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SOMMARIO

E' diffusa la tendenza a realizzare strutture di calcestruzzo
armato (ad esempio i sili) soggetti a stati di flessione ripetuti e
di segno opposto, adottando una sola orditura d' armatura posta nel
centro dello spessore.

Vengono pertanto illustrati i primi risultati di una indagine
sperimentale riguardante 1' esame del comportamento a fatica
oligociclica di elementi strutturali di calcestruzzo inflessi,
provvisti di una sola rete d' armatura centrale. I risultati
ottenuti vengono confrontati con quelli per flessione monotona,
sviluppando anche una semplice indagine teorica.

La presentazione dei risultati & preceduta dalla esposizione
del programma generale della ricerca (tutt' ora in corso), e dalla
descrizione dell' attrezzatura sperimentale; la nota termina con
alcune osservazioni conclusive che allo stato attuale della ricerca
sembra possibile trarre.

SUMMARY

There is today a general trend to adopting only a central net
of reinforcing bars, in the construction of reinforced concrete
structures (by example bins) acted on by repeated cycles of
flexure.

In this paper it will examine the first part of a research on
the low cycle fatigue behaviour of structural concrete elements
reinforced with only a welded wire net on the middle surface, acted
on by alternating bending moments. The collected results are
compared with those related to standard monotonic tests, developing
also a simple theoric analysis.

The presentation of results follows the description of the
general program of the research (at time further in development),
and of the experimental apparatus; the paper ends with some remarks,
which already can be drawn at this stage of the program.

(*) Al presente lavoro gli Autori hanno fornito uguale contributo.
Lavoro svolto con il contributo finanziario del Ministero
della Pubblica Istruzione (M.P.I. 60 %).
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1. PREMESSA

La crescente tendenza manifestata in questi ultimi anni a far
ricorso alla industrializzazione anche nel settore riservato alla
realizzazione di grandi strutture di calcestruzzo armato, ha
comportato 1' esigenza di apportare notevoli semplificazioni e
standardizzazioni costruttive.

Fra queste ultime, sono risultate particolarmente innovative
le modifiche a piu riprese apportate alla disposizione delle
armature metalliche.

Infatti nel caso di impiego di lastre piane o curve per la
costruzione di sili, serbatoi, tubazioni o coperture, questa
esigenza di semplificazione ha comportato talvolta la sostituzione
della tradizionale doppia armatura disposta ai lembi delle pareti,
con una singola armatura metallica di peso circa doppio, disposta
nel piano medio dello spessore.

Tali strutture possono essere sottoposte, oltre che all'
azione dei carichi diretti (propri o accidentali) comungue quasi
statici, anche alle possibili azioni del sisma, del vento, delle
variazioni termiche tutte di natura ciclica.

Nasce cosl 1' esigenza di conoscere il comportamento a
fessurazione ed a rottura di tali pareti di calcestruzzo (con 1'
armatura metallica disposta nel piano medio), per effetto di
sollecitazioni flessionali sia monotodne sia cicliche, accompagnate o
no da sforzo normale di trazione.

Per tale ragione & stata avviata wuna ampia indagine
sperimentale presso il Laboratorio annesso all' Istituto di Tecnica
delle costruzioni della Facolta di Ingegneria di Bologna, per
controllare il comportamento a fatica oligociclica di tali pareti,
mediante 1' esame di elementi strutturali di calcestruzzo provvisti
di una sola rete centrata rispetto allo spessore, soggetti sia a
flessione monotona sia a cicli di flessione alterna uniforme.

Si ritiene infatti che tali prototipi strutturali,
opportunamente progettati e realizzati, possano fornire una
credibile interpretazione del reale comportamento a fessurazione ed
a rottura di simili pareti facenti parte di grandi strutture.

Principalmente con riferimento ai sili, il programma generale
dell' indagine prevede quindi 1' esecuzione di prove per diverse
combinazioni di valori del momento flettente e dello sforzo normale
di trazione.

Nel seguito della presente nota vengono riportati e commentati
i primi risultati dell' indagine relativi alle prove effettuate con
la presenza delle sole azioni flessionali. La seconda parte dell'
indagine, tutt' ora in corso, riguarda la ripetizione delle
precedenti prove adottando anche un assegnato valore dello sforzo
normale di trazione.

Scopo principale dell' indagine & dunque quello di analizzare
1' influenza che le ripetizioni delle sollecitazioni (di flessione
con e senza sforzo normale), esercitano nei confronti della
fessurazione e della rottura di elementi strutturali armati con una
singola rete centrale rispetto allo spessore. Le suddette prove sono
state eseguite applicando, in analogia con i casi ricorrenti (ad es.
i sili), azioni cicliche tali da produrre valori non elevati delle
tensioni normali di compressione nel calcestruzzo.

Dai risultati della ricerca si prevede di evidenziare i piu
rilevanti comportamenti relativi a tali disposizioni costruttive.
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2. MODALITA' DI PROVA E APPARECCHIATURA SPERIMENTALE

I1 programma generale delle indagini prevede 1' esecuzione di
diverse prove su un elevato numero di campioni appositamente
progettati; a questo proposito & opportuno segnalare che per
avvicinare la sperimentazione alla situazione reale, gli elementi
esaminati sono stati progettati in modo da arrivare a rottura per
schiacciamento del conglomerato (si veda la figura 1), in presenza
di quantitativi di armatura ricorrenti nei casi pratici.
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Le prove eseguite possono essere ricondotte ai due tipi

seguenti:
- flessione semplice monotodna e ciclica;
- tensoflessione monotodna e ciclica, con sforzo normale

costante.
2.1 Prove a flessione semplice
Sono state eseguite :

a) n° 2 prove a flessione semplice monotdna per la determinazione
del diagramma carico-spostamento della sezione di mezzeria e
per la determinazione dei valori caratteristici della soglia
di fessurazione (Mgess) € di rottura (M;) per crisi del
calcestruzzo;

n® 5 prove cicliche per altrettanti livelli del valore del
momento flettente ciclico imposto (Mgyc), rispetto al valor
medio di Mg ricavato dalle prove precedenti.

In particolare tali livelli sono stati prescelti pari a 0,75
0,875 1,0 1,25 1,5 del valore di M¢; in relazione agli
scopi dell' indagine, le sollecitazioni sono state ripetute,
nel corso di ciascuna prova per un totale di 100 cicli
completi.

In successione a tale trattamento preliminare,

su ciascun

campione & stato applicato il carico monotdéno spinto sino alla

rottura del calcestruzzo.
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2.2 Prove a tensoflessione

Sono in corso di esecuzione:

a) n°® 2 prove a flessione semplice e monotodna, eseguite in
presenza di sforzo di trazione pari al 30 % del valore dello
sforzo normale teorico di fessurazione (Ng).

Lo sforzo normale viene realizzato mediante due martinetti
idraulici inseriti a lato degli elementi, e contrastati da
apposite mensole sistemate alle estremita degli elementi
stessi (figura 1);

b) n° 5 prove cicliche per livelli di momento flettente uguali a
quelli riportati al punto 2.1.b, con sempre assegnato un
valore dello sforzo normale di trazione pari al 30 % di quello
di fessurazione.

L' esecuzione procede come al punto 2.1 ossia. con 100
ripetizioni del carico seguite dalla prova monotdna a
rottura. :

2.3 Descrizione dell' apparecchiatura sperimentale

Al fine di ottenere un momento flettente costante lungo il
tratto centrale della trave, nel corso delle prove 11 caricamento
degli elementi & stato realizzato con coppie di carichi di uguale
valore P, applicati simmetricamente rispetto alla mezzeria dell'
elemento, internamente od esternamente agli appoggi, per realizzare
flessione uniforme positiva o negativa.

I carichi sono stati impressi mediante attuatori idraulici
applicati a contrasto della travata superiore di un telaio chiuso,
sulla cui travata inferiore sono stati appoggiati gli elementi in
prova (figura 2); tutte le prove sono state realizzate con lo schema
statico di figura 3.

figura 2 figura 3

Per misurare la dilatazione in corrispondenza dei lembi degli
elementi strutturali, anche in presenza delle lesioni, sono stati
applicati alcuni estensimetri induttivi (figura 4) rimossi,
ovviamente, prima della fase di rottura; 1lo spostamento della
sezione di mezzeria & stato misurato mediante un livello ottico,
compensando gli abbassamenti degli appoggi.
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Infine, nel corso delle varie fasi di carico delle diverse
prove, sono state registrate le posizioni e le ampiezze massime
delle fessure (figura 5); queste ultime sono state misurate, in
corrispondenza dei lembi, mediante apposito microscopio con scala
graduata di precisione.

3, RISULTATI DELLE PROVE EFFETTUATE
3.1 Prove monotodne

Come & gia stato precisato nel precedente paragrafo, sono
state eseguite due prellmlnarl prove a flessione sempllce mediante
1' applicazione di coppie di carichi P crescenti sino alla crisi per
schiacciamento del calcestruzzo.

I risultati di tali prove, che evidenziano un buon accordo tra
di loro, sono riassunti nei due diagrammi carico-spostamento (P-9)

riportati nella figura 6 per la sezione di mezzeria.
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In tali diagrammi si possono riconoscere sostanzialmente tre
parti distinte :

- un primo tratto pressoché lineare, corrispondente alla fase di
comportamento elastico dei materiali, che termina con 1°
inizio della fessurazione per valori del carico pari a circa
18 kN;

- un secondo tratto moderatamente curvilineo, durante il quale
si evolve la fessurazione del calcestruzzo, che si manifesta
per valori del carico P compresi tra 18 e 20 kN circa;

~ un terzo tratto con andamento fortemente "softening"
corrispondente prevalentemente alla plasticizzazione del
conglomerato compresso; la rottura si manifesta infine quando
il carico risulta circa 45 kN.

Per ciascuna prova sono state rilevate anche le dilatazioni,

di cul si riporta in diagramma il valor medio € in relazione al
corrispondente valore del carico P (figura 7).

1P wn)

TP xny

elemento n® 1

elementi n°®1e2

o (mm)
T T T T T T T T 0

figura 6 figura 7

Dall' esame di tali ultimi diagrammi si evince la sostanziale
conferma del comportamento ipotizzato in base all' analisi delle
frecce; si pud inoltre verificare che la plasticizzazione del
conglomerato compresso praticamente inizia per valori del carico
prossimi a 38 kN. La inevitabile rimozione anticipata degli
strumenti rispetto al collasso non ha consentito di seguire 1!
intera vicenda plastica.

3.2 Prove con iniziale trattamento ciclico

Sono state eseguite cinque prove a flessione alternata di
segno opposto come gia precedentemente indicato; il wvalore del
carico utilizzato durante il preliminare trattamento ciclico degli
elementi €& riportato in tabella I.

Il numero delle ripetizioni di carico & stato prefissato pari
a 100, essendo quest' ultimo un valore significativo nel campo
della fatica oligociclica (I), sufficiente ad innescare eventuali
fenomeni di deterioramento.

Come si pud vedere in figura 8, successivamente al caricamento
ciclico ciascun elemento & stato portato a rottura per
schiacciamento del calcestruzzo per carichi monoténi crescenti
utilizzando il gia citato schema di carico.
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prova n° ;] 2 3 4 5 6 [/

Poye (kN) | - - 13,33 15.55 17.77 22.22 26.66

Becl B - . 0,75 0,87 1,00 1,25 1,50
Tab. I

figura 8.a figura 8.b

I risultati delle prove sono riassunti neil diagrammi carico -
spostamento massimo (P-0) relativi alle prove a rottura successive

alle fasi di caricamento ciclico; tali diagrammi sonc riportati
nella figgra 9.a per i campioni con rapporti Pcyc/Pf minori di 1,0
e nella figura 9.b per i campioni con rapporti maggiori di 1,0.
Dall' esame dei suddetti diagrammi si possono trarre le seguenti
osservazioni:

a) quando il trattamento ciclico viene effettuato con valori del
momento flettente inferiori a quello di fessurazione
(diagrammi 3 e 4 di figura 9.a), la successiva prova a
rottura fornisce un diagramma P-8 praticamente simile a

quello ricavato dalle prove monotdne di confronto eseguite su
elementi non assoggettati a trattamento ciclico.
In sostanza il trattamento ciclico non provoca significative
modificazioni del comportamento statico dell' elemento né a
fessurazione né a rottura.

b) Quando, viceversa, 1l trattamento ciclico viene spinto a
valori del momento flettente non inferiori a quello di

fessurazione, gli andamenti dei diagrammi P-& (curve 5, 6, 7,

figura 9.b) rivelano, all' aumentare del rapporto Pgyc/Pg, una
progressiva riduzione del valore della rigidita iniziale
(rispetto alle curve degli elementi di confronto 1 e 2).

Nel tratto finale del diagramma, se pure con andamento
analogo ai precedenti e con valori poco discosti, gli
elementi sottoposti a trattamento oltre la soglia di
fessurazione rivelano una lieve riduzione del valore del
carico di rottura.



- 218 -

wnans

TP n) e

o
e
e

glemanto n° 7

glamento n® 6

elemento n° 5

alamenti n°1e2 17.77 ]

glementi n°1e 2

0.3 8 (mm) 0 O (mm)
T T T I

figura 9.a figura 9.b

Nel corso delle prove monotdne successive ail trattamenti
ciclici sono stati registrati e tracciati anche i diagrammi carico-

deformazione media (P~g&) in corrispondenza del lembo compresso.

Nelle figure 10.a e 10.b sono riportati tali diagrammi per gli
elementi 3,4,5 e 5,6,7 rispettivamente.

P (kny
4 PNy o
35,55 | 35,55
26,66 | 26,66
17,77
T elementi n®°3 a4 17,77 | elemento n® 7
8,88 |
glemento n° § £:58 elemento n° 5
] ; : | : £x 10 0 ex 10
I |
0 0,50 1,00 1,50 2,00 a 050 1,00 ' 150 200
figura 10.a figura 10.b

Dall' esame di tali diagrammi si pud notare una discreta
concordanza con i diagrammi P-8 corrispondenti; in particolare si
riscontra un progressivo abbattimento del modulo elastico del

calcestruzzo all' aumentare del rapporto Pgy./Pg, che & uno dei
contributi alla riduzione di rigidita citata precedentemente.

Come nei precedenti diagrammi P-& (figure 9.a e 9.b), anche

nei diagrammi P-g¢ di figura 10.a e 10.b, la curva dell' elemento

strutturale trattato con rapporto Pgy./Pf uguale a 1, evidenzia un
comportamento di transizione tra i due gruppi di elementi.

A completamento di quanto sopra riportato si richiamano 1
risultati di due prove eseguite nel corso della messa a punto del
programma della ricerca, intese a valutare 1' influenza delle prime
inversioni di carico sul comportamento a fessurazione ed a rottura
degli elementi strutturali.
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La prima prova & stata eseguita applicando la coppia dei
carichi P fino a ©provocare la fessurazione iniziale del
calcestruzzo; si & poi provveduto ad invertire i carichi sino a
portare a rottura l'elemento per flessione con segno opposto al
primo caricamento (figura 11, curva A).

P «N)
30 +
elemento A
50 - (1/2 ciclo)
elemento B
(1 ciclo)
10
’ 1 | WL
-20 20 40 60
P P
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figura 11

La seconda prova & stata effettuata eseguendo un intero ciclo
di carico, raggiungendo la soglia di fessurazione sia a momento
positivo che a momento negativo (figura 11, curva B), e poi
portando a rottura 1' elemento con momento flettente di segno
uguale a quello dell' iniziale caricamento.

Confrontando tra di loro le due prove, si deduce che gia il
completamento del primo ciclo di carico provoca un danneggiamento
sensibile nell' elemento; cid pud forse essere imputato all'
aprirsi della prima fessura, che poi nel corso della prova a
rottura risulta compressa.

Un analogo comportamento & stato successivamente riscontrato
negli elementi sottoposti a 100 ripetizioni del carico oltre la
soglia di fessurazione, per quanto riguarda la resistenza residua
evidenziata nel corso della prova finale a rottura monotona.

