatica plastica », che riguar-
da problemi relativi alle costruzioni navali, alle cabine
pressurizzate degli aerei e, nel campo delle costruzioni
civili, al comportamento prodotto dalle azioni_sismiche. .

Per quanto riguarda la fatica propriamente detta, il com-
portamento di un materiale ai carichi ripetuti & descritto
dalle curve di Wohler, nelle quali si riportano in ordinate
le tensioni massime di un ciclo di tipo prefissato (solleci-
tazione alternata, ripetuta, pulsante) ed in ascisse il numero
di cidli di rottura. Adottando scale logaritmiche per en-
trambi gli assi, le curve si presentano formate da due
segmenti, il primo inclinato ed il secondo parallelo all’asse
delle ascisse.

La tensione corrispondente al tratto orizzontale & detta
« limite di. fatica». Se la tensione massima effettiva &
inferiore al limite di fatica, il materiale pud sopportare
un numero illimitato di cicli di carico. Se la tensione mas-
sima & superiore al limite di fatica, la durata della vita
del materiale & espressa dal corrispondente valore del nu-
mero di cicli, ricavato dalla curva di Wohler.

Questa informazione & valida se, durante le n ripe-
tizioni, le tensioni massime e minime dei cicli restano
costanti. Se, come accade di frequente, i cicli applicati
hanno ampiezze diverse, si adotta la teoria del danneggia-
mento cumulativo di Palmgren e Miner espressa dalla
relazione

y M 1

.-j"N’_i—

in cui n; & il numero dei cicli effettivamente applicati con
tensioni massime S; ed N; ¢ il numero di cicli che, in
corrispondenza della medesima S;, determinevebbero la
rottura del materiale.

Informazioni e riferimenti sul problema della fatica sono
dati nell’Allegato f del Model Code 78.

Non viene invece trattato il problema della fatica pla-
stica, al quale si fa qui un breve cenno, per includere nella
lista dei fenomeni pericolosi il deterioramento del mate-
riale sotto carichi ripetuti di forte intensita.

Terminata 'elencazione degli stati limite ultimi, consi-
deriamo in dettaglio le modalitd di collasso per rottura
delle sezioni critiche, del punto 2.2., distinguendole in
base alle caratteristiche di sollecitazione che le producono.

a) in presenza di sollecitazioni normali (N, M)
a.1) schiacciamento del calcestruzzo
a.2) snervamento dell’acciaio

b) in presenza di sollecitazioni tangenziali

b.1) per quanto riguarda il collegamento fra il calce-
struzzo e le armature: perdita di aderenza, sfila-
mento di ancoraggi

5.2) nel caso di flessione e taglio

b.2.1) schiacciamiento del calcestruzzo delle biel-
le compresse

5.2.2) snervamento delle armature trasversali

5.2.3) rottura del calcestruzzo per lesioni obli-
que nel caso di assenza o di percentuale
molto bassa di armatura trasversale

b.3) nel caso di torsione

b.3.1) schiacciamento del calcestruzzo delle eli-
che compresse

b.3.2) snervamento delle armature longitudinali
5.3.3) snervamento delle armature trasversali

b.4) nel caso di piastre soggette a carichi localizzati
su aree limitate (collegamenti fra piastra e pila-
stro): distacco per punzonamento di un tronco
di cono di calcestruzzo, la cui direttrice & il
contorno dell’area caricata e le cui generatrici
sono inclinate sul piano della piastra di un angolo
generalmente compreso fra 30° e 35°



3. LA MISURA DELLA SICUREZZA

3.1. Il metodoc S.P.S.L.

Sono ben noti gli aspetti salienti del metodo S.P.S.L.
dal punto di vista della filosofia della sicurezza. Le gran-
dezze aleatcrie (azioni, resistenze), descritte da funzioni, di
densita di probabilita di cui sono noti la legge di varia-
zione, il valor medio, lo scarto quadratico medio, inter-
vengono nel procedimento semi-probabilistico tramite le
grandezze caratteristiche. _

Precisamente il carico caratteristico & il frattile 95% e
la resistenza caratteristica & il frattile 5% delle rispettive
distribuzioni gaussiane.

Quindi
FK —_ FM + 1,64 8]:'
RK = RM — 1,64 a

Per realizzare, o, quantomeno, approssimare il risultato
ottenuto dalla impostazione probabilistica rigorosa, quello
= S ls SN \ . . . —6
ciog di avere probabilitd di collasso dell'ordine di 1077 - 107,
le curve di distribuzione delle azioni e delle resistenze
vanno distanziate in modo epportuno, introducendo i coef-
ficienti parziali v, moltiplicatori dei carichi, e ¥m, divi-

. . ‘ ? ‘
sori delle resistenze.

I coefficienti ¥, vengono poi ulteriormente frazionati nei
coefficienti Yy, 7p, Yo relativi ai carichi permanenti, alla
precompressione e ai carichi accidentali, nei coeflicienti di

R

. . . I .
combinazione i e nel coefficiente ¥ ™ :L che inter-
in

viene nel caso di analisi non lineare.
I coefficienti Ym si distinguono in . per il calcestruzzo
e ¥s per |acciaio.
I valori di 7. e di y. sono funzione delle caratteristiche
dei controlli di qualita: . = 1,5 se si adottano rigoro-
samente i criteri di centrolli di accettazione del calcestruz-
zo0 e Ys = 1,15 per gli acciai controllati in stabilimento.
Cid premesso vengono brevemente richiamate le formule

principali, che traducono quanto ora esposto, sia per quanto

riguarda le sollecitazioni di calcolo che per quanto riguarda
le resistenze di calcolo, la cui espressione dipende dallo
stato limite di resistenza considerato.

L’espressione simbolica della verifica agli stati limite
ultimi &

Sact.d é Rd

in cul

Sact.a & la sollecitazione agente di calcolo

Ra & la resistenza di calcolo.

Nelle verifiche di resistenza questa & la formulazione
pill conveniente, ma nei casi in cui si esegue una verifica
globale (trasformazione in meccanismo di piastre, col me-
todo delle linee di rotrura, instabilita di strutture snelle)
il confronto viene fatto anche a livello di forze:

Facl. d é Fres. d

Detta Fx la generica azione caratteristica, (o Fx) rap-
presenta il valore di combinazione e (i ¢, Fy) 'azione di
calcolo. Quindi la precedente espressione della sollecita-
zione di calcolo si scrive:

Sacl.d = S [(Yf q) FK)I 3 eer (Yf 4) FK)i -'-]

COMPORTAMENTO NON LINEARE

JH; Mn
“) i (
Mi& Y o Ml
7/ A

J A "o
z | | I///
Max | Mak : //}
L T

| | : i

I} i F ) 1 —
Fx =) T Fd F

M::L - xF" Mgg

2 Med, = My (yeF,)

Mad = Ma(¥5<Fi)

MA Me
Med
AL b4
&
/ HA({&:FK}

- | Ma(¥sF) P

| - r

i I
- F — F
K Td- x".F‘ Fx ?d-:x“,‘FK

Mad - Yfa* MA(IH"F!) MB&=X{3" Ms (¥r1~Fi)

1 - Quando il legame fra le forze (F) e le p i di sollecitazl M)
& del tipo non lineare, la applicazione del coefficiente parziale del carichi
JF alla forza caratteristica F, conduce alla forza di calcolo Fy e, quindi,
i momenti M, ed M@ g, mentre, applicando yp di momentl caratte-
ristici My ed My, si perviene al momentl Mill,, ed MUg,, diversi dai
precedenti. |l CEB suggerisce in questi casi di dividere il coefficiente YF
in due parti, la prima da spplicare al carico caratteristico (YFI X Fg) o la
seconda da applicare al corrispondente « effatto del carico ».

Nel caso di gnalisi lineare, le sollecitazioni caratteristiche
Sk- sono proporzionali alle azioni caratteristiche Fgx e si
pud scrivere anche:

Satr.d = (e ¢ S + ... + (ve® Sex)i ..

Invece, nel caso di analisi non lineare ([2] v. fig. 1),
puo essere opportano suddividere il coefficiente ¢ nei coef-
ficienti Yr1 e Y

Sact.d . 3 S [(“,’fl ¢ Fx)l oG 2 (Yﬂ ¢ Fx)l , ]

Con riferimento alla formulazione generale

Sucr.a = S LYt Fih s oor, (Y6 & Fieki, -]

valgono le seguenti due espressioni, la prima relativa alla
combinazione fondamentale dei carichi, la seconda alla com-
binazione accidentale:

Sd e S h’s G + YpP + Yq [QIK +1§1(¢0i an):”
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in cui Yg Yp, € Yq sono i coefficienti parziali ys relativi,
rispettivamente, alle azioni permanenti, alla precompres-
sione, alle azioni variabili,

P ¢ il valore rappresentativo della forza di precom-

pressione

Qix & l'azione variabile di base della combinazione

studiata.

Combinazione accidentale:

Sa =S(Fa+ ¥ G + ¥, P + ogni azione Q probabile)
in cui F. & Pazione accidentale, definita come tale dalla
normativa. '

A sua volta la resistenza di calcolo della sezione dipende
dalle resistenze caratteristiche del calcestruzzo R e del-
P'acciaio Rs, ognuna divisa per il suo coefficiente parziale
‘(m, nonché dello stato limite considerato:

. R Ra , stato limite ultimo di
Ry = funzione Ye ° v,  resistenza
Nel caso della sollecitazione composta di pressione e
flessione la condizione di sicurezza esprime che il vettote
della sollecitazione appartiene al dominio della resistenza
di calcolo, definito nel piano delle sollecitazioni:

N"zeszd ( . 3"‘—)

Ma ) Yo T s

Ai fini di un successivo confronto con il metodo T.A.
¢ opportuno richiamare le ipotesi su cui si basa il calcolo
dello stato limite ultimo di resistenza sotto sollecitazioni
normali: .

a) conservazione delle sezioni piane,

b) perfetta aderenza fra calcestruzzo e acciaio,

¢) la resistenza a trazione del calcestruzzo & trascurata,

d) diagramma g-¢ del calcestruzzo: parabola-rettangolo

€cmax = 3,5%o nella flessione semplice e composta
€max = 2%0 nella pressione centrata,

e) diagramma o-e dell’acciaio elastico-perfettamente pla-
stico

€s, max = 10,0%0.

Considerando lo stato limite ultimo di resistenza allo

sforzo di taglio, I'espressione simbolica

Sa =Ry
diventa:

a) in assenza di armatura trasversale:
. . Vsd § VRdl
in cui:
Ve = e K (1 + 50 Pl)bwd
con Tge: tensioni tangenziali assegnate dalle
funzione di fu

norme in

K=(1,6—d) <1 (d in metri)
o= S;: T 0.02

b) in presenza i armature trasversali:
Vsd é VRdZ = 0,}0 fcd b\\‘d
Vsd é Vnda = v‘.\d + Vul =

Asw
S

= 0,9 d fywd (1 + Ctg a) Sin a + 2,5 TRd bwd
Veaz, Vud, Ved 'sono determinati in base al modello del
traliccio isostatico di Morsch,

& & linclinazione delle armature trasversali rispetto alla
linea media della trave,

3.2. 1l metodo delle T.A.

Il metodo-si avvale, attualmente, delle grandezze carat-
teristiche dei carichi (D.M. 3 ottobre 1978) e delle resi-
stenze (D.M. 16 giugno 1976) al pari degli altri metodi
della impostazione semiprobabilistica. Utilizza due diffe-
renti coefficienti divisori delle resistenze (del tipo cioe dei
Ym), di cui quello del calcestruzzo & variabile con il valore
della R’w, coefficienti che, peraltro, sono inclusi nelle rela-
zioni che forniscono le tensioni ammissibili. Entrambi i
coefficienti, sia y. che y., svolgono anche il ruolo di coef-
ficienti .

V= N | (cubica) .
i Tu“ R = 260 k1]:-
Fe® 28K
5.l
i:.= asul[au’
8, = 2200 Kefom?
o= 200 kyf
Ag = Ay
Ao 039,
bH
t
i0 - 4 oot0
h
'\ BRSL.
Q\Q-\
\\"t.“
2 R fa
: . SPS.L
ol \‘( 15
B
TA
= !
B A
- "’ A
/ Al
b s e
= e
p‘b& bU?

] 3 £
Rz = casxossx _issg_ = M7.86 Ky fam

Rad =

e oy

2 - Sul plano y, |t sono riportste le curve di Interazione relative, rispetti.
vaments; s) al metodo S.P.S.L. nella versione M.C. 78, oppure C.N.R. 78,
diverse da quelle del D.M. 16.7.76; b) al metodo S.P.S.L., dividendo le coor-
dinate del caso &) par YF = 1.5 In modo da poter confrontara Ila curva di
Interazions cosl ottenuta con quells del metodo delle T.A.