4. ESAME DELLE LESIONI E DELLE DEFORMAZIONI

Come & stato anticipato in precedenza, per ogni travetto sono
state registrate le posizioni e le ampiezze di tutte le lesioni
comprese nel tratto centrale strumentato. Nella figura 12 sono
riportate le posizioni e 1' ordine (indicato dalla numerazione

crescente) delle lesioni che si sono formate durante 1' esecuzione
della prova a rottura dei primi cinque elementi strutturali.
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Le suddette 1lesioni (figura 13), si sono formate e

stabilizzate per valori del carico P compresi tra 18 e 20 kN circa,
provocando repentini aumenti delle frecce con modesti incrementi
dei carichi.

Figura 13.a figura 13.b

Nella figyra 14 sono stati riportati i wvalori massimi e
minimi dello spostamento delle sezioni di mezzeria degli elementi
3,4,5,7, in funzione del numero di cicli effettuati.

Si pud notare che per gli elementi 3 e 4, sottoposti a cicli
di flessione di valore inferiore alla soglia di fessurazione, detti
massimi e minimi sono uguali tra loro in wvalore assoluto, e
pressoché costanti rispetto al numero di ripetizioni.

Viceversa per gli elementi 5,6 e 7, sottoposti a cicli di
flessione con valori al di sopra della soglia di fessurazione, gli
spostamenti massimi e minimi pur rimanendo circa uguali evidenziano
una certa dissimmetria. -

Inoltre, a partire dal trentesimo ciclo <circa, gli
spostamenti aumentano in valore assoluto tanto piu marcatamente
quanto pili & elevato il livello di carico; pare cioé di riscontrare
il verificarsi di un progressivo ed irreversibile danneggiamento
del calcestruzzo che causa 1' aumento della freccia.
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5. INDAGINE TEORICA PRELIMINARE

Nel seguito viene illustrato un semplice metodo di calcolo,
che consente di ricostruire teoricamente i diagrammi carico-
spostamento (nella sezione di mezzeria), per le prove eseguite
sugli elementi strutturali con carichi crescenti sino a rottura.

Nella formulazione delle relazioni analitiche si tiene conto
di un parziale effetto irrigidente del calcestruzzo teso (tension
stiffening), in accordo con le indicazioni contenute nelle
Istruzioni CNR (III); si wutilizzano inoltre per i materiali
relazioni costitutive simulanti il comportamento del conglomerato e
dell' acciaio impiegati.

I1 paragrafo si conclude con 1 applicazione, del
procedimento descritto, agli elementi 1 e 2 per sviluppare un
confronto utile ai successivi sviluppi della ricerca.

5.1 Fase con calcestruzzo fessurato

Per la determinazione del wvalore teorico del momento di
fessurazione, si adotta in accordo a (II), uno "stress block" di
tipo triangolare per le compressioni nel calcestruzzo, ed uno di
tipo rettangolare esteso ad una altezza convenzionale di 2/3 della
zona tesa per le trazioni.

Posto:

fop = 1,2°0,7°0,27 (£500) 273
Ectu b 3.fCt/EC 7

ove for e E.ry rappresentano la resistenza e la deformazione limite

a trazione del calcestruzzo, si possono ricavare, in situazioni
limite per la resistenza a trazione, con accettabili ipotesi
semplificative (si veda la figura 15), 1le seguenti relazioni:

O. = Ec'& = Eq €opy Y/ (H-Y)
Oy = Eg &5 = EgEery” (d-y)/ (H-y)
Ocby/2 - 2-fob(H-y)/3 - OsAg = 0
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Le suddette relazioni costituiscono un sistema non lineare
nelle incognite y, O,, O3 che pud essere risolto per iterazione.

Ricavati i valori delle tre incognite, il valore del momento
flettente di fessurazione pud essere ottenuto dalla seguente
espressione:

Mg = ObyH/3 + OgAg(d - 2:H/3 - y/3)
Il valore del momento fornito dal procedimento ricordato si &
rivelato in ottimo accordo con i corrispondenti valori ricavati per
gli elementi esaminati nel corso delle prove 1 e 2 (figura 18).

5.2 Fase con calcestruzzo fessurato

Con riferimento al caso in esame, ossia di elementi
strutturali sottoposti a momento flettente costante, si & proceduto
a determinare il diagramma momento-curvatura della sezione tipo, da
cul risalire al diagramma carico-spostamento.

Le leggi costitutive dei materiali sono state prefissate in
accordo con le indicazioni della normativa (III) ed in relazione a
comprovate ricerche teoriche e sperimentali (IV,V,VI); si sono
quindi adottate le relazioni

O = fo_KN -M2 =F(e) ; con K = 1,1'Eceqo/fo
1+(K=2)7 e M = g./€;.

os = £, £* + AE* = F, (&) con &* = g /€,
[1+e*R]1/R

ove A e R sono parametri numerici del modello ((VIII), Goldberg e
Richard, 1963), €., ed €5, sono le dilatazioni dei materiali al
limite di elasticita.

Nel caso 1in esame, con riferimento anche ai materiali
impiegati, sono stati assunti i seguenti valori numerici delle
costanti

i
I

1 5 45 MPa; €, = 0,0022; K 3;
f 460 Mpa; g4, = 0,0021; R = 6; A = 0,05.

Y
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Nelle figure 16 e 17 sono riportati gli andamenti delle curve
O0—¢€ per acciaio e calcestruzzo.

O (MPa)
600 _}

500 _|

400}
- O(MPa)

300

200 legge costitutiva dell' acciaio
(Goldberg e Richard, 1963)

legge costitutiva del C.L.S.
(Istruzioni C.N.R., 1978) 100

£x10°3
T T T T T T T I T T
1 3 5 7 2,5 5,0 7.5 10,0 12,5 15,0 17,5

figura 16 figura 17

Con riferimento alle consuete relazioni di congruenza e di
equilibrio, si ha poi:

Gs = Fz (85) 7
a) Ssm - eS. [1— (Gsr/os)z] ’
€em = Esm'Y/ (d-y) .

Y
b) fo 6o (y)dy - OgAg = 0

yl
Jo yeo(y)dy

C) ch = r
yv

Jo 6 (y) dy

M = GsAs(d - Y' + be) 7
d) ’
X=(Em *+ Esm) /d

ove 05, & la tensione di trazione nelle barre all' atto dell’

apertura delle fessure (II1I,IX).

Prefissato un valore di &, si pud procedere per tentativi a
determinare y fino a che la relazione D) sia soddisfatta con
sufficiente precisione; quindi si procede al calcolo degli
integrali c¢) (per esempio numericamente con una regola di Newton-
Cotes a pil punti (VII)), da cui infine si valutano i punti del

diagramma M-x mediante le relazioni d).
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Nel caso degli elementi strutturali sperimentati, le
relazioni che legano momenti e curvature a carico e freccia in
mezzeria risultano:

C o o

P = M/a Al d JANRS
V77 i 7
a a
§=yx-12/8,33 e +—+

Nella citata figura 18 sono riportate a confronto le due
curve P-8 sperimentali relative agli elementi 1 e 2 e 1la

corrispondente curva ricavata teoricamente.

Come si pud osservare, il diagramma teorico interpreta
abbastanza bene 1' andamento sperimentale anche in corrispondenza
del tratto in cui i fenomeni di plasticizzazione e di stiffening
sono piu marcati.

1P «n)
44.44 _

¥ elemento n° 1
35.55

¥ elemento n° 2
26.66_ - L

analisi teorica

17.77 _
8.88
0 B(mm)
1 I T T T T T J T
0 10 20 30 40 50 60 70 80

figura 18

6. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

Con riferimento ai risultati ai quali si & pervenuti a
conclusione della prima parte della ricerca, pare possibile trarre
interessanti conclusioni per le quali & attesa conferma dagli
ulteriori sviluppi dell' indagine in corso.

Il comportamento a fatica oligociclica relativo alla
fessurazione e alla rottura del conglomerato, per elementi
provvisti di semplice armatura disposta nel piano medio, risente
del livello di sollecitazione flessionale molto pid marcatamente
quando questo e superiore al valore della soglia di fessurazione.
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Pit precisamente quando M/Mg < 1 non si avvertono scostamenti
apprezzabili dal comportamento per carichi monotdéni; quando invece
M/Mg 2 1 si rileva un piu rapido abbattimento sotto carico sia del
modulo elastico del conglomerato, sia della rigidita complessiva
dell' elemento.

Per sollecitazioni flessionali alternate, aventi valore al di
sotto di quello della soglia di fessurazione per carico monotdno,
1' ampiezza dei movimenti evidenziati al progredire del numero di
cicli si mantiene pressoché simmetrica e costante.

Quando le sollecitazioni cicliche alternate oltrepassano come
valore quello della soglia di fessurazione, provocano nell'
elemento strutturale wuna leggera dissimmetrizzazione degli
spostamenti positivi e negativi, che comungue tendono ad aumentare
di valore al progredire del numero di cicli, tanto pia rapidamente
quanto piu & elevato il rapporto M/Mg.

11 valore del carico di rottura ricavato al termine di ogni
prova monotdna successiva ai trattamenti ciclici, & risultato non
sensibilmente diverso tra le varie prove; sembra cioeé di poter
asserire che il numero di ripetizioni cicliche ed il livello di
sollecitazione raggiunto nel corso dei cicli influenzino molto piu
marcatamente la vicenda fessurativa che non il raggiungimento del
limite di collasso strutturale.

Con riguardo a tale ultima osservazione si fa notare che, per
analogia con 1 casi ricorrenti, le azioni cicliche sono state
effettuate non attingendo valori della tensione di compressione nel
calcestruzzo molto elevati; diversamente, il declino del valore del
carico di rottura pud essere marcatamente notevole. In tale senso
gli Autori si propongono di effettuare, nel proseguimento dell’
indagine, opportune prove.

Bologna, Istituto di Tecnica delle costruzioni, gennaio 1987.

Gli Autori desiderano ringraziare la Societa C.M.C. di Ravenna per
aver reso possibile la ricerca sperimentale.
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SOMMARTIO

Con i suci 85.000 me. e 25.000 mg. coperti, il Nuovo Ospedale " 5. MI -
CHELE " di Gemona del Friuli & tra le pill grandi opere civili realizzate 1in
zona sismica mell'ambito della ricostruzione del Friuli terremotato.

Dopo una descrizione generale dell'opera, e delle caratteristiche geolo
giche, geotecniche e sismiche dell'area di sedime, vengono riportati i cri
teri di scelta della tipologia strutturale, e viene descritta la struttura
stessa, realizzata in acciaio con gabbie scale - ascensori e paretl esterne
in calcestruzzo.

Si esaminano quindi i criteri di progetto delle strutture ed alcuni dei
principali problemi tecnici incontrati nella loro realizzazione, quali le
fondazioni, i rilevati, 1l'interazione tra le strutture in acciaio e quelle
in calcestruzzo, la composizione dei conglomerati.

Per questo ultimo punto in particolare sono descritti lo studio e 1l'im-
piego di soluzioni tecniche mediante le quali si sono migliorate le qualita
dei calcestruzzi rispetto alla fessurazione ed alla duttilita.

SUMMARY

With its 85.000 cu. m. and 25.000 covered sg. m., the New " S. MICHELE"
Hospital is one of the greatest civil buildings ever erected on a seismic

area the framework of the reconstruction of the Friul Region after the
earthquake.

After a general description of the works and the geologic, geotecnical
and seismic characteristics of the sediment area, the criteria for the

choice of the structural typology are illustrated as is the structure it-
self, built in steel with staircase-1lift cages and outer walls in concrete .
There follows an analysis of the planning criteria for the structures
and some of the main tecnical problems encountered during their construc -
tion, such as foundations, embankments, the interaction between steel struc
tures and concrete ones, the composition of concrete mixes. B
With reference to this last point, a description is provided on the
study and use of technical solutions which have improved the quality of con
crete in terms of cracking and ductility. -



- 232 -

1. INTRODUZIONE

I1 nuovo Ospedale S. Michele di Gemona € tra le maggiori opere di edili
lizia civile realizzate nell'ambito della ricostruzione del Friuli dopo il
terremoto del 1976 e sostituisce il vecchio Ospedale demolito a seguito dei
gravi danni subiti a causa degli eventi tellurici.

I1"" Nuovo Ospedale ", che ha un volume di circa 85.000 mc, per una su-
perficie coperta di 25.000 mg., ospita i reparti di Chirurgia, Ostetricia .
Medicina Generale, Ortopedia, Pediatria e Ginecologia.

L'Ospedale,secondo quanto attualmente noto, & la pill grande struttura
del genere realizzata in zona sismica di prima categoria.

L'ubicazione del nuovo Ospedale & la stessa del precedente, a valle del
nucleo urbano di Gemona del Friuli, nella zona pianeggiante compresa tra le
pendici della collina ed i tracciati della strada statale e della linea fer-—
roviaria Udine - Tarvisio., La facilitd di collegamento con il territorio da-
ta dalla prossimitd di tali infrastrutture consente all'Ospedale il miglio-
re svolgimento della propria funzione al servizio non solo del centro di Ge-
mona, ma anche della Val Canale e Canal del Ferro.

La necessitd di conseguire in tempi il vbill possibile ridotti la sostltu
zione del vecchio edificio con il nuovo ha indotto le Autorita Responsab111
ad utilizzare 1'istituto della concessione, tramite la Societd SVET SpA
( gruppo IRI-Ttalastat ), che ha portato a compimento 1'opera in quattro an-
ni, comprensivi dei tempi di progettazione, approvazione e costruzione.

2. CARATTERISTICHE GEOLOGICHE E GEOTECNICHE DELL'AREA DI SEDIME

Secondo la suddivisione del Friuli in " unitd geologiche " ( Gortani
1960 ) ciod@ in zone che oltre ad avere una propria caratterizzazione geologi
ca rappresentano anche aree geografiche distinte, il Comune di Gemona ricade
tra la zona delle Prealpi Giulie e quella delle Prealpi Carniche, a nord
dell'area detta dell'Anfiteatro Morenico Friulano ( Fig. 1 ).

L'area di Gemona & interessata direttamente dalla linea di scorrimento
Duranno - Avasinis che continua nella Periadriatica, e cioé da quella dlscon
tinuitd a carattere regionale che, unitamente ad altri sistemi di fratture
di andamento simile, costituisce motivo dell'attivita sismica del Friuli.

Nell'area di Gemona, le formazioni carbonatiche del mesozoico proprie
delle due zone adiacenti delle Prealpi Carniche e Giulie vengono coperte da
depositi superfieiali alluvionali che rappresentano una discontinuita episo-—
dica dovuta alla erosione recente del Tagliamento. ( Cavallin — Martinis s
1976 ). .

Immediatamente a Sud Est di Gemona, le formazioni carbonatiche cedono
i1 posto alle alternanze di marne ed arenarie del periodo Paleocene ed Eoce-
ne ( flusch ), mentre a Sud si incontra la " unitd geologica " dell'Anfitea-—
tro Morenico con i suoi depositi glaciali.

T1 territorio del Comune di Gemona del Friuli & quindi situato in un'a-
rea di transizione tra formazioni diverse e, in particolare, la parte planeg
giante del territorio ove sorge il Nuovo Ospedale S. Michele, & formata dal-
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Fig. 1 Localizzazione geologica dell'area di sedime del Naovo Ospedale di
Gemona del Friuli :
(Carta Cavallin - Martinis, 1976 )
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Sovrascorrimento sepolto

4 Paleocene~Eocene: unitd carbonatiche —— ® Faglia principale
evaporitiche
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la pianura alluvionale compresa tra il fiume Tagliamento ed il conoide  di
deiezione sul quale € locato il centro storico di Cemona.

Dai sondaggi eseguiti & emerso che il terreno di sedime del Nuovo Ospe
dale & composto da una base di ghiaia con ciottoli commisti a matrici sab -
biose. Non & stato possibile determinare lo spessore di questa formazione,
che comunque risulta dell'ordine di molte decine di metri. I materiali in
questione sono molto stabili e di compressibilitd nulla o quasi trascurabi-
le.

Al di sopra di questa base si trova uno strato superficiale di spesso-
re di circa un metro, composto da sabbia con presenza di limo.

La falde freatica & profonda e non genera problemi relativamente alle
qualitd meccaniche dei materisli, tanto per la propria ubicazione quanto
per le caratteristiche di questi ultimi.

Questo quadro favorevole delle proprietd geotecniche del terreno di
fondazione € stato perd complicato dalla presenza delle fondazioni del vec-
chio Ospedale, che, come detto, sorgeva nello stesso sito.

Si trattava di strutture massice, in cemento armato, nastriforni, con
sezioni rettangolari e trapezie, che formavano, in pianta, una maglia. Da
tali strutture spiccavano muri in calcestruzzo fortemente armati, "dello
spessore di 50 + 80 cm.

3. CRITERI INFORMATIVI DELLE SCELTE ARCHITETTONICHE

I1 Nuovo Ospedale S. Michele € composto da due corpi principali adia -
centi e tra loro collegati ( Fig. 2 ).Tutta la zona degenze & infatti costi

Fig. 2 Visione shematica del Nuovo Ospedale S. Michele
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tuita da una struttura a base rettangolare con sviluppo prevalentemente lon
gitudinale, disposta su quattro piani e servita da corpi scala e ascensori
esterni. La zona destinata alle attivitd chirurgiche, radiologiche, di ana-
1isi, etc. & invece sistemata in un corpo di fabbrica a sviluppo prevalente
orizzontale, di un solo piano, e disposto accanto al corpo degenze con il
quale & saldato tramite opportuni passaggi a livello del suolo.

Questa distribuzione volumetrica, oltre che rispecchiare criteri di se
parazione funzionale tra le diverse zone ospedaliere che ne favoriscono il
miglior funzionamento, deriva anche da considerazioni che tengono conto di
fattori psicologici propri delle popolazioni colpite da eventi sismici, che
digiune di concetti tecnici quali elasticitd delle strutture, duttilitd etc.
sentono che la miglior difesa contro il sisms rimane nello starsene quanto
pill possibile vicino al suolo. Ecco percid che il contenimento della altez-
za del corpo degenze, cosl come la rassicurante visibilitd dei corpi scala
esterni con il percepibile senso di " soliditd " comunicato dalle - loro
struttura in calcestruzzo, sono tutti elementi che interpretano ed accolgo-
no le esigenze degli utenti di grandi strutture in zona sismica. Lo stesso
vale, naturalmente, per lo sviluppo orizzontale della " piastra ", ove sono
situati i reparti tecnici dell'Ospedale.

4, CRITERI INFORMATIVI DELLE SCELTE STRUTTURALI

Per sfruttare al meglio le qualitd peculiari dell'acciaio e del calce-
struzzo si & adottata una struttura costituita de questi due materiali inti
mamente connessi tra loro ( Fig. 3 ).

Fig. 3 Visione della struttura mista acciato-calcestruzzo dell'Ospedale
S. Michele
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Ne & derivato un fabbricato con ossaturs portante interns realizzata
con pilastri e travi in acciaio rivestiti in calcestruzzo e con tamponature
perimetrali e nuclei scala in calcestruzzo a ritiro compensato con funzione
di controvento.

Questa scelta ha presentato vantagegli anche dal punto di vista esecuti-
VO in quanto le due ditte esecutrici dell'opera ( Venturini S. p.A. per 1le
parti in calcestruzzo e Ipysistem S.p.A. per le parti in acciaio ), hanno
potuto lavorare indipendentemente e senzs interferenze dato che il getto
dellé parti in c.a. e il montaggio delle strutture in acciaio non si sono
condizionati a vicenda. Si sono cos? ridotti notevolmente i tempi di costru
zione dell'opera.

Con la scelta dell'ossatura in ascciaio si & conferito alls strutturs u
na notevole duttilitd a garanzia di un efficace assorbimento delle solleci
tazioni sismiche, mentre con 1'impiego perimetrale del calcestruzzo, si &
ottenuta una soluzione valida riguardo alls durabilitd dell' opera, riducen-
do al minimo gli oneri di manutenzione.

4.1 Sistema strutturale

1" 1"

Le zona della " Piastra

dei servizi tecnici dell'Ospedale si svilug

pa in pianta su un modulo di m. 6,90x6,90 ed ha una struttura costituita de
pilastri, travi e solaio di copertura in accisio. Il tamponamento perlmetra
le come anzi detto , € stato realizzsto con parete continua in c.a. con
funzione di controvento,

I1 fabbricato degenze, si sviluppa per una lunghezza di 176 m. con una
larghezza di 16,2 m. e si eleva per quattro piani per un'altezza complessi-
ve di 15 m., ha alle estremitd un andamento a gradoni, cosl che la superfi-
cie si riduce piano per piano.

I pilastri sono posti su quattro file longitudinali ad un interasse di
3,45 m. e costituiscono i telai trasverssali portanti in acciaio.

Ogni telaio & completato dalle travi trasversali principali e de quel-
le secondarie longitudinali con funzione essenzialmente di collegamento
provvisorio in fase di montaggio.

I1 collegamento ai nodi tra pilastri e travi & realizzato tramite bul-
lonatura con bulloni ad alte resistenza.

I solai sono realizzati con lamiera grecata ed orditi in senso longltu
dinale. Sopra la lamiera & stato realizzato un getto di completamento in
calcestruzzo,

I1 tamponamento perimetrale € costituito da pareti in calcestruzzo che
inglobano anche i pilastri esterni dei telai precedentemente montati.

I quattro blocchi scale, del tutto esterni al fabbricato principale e
da esso separati da giunti sismici, sono stati realizzati completamente in
calcestruzzo (Fig. L ).

I1 solaio del piano terra, a copertura dei corridoi di collegamento tra
i reparti e a copertura del vano tecnico sottostante & stato realizzato in
calcestruzzo utilizzando elementi tipo "Predalle" con larghezza di m. 2 50
alleggeriti con polistirolo.
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Fig. 4 Vistone del tamponamento perimetrale e dei blocchi scale realiz-—
zati in calcestruzzo

4.2 Fondazioni

Un aspetto particolare e di rilevante importanza & stato quello ineren-
te 1'esecuzione delle fondazioni. Infatti non potendosi completamente rimuo-
vere le fondazioni del precedente Ospedale, si & tenuto conto della presenza
delle parti rimaste in loco considerandole come discontinuitd immerse in wun
terreno omogeneo e di notevoli caratteristiche di resistenza e valutandone
1'effetto in relazione ad un ipotetico evento sismico. A tal fine, dato che
11 progetto prevedeva la copertura delle vecchie fondazioni con un rilevato
dello spessore medio di 4,5 metri sul quale poi appoggiava parte del nuovo
Ospedale, si sono verificate le possibilitd di scorrimento del rilevato stes
so tenendo conto delle variazioni dell'angolo d'attrito sul piano di base de
terminate dalla presenza degli elementi in calcestruzzo. Si & poi verificata
la possibilitd dell'avverarsi di cedimenti differenziali paragonando tra lo-
ro i cedimenti riscontrabili su un rilevato omogeneo di 0,6 metri e quelli
di un rilevato di 4,5 metri poggiato su una base rigida di ampiezza 1ndef1n1
ta e spessore 1,5 metri ( vecchie fondazioni ).

I1 rilevato di cui sopra & stato studiato ed eseguito con particolare
attenzione, adottando il criterio di impiegare materiale dello stesso tipo
di quello del terreno di sedime. Si & proceduto alla stesura di strati di
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30 cm di spessore, costipando meccanicamente ogni strato e controllando 1le
sue caratteristiche mediante prove con piastra e prove di densitd, ricavando
ne i parametri geotecnici necessari alle verifiche statiche. -

Limitare al massimo i cedimenti differenziati delle fondazioni era tas
sativo poiché le pareti di perimetro in c.a., data la loro notevole rigidez:
za, avrebbero risentito negativamente di eventuali assestamenti differenzia-
ti. ( Fig. 5 ).

Fig. 5 Esecuzione delle nuove fondazioni sul rilevato

5. METODI DI CALCOLO ADOTTATT

La notevole lunghezza del fabbricato ha comportato la sua suddivisione
longitudinale in sei blocchi separati da giunti sismici; anche i quattro cor
pi scala esterni sono stati resi indipendenti dal corpo principale tramite
opportuni giunti.

La verifica statica € stata eseguita indipendentemente per ogni singolo
blocco e la ripartizione delle forze sismiche & stata effettuata mediante
una analisi statica equivalente considerando la zona sismica di 1% categoria,
Per la determinazione delle rigidezze delle pareti di facciata, che sono do-
tate di ampie finestrature tali da individuare fasce orizzontali e verticali
quali elementi di telai, si sono sviluppati i calcoli secondo due criteri e
cio€ mediante uno schema a telaio e mediante uns analisi con elementi finiti.
In base ai due valori delle rigidezze cosl determinati per ogni setto, si
sono ripartiti i valori delle forze sismiche.

Le differenze dei valori delle forze ripartite e riscontrate per ogni e
lemento, in relazione ai due criteri di calcolo, sono sensibili al primo pi;
no e quasi nulle all'ultimo. B
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Determinate cosl le forze, si & provveduto, secondo metodi usuali, al
dimensionamento dei controventi, delle armature, delle fondazioni e delle al
tre parti strutturali.

6. INTERCONNESSIONI CALCESTRUZZO - ACCIATIO

La scelta della struttura mista acciaio-calcestruzzo, come gii prece -
dentemente illustrato, ha comportato notevoli economie nei tempi di esecuz1o
ne , oltre agli indubbi vantaggi nel comportamento statico nel complesso.

Si sono potute infatti effettuare indipendentemente fasi di lavorazio-
ne altrimenti interdipendenti.

Compatibilmente con le esigenze statiche si € cercatc di evitare il
pil possibile interconnessioni tra i due tipi di struttura, in modc ds reﬁde
re indipendente la costruzione abbreviando cosl i tempi di esecuzione dell' o
pera,

Problemi di interconnessioni acciaio-calcestruzzo si sonc presentati
nel corpo degenze ove particolare curas € stata dedicata allo studio degli
attacchi della struttura e deil controventi orizzontali di coperturs in ac -
ciaio ai corpi montacarichi e alle murature trasversali in calcestruzzo. Par
ticolarmente complessa € stata la connessione delle gabbie montacarichi, rea
lizzate in c.a. con la struttura metallica che le circonda, considerato che
tali gabbie costituiscono il sistema di controventatura del corpo degenze.E'
da tener presente che i giunti di dilatazione, a intervalli di circa 30 me -
tri, fanno in modo che ciascuna gabbia debba assorbire le azioni orizzontali
per sisma e/o vento relative al blocco considerato, indipendentemente dal
contributo degli elementi adiacenti. Inoltre le gebbie non sono baricentri -
che rispetto ai blocchi di edificio che esse controventano.

Fig. 6 Particolare piastre attacco struttura ai corpi
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Il collegamento tra le strutture diverse &€ stato realizzato con armatu-
re di ancoraggio ( costituite da travi, bulloni passanti e ganci ), preventi
vamente inserite nei casseri delle murature in calcestruzzo e saccuratsmente
posizionate in modo che a maturazione avvenuta, il collegamento non richie -
desse ulteriori interventi ed inoltre si presentasse privo di giochi ( Fig.
6e 7). '

Gli ancoraggi della struttura metallica di copertura, del corpo degenze
in corrispondenza delle murature trasversali e di testata, sono stati reallz
zati dotando le travi di bordo 41 un sistema di staffe concentrate in pross1
mitd dei pilastri, che a getto avvenuto risultano annegate nello spessore
delle muresture stesse; l'effetto di ancoraggio € stato completato mediante
1'utilizzo di tondi, facenti parte dell'armatura del muro al quale le staffe
stesse sono state vincolate.
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Fig. 7 Particolare attacchi controventi in copertura ai setti in C.A.

T. PROGETTAZIONE DEL CALCESTRUZZO SUPERFLUIDO A RITIRO COMPENSATO PER L“‘ OSpE
DALE CIVILE " SAN MICHELE " DI GEMONA

Come gid precedentemente detto, la necessitd di realizzare 1'Ospedale
in templ relativamente brevi & stata soddisfatta ricorrendo all'impiego di
strutture ad ossatura metallica, con nodi a cerniera, aventi il compito d4i
far fronte alle sole azioni verticsli, demandando ad idonee strutture in cal
cestruzzo armato il compito di resistere alle azioni orizzontali di eserci -
zio ( vento, eccentriciti dei carichi verticali, ecc. ) nonch® a quelle ecce
zionali ( sisma di progette ). La struttura in calcestruzzo oltre ad avere
una buona duttilitd doveva anche avere i requisiti di getti faccia vista plu
ripiano in quanto non era previsto nessun ulteriore trattamento superficiale.
I1 problema di progettare un calcestruzzo idoneo non era facile, perché 1l'e-
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vaporazione dell'acqua provoca il ritiro del calcestruzzo e la contrazione da
ritiro induce una sollecitazione di trazione nel calcestruzzo. Quando questa
supera la resistenza a trazione del materiale si verificano le fessure che
mettono i ferri di armatura a contatto diretto con 1'azione corrosiva dell'am-—
biente.

La migliore soluzione dal punto di vista sia tecnico che economico era
quella di progettare un calcestruzzo a ritiro compensato impiegando contempo -
raneamente un additivo superfluidificante e un additivo espansivo. L'agente es
pansivo provoca un aumento di volume di entitd superiore alla contrazione cau-
sata dal ritiro. In queste condizioni il calcestruzzo espande, ed aderendo al
ferri provoca una coazione interna. Questa precompressione chimica ci permette
di far lavorare il calcestruzzo a dei valori pill elevati di trazione e flessio
ne, percid abbiamo un sicuro miglioramento di duttilitad . Perché 1'espansione -
contrastata si traduca in un stato di compressione nel calcestruzzo e di tra -
zione nei ferri d'armatura, & necessario che 1'espansione si verifichi quando
i1 calcestruzzo & indurito. Praticamente & necessario che 1'espansione causata
dall'additivo espansivo sia coordinata con 1l processo di indurimento del cal-
cestruzzo.

Nel progettare il calcestruzzo che verrd impiegato in cantiere si € rite-
nuto opportuno impiegare misure sperimentali in quanto i valori di ritiro cal
colati mediante il procedimento del MIX-DESIGN danno valori molto approssimati
vi e poco affidabili. -

Nel laboratorio della RUREDIL S.p.A. di Milano dopo la determinazione del
fuso granulometrico degli inerti si sono eseguite prove di resistenza a com -
pressione, prove per la determinazione del ritiro assiale secondo UNI 6687 -70
e prove per la determinazione dell'espansione contrastata secondo UNI 81L8.

7.1 Composizione del calcestruzzo

Gli inerti esaminati sono selezionati e frantumati dal materiali ghiaiosi
alluvionali del fiume Tagliamento. Dal punto di vista petrografico, si defini-
scono calcari, calcari selciosi e bituminosi, con rari elementi conglomeratici
tutti di elevata durezza.

In assenza di specifica normativa, le caratteristiche delle due classi di
inerte esaminate sono state confrontate con le prescrizioni della norma UNT
7163, punto 5.2.2. " Aggregati ".

GHIATA: trattasi di una classe in parte naturale rotonda e in parte fran-
tumata, costituita da elementi non gelivi, ne gessosi o friabili, privi di im-
puritd organiche, con passante al vaglio UNI 2332 da 0,075 mm in quantitd del-
lo 0,23% in massaj;il coefficiente di forma & risultato 0,31.

SABBIA : & costituita interamente da materiale naturale, di dimensioni
massime di 4 mm, rotondo, esente da sostanze organiche ( UNI T466 ) e con con-
tenuto di passante al vaglio UNI 2332 da 0,075 mm verificato per lavaggio del
campione ( APPENDICE D, punto D1 della UNI 7163 ) pari a 1,6% in massa. Il tem
po di sedimentazione del passante indica una composizione almeno per gran par—
te esente d'argilla.

Dall'analisi granulometrica ( Fig. 8 ) si vede che 1'inerte ha una buona
composizione e le pesature consigliate sono 45% 4i sabbia e 55% di ghiaia.
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Fig. 8 Composizione granulometrica degli inerti

In genere risulta difficile indicare delle condizioni ottimali, poiché le esi
genze di ciascun lavoro pongono di volta in volta dei problemi diversi. Si
possono comunque fare alcune osservazioni sull'effetto di certi parametri:

1/ Tenore di sabbia pidl elevato del normale favorisce l'uniformitd di finitu-
ra e di colore

2/ La miscela deve essere coerente per evitare la segregazione

3/ Per soddisfare 1'uniformitd del colore superficiale bisogna fare in  modo
che i materiali componenti, e specialmente il cemento e la sabbia, conser-
vino le stesse caratteristiche durante 1'intero lavoro. In particolare 1la
sabbia deve provenire dalla stessa cava ed avere granulometria e colore u-
niforme e costante ed essere costantemente prive di impurita.