In effetti, date le leggi costitutive lineari ipotizzate per
enttambi i materiali, e la ipotesi del calcestruzzo teso non
reagente, che mantiene la sezione resistente costante per
tutto il campo di variazione delle tensloni, tutti i diagrammi
carichi-effetti dei carichi, effetti dei carichi-tensioni, sono
lineari e passano per lorigine (diretta proporzionalita) cid
che & requisito indispensabile per la misura della sicurezza
in termini di tensioni.

Le tensioni che vengono cosi calcolate, associando i cari-
chi di servizio alle sezioni totalmente fessurate, sono pura-
mente convenzionali e servono solo per il confronto con
una opportuna frazione del carico di rottura del calcestruzzo
e di quello di snervamento dell’acciaio.

Per quanto riguarda la pressione e flessione, vengono
assunte le seguenti ipotesi:

a) conservazione delle sezioni piane,

b) perfetta aderenza fra calcestruzzo ed acciaio,
c) la resistenza a trazione ¢ trascurata,

d) diagramma o-¢ lineare del calcestruzzo,

e) diagramma g-¢ lineare dell’acciaio.

Giova riportare sul piano delle sollecitazioni N, M i
domini ammissibili del metodo T.A., in analogia ai domini
di resistenza del calcolo a rottura, per mettere in evidenza
analogie e differenze tra le due famiglie di domini (figg.
2,3). '

Si ricorda, infine, che le verifiche agli stati limite di
utilizzazione possono imporre alle sezioni condizioni pil
stringenti di quelle relative agli stati limite ultimi. La fig. 4
mostra |'influenza dello stato limite di fessurazione longi-
tudinale per compressione sulla estensione di una curva
M, N.

Per quanto riguarda la flessione ed il taglio, gli sforzi
nelle armature trasversali sono determinati mediante il tra-
liccio isostatico di Morsch. Resta escluso il contributo del
calcestruzzo al taglio interno dovuto alle armature disposte
nell’anima.

Va peraltro ricordato che il regolamento prussiano del
c.a. del 1907 conteneva la prescrizione in base alla quale
le armature trasversali non dovevano assorbire l'intero sfor-

. . g . , ;
zo risultante del diagramma —, = b1, ma soltanto la parte

b (Tt — o) eccedente il valore btw,, in cui Tv, era uguale
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CEB_FIR - MODEL CODE 1978

15.4 VERIF/CA DELLO STATO LIMITE DI COMPRESSIONE
6& & 0.6 fck

3 .- Sl confrontano | dlagrammi, a partire dai quall vengono generatl | punti
delle due curve N, M, e gli andamenti delle curve stesse, sulle quall sono
distintl | tvattl corrispondentl a particolarl comportamentl della sezione.

4 - Nel M.C. 78 la verlfica allo stato limite dil compressione & Inclusa fra
quelle dello stato limite di fessurazione, facendo riferimento alla fessura-
zions longitudinale conseguente alle comp: fonl. Easa i nel con-
trollare che la tenslone dl compressl| nel \! uzzo, sotto le combi-
nazioni del carichl rare (G + P+ Q ) +4¢ Q,i. non superl 06 f,. Sul
piano vy, (, questa condizione sl traduce in una limitazione della estensione
delin curva N, M.

A
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5 - 81 contront | delll di calcolo per il todo Standard, considerando 6 - Si completa il confronto considerando le bielle compresse dell’anima.

sia il metodo S.P.S.L. sla quello delle T.A, Si vede anche che | valori di
2,5

s Trq Sono dell'ordine delle % ,.
L

a 4,5 kg/em®. Morsch aveva successivamente escluso que-
sto metodo, stabilendo che, per T > v, lo sforzo risul-

. . T
tante dell’intero diagramma -— = tb dovesse essere affi-
Z

dato alle armature al taglio. ‘

Invece negli U.S.A. il criterio di attribuire in ogni caso
una parte del taglio al calcestruzzo si & mantenuto inva-
riato sino ad oggi.

La formula additiva Vgas = Vuwa + Ve del Model Code
ripristina quindi un antico criterio, che risulta peraltro piu
razionale nell’ambito del calcolo a rottura. Va anche rile-
vato che le regole sulle disposizioni costruttive richiedono
una armatura trasversale, che talora supera quella richiesta
dal calcolo.

In effetti nel campo dei modelli di calcolo per gli stati
limite ultimi di resistenza, le ipotesi del metodo T.A. e
quelle del metodo S.P.SL. presentano non poche analo-
gie. La circostanza non & casuale: I’adattamento al c.a.
del metodo delle T.A. ha richiesto non solo nel caso di
N, M ma anche di M, T e di torsione di utilizzare schemi

10

Nel metodo T.A. il controllo delle compressioni nelle bielle obligue & implicito

nell'altro controllo esplicitamente richiesto fra la ¢ @ la 7., in quanto
Qe =2 71, [staffe verticali), che risulta sempre minore del valore am-
missibile.

di calcolo fisicamente realizzabili molto piu in vicinanza del
carichi di collasso che non di quelli di esercizio (figg.
5, 6, 7).

Piu rilevanti appaiono a tutt’oggi gli sviluppi nel campo
dell’instabilitd e dell’analisi non lineare delle strutture iper-
statiche, con la messa a punto di nuovi metodi sia esatti
che approssimati.

Per quanto riguarda lo stato limite ultimo di instabiliia,
nel caso di una singola asta snella & possibile costruire sul
piano N, M delle curve di interazione modificate in modo
da tenere conto della influenza della snellezza.

Su tali diagrammi si possono mettere in evidenza tre
sottodomini, caratterizzati, rispettivamente, da tre modi
di crisi possibili, due di resistenza, in presenza di momenti
amplificati per effetti del 2° ordine, e uno di instabilita
senza biforcazioni (fig. 8).

Tenuto conto della notevole laboriosita dell’analisi, a
causa della duplice non linearita, quella dei materiali costi-
tutivi e quella geometrica, risultano di particolare utiliia
tre metodi approssimati:
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7 - Il metodo affinato unifica I'approccio del taglio e deila torsione ed accetta
intlinazioni della biella compressa diverse da 45",

a) il metodo della colonna modello
b) il metodo dell’equilibrio
¢) il metodo del momento complementate.

Per quanto riguarda l'analisi non lineare delle strut-
ture iperstatiche essa & sostanzialmente basata sulle con-
dizioni di equilibrio e di compatibilita delle deformazioni,
tenendo conto delle caratreristiche flessionali non linear:
degli elementi componenti, talora sostituendo alle curve
delle spezzate trilatere o anche bilatere.

Attualmente i metodi fondamentali sono due:

a) l'analisi al passo

b) il metodo delle rotazioni imposte.

Il primo ¢ un metodo di simulazione numerica del com-
pertamento della struttura iperstatica sotto carichi gra-
dualmente crescenti, analogo al comportamento sperimen-
tale durante una prova di carico.

5000
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1 i ) i
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400
MKn-m
calcestruzzo t4) acciaio s400 ¢ = 1-3 Ay = A’y = 2080 mm2
8 - Curve di interazione dl un pilastro snello per varie suellezze. 1 sotto-
domini 1, 2, 3 son> caratterizzati, rispeltivamenie, dalla crisi per schiaccla-
to del | uzzo, per snerv dell’acciaio e per instabilita
anelastica.

Il pregio del metodo & quello di fornire una soluzione
ccmpleta del problema, ma cid richiede una notevole mole
di calcolo.

Il secondo metodo risulta sensibilmente semplificato dal-
la introduzione di tre ipotesi:

a) diagramma trilineare M/%,

b) rotazioni anelastiche concentrate nelle sezioni criti-
che mentre la restante struttura resta in campo elastico,

¢) calcolo riferito direttamente allo stato limite ultimo,
senza passare per fasi di carico intermedio.

Il metodo ha dato luogo ad una interessante interpreta.
zione in termini di problema di programmuzione quadra-
tica [3] che consente la sua generalizzazione a strutture
particolarmente complesse.

4. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

Dalla disamina precedente & emerso che il metodo
delle T.A. condivide con il metodo S.P.S.L. diverse ipotesi
per quanto riguarda le verifiche agli stati limite di resi-
stenza,

- Anche l'impostazione semiprobabilistica, almeno per
quanto riguarda U'impiego dei frattili 5% inferiori e supe-
riori, & diventata praticamente comune ai due metodi.

Le differenze piu rilevanti riguardano l'impiego dei coef-
ficienti parziali di sicurezza e l'introduzione dei metodi
di analisi non lineare nella trasformazione dei « carichi »
in «efetti dei carichi » nel caso di strutture iperstatiche
e/o di strutture.snelle.
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LA PROGETTAZIONE CON IL METODO DEGLI STATI LIMITE: STATI DI TENSIONE TANGENTE

Argomento trattato dal Prof.
Remo Francesco CALZONA
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1 INTRODUZIONE

Le norme tecniche italiane relative alle opere in cemento arma
to e cemento armato precompresso hanno introdotto, fin dal 1972, la
possibilitd di utilizzare il metodo degli stati limité, in alternativa
a quello tradizionale delle "temsioni ammissibili", per le verifiche
di sicurezza delle strutture in c.a. e c.a.p.

Questa conferenza, nello spirito del corso organizzato dalla
A.I.C.A.P., si propone di illustrare la metodologia della progettazione,
con il metodo degli stati limite, degli elementi strutturali sottoposti
ad una prevalente sollecitazione di taglio, mettendo in luce come essa
derivi da un'analisi del comportamento degli elementi in c.a. e c.a.p.
al di 13 della prima fessurazione fino alla rottura.

Descritti i fenomeni e le modalitd, mediante i quali il taglio
si trasmette in un elemento fessurato, ed esaminati i vari tipi di rot
tura, viene infine esposto un metodo di progetto secondo gli stati 1li-
mite, le cui formule numeriche derivano dagli ultimi risultati raggiun
ti in sede C.E.B. (Comitato Europeo del Béton) sull'argomento, e che
sono gid recepiti in Italia nell'ambito delle Commissioni normative del
C.N.R.

Completa il testo il calcolo di una trave continua, condotta
sia secondo le formule proposte sia secondo quelle classiche del metodo

delle tensioni ammissibili della Normativa Italiana.
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2 MECCANISMI RESISTENTI DI UNA TRAVE IN C.A.

Per il calcolo delle travi in c.a. sottoposte ad una sollecita
zione di taglio si & finora utilizzato il classico modello teorico pro
posto nel lontano 1902 da Ritter-Morsch, consisténté nell'ipotizzare
per una trave con armature trasversali un traliccio resistente ad aste
incernierate nei nodi, con correnti paralleli e bielle di conglomerato
di parete inclinate di 45°. Secondo tale modello si ha per tutta la
trave un unico tipo di lesioni, inclinate di 45° rispetto all'asse del
l'elemento, ¢ la forza di taglio esterna viene interamente portata dal

1'armatura trasmersale:

Te = Q (Ap) (2.1)

% L A
A

N .
:\\\,.},;\\ NN

= 2o 2 ad £

Armatyra trasversale

[

In assenza di armature trasversali, di conseguenza, secondo ta
le schema, 1'elemento non potrebbe sopportare alcun incremento di cari
co al di 13 di quello di fessurazione.

Moltissime ricerche teoriche e sperimentali, nell'esame critico
di tale schematizzazioné hanno dimostrato che il reale comportamento di
una trave sottoposta a taglio si discosta sensibilmente da essa, risul-
tando le sollecitazioni nelle armature trasversali minori di quelle pre
viste nella teoria di Ritter-Morsch come si osserva nella fig. 2, dove

1'andamento della deformazione nelle staffe, all'aumentare del carico &
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paragonato con quello sperimentale. Cid significa che si hanno nella
trave altri elementi capaci di dare un contributo alla portata di ta
glio e una serie di fenomeni che riducono ulteriolmente la sollecita
zione nelle armature d'anima.

Oltre che dalle armature trasversali funzionanti come aste te
se, & sufficientemente provato che il taglio esterno viene portato an

che dal:

2.1 Corrente compresso di conglomerato Q (a)

E' il taglio portato dalle % che si hanno nel conglomerato non
fessurato (fig. 3).

Questo fenomeno si manifesta interamente a seguito di una fessu

razione del tipo flessione-taglio (fig. 3: lesione tipo B).

Tig.3

(=]
¢S]

Bielle d'anima di conglomerato Q (b)

Le bielle inclinate d'anima contenute tra due lesioni (fig. 3)
successive non sono incernierate alle estremitd, bensi incastrate,per
cui assorbono una parte della forza verticale che sollecita le armature
d'anima.

Tnoltre 1'inclinazione’delle bielle di conglomerato & diversa da
45°, dipendendo dalla percentuale di armatura trasversale e dal rapporto
tra la rigidezza del corrente superiore e dell'anima. Alla diminuzione
dell'inclinazione corrisponde una diminuzione dello sforzo di trazione

nelle staffe compensato perd da un aumento di quello nelle armature.lon



gitudinali.
Tale contributo & maggiormente rilevante nelle zone con fessu
razione del tipo Taglio d'anima (fig. 3 lesione tipo B) ove le bielle

sono incastrate ad ambedue le estremitd.

2.3 Conglomerato per "ingranamento degli inerti'. Q(d) (Aggregate
interlock)
E' il taglio che si trasmette attraverso una superficie lesio-

nata a causa dell'ingranamento degli inerti, quando i due elementi se-

parati dalla lesione tendono ad avere uno scorrimento relativo (fig. 4).

In ciascuna delle due parti a contatto il moto relativo genera
sia una T che una @ (fig. 4) e quindi una forza di taglio e una forza
normale.

La forza di taglio di ingranamento Q(d) dipende essenzialmente
dalla armiezza della lesione, dal movimento relativo parallelo alla le
sione 5 , dalle dimensioni, forma, resistenza degli inerti e dalla pre
senza di una forza normale alla superficie della lesione; se la lesio
ne & attraversata da armature, accade che le irregolaritd, nello spo-
stamento 6 , tendono a sovrapporsi ed ad aprire la lesione, mettendo

i n tensione 1l'armatura che genera cosi una forza normale alla lesionme.

l.,4 - Taghio portate per lngranamento dugh increl

3\



2.4 Armature longitudinali per "Effetto spinotto" (Dowel-action)

Q (e).

L'effetto spinotto & la redistenza al taglio offerta dalle
barre che attraversano una fessura, conseguente allo scorrimento rela
tivo delle facce della fessura.

La sua capacitd portante & funzione di un elevato numero di fat
tori e principalmenté della rigidezza del conglomerato direttamente
al di sotto della barra, (dimensioni e resistenza a trazione del conglo
merato) e della distanza tra la sezione dove & applicata la Dowel Action
e la prima staffa che sopporta le barre (£ig.5 ).

Relativamente agli altri meccanismi il suo contributo & modesto

nelle travi, assume invece importanza nelle piastre.

0

= )

Qe

Fig. 5: Effetto spinotto

2.5 Conglomerato per "Effetto arco" A(e).

Nel caso di carichi vicini all'appoggio, o travi alte, o nelle
piastre il carico pud essere trasmesso agli appoggli attraverso un compor
tamento ad arco, come quello mostrato in fig.&.

In realtd, questo, non & un effettivo meccanismo di taglio nel
senso che non trasmette azioni tangenziali da una seziome all'altra, pe
rd il suo effetto riduce il contributo degli altri elementi resistenti.

Perché tale azione si spossa sviluppare & necessaria una forte
armatura longitudinale che assorba la componente orizzontale della for

za nell'arco.



fig. 6 . Comportamanto ad erco & travi in comento armate.

Alla luce di quanto detto precedentemente sembrerebbe di poter conclude

re che la (2.1) andrebbe sostituita con una relazione del tipo:
T, = Q(a) + Q(a) + Q(b) + Qlc) + Q(d) + Q(f) (2.2)

In realtd il contributo dei vari termini non & semplicemente som

mab ile, perché:

a) 53 fortemente influenzato dai numerosi parametri (tipo di carico,
forma della sezione ecc.) che condizionano la resistenza a flessio

ne e taglio;

b) a seconda del tipo di fessurazione e del meccanismo di rottura

che si istaura nella trave alcuni termini sono nulli;

¢) varia al di 1a della prima fessurazione con 1l'aumentare del ca-

rico.

Al cap. 5 si discuterd della validitd della relaziome (2.2)
3 ESAME DEI TIPI DI ROTTURA PER TAGLIO

Volendo studiare la resistenza a rottura di un elemento sottopo-
sto a taglio & indispensabile eshminare i tipi di rottura e percid le
caratteristiche della fessurazione per taglio, perché & il quadro fessu-

rativo che condiziona il funzionamento dell'elemento resistente e la rottura.



3.1 Tipi di rottura

Una volta creatosi un certo quadro fessurativo, nella trave si
istaura  un nuovo meccanismo resistente, capace di sopportare notevoli
{ ncrementi di carico al di 1a di quello di prima fessuraziome di taglio,
come & chiaramente messo in luce dalla trave di fig. 2 per la quale il
carico di rottura & risultato circa il 1.85 volte quello corrispondente
alla lesione di taglio attraversante le staffe. La rottura avviene per
cedimento di uno degli elementi resistenti e, quanto questi sono numero

si, altrettanto lo sono i tipi e fenomeni di rottura.

3.1.1 Elementi con armatura trasversale

Negli elementi con armatura trasversale, considerando il classi-
co funzionamento a traliccio, i tipi di rottura possomo intendersi come
il cedimento di un'asta del traliccio o di un nodo (collegamento) nelle

diverse zone della trave.

In rapporto al tipo di fessurazione la rottura pud aversi per:

a) schiacciamento del conglomerato della zona compressa: "rottura
di taglio-flessione"

Tale rottura si ha a seguito di una fessurazione del tipo fles
sione-taglio, che estendendosi vérso 1'alto, con l'aumentare del ca
rico, provoca la progressiva riduzione della zona compressa (fig.7)
e quindi il suo schiacciamento sotto 1'azione combinata delle T e
delle & . La rottura avviene perché 1'armatura d'anima, attraversa-
ta dalla lesione, ha superato il suo limite d'elasticitd e non & pil
idonea ad impedire il progressivo inmalzamento della lesionme.

Tale rottura si verifica pill frequentemente nelle travi in ce-

mento armato, o in quelle in precompresso con M y2.
Th



Si possono essenzialmente distinguere due tipi di lesione di
taglio:

A) Lesioni di taglio dell'anima (tipo A) (fig. 3):

Sono lesioni inclinate che si formano repentinamente a circa me
t3 altezza dell'anima propagandosi verso 1l'estremitd al crescere del ca
rico.

Si hanno per effetto delle ®nelle zone di forte taglio e picco

lo momento o nel caso di anime sottili in travi precompresse.

B) Lesioni di flessione - taglio (tipo B) (fig. 3):

Sono lesioni che si formano in zone giad fessurate dalla flessione.
La lesione inizia per effetto della @ al lembo teso della seziome in di-
rezione normale a questo, e, al crescere del carico, si propaga verso
1'alto inclinandosi per effetto delle tensioni tangenziali. In aggiunta
a queste lesioni principali si possono avere lesioni secondarie per effet
to di forze di distacco delle armature longitudinali, o scorrimento tra
conglomerato e acciaio o per forze dovute all'effetto spinotto, oppure
per concentrazioni di tensioni in grosse barre piegate.

La formazione di un tipo di lesione A o B dipende dalla grandezza

relativa delle Ty d'anima e delle G% al lembo teso, secondo 1l'espressione

-Eéi— = - _El_ . .ébi, 3.1

To Th b

in cui M e T sono momento e taglio nella stessa sezione, b e by sono la
larghezza della zona compressa e dell'anima, h & 1'altezza utile della
sezione, & & un coefficiente che dipende dalla forma della sezione, dal)
1'armatura longitudinale, e dalle caratteristiche del conglomerato e
dell'acciaio e nel caso di travi precompresse dal livello di precompres
sione.

Dalla (3.1) si evince pertanto che il tipo di fessurazione di
taglio dipende dal rapporto M o a, dalla forma della sezione attra
verso bo , e mnel caso di travi precgmpresse dal livello di precompressione

al lemgo teso.
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b) Schiacciamento del conglomerato d'anima, ossia della biella in
clinata.

Tale fenomeno pud aversi sia a seguito di una fessurazione di
flessione-taglio, che di taglio d'anima.

Nel primo caso la biella di conglomerato, contenuta fra due le
sioni inclinate, si schiaccia nella zona d'attacco al corrente su-
periore a seguito di una sollecitazione di pressione eccentrica
(rottura tipo (5)). Tale rottura si ha spesso nelle travi a T con
anima sottile (fig.8 ).

Una rottura analoga & quella mostrata in fig. ? in cui si
schiaccia il conglomerato al di sopra della lesione di rottura, an—
cora per una pressione eccentrica, ma nel blocco rigido compreso tra
la lesione e 1l'appoggio (rottura Arco-tirante):
si ha per bassi valori del rapporto M 1,5, ossia nelle travi

Th
parete o in travi con una grossa soletta superiore, a seguito dell'i
staurarsi nella trave di un funzionamento ad Arco-tirante.

Nel secondo caso con fessurazione tipo taglio d'anima si ha lo
schiacciamento del conglomerato (fig.10) quando la tensione princi-
pale di compressione raggiumpge la resistenza del cenglomerato, che &

ridotta per la presenza di uno stato di temsione biassale di compres

sione e trazione: Rottura di taglio-compressione.




fig & - Rottura della biella di conglomerato sottopests a pressione eccentrica con schiacciamento nella zona C.

tipa(®).

e—

fig 9 - Rouura per schiscciamento dal conglomerato ol disopra della lesione dpc@a. lesione sll’essradosso,
c. linea delle pressioni
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%
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g §O- Rostura della blolla @i conglomerate con schinccismento nolle sana 9: llpo@
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Frequentemente la rottura avviene senza una manifesta fessurazionme
obliqua: si ha nelle travi a doppio T con una grossa soletta infe-
riore od un elevato livello di precompressione. Avendo caratteristi
che di rottura fragile & estremamente pericolosa.

Pur essendo tre tipi di rottura abbastanza simili, occorre por
re attenzionme al diverso ruolo dell'armatura: nel tipo (5 1'armatu
ra & al di sopra del suo limite elastico ed un aumento della sua per
centuale, aumenta il carico di rottura; nel tipo (@) 1'armatura & an
cora in campo elastico e la sua percentuale non influenza apprezzabil
mente il carico di rottura; cid che invece assume importanza & la di
sposizione: con staffe inclinate o barre piegate di 45° la resisten~
za aumenta di circa 1,5 volte rispetto d1 caso di staffe verticali
(v. n. 4.4).

¢) Distacco del corrente teso spinto dalle bielle di conglomerato

non sostenuto dalle armature trasversali (fig.{1 ).

fig # - Mistazov dot corvense infertore. ﬂpo@.

Cid pud avvenire o perché l'armatura trasversale (staffe) ha su
perato il suo limite elastico o perché & troppo rada (fig. 12).

Avviene spesso per l'aZione concomitante dell'effetto swinotto.

d) Rottura dell'ancoraggio dell'armatura longitudinale fortemente
sollecitata per l'ustaurarsi in prossimitad dell'appoggio, di un fun

zionamento Arco-tirante (fig. 11).
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Tale rottura & spesso favorita, se l'ancoraggio non & ben stu
diato, dal distacco del conglomerato sottostante 1l'armatura per ef
fetto spinotto, che porta ad una diminuzione dell'aderenza tra con

glomerato e acciaio.

e) Nel caso di basse percentuali d'armatura o di disposizioni er
rate (fig.12), si pud avere la rottura, perch& una lesione del tipo

flessione e taglio si propaga sulla zona compressa.

fig 12- Rottus pay eovasa dlaposinions dsllo armature trasverasd

3.1.2 FElementi senza armatura trasversale

Per questi elementi il tipo di fessurazione di taglio assume
un'importanza ancora maggiore di quelli con armatura.

Se si verifica una lesionme del tipo (A), l'elemento non & in ge
nere capace di sopportare alcun ulteriore aumento del carico esterno,
ed il carico di rottura coincide con quello di prima fessurazionme.

Quando invece si ha una fessurazione di tipo (B), l'elemento con
serva la sua capacitd portante.

In questo caso le lesioni sono poco inclinate e piil che individua
re delle bielle, come quelle ipotizzate dal traliccio di Morsch, separa-
no come dei denti di conglomerato incastrati nella zona compressa fig. 13 .

Con riferimento ad una soletta od una piastra o trave a spessore,
che sono i tipici elementi senza armatura trasversale, la capacitd por-
tante si pud pensare dovuta all'innescarsi di un funzionamento arco-tiran
te, rinforzato dalla resistenza dei denti di conglomerato.

Con riferimento alla fig.1® il taglio esterno & equilibrato dal
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contributo del conglomerato del corrente compresso R(a) e del dente

Q(b), dall'ingranamento degli inerti Q(d) e dall'effetto spinotto Q(e).

g ﬂB-Sdn-ndiﬁn-kuu-nnodlo-nuuusunmnu-unu.nmnwndm

All'aumentare del carico, la rottura avviene sia per schiaccia
mento del conglomerato del dente sottoposto a presso-flessione (tipo (5)),
che per sohiacciamento del conglomerato del corrente compresso (tipo (1)),

ovvero per penetrazione della fessura obliqua nella zona compressa (tipo(2)).