4/ Per ottenere un risultato costante & necessario che il dosaggio scelto re-
sti invariato nel corso del lavoro. Una variazione nella quantitd dells
sabbia e specialmente dell'acqua provoce variazioni di colore nella super-
ficie.

T.2 Confezionemento del calcestruzzo con il superfluidificante CONCRETAN L e
con 1'additivo espansivo EXOCEM 32

I1 notevole quantitativo di armatura ( staffe chiuse ravvicinate e anima
in acciaio ) rende difficoltoso il getto, percid il calcestruzzo deve essere
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superfluido ( SLUMP 18-20 cm ). Questa alta lavorabilitd & stata assicurata
nel periodo estivo dal superfluidificante CONCRETAN L e nel periodo invernale
dal superfluidificante FLUIMENT. La lavorabilitd € stata ulteriormente miglio
rata dalla componente fluidificante dell'additivo espansivo EXOCEM 32, I1 do-
saggio dell'espansivo EXOCEM 32 variava da 6-8% secondo il quantitativo di
ferri di armatura presenti. Mantenendo costante il dosaggio dell'EXOCEM 32 si
pud constatare che 1'espansione aumenta al diminuire del vincoli nel calce -
struzzo e risulta inversamente proporzionale alla percentuale di armatura nel
calcestruzzo. L'espansione € molto influenzata dall'umiditd, dalla temperatu-
ra e dal tipo e finezza del cemento utilizzato.

L'EXOCEM 32 & stato messo a punto in modo da avere un-andamento di espan
sione direttamente proporzionale al suo dosaggio come € rappresentato nella

( Fig. 9 ).

600

“ (7)

N7 A 059 At 0,704
L Ac (28) Ac

S 400 /

2 (90)

T

n- —g

a2

200 / // (a giorni)
/

0 ,// (7 7// —

é B

0 3 6 9 12 0 3 6 9 12
Dosaggio EXOCEM 32 % sul cemento

\
AV

RITIRO

200

Fig. 9 Variazioni lineari in calcestruzzi espansivi al variare del
dosaggio di EXOCEM 32

Possiamo ora considerare alcune relazioni matematiche relative al fenome
no espansivo. Se il calcestruzzo espansivo si & espanso di un valore d€ in
un intervallo di tempo d®, questo pud essere espresso come un fenomeno evolu-
tivo in cui la formazione del calcestruzzo € influenzata dal peso di Dp:

D
d€=—AP— =aE - E(8)
Quindi la sollecitazione di espansione dopo il tempo "t", risulta:

_ b _de S —
G_J r E (@) - de 1+ (8%) ae
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dove: () Modulo secante del calcestruzzo al momento ©
Area della sezione di calcestruzzo

I1 fattore di scorrimento del calcestruzzo dal momento,o,al

E
A
$

(et)
tempo,t,

Si rende necessaria, a questo punto, una precisazione sullo scorrimento, ov-
vero la deformazione viscosa sotto carico in calcestruzzi additivati con
EXOCEM 32: poich€ non si sono riscontrate anomalie rispetto ail calcestruzzi
ordinari, possiamo ritenere che il fenomeno dello scorrimento non viene in -
fluenzato dal comportamento espansivo dei calcestruzzi a ritiro compensato .
In ordine alla semplificazione della formula vista in precedenza, si pud as-
sumere che, finché viene considerato lo scoErimento, il modulo secante del
calcestruzzo sia un modulo apparente E' = 1+ 4 ; in tal modo & possibile
pensare alla formula seguente:

5:56. ol dove

Ee -8 11 grado di espansione raggiunto dal calcestruzzo ad espansione
esaurita
E'-& il modulo secante medio del calcestruzzo durante 1'espansione

La formula precedente parte dal presupposto che l'espansione del calcestruz-
zo sia completamente impedita. In realtd, nelle strutture si verifica sempre
un allentamento dei vincoli, dovuto all'elasticitd di questi e pertanto dob-
biamo porre:

G’=é;' E'. dove

o-& un coefficiente che potremmo definire come Modulo di vincolo ed
il cui valore & compreso tra O e 1 come risulta chiaramente, per oL = O avre-
mo 1l'espansione libera e quindi non si verificherd alcuna sollecitazione in
dotta, mentre per ol= 1 tutta l'espansione ottenibile sara trasformata in sol
lecitazione. -

Consideriamo ora un elemento di calcestruzzo che si espanda di un valore
= £e. Se poniamo Af ed Ac rispettivamente l'area della sezione di ferro e
quella della sezione di calcestruzzo, in caso di vincolo efficace avremo:

Forza di trazione del ferro= Ec*Ef + Ar e per l'equilibrio avremo:

Forza di compressione nel calcestruzzo=é:c- Ec-Ac da cui ricaviamo
che la sollecitazione unitaria nel calcestruzzo vale:

Ef- AT s

G/c = Ec' ho =€c. p-Ef dove p & 1l'incidenza dell'armatura Af/Ac.
Ponendo il modulo di elasticitd dell'acciaio da armatura pari a circa 2,1 x
10 kg/emg possiamo ottenere il grafico che rappresenta il rapporto tral'espan
sione e la sollecitazione di compressione di questa indotta nel calcestruz
zo in funzione dell'incidenza di armatura (Fig. 10 ). I1 dosaggio medio del-
1'EXOCEM 32 impiegato per il calcestruzzo dell'Ospedale S. Michele era il T%
sul peso del cemento. Questo dosaggio provoca secondo il diagramma (Fig. 9)

una espansione di cca 300u per una percentuale di armatura pari allo 0,5% R
valore che nel diagramms ( Fig. 10 ) corrisponde approssimativamente ad una
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Fig. 10 Diagramma per il calecolo della sollecitazione ridotta dall'es -
pansione ( secondo Norma ACI 223 )

sollecitazione ridotta di 3,5 kg/cmg. Valori di questa entitd sono soddisfa-—
centi per 1'annullamento delle piccole tensioni derivanti dall' indurimento

del calcestruzzo e dimostrano quindi 1'efficacia dell'impiego dell'EXOCEM 32
nella prevenzione delle fessurazioni da ritiro.

7.3 Prove preliminari
7.3.1 Prove di resistenza a compressione
Con la composizione degli inerti rilevata dal fuso granulometrico € sta

to confezionato un calcestruzzo con 350 kg/me di cemento 325 Portland della

Friulana Cementi

Resistenza a compressione Kg/cm2

ADDITIVO DOSAGGIO A/C SLUMP
1 b T 28
CONCRETAN L 0,6% 0,61 18cm Ly 152 206 268
CONCRETAN L 0,6%
0,55 18cm 107 255 301 295

EXOCEM 32 T %
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Le prove di resistenza a compressione dei cubetti rilevati in cantiere erano
tutti superiori a 380 kg/emg al posto del progettato RbK 250.

T.3.2 Prove per la determinazione del ritiro idraulico secondo UNI 6687-70

In laboratorio sono stati confezionati provini con dimensioni Lxix16 em
e rilevati 1 seguenti dati:

RLti S
Sformatura a itiro um/m dopo

2 ore lg Lgg T g 1k gg 28 gg
Malta di riferimento 0 =42 -8L -229 -L417 -521
Malta additivata 0 -7 -11 =177 —220 -311

7.3.3 Prove per la determinazione dell'espansione contrastata del calcestruzzo
secondo UNTI 8148

Caratteristiche del calcestruzzo Espansione

A/C + E I/C + E SLUMP 7 giorni 28 giorni
0,51 5,4 18 cm 0,29 %, 0,34 %0

8. ESECUZIONE DELL'OPERA

I1 tempo di costruzione del complesso ospedaliero & risultato di 36 mesi.
In termini di manodopera sono state impiegate, nella sola costruzione, 300.000
ore lavorative.

Per i getti delle murature in C.A. si sono utilizzate, per il corpo degen
ze, casseforme metalliche del tipo "NOE" con dimensioni modulari 3,45x3,70 me-
tri. Per il corpo servizi monopiano ed i corpi scale e montacarichi dove era
prevista una particolare grecatura sulla faccia esterna del C.A., sono stati
impiegati pannelli del tipo "ALPICAS" di dimensioni modulari 3x1 metri.

La preesistenza della struttura in acciaio ha notevolmente facilitato i
problemi di aggancio, allineamento e messa a piombo delle casserature. Il cal-
cestruzzo veniva confezionato in cantiere in una centralina automatica che ave
va la possibilitd di dosare contemporaneamente il superfluidificante e 1'addi-
tivo espansivo.

Le faccia a vista del calcestruzzo su tutta la superfice esterna & stata
eseguita molto bene senza nessuna fessurazione, con uniformitd di colore. La
resistenza al fuoco di 120 minuti della struttura in acciaio e della lamiera
grecata del solaio € stata realizzata con la spruzzatura di intonaco antincen-
dio a base di fibre minerali tipo DAVISPRAY; inoltre le strutture verticali e
orizzontali sono state ulteriormente protette con coppellature in cartongesso
e con controsoffitti del tipo a pannelli in conglomerato di fibre minerali.
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SOMMARIO

L’igolamento cismico degli edifici e’ ogegi un sistema sperimentato ed af -~
fidabile che consente numerosi vantaggi tecnici ed economici con guadagno di
sicurezza nei confronti delle costruzioni tradizionalijsono messe in evidenza
le caratteristiche principali del sistema e viene sviluppato un esempio di pro-
gettazione con isolamento,posto a confronto con base fissa.

SUMMARY

The seismic isolation for buildings is now a tested and reliable system
which allows for a number of technical and ecomical advantages resulting in an
improved safety if compared to conventional constructions;the main features of
the system are outlined and a design example ig presented and compared to a fi-
xed base case.

1 Concetti generali

Premesso che ogni edificio posto in zona sismica puo’essere calcolato sia
in regime statico (metodo delle forze equivalenti) sia in regime dinamico (me-
todo raffinato basato sulla partecipazione modale allo spettro di risposta
dell’evento sismico),il progetto strutturale puo’ poi evolvere secondo due
orientamenti praticamente contrapposti e cloe’:

a) struttura rigidamente vincolata al terreno,dal quale riceve quindi le acce-
lerazioni sismiche orizzontali e verticali,dimensionata per resistere alle
azioni inerziali dovute alla massa propria e dei carichi aggiunti.

b) struttura collegata al terreno mediante —isolatori sismici- che fungono da
filtro alle accelerazioni orizzontali riducendo in modo cospicuo le azioni
inerziali sopra citateje’ il principio dei supporti antivibranti delle mac-
chine alternative applicato a rovescio.

In entrambe le soluzioni,allo stato attuale della tecnologia,la struttura
riceve totalmente le accelerazioni verticali che,comunque, hanno importanza di
gran lunga inferiore a quelle orizzontali, in quanto il loro effetto e’ equi-
valente ad un aumento del sovraccarico verticale.

7 Caratteristiche dei sistemi strutturali

2.1 La progettazione secondo l'orientamento a) e’ quella usuale e piu’ intui-
tiva ma,per edifici dotati di frequenza propria superiore a lHz,sotto 1'ef~
fetto degli eventi sismici,conduce ad accelerazioni dei piani alti superiori
a quelle del terreno e quindi alla necessgita’ di grandi sezioni resistenti,
a venti massa rilevante (che esalta le azioni inerziali).
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Le accelerazioni di progetto,fissate dalle Norme,sono inferiori a quelle
reali nel rapporto di circa l a 3 e si ammette implicitamente che la strut-
tura, dimensionata alle tensioni ammissibili per le azioni ottenute da tale
analisi, esca dal campo lineare dissipando energia e smorzando 1’ effetto
sismico reale; ovviamente, perche’ questo comportamento sia possibile,e’ ne-
cessario conferire alla strutttura adeguata duttilita’ mediante interventi
sulle sezioni degli elementi resistenti ed opportuni dimensionamento e dispo
sizione dell’armatura.

Con vincolo rigido al terreno il primo modo di vibrare della strut-
tura e’ di tipo flessionale ed induce quindi grandi spostamenti alla som—
mita’, con conseguenti possibili forti danni alle tramezzature ed agli ar-
redamenti;anche la struttura subisce lesioni ma riparabili se il progetto e’
correttamente impostato.

Sono poi richieste fondazioni in grado di resistere alle azioni orizzon-
tali trasmesse all’edificio ed a quelle verticali addizionali dovute alle
coppie ribaltanti risultanti;spesso risultano necessari tiranti di ancorag-
gio dei corpi controventanti.

La progettazione secondo l’orientamento b),che prevede isolamento dal
terreno,e’ meno nota, pur essendo stata impiegata con successo,in modo in-
tuitivo anche in passato.

Vi sono numerosi esempi di tale approccio al problema fra i quali si pos-

sono ricordare in ordine storico:

.1 Parere di parte della Commigsione Statale (insediata dopo il terremoto di
Messina) a favore della adozione di strati di sabbia come separatori fra
le fondazioni ed il terreno; come e’ noto prevalse 1’indirizzo verso fon—
dazioni solidali al terreno e con struttura in grado di resistere a forze
orizzontali pari ad una frazione dei carichi agenti.

.2 Nell’Imperial Hotel Tokyo,F.Lloyd Wright realizzo’il sistema di fondazione
con una platea impostata su pali verticali infissi nel terrenc cedevole
fino ad un banco compatto poco piu’profondo, contro il parere di tecnici
locali che preferivano fondazione diretta sullo strato inferiore;il for-
tissimo terremoto del 1923 lascio’ 1’edificio indenne anche nelle decora-
zioni in stucco e nei divisori.

.3 Alla fine degli anni 40 si sviluppo’ il concetto del "soft first story"”
che prevedeva rigidezze flessionali delle colonne del piano piu’ basso ri-
dotte rispetto a quelle dei piani superiori, ammettendone la plasticizza-
2zione per dissipare energia e quindi smorzare 1°‘effetto sismico ai piani
superiori;in pratica tale sistema, per risultare efficace, richiede spos-
tamenti relativi dell’ ordine della decina di centimetri con conseguenze
disastrose sulla stabilita‘delle colonne.

.4 Dopo alcuni tentativi di isolamento dell’edificio mediante apparecchi a
rotolamento in acciaio iniziarono ad apparire isolatori in gomma e acciaio
(fig.1) secondo tecnologia ora estensivamente applicata sia in California,
ove s3i attendono importanti eventi sismici connessi con la faglia di S.An-
drea, sia in Nuova Zelanda; si hanno esempi anche in Francia ed in Sud A-
frica per la protezione delle centrali nucleari.

Le attuali possibilita’ di questa soluzione sono dovute allo sviluppo

di particolari mescole in gomma naturale che possono sviluppare in campo e-

lagtico deformazioni a taglio del 100% con rottura oltre 400% (fig.2) ;la

presenza di fogli di acciaioc vulcanizzati alla gomma conferisce a questa
confinamento laterale e stabilita’ cosi’ che gli isolatori risultano assai
rigidi a compressione,impedendo effetti di rollio e beccheggio dell’edificio
sovrastante.

Lo smorzamento critico della gomma dei supporti e’ dell’ordine del 510

% ed e’ pogsibile costruire isolatori con modulo di deformazione orizzonta-

le decrescente con gli spostamenti, per cui risulta elevata rigidezza per

gli effetti del vento e non sono necessari limitatori di spostamento per
questo carico.
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Gli isolatori sismici in gomma e acciaio hanne in esercizio comporta-
mento elastico con smorzamento lineare di tipo viscoso; il loro accoppiamen-
to con la struttura sovrastante consente la schematizzazione dell’insieme
con un modello lineare ,i cui modi di vibrare godono della ortogonalita’;
cio’ non e’ possibile quando tali supporti sono integrati con altri elemen-—
ti dissipatori di tipo isteretico,quali ad esempio nuclei in piombo,piastre
inflesse, o ,peggio,di tipo ad attrito.