4 PARAMETRI CHE INFLUENZANO LA RESISTENZA

Nei paragrafi precedenti si sono esaminati i meccanismi resistenti
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e tipi di fessurazione e rottura che possono aversi in una trave sotto-
posta a flessione e taglio.

Tali fenomeni sono influenzati da un elevato numero di parametri
il cui effetto sta, da un punto di vista di comportamento, nel provcca-
re un certo tipo di fessurazione e rottura, e, da un punto di vista di
resistenza, nell'esaltare o ridurre il contributo dei diversi meccani-
smi resistenti precedentemente elencati.

I principali somno:

4.1 Rapporto M/Th (a/h)
E' il parametro che ha maggiore influenza sul comportamento di
un elemento a taglio, perché& come mostrato al par. 3 da esso dipende il

quadro fessurativo dell'elemento e quindi il meccanismo resistente.

4,2 Forma della sezione

La forma della sezione, in particolare il passaggio da sezione
rettangolare a T o doppio T ha grande importanza, perché& ha effetto sul
tipo di fessurazione come illustrato al n° 3, sulla resistenza a rottu—
ra nel senso che diminuendo il rapporto _b, si ha una diminuzione del
carico ultimo dovuta ad un diminuito b contributo del taglio por-
tato dalla biella d'anima Q(c) e dal conglomerato d'anima per ingrana-

mento degli inerti.

4.3 Percentuale di armatura longitudinale tesa
L'effetto della percentuale di armatura tesa sulla resistenza
al taglio si manifesta in pid modi:

a) I1 contributo Q(a), del corrente compresso di conglomerato pud
intervenire completamente, se non si ha un prematuro cedimento del-
l'armatura tesa (rottura tipo (7)). Inoltre elevati valori di j’,
contrastano la formazione ed il propagarsi delle lesioni tipo (B)/VQE
so 1'alto ed impediscono il ridursi della zona compressa e quindi

aumentano la capacitd di resistenza del corrente compresso.

b) L'effetto spinotto Q(d) aumenta con 1'aumentare diJD.
y

4y



c) Aumentando § diminuisce 1'apertura delle lesioni, per cui &

pidl alto il contributo dell'ingranamento degli inerti Q(c).

4.4 Percentuale, posizione e tipo armature trasversali

L'armatura trasversale gioca un ruolo, sulla resistenza a ta-
glio, molto diverso da quello presupposto dal traliccio di Morsch: ol-
tre a portare il taglio funzionando come una asta tesa Q (At)’ contra-
sta l'apertura delle lesioni per cui incrementa l'effetto ingranamento,
sostiene le armature longitudinali tese permettendo un efficace contri-
buto dell'effetto spinotto, impedisce 1'instabilitd delle armature lon
gitudinali compresse; d@ essa stessa un contributo per effetto spinotto.

Vale a dire che, pur essendo piccolo il termine Q(At), le arma-
ture trasversali servono per permettere l'estrinsicarsi di altri essen-
ziali contributi.

Per elevati rapporti M_, con rotture tipo (I) la quota di ta-
Th
glio portato dal corrente compresso di conglomerato Q(a) & spesso mag-~

giore di Q(At)'

Le staffe hanno effetto invece sulla resistenza della biella d'ani
ma. Si consideri infatti 1'elemento di trave prossimo ad un appoggio e
delimitato dalla lesione di rottura per flessione e taglio per cui alla
fig. 1L . In assenza di staffe la linea delle pressioni nell'interno del
1'elemento ha 1'andamento (I) e le sezioni ad essa normali sono solleci-
tate a pressione fortemente eccentrica.

Le misure effettuate nel corso di esperienze rivelano infatti,
che dopo la fassurazione, nascono trazioni al lembo superiore delle tra
vi e si perviene alla rottura per schiacciamento dell'anima come mostra-
to in fig. 9 .

La presenza di staffe modifica 1'andamento della linea delle pres
sioni portandola sul tracciato (2) con allontanamento dal lembo compres
so; si riduce quindi la tensione massima nel conglomerato e cid evidente
mente a vantaggio della resistenza del conglomerato dell'anima.

11 beneficio delle staffe, in presenza di una lorte armatura lon-
gitudinale, si fa sentire in maniera determinante solo nel caso di anime
sottili, nel qual caso si potrébbe avere una rottura prematura per fles-

sione e taglio, rispetto a quella per flessione semplice, per schiacciamento
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del conglomerato dell'anima(;ottura tipo (9))

Maggiore effetto hanno le staffe quando la percentuale di arma
tura longitudinale tesa & modesta, perché in tal caso esse ostacolano
la propagazione, verso la zona compressa, delle lesioni, che riducono
1'area di conglomerato, impedendo al corrente compresso di dare il suo

contributo alla resistenza a taglio.

fig. 1 - Ridiwribusions dol waslomd dopo bs fomurasions & tagho.

Le staffe possono assolvere tale compito solo se in elevata per
centuale; un piccolo numero di staffe non riesce infatti a fermare 1'aper
tura della lesione obliqua.

Per quello che riguarda le cosidette barre piegate occorre tene-
re presente che, se da un lato rialzare una barra longitudinale aumenta
il contributo di Q(At) alla resistenza al taglio, d'altro canto la ridu-
zione della armatura longitudinale facilitd la formazione e la propaga-
zione delle lesioni verso 1'alto per cui diminuisce il contributo di Q(a),
e spesso risulta che la resistenza totale & minore; vale a dire che il
rialzamento di una barra si rivela dannoso.

Le barre piegate sono pill efficaci delle staffe nel caso di ani-
me sottili, quando possono aversi rotture del tipo (6).

Volendo fare una classifica di idoneitd del tipo di armature tra
sversale sarebbero da preferire nell'ordine: Staffe inclinate di 45°,

staffe dritte, ferri piegati.

A3
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4.5 Caratteristiche di aderenza tra acciaio e conglomerato

L'aderenza tra acciaio e conglomerato, principalmente dell'ar-
matura longitudinale tesa ha importanza sulla resistenza a taglio,
perchd influenza 1'ampiezza delle lesioni: & noto che diminuendo 1'ade-
renza aumenta l'ampiezza delle lesioni, di conseguenza diminuisce 1l'ef
fetto dell'ingranamento degli inerti; inoltre, nel caso di fessurazione
di flessione~taglio, diventa maggiore 1l'estensione della lesione nell'ani

ma della trave e quindi si ha un minore contributo del corrente compresso.

4.6 Precompressione

L'effetto della precompressione si manifesta essenzialmente sul
quadro fessurativo, nel senso che la precompressione opponendosi alla
trazione ai lembi della trave, fa si che si abbiano, rispetto al cemen-
to armato, pili lunghi tratti di trave con lesioni tipo A piuttosto che
tipo B; da questo punto di vista la precompressione equivale ad un aumei.

to del rapporto M .
Th
Per quauto riguarda la rottura poich& la precompressione cleva

il livello di compressione nelle bielle, in particolare modo se vengono
precompresse anche le staffe, possono aversi pericolose rotture del tipo
).

Cid che incide notevolmente sulla resistenza & l'inclinazione
dei cavi: il rialzamento dei cavi (fig.1%) diminuisce il contributo del

conglomerato per effetto arco, per cui globalmente pud accadere che:
Qp + Q(e) <Q'(e)

e la resistenza della trave risultare minore; inoltre aumenta la zona
dove pud aversi una fessurazione di flessione~taglio, che & quella che
richiede una maggiore armatura trasversale, come si deduce dalla fig. 15,

in cui & paragonato 1'andamento delle trazioni al lembo inferiore.
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5 METODO DI CALCOLO ALLO STATO LIMITE ULTIMO

Di seguito verrd illustrata una metodologia di calcolo che rical
ca le ultime conclusioni del comitato FIP-CEB e delle istruzioni CNR.

Come illustrato nei paragrafi precedenti, il comportamento de-
gli elementi sottoposti a flessione e taglio, & estremamente complesso;
di conseguenza diventa difficile la esatta verifica della resistenza.

Nella logica del metodo degli stati limite, la valutazione del-
la resistenza viene ridotta alla verifica degli stati limiti ultimi dei
pid importanti elementi resistenti e al controllo di particolari dispo-

8izioni costruttive.

1 Stato limite ultimo di taglio-compressione

La causa della rottura & lo schiacciamento del conglomerato d'ani
ma. (Verifica del conglomerato d'anima).

La verifica consisterd nel controllare che, per ogni condizione
di carico, risultif

1-'keé 1-r1

dove:»

1}1 = Taglio resistente del conglomerato d'anima

2) Stato limite ultimo di taglio—trazione

La causa della rottura & il superamento del limite di elastici-
t3 dell'armatura trasversale. (Verifica dell'armatura).

La verifica consisterd nel controllare che, per ogni condizione
di carico, risulti:

T*_L_ Tra

dove:

.Trz = Taglio resistente della trave con armatura trasversale

3) Disposizione costruttive
Possono aversi rotture per cattiva disposizione dell'armatura
trasversale e longitudinale! La verifica consiste nel rispettare parti-

colari prescrizioni costruttive.



5.1 Elementi senza armature trasversali

La resistenza dell'elemento fessurato, allo sforzo di taglio
deriva dallo instaurarsi di un funzionamento ad arco-tirante e dal-
la resistenza dei "denti" di coénglomerato compresi tra due lesioni
successive.

5.1.1 Stato limite di taglio compressione. (Verifica del conglomera-
to dYanima).
Il taglio resistente vale:
Typ = 0.25 « RE'» bo * d g4
dove:

¥ : coefficiente funzione della percentuale di armatura lon-
gitudinale e dell'altezza della trave:

‘Y= (1.6 - d) * (1L + 500 )

con d misurato in m, in cui I valori dell'altezza utile
d e delle percentuali di armatura longitudinale p, ,
da prendere in conto non possono superare i seguenti 1li-

miti:
d€ 0.60m
QzG0.0Z
e quindi
v&£2

6: coefficiente che tiene conto della presenza di uno sfor-
20 normale:
6= 1 in assenza di sforzo normale
0= 0 in presenza di un apprezzabile sforzo
normale di trazione
- Mo . P )
6= 1 + W% in presenza di sforzo di compres-
r

sione (o decompresaiong) con M, momento
di decompressione ed M. momento resisten-
te della sezione.

5.1.2 Disposizioni costruttive
L'armatura longitudinale deve essere dimensionata per assor-
bire un momento pari a: (regola del decalage)
M (T) =M+ T+ 1.5 - d

Gli elementi debbono avere sempre armature normali a quelle prin-
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cipali, capaci di ridistribuire trasversalmente i carichi.

5.2 Elementi con armatura trasversale

La resistenza allo sforzo di taglio dell'elemento fessura-
to si pud supporre derivi da un traliccio iperstatico, di cui’
quello di Ritter-Morsch rappresenta un modello semplificato.

Il taglio viene portato dalle armature trasversali, fun-
zionanti come aste tese del traliccio, e del conglomerato sia
del corrente compresso che delle bielle d'anima.

5.2.1 Stato limite di taglio-compressione. (Verifica del conglome-
rato d'anima).
Il taglio resistente vale:

Ty = 0.25 - R'Y - be - d
Nel caso in cui 1'anima conténga barre o cavi con diametro

® > bo/8, il calcolo dovrd essere fatto con riferimento-alla lar-
ghezza nominale dell'anima:

bon"'bo-';"-z¢
dove ® @ calcolata al livello pil sfavorevole
5.2.2 Stato limite di taglio-trazione. (Calcolo dell'armatura tra-
sversale).
Il.taglio resistente vale:
Tr2a = Tep + Tra
in cui:
- Tepitaglio portato dal conglomerato
frb = 0.60 Ky, - bs - d - &

dove 0 & un coefficiente che tlene conto della presenza di uno sfor-
zo normale vale:

0> 1 in assenza di sforzo normale o sforzo normale di trazione
tale che 1’asse neutro sia ancora intermo alla sezione

0= 0 in presenza di sforzo normale di trezione tale.che l'asse
neutro cada fuori della sezione (sezicne interamente tesa)

0= 1 + %ﬁ? in presenza di sforzo normale di compressione (o
precompressione) con M, momento di decompressione ed Mo
momento resistente della sezione
- Tra: tagllo portato dalle armature

0.9 d,

| %

in cui A dipende dalla inclinazionea dell'armatura rispetto

Tra - Aa ° Ra.



all'asse della trave:
A= sena + cosa

5.2.3 Stato limite di disposizioni costruttive

Armatura longitudinale

L'armatura longitudinale deve essere dimensionata per assor-
bire un momento pari a: (Regola del decalage):

M(T) = M + T. * al

con al (decalage):
a;y = 0.9 - d (1 - cotga)> 0.2 d

Armatura trasversale

Tutte le travi debbono avere una quantit3 minima di staffe
(verticali o inclinate) a configurazione chiusa pari a:

As = 0.0015
is'bo.sen“

L'interasse minimo delle staffe dovrd essere minore di:

0.75 d
igg
30 cm

In prossimita di carichi concentrati o delle zone d'appoggio per
una lunghezza pari a d da ciascuna parte dell’appoggio, 1'interas-
se minimo dovrd essere minore di: '

in cui ¢ 2 il diam:tro minimo dell'armatura longitudinale

/

5.3 Casi particolari

5 3.y Componeati trasversali

Nel caso di elementi con membrature inclinate di compressione o
trazione (elementi ad altezza variabilé) o con cavi inclinati,
il taglio di calcolo pud essere assunto pari a:

* - « Y

Trgq = T & Tp £.Tp

dove:
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T: taglio dei carichi esterni di calcolo

T;: componente di taglio dovuto alla membratura inclinata
T;: componeete di taglio dovuto allo sforzo di precompres-

sione iniziale di calcolo.

Le componenti Tm e Tp dovranno essere sempre prese in conto se
il loro effetto si somma a quello dei carichi.

Quando si rialzano dei cavi, & ammesso zncora di assumere per
d un valore costante pari al suo massimo, solo se l'armatura
residua al lembo teso (di precompressione e passiva) & tale da
rispettare le condizioni date dalla regola del decalage

5.32Carichi concentrati vicino agli appoggi.

Se un clemento & sottoposto ad un carico concentratoc Q agente
ad una distanza dall'appoggio a { d, il contributo di Q al
taglio di calcolo T si potr3d assumere pari a Q-afd.

Nel caso ‘di elementi ad altezza variabile, Tm dovuto al cari-
co Q va assunto uguale a zero.

5.33Carichi indiretti o sospesi.

Nel caso di carichi indiretti o applicati alla parte inferiore,
dell'elemento, dovranno essere previste armature di sospensio-
ne che riportino l'intero carico nella zona compressa dell'e-
lemento.



6 - APPLICAZIONE NUMERICA
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Viene eseguito a titolo esemplificativo il calcolo di una trave con

tinua in c.a., con due campate a sezione costante e una mensola a

sezione variabile (fig. 16).

lue

,m |
" 4= . L g | 7Y '
B4 A
bym iy | |} TpSEm]
Lon. v - ~
L 4| &, l e 'Y
] 1 | !
% 198.1 3 T
M& 190 & -l—«l-—
| 4e@ { ( tomn-m)
\ | s= |
@3.2
T 1)
{oae .o 84 6n
(tomn)
53.3
218 [[TT] | 1]
4%
| 430
.1
144.0
Fig. 16
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6.1 - Materiali

- cls:

] _. . . 2
tensione caratteristica di rottura a compressione: R'y,= 200 kg/cm
Tensione di rottura a trazione: Ry = 26 "
Tensione caratteristica a trazione: Rik ™ 0.6 x Rb = 15.6 "

- acciaio

Tensione caratteristica di snervamento: Rak = 4000 "

6.2 - Resistenze di calcolo

- cls : R'g* = R'bk/gcﬂ 133.3 kg/cm2 (a compressione)
* = - " .
Ry Rbk/}gc 10.4 (a trazione)

- acciaio: R ¥ = - 2
acciaio: R Rak/xs 3478 kg/cm

avendo adottato:

Yo = 1.5

Bg== 1.15 (acciaio non controllato in stabilimento)

6.3 - Analisi dei carichi e sollecitazioni

Indicati con P i carichi permanenti e con A quelli accidentali, e con

Sp ed S, le rispettive sollecitazioni, si assume per il calcolo del-

la struttura:

a¥ _ XP' SP + Xa' Sa

ponendo, per il calcolo dello stato limite ultimo:

Le sollecitazioni sono riportate nei diagrammi di fig. 16.

6.4 - Larghezza di soletta collaborante



6.5

Assumendo:

b = b, + 0.2 1,

in cui:

bo = larghezza dell'anima = 35 cm.

lo = distanza tra i punti di momento nullo

risulta:
sezione 2 b=0.35+0.2x4.62 =1.28 m
N 4 b =0.35 +0.2 x 5.53 = 1.46 m.
- Verifiche allo stato limite ultimo per sollecitazioni normali
* ¥
M 7 Mg

I valori delle grandezze necessarie per il calcolo di M:' sono

riportate nella tabella.

W 4 *
5 (t':':) t:)' (2;,_ , (:) c:) (m ) (L ) (f‘::j
1| 1984 0% | 0% |4ua | 085 | 121 | P48 | 2115
21 1866 | 173 | M8 |14 |00 | 139 [ 1201 | 166.80
3 | 1986 | | 055 | 3768 | tuu |out | 127 [1314 | 165.80
41 @2 | (146 | 1805 | tus |o%o | 143 |56 | 93.76

1%



in cui:

1
Z = d 5 0.8 x

N - O.BSR'*'b'O.Bx

b b
*
N, = Ry Ag
* -

6.6 - Verifiche allo stato limite ultimo per sollecitazioni taglianti

6.6.1 - Verifica del conglomerato d'anima

TR1 = 0.25 * 133.3 * 35 ¢ 143 = 166.8 t

¥, -
Ts (max) 124.1 t £ TRl

6.6.2 - Calcolo delle armature trasversali
- Taglio portato dal conglomerato:

TRb = 0.60 * 10.4 + 35 ¢ 143 * 1 = 31.23 ¢

- Taglio portato dalle armature
Adottando staffe verticali ( o= 90°) @ 10 si ha:
A = eend +oSol= 1

A = 1.57 cln2
s

T = 1.57 - 3478 - 0.9 - 143 - 1

is
per is = 10 cm TRa = 70.53 t
" =20 cm " = 35.26 t

" = 20 cm " = 23,50 t
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La figura 17 mostra la disposizione adottata per le armature, chi

soddisfa 1a disuguaglianza:

Tg £ Tpp * Tpa

che equivale a:

*
TRa 7 Ts TRb

6.6.3 - Disposizioni costruttive

- Limitazione del passo delle staffe ig

i Z As

9 = 30 cm
0.0015 b

ig £ 0.75 d = 107 cm

ig 4 30 cm

e in corrispondenza degli appoggi, per una lunghezza di 1.40 m per

parte:

6.6.4 - Casi particolari

Essendo 1a mensola a sezione variabile, con tgp = 0.125, il taglio T

di calcolo pud essere ridotto della quantita:

ad *
AT = Ms . tgfp =198.1 . 0.125 = 20.5 t
z 1.21
Pertanto nella sezione d'attacco della mensola si pud assumere:

*. ¥ om®
Teriq = Ts ~AT = 57.6 t



6.7 - Verifiche e armature a taglio con il metodo delle tensioni am

missibili.

6.7.1 - Tensioni ammissibili

In base alle caratteristiche dei materiali di 6.1 risulta:

s /

BL = 72.5 kg/cm®

— )
a = 2000 N

Tl = 4.67 "

Tb1 = 15-43 i

6.7.2 - Verifiche

T(max)= 91 t
T max = 20.2 kg/cm2 conb = 35 cm
Tmax = 14.1 £ Th con b = 50 cm
6.7.3 - Armature
staffe A/ml Tee = A Gy 2
4 14/10]  30.8 ot 79. k.
@ 14/15 20.5 « 52.9 «
¢ 14/30 10.3 =« 26.4 o«
|

La disposizione delle staffe & riportata in fig. 18
6.7.4 - Disposizioni costruttive

Ast/py 2 3 cmzlml

is < 33cm

is L 0.8d = 114 cm

E—

3l

(?) Le Norme Italiane prescrivono, per tensioni di esercizio G, » 1900

kg/cmz, 1'impiego di calcestruzzo con R'bk>, 250 kg/cmz.
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6.8 = Confroato tra i quantitativi di armatura a taglio

Stato limite ultimo

Tensioni ammigsibili

peso della staffa/ml
lunghezza media
n° totale staffe

peso totale

(¢ 10) = 0.616

(b = 35) = 3,50
126
1270

(@ 14) = 1.208 kg/ml
(b=50)=3.80m
120

590 kg.
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C.N.R. Istruzioni per la progettazione e l'esecuzione delle opere

in c.a. e c.a.p. col metodo semiprobabilistico agli stati limite.
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STATO LIMITE ULTIMO PER SOLLECITAZIONI NORMALI : FLESSIONI

Applicazioni numeriche svolte dall'Ing.
Roberto DI MARCO
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A FORMULAZIONE DEL PROBLEMA

B ANALIG! DELLE CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

C ANALIS! DELLE AZ210~N

D AWALIS' DEGL!I EFFETT Pl AZTION

E VERIFICA DZLLE SEZiIOM!

MaTEean
i
~Cu$ Ry = 250 Kg [erwd

-ACcIAO0 TFeB38u R =238 « e
(ComnTROLLATO) D 8/

RESISTE V2ZE Dt CAL.CoLO

St ™A,
cLs

: - ! gk
be 16 =7 Rbd, :‘f_%os 156 ¥tfemt | ©4 =60 *_‘5:' \50_ 8s K9 Jern®

o783 40-864i5€ =nogl.t | W 259/, = 2.94
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r
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FYYW-11.) He20em
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§33.2 ~EVE
H& 300m )
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IVALOR: 1NDI CAT?! SONO MASSMITI

W Accorne con §3 Dm 3/10/78
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- AnALISI DECGLI EFFETTI DELLE AZiow

METODO Dt CALCOLO:

S| ApoTra LIPOTES! DI ANALIS! LINEARE & Auwndl
- SE2:10wst INTERAMELTE REBGE T
- camPeRTA MENTO ELALTICO LINEARE DELLA STRUTIVEA
= JALITTR WELA TEOR S DE LR TRAVE

o LOVRAPEROL: BILT O TETut EEFEML

LO SMNERA i CALCOLO & 'wWDIVIDVATO DALLA LINEA

D'ASSE DE: vAR| ELEME~NT

S ConSI DERANO .|} SEGUENT!I (ARCH!I CARATTERISTIC!

) P.P TRASVERSO mau O 8375 Tﬁn
mim O-632§5
P.P+ PERMAENTE SOLAIO 2:808 T/m
Q& ACCIDENTALE sSuwh CAnPRTA o6 -r/...
3 w~EVE SULLA CANPATA 0.56 T/m
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B wEVE SoLL0 sBALZO 036 T/w
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o.144 e
7 vE~nTO DA DESTRA o. i44
0-288 Thw
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4.

PER L'IPOTES! DI LINEARITA L& SOLLECITAZION! 'WwWDOTTE DA
COMBINAZION! DELLE AZIOoN! DI CALCELO S OTTENGONO
COMBINANDO LINEARMENTE LE SOLLECITAZION 1wDOTTE DALLE
A :lIOHI CR TR LATT N,

| COEFE. DI COMBINAZIONE SON0 | COEFF, x‘;

S'(ié-i. Fui ) n é a%..; .S.'(F,m'-)

- GCOMBI uAZIOM! Dt Camico ~‘&’.4.&! CiReoLARE ~. 18581 3/:0/73
‘ S 2421 1sTROZION C.N.R

- CARICO PERMANENSTE + PP+ mMA® ACCIDENTALE
£
o G" = XS GS“ +XQ G'q-mul
- CARICO PERMANENTE PP 4 ACCIDESTR LI

P G*- 95 Cau* & (0964, +98GCqu, o7& G"“))

xs : 1.8 a’q 1.5
ISTRUZ10ml CNR, £ CifCoLARE 18631 | COEPF, rawrnouo .

SECUE~TI vAWE; - NATER.ALI cl..s‘ g _, "4 (smau.mi.'m >
€ PREFR BBAICATIONE)

Acc-mo){n'.u (nom COnNTRILLATS)
Q

| + 118 (comnTROLLAT™)
-cacicws Y, (nP) «+35

Y3e (PEanavgure ) 215
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DETELAMI~NARIONE PEGL! EFFET™I DEWE AZ 1O

D CALCOLO

PER IL TLASVERSO SUPTRIORE S!' CongIDERAID LE SEGUEWNT!