I1 primo modo di vibrare della struttura con isolatori in gomma e ac-
ciaio e’praticamente quello del corpo rigido ,con deformazioni localizzate
gsolo negli isolatori e con frequenza propria normalmente inferiore a 0.5 Hz;
i modi successivi coinvolgono anche le deformazioni flessionali ma con fat-
tori di partecipazione fortemente ridotti.

Questo e’ il principio fondamentale dell’ isolamento sismico che assor-
be energia quasi esclusivamente in corrispondenza del primo modo di vibrare
ed all’interno di materiale idoneo allo scopo, mentre per la ortogonalita’
gsopra citata le energie del terremoto alle frequenze dei modi superiori non
possono essere trasmesse all’edificio.

I1 risultato e’ una gtruttura con sollecitazioni ridotte rispetto a
quelle agenti nel caso di vincolo rigido e che non necessita di ancoraggi a
terra,eliminando la necessita’ di fondazioni profonde.

Nel caso di evento sismico 1’edificio rimane pressoche’ immobile ris-
petto al moto del terreno;si ottiene inoltre fortissima riduzione dei danni
agli arredamenti ed alle attrezzature (si pensi agli ospedali) ed assenza di
lesioni alla struttura.

3 Tecnologia dell’isolamento sismico dell’edificio

3.1

3.2

Ampia ricerca teorico—sperimentale sull’uso degli isolatori sismici e’
stata condotta da J.M.Kelly a Berkeley presso la University of California
ove e’ disponibile grande tavola a scosse.

Tale ricerca ha dimostrato che e’ possibile la costruzione degli isola-
tori precedentemente descritti ed in grado di produrre i benefici effetti
prevedibili anche teoricamente mediante loro schematizzazione in elementi
prevalentemente impegnati a taglio in campo lineare e dotati di smorzamento
viscoso pure lineare.

Le prove sono state effettuate su modelli strutturali in scala 1:3 (
fig.3), introducendo nella tavola a scosse le accelerazioni rilevate in al-
cuni terremoti di grande magnitudo e con svariate caratteristiche di durata
e frequenza (E1 Centro, Pacoima Dam, Taft, Parkfield).

Per gentile concessione del Prof. Kelly si riportano i risultati speri-
mentali ottenuti sulla struttura di fig.4 per il terremoto di El Centro e
con diverse condizioni di vincolo:

.1 fig.5 base fissa:
- accelerazione di picco della tavola 0.82 g
- " " " del 50 piano 3.58 g
.2 fig.6 base isolata con gomma naturale ed acciaio:
— accelerazione di picco della tavola 0.83 g
- " " = del 50 piano 0.13 g
.3 fig.7 base isolata come sopra con nucleo in piombo aggiunto:
— accelerazione di picco della tavola 0.85 g
- " " " del 50 piano 0.38 g

Si ogserva 1’efficacia dell’isolamento gismico in gomma ed acciaio e

1’indesiderata trasmissione di vibrazioni nel caso di nucleo in piombo ag-

giunto.

Allo scopo di ottenere sicurezza anche per evento sismico di importanza
maggiore del prevedibile si predispongono opportuni limitatori di corsa, ot-
tenendo cosi’ sicurezza contro il ribaltamento degli appoggi.
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3.3 Per la realizzione dell’isolamento sismico e’ necessaria la costruzione
di una piattaforma di base ,posata sugli appoggi e posta a sostegno della
struttura in elevazione

3.4 Poiche’ alla fine dell’evento sismico il terreno sottostante 1’edificio
puo’ trovarsi dislocato rispetto alla posizione originaria,sono previste ap-
posite sedi nelle fondazioni per inserimento di martinetti idraulici (da no-
leggio) orizzontali per riportare, se necessario, 1‘edificio al suo riferi-
mento iniziale.

3.5 Per consentire il libero movimento del terreno rispetto all’edificio,tut-
ti gli accessi devono essere progettati con giunto adeguato agli spostamenti
previsti e gli impianti dotati di collegamenti flesgibili.

3.6 Tenendo conto sia dei vantaggi che delle esigenze tecnologiche collegate
con la adozione degli isolatori sismici,si ottiene una migliore sicurezza
globale dell’edificio ed un apprezzabile risparmio del costo di costruzione.

4 Esempio di progettazione

4.1 Come esempio numerico dei concetti sopra esposti si e’considerato il te—
laio trasversale di un edificio di tre piani provvedendo al dimensiona-—
mento con appoggio diretto a terra e con isolamento sismico;si e’ supposto
che le caratteristiche geometriche ed inerziali dell’ edificio consentano la
trattazione del problema come piano anziche’spaziale con il vantaggio di
risultati piu’ immediati ove si pensi che, in difetto di tale ipotesgi, fra i
primi modi di vibrare si annoveranno sempre moti torsionali.

L’edificio considerato e’ previsto prefabbricato con pilastri posti ad
interassi longitudinali di 7.2 m e trasversali di 8.0 m, travi longitudina-
li precompresse e solai trasversali precompressi,dotati di alloggiamenti per
getti e barre di incatenamento che costituiscono le traverse del telaio
trasversale;i carichi previsti per 1‘analisi sismica sono di seguito elen-

cati:

-copertura:impalcato {g+p+q/3=3.542.0+1.5/3=6.0 kN/mnq}*7.2*16.6=717 kN
travi bordo {g=[(0.1540.06)*1.50+0.45%0.45)1*25)*27.2=186 kN
travi di colmo {g=0.80%0.45)*25)*7.2 = 65 kN
pilastri {=0.50%0,80*25}*3*1.90 = 40 kN

-piani timpalcato {g+p+q/3=3.542.043.5/2=7.2 kN/mq)*7.2%16.6=843 XN
travi bordo e colmo + pilastri =306 kN

Le sezioni costruttive dei due telai sono riportate nelle figg.8 e 9.;
1’analisi dinamica e’ stata svolta in accordo con le vigenti norme italiane
per zone a rischio sismico di 1 categoria,coefficente di importanza dell’e—
dificio I=1.20.

Per i due telai si riportano di seguito le caratteristiche della parte-
cipazione al modi elementari flessionali di vibrazione per effetto dell’ac-
celerazione spettrale e coefficiente di smorzamento pari a 0.05.

Per il telaio isolato si sono previsti appoggi aventi dimensioni 0.35x
0.35 m e con spessore totale della gomma 0.10 m. con modulo tangenziale pa-
ri a 840 kN/mq

TELAIO 3 PIANI FISSO ALLA BASE --

PARTECIPAZIONE MODALE DELLE MASSE
HODO  X-DIREZIONE  7-DIREZIONE  Z-DIREZIONE

1 J1776E+02 .0000E+00 .0000E+00
2 .6017E+01 .0000E+00 .0000E+00
] - 21176E+01 .0000E+00 .0000E+00
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1000 FREQUENZA SPETTRALE
NUM. RAD./SEC CICLI/SEC PERIODO-SEC(D) ACCELERAZIONE VELOCITA' SPOSTAMENTO
1 11.74 1.87  .535204(1) 1.117 .100 .009
(2) .000 .000 .000
(1) .000 .000 .000
2 §2.5] 6.7 .147610(1) .11 .028 001
(2) .000 .000 .000
(2) .000 .000 000
] 88.37 14.06  .07109%(1) 1.11 013 000
(2) .000 .000 .000
(1) .000 .000 .000
FATTORI DI P ARTECIPAZIONE NODALE
MODO  PERIODO  1-DIREZIONE  2-DIREZIONE  Z-DIREZIONE
1 .535 .151688 .000000 .000000
2 148 .003909 .000000 .000000
3 071 -.000418 .000000 .000000

TELAIO 3 PIANI BASE ISOLATA

PARTECIPAZIONE MODALE DELLE MASSE

NODO  X-DIREZIONE  Y-DIREZIONE
1 .2168E402 .0000E+00
2 . 4099E400 .0000E+00
E} .6196E-01 .0000E+00
§ .1194E-0] .0000E+00
Hobo FREQUENZA

Z-DIREZIONE

.0000E+00
.0000E+00
.0000E+00
.0000£+00

SPETTRALE

NUM. RAD./SEC CICLI/SEC PERIODO-SEC(D) ACCELERAZIONE VELOCITA’ SPOSTAMENTO

1 .11 35 2.895533(1) 1.251 516 .266
(2) .000 .000 .000
{(2) .000 .000 .000
2 18.49 2.9 .3397170(1) 1.942 159 .009
(2) .000 .000 .000
(1) .000 .000 .000
] 42.04 6.69  .149448(1) 2.942 .070 002
(2) .000 .000 .000
(1) 000 .000 .000
4 11.24 11.34  .086196(1) 2.942 041 .001
(2) .000 .000 .000
(1) .000 .000 .000
FATTORI DI P ARTECIPAZIONE HODALE
¥ODO PERIODO  1-DIREZIONE  2-DIREZIONE  Z-DIREZIONE
1 2.89% 5.158517 .000000 .000000
2 L340 .003526 .000000 .000000
3 149 .000103 .000000 .000000
i .088 .000007 .000000 .000000

Si nota come il periodo fondamentale passa da 0,53 sec per il telaio a ba-
telaio con isolamento;j;a tali periodi corrispondo-
no rispettivamente accelerazioni spettrali di 1,0 e 0,425 per cui risulta e-

se fissa a 2,89 sec per il

vidente 1’effetto degli isolatori sismici.

Nelle figure 10 e 11 sono riportati rispettivamente i modi di vibrare, gli
flettenti della colonna centrale

spostamenti e 1’inviluppo
per i due telai.

dei momenti
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I1 risultato piu’ significativo e’ che,oltre alla riduzione delle sezioni
dei pilastri,il telaio sismicamente isolato puo’ essere prefabbricato per-
che” i getti di incatenamento dei montanti sono sufficienti per le azioni
indotte,mentre il telaio con base fissa richiede completa revisione per
queste azioni.

5. Conclusioni

La tecnologia illustrata e’ senza dubbio interessante per i vantaggi
ottenibili in termini di sicurezza e di economia della costruzione:il costo
degli isolatori e delle opere aggiuntive per garantirne la ispezionabilita’
e la eventuale sostituzione dopo un forte evento sismico e per la costruzio-
ne della struttura di base e’ ampiamente compensato dal risparmio sulle fon--
dazioni e sulle opere in elevazione;in questo bilancio non si e’ preso in
conto 1’ulteriore vantaggio di drastica riduzione dei danni alle attrezzatu-
re.

Un edificio di grandi dimensioni,in cui si sono potuti valutare esatta-
mente gli oneri ed i benefici dell’isolamento, e’ attualmente in fase di a-
vanzata progettazione per zona sismica in Italia.
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fig.l sezione di isolatore sismico - dimensioni D=0.76 m. H=0.38 m.
: - carico V=4000 kN spost. h=0.38 m.

fig.2 prova di isolatori sismici sotto carico verticale e 100% spostamento
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fiz. 3a modello di struttura durante prova su tavola a scosse UC -Berkeley

fig. 3b apparecchiatura acquisizione misure in tempo reale UC -Berkeley
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SOMMARIO

Questa memoria presenta i concetti fondamentali e la filosofia di progetto
dell'isolamento alla base ed illustra l'applicazione di questi concetti su due
ponti. Il primo esempio & un tipico ponte a 3 luci ed il progetto di isolamento
alla base viene confrontato con diverse situazioni sismiche. Il secondo esempio
¢ i1 progetto di adeguamento sismico del viadotto ColTrans Sierra Point Overhead.
Questo & un ponte obliquo a 8 campate, recentemente ristrutturato utilizzando i

concetti dell'isolamento alla base.
SUMMARY

The paper discusses the basic concept and design philosophy of base
isolation design and presents the application of the concepts on two bridges.
The first example is a typical three-span bridge and the impact on base isolation
design of different seismic 2zones is examined. The second example is the
CalTrans Sierra Point Overhead seismic retrofi project. This is an 8-span skewed
bridge that has recently been retrofitted utilizing base isolation concepts.

INTRODUZIONE

I1 terremoto di San Fernando del 1971 ha dimostrato 1la potenziale
insufficienza dei passati metodi di progetto per costruire dei ponti a prova di
sisma. Dal momento che la maggior parte dei ponti esistenti in servizio negli
Stati Uniti al giorno d'oggi sono stati progettati utilizzando criteri di
progettazione anteriori al 1971, ne consegue che molti dei ponti autostradali
costruiti nei 37 stati sismicamente attivi della nazione possono avere una

resistenza insufficiente a sostenere un carico sismico. Riconoscendo questo
problema, la CalTrans ha sviluppato un programma in corso di realizzazione per
1'ammodernamento dei ponti in California (VI). In aggiunta, FHWA ha varato due

progetti fondamentali che sono stati attuati dalla Applied Technology Country.
I1 primo era lo sviluppo di Seismic Design Guidelines (Guida per la Progettazione
Sismica) per nuovi ponti (I), e il secondo era lo sviluppo di una normativa per
1'ammodernamento sismico di ponti esistenti (II).

I1 programma di adeguamento CalTrans prevede in primo luogo di effettuare
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dei collegamenti diretti sia tra i vari elementi della sovrastruttura che tra la
sovrastruttura e le sottostrutture di supporto. Questa soluzione & molto utile
quando le travi dei ponti hanno lunghezze di appoggio insufficienti. Fino a
questo momento non € stato fatto nessun tentativo da parte della CalTrans per
rafforzare le inadeguate sottostrutture di supporto come colonne e pilastri,
principalmente a causa del costo di tale soluzione.

Vi sono ora eccitanti possibilitd nell'adeguamento sismico di ponti
esistenti grazie al recente sviluppo delle ricerche effettuate in Nuova Zelanda
sull'applicazione a ponti e strutture dei concetti dell'isolamento alla base e
della dissipazione di energia. La teoria fornisce delle soluzioni di adeguamento
alle colonne ed ai pilastri sottodimensionati ed alle travi le cui basi di
appoggio hanno lunghezze insufficienti. Infatti i movimenti orizzontali della
sovrastruttura (impalcato) vengono drasticamente ridotti con una contemporanea
diminuizione delle forze trasmesse alle strutture di sostegno (pile-pulvini).

Questa memoria presenta l'applicazione dei dispositivi sismici su due ponti.
Il primo esempio & un tipico ponte a 3 luci e viene esaminato 1'impatto della
diversa sismicita di alcune zone sul progetto di isolamento alla base. Il
secondo esempio & il progetto di ammodernamento sismico CalTrans Sierra Pont
Overhead. Questo & un ponteasimmetricoa otto luci che & stato recentemente
ristrutturato utilizzando i principi dell'isolamento alla base.

CONSIDERAZIONI SULL'ADEGUAMENTO SISMICO

I1 "Applied Technology Council"” ha recentemente completato la guida per
l'ammodernamento antisismico di ponti su strade di grande comunicazione (IT). Le
istruzioni sono ampie e complete ed incorporano diversi nuovi concetti che si
distaccano significativamente dalla pratica esistente di ammodernamento; esse
includono una procedura preliminare di esame, metodi per valutare in dettaglio un
ponte esistente, e possibili misure di intervento per le pid comuni carenze
sismiche. Le procedure preliminari di esame sono utilizzate per identificare
quei ponti che sono 1 pil probabili candidati alll'ammodernamento. Questa
procedura classifica 1 ponti basandosi sulla vulnerabilitd del loro sistema
strutturale, sulla sismicitd dell'area su cui sono costruiti, e sull'importanza
del ponte. I metodi per valutare un ponte esistente in dettaglio comprendono,
come primo stadio, il calcolo del rapporto capacita sismica/carico sismico per
ogni componente del ponte potenzialmente vulnerabile. Questi rapporti capacita/-
carico sono usati per valutare le conseguenze del terremoto di progetto sul luogo
del ponte. I risultati di questa valutazione possono poi essere usati per
scegliere lo schema di ristrutturazione piu appropriato per il ponte, che possono
essere scelti tra quelli presentati e discussi nella guida. Sono anche inclusi
degli speciali requisiti di progetto per varie misure di adeguamento sismico.

Le tre maggiori serie di problemi identificati nel rapporto ATC-6-2 sono:

1) La vulnerabilita degli appoggi in acciaio esistenti di tipo oscillante e

basculante mostrato in figura 1.

2) L'inadeguata resistenza e duttilitd delle pile.
3) L'inadeguata lunghezza di appoggio per le travi.