SEiovy D' VERIFICA
4 . c. .
A 3 c o
SEZ AA
cc| n(v/m) Y | ¢ .4 R T.A
! ::‘; 1S | =17.41 [1-5 | <17.41 -1.60
2| -235 5 | -3.53 |15e0g| -3.18 -2:35
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4 o.52 - oS5
El - 03 - 0 31
6 28 - r$+0§| =135 129
7| -+63 - -1.63
ToT 934 -24.02 1639 A=-57
SE2 BB
! _:.'36195 15| 6846 | 'S | ¢€8.46 4544
2| 84§ rs | 2.7 | +509 .4y 8.45
3 5§07 15408 6:-08 5.07
4| -1r24
g| -o74
€ -0u7
y| -07
oy 80’83 2564 5836 Ar-3.2)/
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Appendix 5.

Coefficients defining the value and
position of the parabola-rectangle
compression diagram (2.2)

_LXy C= Widy
e

€°Joo '] X
35 0.8095 0.4160
34 0.8039 04139
33 0.7980 04118
3.2 0.7917 0.4095
3.1 0.7849 0.4072
3.0 0.7778 0.4048
29 0.7701 0.4022
2.8 0.7619 0.3996
2.7 0.7531 0.3968
2.6 0.7436 0.3939
2.5 0.7333 0.3909
24 0.7222 0.3878
23 0.7101 0.3846
2.2 0.6970 0.3814
2.1 0.6825 0.3782
2.0 0.6667 0.3750
1.9 0.6492 0.3720
1.8 0.6300 0.3690
1.7 0.6092 0.3663
1.6 0.5867 0.3636
1.5 0.5625 0.3611
1.4 0.5367 0.3587
1.3 0.5092 0.3564
1.2 0.4800 0.3542
1.1 0.4492 0.3520
1.0 0.4167 0.3500
0.9 0.3825 0.3480
0.8 0.3467 0.3462
0.7 0.3092 0.3443
0.6 0.2700 0.3426
0.5 0.2292 0.3409
0.4 0.1867 0.3393
0.3 0.1425 0.3377
0.2 0.0967 0.3362
0.1 0.0492 0.3347

0 (H 0.3333
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STATO LIMITE ULTIMO PER SOLLECITAZIONI NORMALI

PRESSOFLESSIONE

Applicazioni Numeriche svolte dall'Ing.
Ezio DOLARA
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CORSO A.I.C.A.P. - MAC MEDITERRANEA SULLA PROGETTAZIONE DELLE OPERE

STATO LIMITE ULTIMO PER SOLLECITAZIONI NORMALI: PRESSOFLESSIONE.

Applicazioni numeriche: Ing.Ezio DOLARA

Le applicazioni mmeriche che seguono fanno riferimento allo schema strut-
turale e statico utilizzato gia per la FLESSIONE SEMPLICE e per il TAGLIO.

Tale schema statico & riportato in fig.l, con 1'indicazione delle sezioni

che sono oggetto di verifiche.

\E
& : o
50) .50 50 325 L
0
°
g
A-adn g P
ria. A
ot —
®, ’|- 50 l
JL_
Fd—1
15 35*4%
2. E SEZ2.A,BC,D
CAR\CHI  (MRAXTRERISTICH ¢
(o e 17(5) - [ 63 pm.3p0/38 )
I YXZY: (IVE, T8 I Il 1(3) 0) \39,)0 P.w\,a.nﬁ .
prrwaveunte 2) Py= 094 £ 063 \(a/m
‘ (2) . peumonsonin:
[ peso proprio — V) by = 2.8 Vﬁjm
) - (2) o denkale
o W (&
@ [ ) () vento .-
‘ - = 029 Vg jw
i : D.‘ L| \1)
7T = g N
L o B T 5) neve )
1 12,00 + 350 1 ¢)
b= 0.%6 K‘&,*,““
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E' opportuno ricordare che gli effetti delle azioni caratteristiche sulla

struttura, sono analizzati ricorrendo all'ipotesi di linearita, per cuisi
considerano le sezioni interamente reagenti, la struttura ha un comporta-
mento elastico-lineare, sono valide la teoria della trave e la sovrapponi
bilita degli effetti.

Restano quindi validi i metodi classici di soluzione per le strutture iper
statiche. In questo caso si ha percid che le sollecitazioni caratteristi-
che sono proporzionéli alle azioni che le inducono.

Per rendere 1'esempio pill articolato, si effettuano dei confronti tra il
metodo alle "TENSIONI AMMISSIBILI" (T.A.) e quello "'SEMIPROBABILISTICO AGLI
STATI LIMITE" (S.P.S.L.)

ANALISI DELLE CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

I materiali utilizzati sono gli stessi per ambedue le verifiche:
Calcestruzzo di classe 250

R'bk = 250 Kg/cmq

Acciaio tipo Fe B 38K CONTROLLATO

Ry = 3800 Kg/cmq

Le resistenze di calcolo vengono valutate in modi diversi:

S.P.S.L. CONGLOMERATO T.A.

"5 Lt = 082 R Vo 950 -150
'ZC; .k’oi( by 6b- 60‘\ —-T—‘—— = 85 Ka/wq

oaz 085 fx—“ - W8 Vs fung Y= 259/85 = 2.8

85



ACCTAIO
S.P.S.L T.A.

N, =\Is 6a.= 1200 ¥4 fusq

EL g o
L. 3

Si pud constatare la notevole differenza tra il coefficiente X;('XL

°
e il Z X‘ tenendo presente anche il modo con cui vengono intrdotti
N :
e ?{ , pill intimamente legati alle caratteristiche dei materia-
)

1i. Tale differenza nella valutazione del "comportamento' dei materiali in eser
cizio, porterd ad alcune importanti osservazioni, soprattutto nel caso in esa

me di sollecitazione composta di flessione e compressione.

ANALIST DELLE AZIONI

Si & gid visto che le azioni inducono sulla struttura delle sollecitazioni pro

porzionali, in modo tale che risulta applicabile la relazione:

Gd = X«y G%4K+ X326‘32K+ X‘iG?“( <1>

oppure la:

X%1G°Xu<+ Uy, G * ¥ [O‘g G * 0.8Gay* 0'7<C"'3K+ Gq"':wﬂ (2)

dove 2{ e Z% sono i coefficienti moltiplicatori degli "effetti delle azioni'
e C}%, sono gli "effetti delle azioni'.

I coefficienti 0.9, 0.8, 0.7 servono per tenere conto della minore probabilita
che tutti gli accidentali C}q siano presenti contemporaneamente e tutti con il
valore massimo.



I coefficienti 2{ ntrasformano” le sollecitazioni caratteristiche G (provo-

cate dai carichi caratteristici) nelle sollecitazioni di calcolo Gd

Secondo la Normativa, si dovrebbero ricercare le sollecitazioni massime di cal-
colo eseguendo delle permutazioni di classe n (n & il valore delle sollecita-

zioni C}an ) con i valori uguali, per cui la ricerca andrebbe estesa a %}%

’
valori Gd . Tuttavia con semplici osservazioni si pud arrivare alla determi-

nazione dei valori massimi di M e N (momento a sforzo normale) in ciascuna sezio

ne senza eccessive difficolta.

SOLLECITAZIONI CARATTERISTICHE

Si prepara una tabella delle sollecitazioni caratteristiche nelle quattro sezio-

ni A,B,C,D in cui si eseguono le verifiche

\ PESO  PROPRLO
2 PERHAVNENTE

2 ACCIDENTAL L

[ VENTO
5 WEVE
} PESo PRoPRNO

2 PeRHANENTE
3 ACCIDENTALE.
L \gwvo

S M3V

SE2ONE A
My: My
-\23 + 8\
-3.86 + 5.5
030 + A0
+3.40 LN
-0.h8 y 183

ec 20wt B
~ 324 + 5.0b
- 818 +15.%%
- 182 Y
WA ~ 0.1y
~ Lo + \Q3

sezZwone C
My Ny,
4935 v 333

+ 8.06 + 2330
+ \.6Y + 600
v Lb3 + 024
+ .0\ + 3o

CEZIONE D

+ 156 y .91
+ 4.5t 4+ 2330
+ 085 v+ .00
L o230+ 08
¢ OR 4 460

87



i ed Nki sono le sollecitazioni caratteristiche indotte sulla struttura dal-

la i-esima condizione di carico. Per semplicita sono state prese in considerazio-

M

ne 5 condizioni di carico, numerate da 1 a S.

Le unita di misura adottate sono t, m.

SOLLECITAZIONE DI CALCOLO

Si effettua il calcolo delle sollecitazioni Md ed Nd per le sezioni B,C,D, isti-

tuendo anche un confronto col metodo T.A. per le sezioni C e D.

SEZIONE B
Mki Nki X M N
— T /T
1. P.P -3.04 + 5.26 1.5 1.5
2. PERM. -8.78  +15.87 1.5 1.5
3. ACC. -1.83 + 3.31 1.5 1.5x0.9

4. VENTO +1.29 -0.24 - =

5. NEVE -1.10 + 1.98 - 1.5x0.8
(a) (b) (c) (d) (e)

r
L T.A. -14.75 +26.42

La condizione di carico 4 non viene mai valutata in quanto in tutte le combinazioni

a,b,c,d,e, risulta sempre a favore di sicurezza. Si pud facilmente constatare che le

condizioni, c,d,e, sono certamente inferiori alle a,b, si calcolano dunque Md ed

Nd relativi a questi soli 2 casi.:

(a) Miq Nig (b) M;a Nig
1. - 4.56 + 7.89 _4.56 + 7.87
2. 13.17  +23.80 113.17  +23.80
3. S 2,74 + 4.96 . S 2.47  + 4.47
4. . . . -

5. - - - 1.32 + 2.38

i
[‘S.L. -20.47 +36.65J !S.L. -21.51 +38.54 .



Le eccentricita di calcolo sono dunque:

€dg, = 0.5585 €d,= 0.5581

Per effettuare la verifica si fa riferimento alle tabelle riportate sul testo

1"Calzona-Dolara-Giannini, I1 calcolo delle sezioni in c.a. nello stato limite
ultimo per tensioni normali' (Hoepli 1977). In particolare si riporta il dia -
gramma di fig.2, che rappresenta i1 dominio delle resistenze o diagrammi del-

le interazioni m, n, di una sezione rettangolare.

Adimensionalizzando le sollecitazioni di calcolo si ha:

bd” £d bd fd

dove: b = larghezza della sezione
d

fd = resistenza di calcolo del conglomerato

altezza utile della sezione

Nel caso (a):

n = 2151000 . g 246 n= 2840 0.203

35x762x118 35x46x118

Con i valori (n, m) si "entra' nel diagramma di fig.2

=d'/d = 0.086 — 0.10 R* = 3200 Kg/amq X
a

"
B
L1
i
o |o

/ Zona plashica debl'acciaio

29



SEZIONE RETTANGOLARE A DOFPIA ARMATURA

m'* A

096

‘ ®

0.80

064

048} —
LEZToNE 7 :

(@)2 (£03;02Ub)
(b)z (0183 §0.234)

0.32

0.16

(Fig. 14 b - Domini di resistenza: y = 0,10, 6 = 1,00, R,° = 3200 kg/cm‘.)

FIG. 2



Dal diagramma si ricava - & = 0,410  con x = _3_3_QM 4 - 28
' e

-

WX rappresenta la percentuale meccanica dell'armatura; 2 A+A' &la
b.d

percentuale geometrica dell'armatura.

I1 collasso della sezione & al limite del campo (3) col (2) e avviene per cedi
mento del conglomerato. Si ricorda che le relazioni che governano la pressofles

sione sono:

a= 03 X+ (—OL Foa! )

. .y . . 3
M= U3 \(Vl 4 \'\K A 8 N ) equilibrio ( )
b
. _\__E__ congruenza
\ &+ ‘E::
con . = o{\ \‘s “\- A-\-A‘ | S— F\-‘l‘_
& e = - /i .
l;cti {cd bd \—&
|| LS S Cye 3
0" —;_ V)b‘ z WY 3 7/

e che i diagrammi di fig.2 sono relativi alla stress-block di tipo rettangolare

esteso a 0.8y dell'altezza y dell'asse neutro.

Dalla prima della (3) si pud ricavare: K=0{')ng = 0.254 ~ K,e = 0.26

la differenza con K, & imputabile anche alle approssimazioni della verifica gra

fica.

¥ =K =11.7 cm ; /bug;l_@ = 0.00607

= : A+A' = 9,77 cmq
28

i



La verifica numerica a sua volta da:

Qq? 0.456 QB= 0.4419 ; dalla prima delle (3)

0.246 = 0.8 x 0.254 x 0.4419 + zizzs X 0.456
W= 0.006117

La differenza tra il calcolo grafico e quello analitico

Volendo poi analizzare 1'unitd dell'errore introdotto nel calcolo dall'utilizza-

zione di tabelle non esattamente riferite alla fSd = 3304 dell'acciaio si ha:

fsda  _ 3200 _

*
= 3200 ; A =
de 118

f 27.12 ; dalla (3)

sd

0.246 = 0.8 x 0.254 x 0.4419 + Z}L . 27.12 x 0.456

¥

Nel caso (b) si ricava:

= 207000 . .23 n=-—000 0103

35x762x118 35x46x118

Dal grafico si ha la percentuale meccanica dell'armatura }V-d = 0.160 e si
ricava anche 1'informazione che il collasso avviene nel campo (2) per cedimen-
to dell'acciaio, mentre il conglomerato non ha ancora raggiunto il valore mas-

simo di accorciamento.



Dalla (3) si hha:

] a \ E K-Y 2
W= o.gk + —‘(—S—-t-ol‘v v olls & A 107
#{ fed ) "l A /

SL X: @OQ}' si dedue

03 K*-2.2,35K + 0S¥ =0
W= 0722 V;o.zz v36 =1001F um

£, =10 (-%%- ) =2

Si ricorda che 1'armatura & doppia e disrosta simmetricamente nella

sezione rettangolare

Si passa alla verifica della Sezione C

SEZIONE C
Mu: Ny, Y
L pR 4285 + 331 vs [us
2 PeRd. 4 %.06 + A%0 'S |
3 oAace. ¥ LbY + 60O 1.5 |15 % a9
4 VEWO 4 L6y 4 D24 = ALY
S oNEE 4+ 1Y + 7;1.60 = | vod

[T.A. +15.23% 43.39 ] ) &)y )y ) ) q )=y



Le sollecitazioni di caloclo delle combinazioni d,e,f,g, sono inferiori a quel

le che si ottengono dalle combinazioni a,b,c,

Le sollecitazioni di calcolo sono:

Wao  Nyg | X Mae oy \(r\’\d; Ve [ Y Mo Na
A4S a3 fis bedd enmf LSl edus | W doy

2 +106 +2330 [ LS 1212+ O +I\2.\2 L 1.S [\z12 4320
34163 + 6,00 [\S 4252 +Q00[1.35[+222 R\O[115] 2.22 AP
Go+led  soy | = | -~ AOR A6 pgg eS| T 0773
S +10V 4 30 | = |- = (105 s Wb 373 nho] \.2) 432
s.L. +1331 69324 21.6%  68hb sy &68.96

(e) (L) ()
¢y, = 08876 e .= 03T Qy, =022

Si considera il caso (b) come il pin sfavorevole in quanto ha un'eccentricita

maggiore:
M
ma —9 - A0 _ gz
bd™ £d 35x467x118
N
=l d g 68460 = 0.360
bd fd 35x46x118

Dai diagrammi di interazione si ha:

/&.d.= 0.130 I1 collasso avviene nel campo (3), per cedimento

del calcestruzzo mentre 1l'acciaio non ha ancora raggiunto il massimo della de-

formazione pur avendo superato il limite elastico £,



Si trova 1'asse neutro utilizzando la (3):

K = 0:360 . 945 a=fg/fy =28 ; w= 2130 - 0,0046378
0.8 28

cui corrisponde una percentuale di armatura
{
A+A= 7.47 cmq

Se si effettua una verifica analitica, dalle (3)

0.247 = 0.8 x 0.45 x 0.3635 + Z}L 28 x 0.456

—

)’V = 0.00459 ; per cui 1l'errore che si commette _utilizzando i grafici:
E- _tj.w_/“'_ -oef

Utilizzando poi una resistenza di calcolo dell'acciaio pari a fsd = 3200 (al

posto di fsd = 3304), si ha: ¥ = 27.12;

0.247 = 0.8 x 0.45 X 0.3635 + 2 A 27.12 x 0.456 da cui si ri-

cava M = 0.00469 L'errore dunque €:

U

. Y-V iy

\A
50038
0 oo¥d = 048 sibe BT - 2 _0u038= Lot
% d = O4S w46 1 ] Eo= Lb 703 C LJQTAO

Siccome 8.9 >4
si ha ¢he anche 1'acciaio

compresso € snervato aven

do superato il limite 2°/,-
0

di deformazione.
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Consideriamo il caso (a) di minore eccentricita:

oo 1891000 _ 5516 = 99290 - g3

35x462x118 35x46x118

Dalle curve di interazione si ha la percentuale meccanica di armature

0.075
28

= 0.0026785

/vt-ot = 0,0%5 Si ottiene M =

La percentuale totale di armature é:
A+ A" =4.31 cmq

Si pud osservare che la minore eccentricita fa risentire un notevole beneficio
in termini di percentuale di armatura. Tuttavia si deve scegliere la combinazio
ne di carichi (b) in quanto risulta essere la pil sfavorevole.

Sempre per la sezione C si applica ora il metodo T.A., nel rispetto delle tensio
ni massime per il conglomerato e per l'acciaio, per una sezione b =35 com

d =46 cm

?1,: D%OV-%/M 6*To= 8‘3 u,% /UM\ N= A<
M= 1S.23 tw N=41239 % c= 0.2105

T_ PE— _G'b W = ‘—‘51-9, -}%?pma:o
g 9] '
. ; _

sy




Quindi ner la sezione si ha:

w= —~39 s Q=Al=72‘2 Ulkq

"(\ji = \P‘L-i-q =0 f %’- lﬁx +W | ed i valori di p,q delle (4) sono:

\3-. 3432 q - lails per cui rigolvendo la cubica

:%S M :2% U
\)d)( ) \Q 1
.z
Sy= -‘2— 73 425 1S5 %x22%1\2 4+ \S¥22 ¥ 24 =\SF00 o>

L3 _ S 77—
o e 23= 3\, Qﬁ,wx\
518 M0 132 1S

Se si esegue il calcolo a parita di armatura oltre che di sezione: A = A = 7.47anq

n = 15 , si ottengono i valori : (@ = 152 Kg/cmq Oo. = 2928 Kg/cmq

Yy = 20.1 cm & la posizione dell'asse neutro.

~

Cio& in questo caso la sezione non & verificata per superamento sia della ten-

sione ammissibile del conglomerato; che quella dell'acciaio.

I1 fatto contingente che la quantitd di armatura richiesta nei due metodi non sia

uguale, non deve indurre a facili generalizzazioni, in quanto nel metodo S.P.S.L.

il contratto & esercitato su ambedue i materiali, mentre invece nel metodo T.A. si
esercita il controllo solo su uno di essi: nella fattispecie il controllo & esegui

to dal conglomerato, facendo rispettare il valore di Of =84.5 L Oy
Si riscontra in questo modo che la tensione ammissibile dell'acciaio rimane
Ta =815 ¢ & Oa =2200 Kg/cm?

Si noti per inciso che delle due verifiche eseguite (a) e (b), prevale quella re-
m

lativa alla curva con la percentuale di armatura meccanica laggiore:

W
CR2N
Rz (03, oze)
Bz (03%0,024% )
20,130 0:))

-

» oo = 0.03§ (o)

Sy



La condizione di carico avente 1l'eccentricita pill grande, con n molto vicini

tra loro, risulta la pill sfavorevole.
Si passa alla verifica della sezione D

SEZIONE D

My We [ Ma N | Mdi  Nau (PRANY
PR 156 WSt [vs el 3as| LS 2 w’aS s sy H
Z PERM. 45t 2830 WS [635 42000 \S 1635 L200) 1.5 [63S k120
> ac. 035 000 [LS[L42  qo0Ju2S| 128 210 ool 370

4 vewro 23| Py [ = [ = = JA05[295  o25|uas|ayg oz

S Weve 0S8 0 | — | - - Veolot  Lazfros|abt 2t

[m. 10,53 wu] SLoDel 6dSS MR 3:m Wy NeS
(@) (b ©)

(&)  w= 0121 yhe 0366, gy = 0152 Pt <0.07

(k)  w=o06l ns 0385 tdy - 0193 Mol =002

I1 collasso avviene sul campo (3) per cedimento del conglomerato.

(C) m = ﬂ%@; = 0.168 n = -__..._Z.-]:.S_SL).— = 0.378
35x46°x118 35x46x118

€ic 14.73/71.85 = 0.205

I1 collasso avviene ancora nel campo (3) per cedimento del conglomerato, con
percentuale meccanica di armatura pari a XK= 0.040
Quindi la percentuale totale di armatura per = 28 €:

M= 0.040/4X = 0.00143 ; A=A' 2.3 amq



Si completa con il calcolo della posizione dell'asse neutro : K = 0.378/0.8 =0,4725

%: 24,735 ) &s;-%&c -&G :#’;"zg—. 35-235=403

&'s = §-d 35 = 2,.8558 > 2 /% (accfaio in compressiont snerVafa)

—

Y

Facendo una verifica déll'equilibrio alla traslazione e alla rotazione

; 3.5 fa oty
— ey T
d| Vi /] 1 |e.
+ g — 8
p / ™
: 2 : . > = 16.0%
b fo 4.05 C=16.0%2

Ce= 02 fy b= T18 Wy
03 J2 = 363y
Pl = 2353300 = 1599 Vg
T o= AL, S22y 1597
Moo= HUZ xlo.032 + L1839 221 = 14831 Kgouw
oo v wigho W Aollstotiow & eakeols
oL one. AAl

(4

Cs

Si passé ora alla verifica col metodo T.A.
Le sollecitazioni sono:
M = 10.57 tm N =50.21t e = 21.05 cm

50 - i -
si ha: u=—%"e='—2”24'05'3'95 ) h= 15

Dal manuale ANCE si ricava che la percentuale di armatura /\4 = 1,25 pari a
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Utilizzando le (4) :

b= 6*"; [\o%ﬂ (4. OS) $102¢ (00'5) =13 ?D]- W26

q= &5 [o%i] 105 ) +i043¢ (005 )’ %[ (382

- bBuw ;v L6E+395 22040

¢ : 3
Sy = 2L ol per cui:

% N 4= SO2O_ 1040 ¥ Yy fou

S ! \3“3\{

5 - w Z‘L (3-4) - 623 W Jouq

Come si pud vedere il conglomerato ha raggiunto la tensione ammissibile

Ub"' B4 Kg /.«,mq , la tensione delL'- acciaio teso & rimasta molto al di sotto
del tasso di lavoro massimo pari a Ty, = 2200 Kg/c:mq
Pertanto un diretto confronto col metodo S.P.S.L. non & istituibile in questi ter
mini. L'acciaio & sfruttato in trazione solo per meno di un terzo delle sue pOSSi-
bilitd, pertanto & ovvia la necessitd di una maggiore quantita di armatura, che in
questo caso & circa tre volte maggiore di quella ottenuta col metodo S.P.S.L..

Se si effettua il calcolo a paritd di armature si ha, sempre utilizzando le (4):

M=10.57tm ; N=50.21t ; A=A'"=23anq ; n=15
e=21.05cm ; u= 3.95cm; Dalla y)zc-pyx+q=0
p =202 ; q= 10575 siha y = 19

y =22.95 ; S = 9075.8



In questo caso il conglomerato ha superato il limite ammissibile, mentre non lo

ha superato 1'acciaio, anzi questo & abbastanza sotto detto limite.

La situazione che si & verificata éppare conforme ai gradi di sicurezza introdot
ti per i due metodi, tenendo presente che quello che paralizza il conglomerato é
molto elevato nel metodo T.A..

I1 tentativo eseguito di riportare la Op del conglomerato a valori ammissibi
1i, senza modificare la forma della sezione, peggiora il comportamento dell'acciaio
in servizio, che scende a tassi molto bassi, imponendo di conseguenza delle per-

centuali notevoli di armatura. Tale osservazioni tendono a ridimensionare facili

e inopportune generalizzazioni sull'uso dei due metodi a confronto sulle quanti-
ta di armature che a paritd di sezioni e di sollecitazioni vengono ad essere ne-
cessarie per le verifiche.