Possibili rimedi a questi problemi sono presentati nel rapporto ATC-6-2.
Sfortunamente, soloc alcuni di essi sono state utilizzate in pratica, in primo
luogo a causa del costo di alcune delle modifiche necessarie specialmente per
ovviare alla insufficiente resistenza e duttilitd delle colonne esistenti.
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Alcune delle misure presentate nel rapporto ATC-6-2 sono riassunte come segue:

(a) Appoggi vulnerabili : deve essere presa in considerazione la sostituzione
degli appoggi se una loro avaria pud portare al collasso od alla perdita di
funzione della sovrastruttura. Alcuni tipi di appoggio che hanno mostrato
scarse prestazioni nei terremoti passati sono mostrati in fig. 1 e se ne
consiglia la sostituzione con appoggi elastomerici o con pil sofisticati
dispositivi di dissipazione d'energia.

(b) Inadequata resistenza e duttilita delle pile : le colonne o pile in cemento
armato ed i plinti ai quali esse sono collegate formano un gruppo di
elementi interagenti che sono la parte pilu vulnerabile agli attacchi del
sisma. Valutando quantitativamente la resistenza di pile o colonne devono
essere considerati quattro possibili modi di rottura. Possono avvenire
espulsioni dell'armatura principale, rottura di giunzioni nell'armatura
stessa, improvvise rotture a taglio e perdita della capacitd flessionale
dovuta ad insufficiente ricoprimento. Sebbene siano giad state eseguite
alcune utili ricerche sul comportamento di pile di ponte sotto carichi
ciclici, allo stato dell'arte attuale la valutazione delle pile deve ancora
basarsi prevalentemente sul giudizio del progettista.Alcune delle misure di

ristrutturazione discusse consistono nell'uso di dispositivi limitatori di
forza, nell'aumentare l'armatura trasversale di immorsamento delle pile,
1'aumentare o diminuire 1l'armatura longitudinale, 1'inserire diaframmi a
taglio tra le strutture trasversali delle pile ed il rinforzo dei plinti.

(c) Inadeguata base di appoggio delle travi : & in questo campo che sono state
effettuate la maggior parte delle ristrutturazioni negli Stati Uniti e
particolarmente da CalTrans (VI). Tra questi interventi si segnalano in
prima linea la posa in opera di cavi di collegamento positivo tra 1la
sovrastruttura e la sottostante struttura di supporto. Le disposizioni
prese da CalTrans comprendono arresti in corrispondenza dei giunti
longitudinali, arresti trasversali per gli appoggi ed arresti per il
controllo dei movimenti verticali. Altri concetti presentati nel rapporto
ATC 6-2 comprendono 1l'allargamento del piano di appoggio e 1'impiego di
apparecchi di appoggio e dispositivi recentemente sviluppati che modificano

la risposta sismica dell'intera struttura.

Recenti sviluppi in Nuova Zelanda nell'uso dell'isolamento alla base e
nell'impiego di dispositivi dissipatori di energia offrono interessanti possibi-
1itd nella ristrutturazione antisismica dei ponti. La sostituzione di appoggi
vulnerabili con dispositivi limitatori di forze e di spostamenti offre una
soluzione economica per ognuna delle tre maggiori aree critiche sopra indicate.
I1 concetto informatore e l'applicazione di questi dispositivi formano 1'oggetto
della parte restante di questa memoria.

I CONCETTI DI ISOLAMENTO ALLA BASE

L'isolamento delle strutture dagli effetti disastrosi dei terremoti non é
una nuova idea. I1 primo brevetto per uno schema di isolamento alla base fu
presentato nel 1909 ma fino ad ora poche strutture sono state costruite seguendo
questi principi. Tuttavia un nuovo impulso & stato dato a questo concetto dallo
sviluppo di dissipatori meccanici di energia effettuato dal Dipartimento per la



- 270 -

Ricerca Scientifica ed 1Industriale della Nuova Zelanda (III-IV). Se usato
assieme ad un dispositivo flessibile di isolamento, un dissipatore di energia pud
agevolmente controllare la risposta della struttura limitando forze e spostamenti
e quindi incrementando la capacita sismica. Come conseguenza sono state
progettate e costruite in Nuova Zelanda diverse strutture che incorporavano
l'isolamento alla base e dissipatori di energia (V). La maggior parte di esse
sono ponti, ma anche due edifici ed una ciminiera isolata sono stati protetti in
questo modo. Molte delle caratteristiche dell'isolamento alla base possono
essere adottate per aumentare la capacitd antisismica di strutture esistenti.
L'inserimento alla base di isolatori e dissipatori di energia, durante 1la
ristrutturazione di una struttura pud incrementare notevolmente la sua pPrestazio-
ne antisismica.
Nell'isolamento antisismico due sono gli elementi fondamentali:

1. Un supporto flessibile, che causa un allungamento (spostamento) del periodo
di vibrazione dell'intero sistema, sufficiente a ridurre 1la risposta di
accelerazione.

2. Uno smorzatore o dissipatore di energia che permette di controllare e

limitare le deformazioni del supporto flessibile.

Un appoggio in elastomero con un cilindro in piombo inserito in un foro
centrale preformato & un mezzo efficiente per fornire entrambi questi elementi in
una singocla unitd (VII). Le strutture dei ponti sono state sostenute per anni su
appoggi in elastomero e cosi il concetto di supporto flessibile non & nuovo.
L'accrescere lo spessore dell'appoggio €& uno sviluppo naturale ber assicurare
adeguata flessibilitd e 1l'allungamento del periodo. Tuttavia si generano degli
ampi spostamenti delle sovrastrutture, a meno che si prendano provvedimenti per
controllare questi movimenti relativi. Sono stati proposti per tale scopo (III,
IV) dei dissipatori di energia, dal momento che essi forniscono sia una rigidita
elastica che uno smorzamento isteretico.

CARATTERISTICHE DEGLI APPOGGI AL PIOMBO/ELASTOMERO

Un appoggio al piombo/elastomero comprende strati alternati di elastomero
vulcanizzati a lamiere sottili di acciaio, generalmente con un inserto cilindrico
in piombo collocato nel centro (figura 2). Le lamiere interne di acciaio, piu il
carico esterno applicato verticalmente, forniscono un confinamento per il piombo.
L'elastomero negli appoggi porta il peso della struttura e l'inserto in piombo
effettua la dissipazione dell'energia mediante deformazione plastica. Piastre di
acciaio di grosso spessore, superiori ed inferiori, con zanche di fissaggio vengo
previste per il trasferimento delle forze orizzontali dalla struttura sovrastante
1'appoggio. La rigidita verticale dell'appoggio (K v) e quindi la capacita di
carico verticale & inversamente proporzionale allo spessore dei singoli strati di
elastomero. Percid, gli appoggi hanno una molteplicita di strati di elastomero
sottili piuttosto che un singolo strato di elastomero di maggior spessore. ILa
rigidita alla sollecitazione di taglio dell'appoggio & similmente inversamente
proporzionale allo spessore totale dell'elastomero e aumenta con 1l'aumento
dell'area di base.

L'appoggio & progettato per resistere a dei bassi livelli di sollecitazione
di taglio, come quelli dovuti ai carichi del vento ed alla frenata, elasticamente
con un'alta rigidita iniziale (K u) finché non viene raggiunto un livello di
snervamento determinato dalla resistenza caratteristicha, Qd. I1 livello 4di
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resistenza Qd, & una funzione del diametro dell'inserto di piombo. ILa rigidita
post-snervamento Kd & tenuta al minimo per assicurare una buona dissipazione di
energia ed una bassa rigiditd totale della struttura durante carichi sismici piu
severi. La curva di isteresi bilineare formata da gqueste due rigiditd mostrata
in figura 3 ha una forma stabile ed un'area sottesa larga, che dimostra 1le

proprietd di assorbimento dell'energia.
FILOSOFIA DI PROGETTO

La filosofia di progetto usata per inserire appoggi al piombo/elastomero in
una struttura deve considerare 1 carichi potenziali imposti sugli appoggi come
segue :

- carichi verticali (peso proprio e accidentale)
- carichi laterali non sismici derivanti da cambiamenti di temperatura, fluage

e ritiro, vento ed altre cause
= carichi sismici.

Sono state sviluppate delle procedure dettagliate (VII) per ottenere questi
scopi e questa sezione spiega le considerazioni generali usate per ricavare le
procedure.

Gli appoggi al piombo/elastomero, quando installati, formano 1l'unico
elemento di supporto della struttura sopra le fondazioni. Di conseguenza tutti i
carichi dovuti alla forza di gravitd e ai carichi laterali provenienti dalla
sovrastruttura devono essere trasferiti per mezzo degli appoggi. La filosofia di
progetto per trasmettere in maniera sicura questi carichi & brevemente spiegata
nelle seguenti sottosezioni.

Carichi verticali : I carichi verticali sugli appoggi derivano dal peso
della struttura e dai carichi mobili imposti. Questi carichi sono normalmente
determinati in ampia misura. La base di progetto per i carichi verticali & la
somma dei carichi fissi piu tutti quelli mobili come per gli altri elementi della
struttura sopportanti un carico verticale. Poiché questi carichi sono
considerati permanenti, essi formano la base primaria del progetto per la scelta
degli appoggi. La scelta finale, gqualunque sia la procedura di progetto
adottata, deve assicurare che gli appoggi sostengano sempre i1 massimi carichi
verticali con appropriati fattori di sicurezza. Sotto carichi dovuti alla
gravitd si mantiene un fattore di sicurezza 3 rispetto alla soglia di
deformabilita dell'elastomero. La capacitd di carico verticale aumenta con
1'aumentare dell'area di supporto e con il diminuire dello spessore degli strati
di elastomero. Sono stati sviluppati dei diagrammi di progetto (VII) per appoggi
quadrati e circolari, cosi da determinare rapidamente le appropriate dimensioni

in pianta.

Carichi laterali non sismici : Carichi laterali derivanti da fonti diverse
dai terremoti comprendono quelli dovuti ai carichi del vento, ai movimenti
termici ed a quelli di scorrimento nei materiali strutturali e alle forze di
accelerazione e di frenata dei veicoli sui ponti. I1 meccanismo di reazione
dipende dalla velocitd di applicazione dei carichi stessi.

Esempi di velocita di carico elevate possono essere i carichi dovuti al
vento ed a colpi su edifici e ponti e dalle forze di frenata sui ponti. Questi
tipi di carico hanno una velocita di carico che & elevata relativamente al



- 272 -

periodo di risposta della struttura. La filosofia di progetto usata per questi
carichi & di porre la forza di snervamento caratteristica Qd dell'appoggio ad un
livello tale che 1la risposta rimanga elastica. I1 1livello di snervamento
ottimale degli appoggi al piombo/elastomere per carichi sismici & generalmente il
5% del peso della struttura. Se qualcuna di queste altre forme di rapido carico
laterale supera il 5% del peso della struttura, la forza di snervamento
dell'appoggio deve essere aumentata. Se questi carichi eccedono il 10% del peso
della struttura, allora la struttura probabilmente non & adatta ad un isolamento
alla base.

Alcune fonti di carico che sono elevate in grandezza ma di breve durata e
che sono associate con eventi estremi di piccola probabilitd possono essere
sostenute permettendo al piombo di snervarsi come per i carichi sismici. Queste
possono comprendere carichi per esplosioni o impatti ma non comprendono tempeste
di vento molto gravi.

Tipici carichi che sono molto lenti rispetto al periodo della struttura
comprendono i carichi termici e quelli dovuti allo scorrimento del materiale. I
primi possono verificarsi in un periodo di ore, i secondi possono estendersi per
molti anni. Questi carichi si tramutano in spostamenti applicati all'appoggio e
possono essere di ampiezza tale da superare lo snervamento del piombo. I1 piombo
si ricristallizzerd ed ogni riduzione dello spostamento imposto sard causa di una
diminuzione di carico lungo la curva della rigidita elastica. Ogni carico
successivo applicato rapidamente provocherd una risposta elastica iniziale lungo
il nuovo asse deformato. Questi movimenii di scorrimento e termici induranno
delle forze nella sottostruttura poiché sono trasmessi attraverso 1'apparecchio
di appoggio e potranno raggiungere al massimo livelli leggermente maggiori di
quelli di snervamento del piombo. Comunque non raggiungeranno i livelli delle
massime forze sismiche indotte e quindi non costituiranno un caso di carico
dominante.

Se ci si aspetta che sia significativo lo scorrimento a lungo termine, (per
esempio in nuovi ponti di grande luce, precompressi) si possono includere nel
progetto delle misure per permettere il recupero degli spostamenti, come parte
delle procedure di manutenzione. Questo pud essere fatto usando fori scanalati
per la connessione dell'appoggio alla struttura e togliendo periodicamente il
carico di compressione e riportando l'appoggio nella posizione verticale. Questo
sara preso in considerazione solo in casi estremi.

Carichi sismici : L'installazione di appoggi al piombo/elastomero sotto un
edificio od una struttura di ponte ha due effetti principali sulla risposta
dell'edificio sotto carico sismico:

1) I1 periodo effettivo con il quale la struttura isolata risponde ai movimenti
sismici viene allungato considerevolmente rispetto al periodo della
struttura non isolata.

2) I1 comportamento elastoplastico dell'inserto di piombo introduce una
notevole dissipazione di energia sotto forma di smorzamento isteretico.

Sono state sviluppate delle procedure dettagliate di progetto (VII) per
quantificare questi effetti e seguono degli esempi del loro uso:

ESEMPIO DEL PONTE A 3 LUCT

La figura 4 mostra un ponte in acciaio a tre luci con cinque travi
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principali. Il numero totale degli appoggi & 20, di cui 10 sopra le pile, ognuno

porta il peso proprio della struttura di 104 kips e un carico totale (proprio +

accidentale) di 124 kips. Gli appoggi di spalla portano metd di questo carico.

Vengono indicate dettagliatamente le fasi di progetto per 1l'individuazione degli

appoggi al piombo/elastomero per quella 2zona sismica e guindi viene fatto un

confronto con forze e spostamenti per altre zone sismiche.

1. Carico massimo (peso proprio piu accidentale) & usato con il diagramma 1-B
(VII) per appoggi circolari cosi da ottenere le dimensioni in pianta
necessarie, pari a 13 pollici con strati di elastomero interni di 3/8 di
pollice. Questo appoggio ha una capacitd di carico stimata di 180 kips.

2. Viene quindi calcolata 1l'area totale di base di tutti gli appoggi e si
ottiene una compressione media di 588 psi su tutti gli appoggi.

3. Per ottenere lo spessore totale dell'elastomero bisogna usare un diagramma
di progetto per quel determinato tipo di suolo e per quella zona sismica.
Per questo esempio viene usato il diagramma di progetto CalTrans 0.6g Soil
type S1 (VII). E' in questo diagramma che si pud vedere rapidamente, nel
progetto di isolamento alla base, l'equilibrio tra la forza di progetto e lo
spostamento di progetto. Lo spessore dell'elastomero raccomandato dal
diagramma varia dai 6 ai 26 pollici. Questo comporta uno spostamento
dell'appoggio di 6 pollici ed una forza di taglio alla base di 0.27W per
un'altezza dell'elastomero di 6 pollici dove W & il peso della sovrastruttu-
ra. Per un'altezza dell'elastomero di 26 pollici, lo spostamento
dell'appoggio & di 10.4 pollici e la forza di taglio alla base & di 0.14w.
Per modello & stata scelta un'altezza dell'elastomero di 8 pollici
corrispondente ad un periodo effettivo di 1.75 secondi, una forza di 0.23W
ed uno spostamento minimo di 6.8 pollici.

4. Dal momento che le spalle portanc solo metd del carico che portano 1
pilastri & stato deciso di inserire gli inserti di piombo solo in meta degli
appoggi di spalla. Per mantenre una simmetria, vengono usati due inserti di
ogni spalla e 5 in ogni pilastro per un totale di 14 inserti. Per ottenere
una forza caratteristicha di 0.05W, questo ha richiesto una forza totale di
(1560 x 0.05) 78 kips, e dividendo per 14 si ottiene una forza
caratteristicha di 5.57 kips per cilindro di piombo. Le proprieta tabulate
(VII) dimostrano che un perno di 2.5 pollici fornisce circa 5.62 kips, molto
vicino al valore richiesto.

Se lo stesso ponte dovesse essere situato in una zona moderatamente sismica
verrebbe usato lo stesso diametro dell'appoggio, ma con uno spessoere di
elastomero minore. Come esempio, la zona sismica modello ATC~6 con un Aa di
0.30g ed un tipo di suolo Sl, la carta CH-2-B-1 (VII) darebbe uno spessore di
elastomero appropriato di 5.00 pollici per la stessa forza media di compressione
di 588 psi. Questo & solo il 62% dello spessore scelto per il progetto CalTrans
0.69g. In questo caso, il diagramma fornisce dei livelli di forza massima di
0.14W e degli spostamenti corrispondenti di 2.09 pollici. Questo in confronto ad
un coefficiente di forza di 0.23W e spostamenti di 6.84 pollici per lo stesso
ponte con uno spessore di elastomero di 8 pollici e movimenti del terreno di
progetto corrispondenti a 0.6g CalTrans.

La tabella 1 illustra le variazioni dei coefficienti di forza e degli
spostamenti in funzione dello spessore totale di elastomero (Tr) e dei livelli di

sismicita:
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Tabella 1 : Risultati per diverse zone sismiche

' Massima J Tr = 5" ' Tr = 8" ' Tr = 11" '
' acceleraz. ' Forza '  Max. ' Forza ' Max. ' Forza ' Max. '
' terreno ' Coeff. ' Mov. ' Coeff. ' Mov. ' Coeff. ' Mov. !
' 0.2g-ATC-6 ' 0.10 ' 1.28 ' 0.09 ' 1.60 ' 0.08 '1.87 ¢
' 0.3g~-ATC-6 ' 0.14 ' 2.09 ' 0.11 ' 2.35 ' 0.10 ' 2.70
'  0.4g-ATC-6 ' 0.19 ' 2.90 ' 0.14 ' 3.40 '0.12 'o3.71 ¢
' 0.5g-CalTrans ' 0.26 ' 4.73 ' 0.20 ' 5.20 ' 0.17 ' 5,93 !
' 0.6g-CalTrans ' 0.32 ' 5.73 ' 0.23 ' 6.84 ' 0.21 '8.11 !

I valori sopra tabulati sono per le forme spettrali ATC-6 per accelerazioni
massime da 0.2g a 0.4g e per gli spettri CalTrans per 0.5g e 0.6g. Percid, essi
non sono direttamente paragonabili per tutti i livelli di accelerazione ma danno
un'indicazione dell'efficacia dell'isolamento con spessori di elastomeri variabi-
1li per intensita sismiche variabili.

Si pud vedere che uno spessore di elastomero maggiore & piu efficace per i
movimenti del suolo di intensita maggiore. Per esempio, aumentando Tr da 5
pollici a 8 pollici si riducono le forze solo del 10% per spettri di 0.2g ma del
30% quando il movimento massimo del terreno & di 0.6qg.

La tabella mostra che gli appoggi progettati per una certa intensita sismica
sono soddisfacenti anche per altri livelli di intensitd. Per esempio lo spessore
di elastomero di 8 pollici scelto per accelerazione del suolo di 0.6g da un buon
isolamento anche per tutte le intensita da 0.29 a 0.6g. OQuando lo spessore di
elastomero di 5 pollici scelto per la regione di 0.3g & soggetto ad intensitd
maggiori il livello della forza cresce ma 1'isolamento del basamento & ancora
efficace. In effetti, anche a 0.6g, il doppio del terremoto di progetto, la
deformazione dell'elastomero di (5.73 pollici/5.0 pollici) 1,15 & considerevol-
mente minore dei livelli di deformazione di 1.50 ai quali questi appoggi sono
stati provati.

RISTRUTTURAZIONE DEL PONTE SIERRA POINT OVERHEAD

I1 ponte da adeguare al sisma & un cavalcavia che incrocia una strada
secondaria -e un binario ferroviario sulla nazionale 101 poco a nord dell'aereo-
porto di San Francisco. Le dimensioni in pianta del ponte, mostrato nella figura
5, sono di 615 piedi di lunghezza totale e di 117 piedi di larghezza. Il ponte &
obliquo approssimativamente di 60° rispetto alle corsie di traffico della
nazionale. La costruzione ha soletta in cls su una sovrastruttura in acciaio con
pile costituite dall'unione di pilastri circolari in calcestruzzo del diametro di
3 piedi-0 pollici e alti circa 25 piedi. Ci sono in totale 27 pile, generalmente
disposte in strutture di 4 pilastri, che si riducono a strutture di due o tre
pilastri all'estremitd del ponte a causa della asimmetria. Le fondamenta sono
plinti singoli sotto ogni pilastro, poggiati sulla sottostante arenaria. La
sovrastruttura in acciaio & costituita da una serie di travi longitudinali
appoggiate a pulvini trasversali portati dalla struttura a pilastri. La soletta
ha dei giunti di dilatazione sopra ogni pila ed alle spalle, e in queste
posizioni le travi principali di una parte sono libere di muoversi in senso
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longitudinale.

I1 ponte & stato scelto per l'ammodernamento in accordo con il programma
CalTrans. La sottostruttura, costituita da pilastri a sbalzo, era tale per cui
il ponte aveva una capacitd sismica moltc bassa, meno di un quarto del valore di
progetto del sito, pari a 0.6g di accelerazione massima del terreno. Inoltre,
1'ispezione delle colonne aveva mostrato che non si poteva far conto su nessuna
duttilitd significativa. Erano state prese in considerazione delle misure di

rafforzamento convenzionali (contrastare direttamente il max sisma di progetto)
ma esse si erano dimostrate molto dispendiose e quasi impossibili da effettuare a
causa della presenza dei binari della ferrovia vicino alle colonne. E' stata
quindi esaminata la possibilita di ridurre le forze trasmesse alle colonne dal
massimo terremoto di progetto, il che ha portato alla decisione di valutare ed
eventualmente di adottare la fattibilita di isolare la sovrastruttura.

Procedure di progetto degli appoggi : La forma di isolamento alla base era
vincolata sia dalle dimensioni imposte dagli appoggi esistenti che dalla portata.
Gli appoggi sono stati progettati per rimpiazzare quelli esistenti in acciaio e
per soddisfare alle limitazioni sulle dimensioni in altezza (10 pollici e 11
pollici) e in pianta (meno di 19 pollici quadri). Per ottenere un'alta capacita
di carico verticale sono stati adottati degli strati di elastomero di 3/8 di
pollice. Questo era un compromesso tra la capacitd di carico e la flessibilita
laterale. Strati pill spessi hanno un maggior carico laterale. Strati piu
sottili aumentano il carico di progetto verticale non sismico ma con la
penalizzazione di una pil alta rigidita laterale per la stessa altezza totale,
poiché una maggior parte di altezza viene occupata dalle lamiere di frettaggio.

Queste considerazioni suggeriscono due realizzazioni d4i appoggi, ognuna di
18 pollici quadri con piastre di spessore di 1/8 di pollice e strati di
elastomero di 3/8 di pollice con piastre esterne di 3/4 di pollice. Un appoggio
era composto da 15 strati per un'altezza totale di 8.875 pollici e l'altro da 17

strati con un'altezza totale di 9.875 pollici. Questi appoggi avevano una
capacitd massima di carico verticale di 482 kips, meno del carico massimo di 678
kips in alcune posizioni. Per questo motivo sono stati anche progettati degli

appoggi del diametro di 22 pollici, utilizzando la stessa costruzione degli
appoggi da 18 pollici. La forma circolare della pianta ha permesso ad appoggi di
dimensioni maggiori di rimanere in parte all'interno del perimetro delle piastre
di base da 19 pollici quadri gid esistenti. Un totale di 21 posizioni per
appoggi aveva carichi totali (peso proprio + accidentale) minori di 482 kips e
per questo motivo erano adatti per appoggi da 18 pollici quadri basati su questi
carichi di progetto verticali non sismici. Le restanti 12 posizioni deqli
appoggi richiedevano appoggi circolari da 22 pollici.

Dopo il dimensionamento degli appoggi venne determinato il diametro degli
inserti in piombo e 1la loro distribuzione cosi da ottenere il livello di
snervamento ottimale pari al 5% del peso della sovrastruttura. Gli appoggi di
spalla sono stati progettati con inserti da 6 pollici, valore massimo per le loro
dimensioni in pianta. Il restante del 5% del peso & stato ottenuto utilizzando
inserti da 3 pollici in tutti gli appoggi di pila da 18 pollici e barre da 4
pollici in tutti gli appoggi da 22 pollici. Due appoggi di spalla avevano
carichi assiali bassi, insufficienti a confinare adeguatamente il piombo, questi
due appoggi furono specificati come esclusivamente elastometrici (senza piombo).
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Prima di un'analisi dettagliata era stata fatta una stima approssimata con
un unico grado di libertd delle quantitd di risposta utilizzando le procedure
semplificate (VII). Il periodo efficace era stato calcolato in 1.76 secondi, e
per questo periodo lo spettro non lineare forniva un'accelerazione massima
approsimativamente di 0.20g e uno spostamento massimo approssimativo di 7.5
pollici. Queste previsioni si rivelarono accurate in quanto lo spostamento
massimo medio per 5 analisi di esperienze storiche era di 7.0 pollici e la forza
di taglioc media era di 0.20q. E' da notare che questo semplice controllo ha
fornito solo una risposta globale e non ha fornito dei controlli dettagliati
sulla forza di taglio trasmessa a ciascuna pila.

Modello analitico : Il ponte & stato analizzato utilizzando il programma per
computer ANSR-II (VIII) per l'analisi tridimensionale di strutture non lineari.
Questo programma permette di comprendere la curva bilineare di isteresi degli
appoggi in piombo-elastomero. Il modello ha fornito la risposta del ponte sia ai
movimenti di terremoto longitudinali che a quelli trasversali. Ogni colonna e
ogni appoggio & stato modellato come un elemento di trave tridimensionale, con le
colonne che rimanevano elastiche e gli elementi di appoggio che avevano proprietd
di flessione e momenti di snervamento equivalenti alla rigiditd al taglio e alla
resistenza caratteristica degli appoggi in piombo-elastomero. L'input di
terremoto appropriato per il sito era il CalTrans di 0.6g di accelerazione
massima di una localitd rocciosa. Le esperienze storiche sono state ottenute da
un'analisi mettendo in scala per frequenza una serie di esperienze storiche
registrate ed artificiali cosi da adattarsi accuratamente allo spettro "campione"
da ottenere. Le esperienze storiche di partenza scelte sono state El Centro,
1940 N-S TAFT, 1952 S69E, Olympia 1949 NO4W e le registrazioni artificiali
Caltech Al e A2.

Risultati dell'analisi : I risultati di una serie di cinque analisi di
esperienze storiche sono presentati nella tabella 2. I valori tabulati
comprendono le sollecitazioni, le forze e i rapporti di forza per tutte le cinque
documentazioni, pil il valore medio di ogni quantita.

Tabella 2 : Risultati dell'analisi per Sierra Point

' PARAMETRI DELLA ' TERREMOTO (Rapp. allo 0.6g CalTrans) ' VALORE '
' RISPOSTA 'El Centro'Taft 'Olympia'Caltech'Caltech' MEDIO '
' ' y J ' ' Al ' A2 ' '
L] L]
' Max. Mov. (in.) ' 6.44 '9.73 * 7.20 ' 3.71 ' 7.77 ' 6.97 ’
' Spostam. specifico max. ''1.14 '1.73 " 1.28 ' 0.66 ' 1.38 ' 1.24 !
' Forza tot. di taglio (kips)' 1728 '2388 ' 1763 ' 1116 ' 1870 ' '
'V/W ' 0.20g '0.27g' 0.20g ' 0.13g ' 0.21g ' 0.20g '
' Max.taglio sulla pila(kips)' 53.7 '74.2 ' 56.0 ' 34.13 ' 58.9 ' 55.4 '
' V max/V n ' 1.06 '1.49 ' 1.10 ' 0.69 ' 1.15 ' 1.10 !

'V max/ V o ' 0.65 '0.92 ' 0.68 ' 0.42 ' 0.71 ' 0.68 '
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Le forze di taglio massime in ogni colonna sono state divise per la capacita
nominale, Vn, e per la capacita di sovraresistenza Vo. L'ultima quantitd é&
basata sugli studi di ammodernamento ATC-6-2 (II), i quali concludono che 1le
colonne avranno delle prestazioni adeguate a patto che il momento elastico a cuil
sono soggette non superi di 1,625 volte la capacitd del momento nominale. Il
rapporto della forza nominale media era di 1.10 e il rapporto di sovraresistenza
medio era 0.68. Tutte le documentazioni fornirono dei rapporti di sovraresisten-
za minori dell'uniti. Le deformazioni massime degli appoggi erano 114%; 128% e
138% per le documentazioni storiche basate sul E1 Centro, Olympia e Caltech A2
rispettivamente. Il limite superiore usato per il progetto nuovo & generalmente
accettato come il 100% ma sono accettati valori fino al 150% per ammodernamento
su un numero limitato di cicli. In questa applicazione un massimo di quattro
cicli & stato superiore al 100% di deformazione.

I risultati dell'analisi hanno dimostrato che la disposizione degli appoggi
e la costruzione scelta hanno fornito delle prestazioni soddisfacenti per una
situazione di ammodernamento. E' stata quindi effettuata la descrizione in
dettaglio dell'installazione degli appcggi nella struttura.

CONCLUSIONI

Chiaramente la sicurezza sismica dei ponti esistenti & di fondamentale
interesse e recenti sforzi sono stati diretti nel senso di provvedere delle norme
per risolvere il problema. I danni nei passati terremoti hanno indicato tre
fondamentali aree di problemi con i ponti esistenti. La prima & la vulnerabilita
degli appoggi esistenti del tipo oscillante e basculante e cid & accoppiato con
un'inadeguata lunghezza di supporto per le travi della sovrastruttura. La terza
area di problemi & un'inadeguata capacitd di resistenza e di duttilita delle
sottostrutture di supporto.

Questa memoria ha presentato l'applicazione di appoggi al piombo-elastomero
per 1l'ammodernamento di due ponti negli U.S.A. Gli appoggi forniscono sia
l'isolamento alla base sia la dissipazione dell'energia in modo da fare diminuire
gli spostamenti della sovrastruttura e fornire un meccanismo limitatore di forza
per la sottostruttura di supporto. Nell'esempio del ponte a tre luci & stato
valutato 1'impatto di differenti zone sismiche e si & dimostrato che gli appoggi
progettati per una intensitd sismica sono soddisfacenti anche per altri livelli
di intensitd. Il ponte Sierra Point Overhead riusciva a resistere a meno del 25%
del movimento del terreno del modello CalTrans per quella localita, che & vicina
ad un'importante faglia. L'incorporazione degli appoggi al piombo-elastomero tra
la sovrastruttura e le colonne e le spalle ha ridotto le forze trasmesse alle
deboli colonne di un fattore 5, mettendo cosl in grado le colonne del ponte di
rispondere elasticamente al movimento del terreno di progetto. Questi esempi
illustrano che i concetti recentemente sviluppati della dissipazione di energia e
dell'isolamento alla base concretizzati negli appoggi al piombo-elastomero
forniscono una soluzione efficace ed economica per i tre maggiori problemi
dell'ammodernamento sismico dei ponti.

I risultati delle analisi presentate indicano che le caratteristiche
dell'isolamento alla base e della dissipazione di energia degli appoggi al
piombo-elastomero offrono una soluzione ai maggiori problemi incontrati nell'ade-



- 278 -

guamento sismico dei ponti.

APPLICAZIONI IN ITALIA
PONTI ISOLATI ALLA BASE CON APPOGGI AL PIOMBO-ELASTOMERO

In Italia per conto della Soc. Autostrade sono in corso importanti lavori di

adeguamento sismico su ponti esistenti e su nuove opere d'arte e pit

precisamente:

Autostrada Napoli-Canosa
Ristrutturazione viadotti Carafone, Vallonalto 1 e Vallonalto 2
Lotto N° 1/Al6.

Autostrada Milano-Roma-Napoli

Collegamento Autostradale Fiano-S. Cesareo

Nuove opere d'arte.