Altra osservazione importante & che col metodo S.P.S.L. altre verifiche, come quel

la a fessurazione o altre, sono indispensabili prima di considerare "progettata'

una sezione. Resta quindi da dire che se si volesse considerare una sezione che
col metodo T.A. sia in grado di assorbire delle sollecitazioni M = 10.57 tm;
N = 50.21 t a paritd di tutte le altre condizioni, dovrebbe avere una diversa for

ma:
& __;fﬁg.F__+ _
ﬁT‘ o W=k vn ) 200
b=1b MNo76

be =25 .
A ) A
-+ - = = =g ﬁ ':A‘ — !).3 (}U»(\

ot

v

Dalle (4) si ricava: y =16.24 cm CJL = 85 Kg/cmq
)
O = 2030 Kg/emq ; O = 964 Kg/cmq
Si pud constatare che per avere anche un'area di conglomerato identica

B =35x 50 = 1750 cmq

sarebbe sufficiente ancora la larghezza b della &oletta diminuendo lo spessore.

jol
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STATO LIMITE ULTIMO PER TENSIONI TANGENZIALI

Applicazioni Numeriche svolte dall'Ing.
PIERO PERSIA






1 - PREMESSA
Vengono eseguite le verifiche allo S.L.U. e il calcolo delle armature
a taglio della struttura a portale di figura, facendo uso della meto_
dologia di calcolo contenuta nelle Norme tecniche di prossima pubbli_
cazione (1), e gid riportata nelle Istruzioni CNR (4).
Per quanto riguarda invece 1'analisi delle azioni agenti sulla struttu
ra e dei relativi effetti, vengomo utilizzati il D.M. 3.10.78 (2), e
la Circolare Ministeriale 18591 del 9.11.78 (3), integrati per quanto
verri modificato dal prossimo aggiornamento delle Norme.
2 - UNITA' DI MISURA
Si fa uso delle unitd di misura del sistema S.I.:
per le forze : 1 N (Newton) = 0.1 kg
1 kN (kiloNewton) = 0.1 t
per le tensioni : 1 MPa (megaPascal)= 1 N/mmq = 10 kg/cmq
| . —
H PESO PROARIO —
, | PERM + ESERCIZIO + NEVE
= === p——— //,J =
- -7
Ld QI -
,r,_'f'.&,r,
pe:) 1
%
Q ﬁ - 2
; 29 >
gle —- b |4 |4

ﬁ______ - HSo Enl 328

e N —

Vo7



ANALISI DELLE AZIONI

In base alle unit3 di misura adottate i valori numerici delle intensiti

delle azioni considerate sono riportate in tab. 1.,

ANALIST DEGLI EFFETTI DELLE AZIONI

Adottando le formule 7 e © del punto 2.4.2.1 della C.M. (3) , con
xgm: 1.5 (tab. 1), & stata costruita la tab. 2, relativa ai valori del

taglio nelle sezioni significative, in cui:

-F|<|' : valore caratteristico dell'intensitd dell'azione i;
cj : valore del taglio per £, ;=1 3
Vi : taglio dovuto alla azione ij;
V=7 Vi ¢ valore del taglio "alle tensioni ammissibili'';
$§ : coefficiente moltiplicatore dell'azione i (ovvero del suo ef
|

fetto Si; , trattandosi di calcolo lineare;
»
Vi : taglio di calcolo dovuto alla azione i
V*_ = V:i : taglio totale di calcolo ottenuto applicando le formule di

combinazione 4 e 2 .

I valori del taglio di calcolo risultano dalla applicazione della formula

2 citata; numeramente tali valori risultano:
V* = 1485.V
con una riduzione rispetto al valore principale di 8{:: 15

di: X‘F—- 1&55 ~ 3%
¥

CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

Adottato un cls con Pbﬁf 2% MB(resistenza caratteristica cubica) si ri-
cava (tab. 3), la resistenza caratteristica a trazione 'Fd:k tramite la

relazione delle Norme (1) :

2 2
{c(:k‘_‘- 0.7 ctm = 0.7 0.27- Rbk/a = 0.189 Rbk/a




TAB. { PAG .. D

ANALISI DELLE AZION!

0.375 % 26 = 9.37 kpym

- peso Proprfo

~ permonenle porteto (sclsio h=2 cm) = 4.68 knN/2x6= 28.08 ¢

- neve (zona?2, Hz3co m. sim) = 00 x 6 = 360 #
- veilo (zone2. hz1o m.)
= cq = 08 (075x08)= 048 kN/p2
o x 6, = 288 ki/m (Sopavenio)
1.44 V] ( VErﬂb)
- carico di esercizio ((Solsio non praticabile)
' = o.‘(‘x [~3 = 6, ’”
ANALI®!I  DEaLl EFFETTI DELLE AzioN|
S 4
e S St (T 9
gic gt Goa g2 T\
1 ' 51[0.9 sc,,karo.ssqzkmy(s%ﬁ....)] 2)
=15 =15 )[ __15 ] atti asrichi variab.
efeHo beso marente variabile
P’OPE {F;'{'Gfo 'P‘lu\ dfoveso

to9




TAB.2 PaG L
: fii i Vi RV
Ki i ki ¥e ki (1) (2)
i s2ce| 15 |7898
g‘ Reso prep
é Peeman.| 28.08| 6. |1eB4s| 16 |2s2.72
4 33l.70 .7 2. 70
g ESERCIZ.| 6. 6. | 3w | 1e | 4. 84. | 092 |beeo
z
) NEVE .0 e. 2160| 15 | 3240 0.8 |25%
N
W | venro [2.88 [084s| 243 15 | 265 07 | 260
281.2 3857 40B.8
§' Peco . 59.84| 1.6 |B276
é PERHAN. | 28.08 | 649 |182.84| 15 |273.36
é 263.10 363.lo 363,10
I | EsERCZ.| 6. S49 |38.94| 15 | EBLI 8B4l 09 | Ré&
A neve |26 | 649|2323e] 1 | 2505 o8 | 2.
5; VENTo | 2.88 |0o®sS| 243 1B | .67 0.7 26
306.8 421.5 ALG.D
%so?rc? 27.47 | 15 | 4.2
PERMAN. | 28.0B | 35 | 98.28| 15 |147.42
188.6 188.6 188.6
A |eseec [ 6 |38 | 2. |15 ] #s 36| o9 | 284
é NEVE 3e | 3B 126 1.5 16? o.8 =
VENTS | 288 | — -
1594 2201 2321




TAB.D

CARATTERISTICHE DEI MATERIALL

- CL.S.

Resistenza catter, cubica Ry = 25 Mk

Vi V4 cill'ndriq; . ‘Fck:' 0.3 Rbk = 2
Resigtenza catalter. & trazione .

‘Fc&k =-0.7 ‘fckm

con

=O7X?30 = 1& ”

2/a
fom =027 Rp’> = 230 Mbs

- AcCClAlo L'FeB%So )

Tensione carstteristica di spenomento -ng= 320 H®

RESISTENZE DI CAlLColo

fed = ‘Fck/xc = 13, MR
.Fdd B ';-C-‘-k, / Xe

= 1. ”

- . ,

fya = fux yo = 30.b
con - Xcs 16
XS = 1156

tH



7.

1 -

in accordo, per ogni valore di ’Rbk » con la relazione C.E.B. (5) :

.
fon= 07 {4y = 07- 03 f¢, ’ 2
07-03- (083 Ry )™ = 0.187 Rp

H

RESISTENZE DI CALCOLO

Si adottano i coefficienti ’8," delle Norme (1) :

xC = 1.& (per il cls.)
/x - 1.5 (per acciaio controllato in stabilimerto)
g= -

METODI DI CALCOLO

"Il comportamento a rottura degli elementi in cemento armato e cemento
armato precompresso sottoposti a prevalente eollecitazione di taglio &
estremamente complesso dipendendo da un gran numero di parametri, tal~
ché non esistono ancora metodi di calecolo semplici e di corrente utiliz
30 che coprano tutti 7 tipi di rottura e che tengano conto adeguatamente
dei contributi alla resistenza di tutti gli elementi costituenti le mem
brature.

I metodi di calcolo agli stati limite che seguono famno riferimento sol-
tanto av principali tipi di ' rottura imputabili al cedimento del conglo
merato d'anima o delle armature trasversali; i rischi inerenti ad altri
tipt di rottura verranmno coperti mediante prescrizioni suil dettagli co-
struttivi (ancoraggi) e limitazioni progettuali (interasse minimo delle

armature trasversali, conformazione delle armature trasversali, ece)." (4)

S.L.U. DI TAGLIO COMPRESSIONE

(Verifica del conglomerato)

X
I1 taglio di calcolo V deve risultare: V*L Vrq

con Vyq (taglio resistente del conglomerato) pari a:

Vig= 030 f 4, bd =0313-350. 8s0 = 158 kN
essendo:

b =250 mm(larghezza dell'anima per intero, non essendoci nel nostro caso
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barre d'armatura con 4) z Ic’/6) : o= 850 mm(altezza utile della sezione).

Tale condizione risulta soddisfatta essendo:

Vi{max) = 446.3 <« 1168 kw

S.L.U. DI TAGLIO TRAZIONE

(Verifica dell'armatura trasversale)

V#2 Vy, Vrg= Ved+ Vad

in cui:
Ved. (taglio portato dal conglomerato) = 0.60 'Fd'd.' b. a5
= 0.60-1.- 860 3Bo = 179 Lkw

avendo assunto O=1 (sezioni con sforzo normale &~ o )
Vsd_ (taglio portato dalle armature) = is_' {‘(d. 09 4 Py
ls

Impiegando staffe a 2 braccia ¢ 10 risulta:

0. (inclinazione rispetto all'asse trave) = 90°

A = Snd + cosax = 1

Ved = J%Z . 330.4 - 0.7 88O = 377/ ki
per

ig= 0.30 m — Ved = 125 Lkw

I5=0.156 « —> Vsq4 = 270 ”

LIMITAZIONI PROGETTUALI

I1 quantitativo minimo di staffe deve risultare:
As 5, o0.00l5 b send
is

che nel nostro caso (staffe ¢ 10) fornisce:

ig & 157 = 3o am.
0.00l% - 350

Vs min = 125 kN

13
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- L'interasse minimo deve soddisfarc le limitazioni:
. 075 oL = &4 cm
lg £ <
30 em
e in corrispondenza degli appoggi:

I'sé lQ-Ci)L( ch = diametro minimo armatura longitudinale).

In un tratto pari a @ =85 cm, per parte.

DISPOSIZIONE DELLE ARMATURE

In tab. 4 & riportata sommariamente la disposizione delle armature che
risulta dal progetto eseguito.

La parte di diapramma campita corrisponde ai valori

V¥-Ved £ Vsd

CONFRONTO CON LE VERIFICHE ALLE T.A.

In tab. 5 sono state condotte le note verifiche alle tensioni ammissibili,
e, a titolo di confronto, & stato eseguito un calcolo delle staffe, adot-
tando diametri e interassi estremamente variabili, al fine di rendere com _
parabili i valori finali dei quantitativi in peso di armatura.
Nel caso presentato risultano notevoli differenze:
2 ' TA-SLU _ :
TA= 260 kg SLU= 160 kg T_-PGZ/
ma a riguardo & importate la Limitazione per lo S LU:
ﬁ? > 0.00l5 b
ls
Se infatti si avesse b=A5 , risulterebbe:

5 < 2% cm
V%nﬁn = 71 kN
con un incremento del quantitativo di staffe del 207

TA-SWV . 260-192 _ , 35/
SLU 192

pag . 8
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2321 kN
135, len
e \
267.6 s
270. kv
L4623 kio
Li*‘b‘q/‘sl. stdro/30 L shbio/is | ekdlo/30 |
T 120 B.eo 1 00 1 200 T

hs



TAR. 5 Ve Ry (= S
TENSIONI AMMI1Ss!BIL] _
6b= G-{--%‘:ls—' = 85 MR
R = 25 MPa ’tbc,-_-_o.4+—12"'-7,‘g‘E = o= ¢
@5 =220 # T by =1_4+£‘5.‘:5"—5 = 168
~ Tmax= YMaX . 306800 _ 145 MR,
b-2 380- 0.9 820
Ac = 5B kN st. $8 /30
- Vo= 22.6;5:2 = 190 4 12/ 20
's Ao # dli2/125
- Ags % 3em?/m
= lg& 33 cm ls< 08 &
30. kn \4
281. /
1%, 190
Va

190.
\ 308.
Jio,
stdl2/i2 l et b12/fo J d-:&»eufao_l shdl2/20 sk (pfie Lm&:a@o @4 (€%
12.c0 _I_ B.eo "IL
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RIFERIMENTIL

D.M. di aggiornamento delle: "Norme tecniche per 1'esecuzione delle ope

re in c.a. e c.a.p. e per le strutture metalliche " di cui alla legge 1086.

D.M. 3/10/'78: "Criteri generali per la verifica della sicurezza delle co

struzioni e dei carichi e sovraccarichi (G.U. n. 319 del 15/11/'78).

Circolare n. 18591 del 9/11/'78 del Min. LL.PP.: "Istruzioni per 1'appli-
cazione del D.M. 3/10/'78".

"Istruzioni per la progettazione e 1l'esecuzione delle opere in c.a. e
c.a.p. col metodo S.P.S.L."
C.N.R. (Bollettino Ufficiale A. XII N°- 58).

CODE MODELE CEB-FIP POUR LE STRUCTURES EN BETON (Testo. originale in fran
cese 1977).

CODICE-MODELLO CEB-FIP PER LE STRUTTURE IN C.A.

(Edizione italiana AITEC 1979).
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