Viadotti Fosso Freghizia 1 e Fosso Freghizia 2 - Lotto N° 4/Al-A2.
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Figura 2 : Appoggio al Piombo/Elastomero
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Qd - Carico ocaratteristico (klps)

F = Carico di snervamento (kipa)

Fmax - Carico massimo (klps)

Kd - Rigidita' elasto—plastica (klp/inch)

Ku - Rigidita' elastica (=8,5Kd)

Kr = Rigidita’' elastica del solo elastomero (klp/inch)
A m = Deflessione massima dell' appoggio

Figura 3: Curva caratteristica degli Appoggl al Piombo—Elastomero
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GIORNATE A.I.C.A.P. 1987 | problemi delle grandi costruzioni in zona sismica

IL SISTEMA DI VINCOLI DELLE COPERTURE PER LA
CENTRALE NUCLEARE ALTO LAZIO

Agostino MARIONI

Ingegnere Civile
ALGA S.p.A.
MILANO

SOMMARIO

Nella Centrale Nucleare Alto Lazio, attualmente in fase di avanzata costru-
zione a Montalto di Castro, le coperture degli edifici turbine e cicli termici
sono vincolate alle infrastrutture in base ad un concetto innovativo:

- tutti gli apparecchi d'appoggio che sopportano il peso delle coperture sono
scorrevoli;

- le forze orizzontali di natura sismica sono riprese da una serie di ammortizza-
tori oleodinamici concepiti in modo da consentire i movimenti lenti senza apprez-
zabile reazione e da reagire rigidamente in caso di azioni di carattere dinamico.

L'autore descrive la concezione del sistema di vincoli delle coperture, con
particolare riferimento agli ammortizzatori oleodinamici; illustra le caratteri-
stiche, il funzionamento, le fasi di realizzazione degli stessi e le prove di la-
boratorio effettuate per controllarne la funzionalita.

SUMMARY

The roofings of the buildings for Alto Lazio nuclear power plants are
supported by sliding bearings and are connected to the infrastructure by oil-
hydraulic dampers that have the function of resisting to the very high earthquake

forces.

The author describes the conception of the bearings and dampers, the

construction, quality controls and tests.
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1. GENERALITA'

Gli edifici turbine e cicli termici delle Centrali Nucleari Alto Lazio, at-
tualmente in costruzione a Montalto di Castro, sono coperti da una struttura mi-
sta in cemento armato precompresso e carpenteria metallica.

Le coperture poggiano su muri in cemento armato. Le dimensioni degli edifici
sono rilevanti: in particolare gli edifici turbine hanno una dimensione in pianta
di circa m 35 x 115 ed un'altezza di circa 50 m. Il peso proprio della copertura
& di circa 34000 KkN.

PIANTA
—d—
— Y5 “t:::ifa
H,=12000kN
e 35
Wl Hy=34000kN
e 404 ks —:"im

4 115 L v
[»—— Cavi di precompressione
4 £ 4=

SEZIONE HMEJ

50

YN NN\ s

Fig. 1 - Edificio Turbine

Schema strutturale e disposizione dei cavi di precompressione.
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I carichi agenti sulla struttura sono particolarmente elevati. Infatti oltre
ai carichi dovuti alla neve ed al vento vengono considerati:
— il tornado che pud esercitare una pressione di 6 kN/m2 ed una depressione di
7 kN/m?
~ il sisma per il quale si considera un'accelerazione pari a circa 0,9 gin senso
trasversale e a 0,3 g in senso longitudinale (l'accelerazione differente nelle 2
direzioni riflette i differenti criteri di sicurezza applicati in direzione del-
l'edificio reattore e nella direzione ortogonale).

A tali accelerazioni corrispondono le reazioni complessive pari a:

H 34000 kN

T

H 12000 kN

L

I

Per resistere a carichi di tali entita, le coperture sono state concepite co-
me monolitiche. Un adeguato sistema di cavi di precompressione permette di consi-
derare ciascuna copertura come una trave nel piano orizzontale. In tal modo le
elevate azioni orizzontali trasversali possono essere ripartite uniformemente o
quasi su tutto il perimetro (v. fig. 1).

2. SCHEMA DI VINCOLO DELLE COPERTURE

Il sistema di vincolo delle coperture deve assolvere le seguenti funzioni:
- sopportare i carichi verticali
- trasmettere ai muri perimetrali le forze orizzontali
— consentire le deformazioni, in particolare le variazioni di lunghezza provocate
da ritiro, fluage e variazioni termiche.

Le variazioni di lunghezza della struttura sono particolarmente importanti da
ta l'elevata lunghezza della stessa (115 metri per gli edifici turbina) e la pre-
senza di un elevato numero di cavi di precompressione nel senso della maggior lun-
ghezza.

Per consentire le variazioni di lunghezza, sia in senso longitudinale che tra-
sversale, tutti gli apparecchi d'appoggio sono scorrevoli. Su di un lato dell'edi-
ficio essi sono scorrevoli in una sola direzione mentre sul lato opposto sono scor-
revoli nelle due direzioni. Per consentire le rotazioni relative fra la copertura
ed i muri perimetrali gli appoggi sono del tipo a disco elastomerico incapsulato in
modo da realizzare una cerniera sferica.

Le azioni orizzontali longitudinali che risultano di minore entita sono tra-
sferite ai muri da 4 apparecchi d'appoggio disposti in verticale che contrastano
fra i muri e due protuberanze della copertura nella zona centrale.

Per la trasmissione delle azioni orizzontali trasversali si sono distribuiti
lungo il perimetro degli edifici degli ammortizzatori oleodinamici (v. fig. 2).
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Fig. 2 - Edificio Turbine

Schema di vincolo della struttura

(Lo schema rispecchia solo il tipo, non il numero di appoggi e ammortizzatori)

Per evitare che le guide degli appoggi mobili unidirezionali potessero es-
sere sollecitate da azioni sismiche non desiderate, essi sono stati isolati e-
lasticamente dalla struttura interponendo degli strati di gomma. In tal modo
l'azione sismica pud deformare elasticamente la gomma senza sovraccaricare le
guide prima che il carico orizzontale venga ripreso dagli ammortizzatori oleo-
dinamici (v. fig. 3).

3. GLI AMMORTIZZATORI OLEODINAMICI
3.1 Caratteristiche degli ammortizzatori
Gli ammortizzatori oleodinamici devono consentire variazioni di lunghezza

dovute a fenomeni lenti - come ritiro, fluage e variazioni termiche - senza che

si manifestino considerevoli forze di reazione.
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%SEHONE VERTICALE
DISCO ELASTOMERICO

1 ' DN ‘ ‘ ‘I—j—y—‘-—’ PTFE
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| pmmmz 7777, -
SUPPORTO ELASTICO IN GOMMA
PIANTA
s
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Fig. 3 - Apparecchio d'appoggio mobile unidirezionale a disco elastomerico incap-
sulato con supporto elastico

Carico verticale 250 kN

Spostamento trasversale ¥ 50 mm
Spostamento longitudinale elastico ¥ 20 mm.
Reazione longitudinale massima 50 kN

In presenza di movimenti rapidi come ad esempio il sisma 1'ammortizzato-
re deve comportarsi come un collegamento rigido originando una forza di reazione

con una minima variazione di lunghezza.
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Negli edifici della Centrale Nucleare Alto Lazio sono stati previsti due ti
pi di ammortizzatori
- con carico di progetto 450 kN sui lati lunghi degli edifici
- con carico di progetto 1750 kN sui lati corti degli edifici.

Per entrambi i tipi di ammortizzatori sono stati definiti i seguenti valori
di velocita di spostamento che caratterizzano il funzionamento degli stessi:

Vl = 0,1 mm/sec & il valore di velocitad al disotto della quale 1'ammortizzatore
permette alla struttura la deformazione dovuta a fenomeni lenti con valore
minimo della reazione. Il valore massimo ammissibile della reazione per

tale velocita di spostamento & stato fissato pari al 10% del carico di pro-
getto.

-

\' = 1 mm/sec & il valore della velocitd per la quale 1'ammortizzatore deve for-—
nire una reazione pari al carico di progetto.

Gli ammortizzatori sono concepiti in modo da poter funzionare nel campo di
temperatura previsto da - 10 a + 60°C

La corsa a vuoto degli ammortizzatori, ciod& il movimento assiale libero che
essi possono compiere prima di attivarsi dev'essere particolarmente limitato, non
superiore a ¥ 0,5 mm. La corsa a vuoto comprende tutti i giuochi meccanici non-
ché tutti gli altri movimenti non proporzionali al carico di lavoro.

Per la fabbricazione degli ammortizzatori sono stati previsti materiali ef-
ficacemente protetti dalla corrosione. Nelle superfici di scorrimento sono pre
visti materiali che mantengono le loro proprietd anche in presenza di movimenti
lentissimi.

L'olio impiegato & del tipo antiinvecchiamento ed ha una curva di viscosita
particolarmente costante in funzione della temperatura per garantire 1'uniformita
di funzionamento entro il campo di temperature previsto.

Gli ammortizzatori sono concepiti in modo da assicurare la loro funzionalita
per un periodo di almeno 40 anni nelle condizioni di esercizio e richiedono 1'ef-
fettuazione di un limitato numero di controlli e manutenzioni con cadenza quin-
quennale.

3.2 Funzionamento degli ammortizzatori

Gli ammortizzatori oleodinamici sono essenzialmente costituiti da un cilin-—
dro con pistone. I1 pistone & vincolato ad un'asta che scorre entro le sedi ri-
cavate nei coperchi del cilindro.

L'ammortizzatore & vincolato alla struttura mediante snodi sferici collegati
l'uno all'asta del pistone, l'altro al cilindro. Gli snodi sferici hanno lo sco-
po di consentire liberamente gli spostamenti perpendicolari all'asse prevenendo
l'insorgere di sforzi indesiderati che potrebbero portare al danneggiamento del-
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le guarnizioni o addirittura al grippaggio dell'ammortizzatore stesso.
I1 pistone divide il volume interno del cilindro in due camere riempite di

olio.
Le due camere sono in comunicazione fra di loro attraverso un condotto ester

no al cilindro, munito di una strozzatura.

In presenza di movimenti lenti la pressione nelle due camere si livella at-
traverso il condotto con strozzatura.

In presenza di velocita di spostamento superiori si ha, in una delle due ca-
mere, un innalzamento della pressione causato dalla viscosita dell'olio.

La strozzatura dev'essere esattamente calibrata per ottenere la pressione
voluta in funzione della viscosita dell'olio impiegato entro il campo di tempe-

rature previsto.
Per evitare sovrapressioni, in parallelo al condotto con strozzatura, & di-

sposto un condotto munito di valvola limitatrice di pressione. Tale valvola fa
si che, a pressioni superiori a quelle corrispondenti al carico di progetto, 1l'o-
lio possa defluire da una camera all'altra con reazione dell'ammortizzatore pres-
soché costante e pari al carico di progetto dissipando energia sotto forma di ca-
lore.

Un organo molto importante dell'ammortizzatore & il serbatoio di compensa-
zione. I1 serbatoio ha la funzione di consentire la dilatazione e contrazione
termica dell'olio senza che si provochino all'interno del cilindro sovrapressioni
o cavitazione. Va infatti notato che 1'olio ha un coefficiente di dilatazione
sensibilmente superiore a quello del cilindro. In assenza del serbatoio di com
pensazione, in caso di aumento della temperatura si creerebbe una sovrapressione;
in caso di diminuzione di temperatura si creerebbe cavitazione con conseguente
formazione di bolle di vapore nell'olio che produrrebbero una corsa a vuoto del-
1'ammortizzatore incompatibile con le prescrizioni tecniche fatte dal committen-

te (v. fig. 4).
3.3 Produzione degli ammortizzatori - controlli di qualita

La produzione degli ammortizzatori oleodinamici implica gia di per sé 1l'ef-
fettuazione di lavorazioni meccaniche di altissima precisione e l'effettuazione
di rigorosi controlli di qualita. Basta pensare che le tolleranze di lavorazio
ne di molti componenti & pari a un centesimo di millimetro mentre la rugosita su
perficiale dei pezzi piQl importanti come ad esempio la camera interna del cilin-
dro non deve superare il decimillesimo di millimetro (rugosita Ra secondo UNI
3963) .

Per ottenere tali precisioni di lavorazione possono essere impiegate esclu-
sivamente macchine utensili (torni e alesatrici) a controllo numerico (v.fig.5).

Per la realizzazione della strozzatura calibrata attraverso la quale scorre
1'0lio nemmeno tali tecniche sono sufficienti a garantire la precisione richiesta
infatti le dimensioni di questa sono quelle che garantiscono il rispetto dei dia-
grammi velocita-reazione specificati dal committente e devono essere realizzate
con grandissima precisione per garantire il rispetto delle specifiche di proget-
to.

Le dimensioni della strozzatura vengono dapprima calcolate teoricamente; si
realizza quindi un prototipo che viene sottoposto a prova per verificarne la ri-
spondenza ai dati di progetto; individuato quindi il diametro e la forma ottimali

si passa alla produzione di tutti i pezzi occorrenti.



(@ Ccilindro (®) Snodi sferici
@ Asta @ Dispositivo idraulico
@ Pistone @ Serbatoio di compensazione

(@ Coperchi det cilindro

Fig. 4 .- Schema degli ammortizzatori oleodinamici con caratteristiche:

1+

carico di progetto 450 kN

i+

corsa 30 mm

La foratura di questi elementi, per garantire 1'adeguata precisione e 1'as-
soluta costanza di prestazioni in tutti gli ammortizzatori, viene effettuata me-
diante tecnica laser.

Come tutti i componenti di una centrale nucleare, gli ammortizzatori oleo-
dinamici devono essere soggetti ad un rigoroso controllo di qualita eseguito in
modo tale da poter garantire al committente la qualita del prodotto in base ai
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Fig. 5 - Operazioni di montaggio di un ammortizzatore oleodinamico

criteri definiti GQ2 (garanzia di qualita livello 2, essendo previsto un livello
superiore di qualita, GQ1, solo per i componenti 1l'edificio reattore della cen-
trale nucleare).

La garanzia della qualitd & un aspetto fondamentale di una corretta imposta-~
zione del ciclo produttivo.

Essa contribuisce al raggiungimento degli obiettivi di qualita prefissati
attraverso le seguenti fasi:

- analisi dei compiti che devono essere svolti
- individuazione delle capacitad tecniche richieste
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Flg. 6 - Organigramma che evidenzia le dipendenze gerarchiche e funzionali dei

vari responsabili del ciclo produttivo.
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- selezione ed addestramento del personale

— uso di adeguati strumenti operativi e mezzi produttivi

_ creazione di un ambiente idoneo al corretto svolgimento delle attivita
- responsabilizzazione coordinata di coloro che svolgono i compiti.

Un programma di garanzia della qualitad deve essere volto a prevenire condi-
zioni avverse alla qualitd e ad assicurare un'impostazione ed uno svolgimento
controllato di tutte le attivita che hanno influenza sulla qualita, fino alla ve-
rifica che ciascun compito sia stato soddisfacentemente svolto.

Tale programma deve inoltre fornire 1'evidenza oggettiva che tutte le atti-
vita siano state svolte correttamente.

Le attivitd che influenzano la qualita comprendono tra l'altro:

-~ progettazione

- approvvigionamento dei materiali
— fabbricazione

- movimentazione

—~ trasporto

- immagazzinamento
- pulizia

— costruzione

- montaggio

- installazione

—~ ispezioni

- prove.

L'attuazione del programma di garanzia di qualita comporta la redazione di
un grande numero di documenti nei quali sono descritte le attivita precedente-
mente elencate e nei quali sono verbalizzati tutti i movimenti di materiali e
documentazione e sono riportati i risultati dei controlli, delle ispezioni e del
le prove.

Per garantire in ogni momento la correlabilita dei risultati di controlli e
prove ai pezzi a cui si riferiscono, tutti i componenti che hanno rilevanza nel
funzionamento e nella resistenza degli ammortizzatori devono conservare la pro-
pria identificabilita: devono cioé essere marcati o punzonati durante tutte le
fasi della fabbricazione, in modo che si possa in ogni momento risalire al lotto
di provenienza e quindi a tutti i controlli e le prove precedentémente eseguiti.

I1 programma di produzione deve essere preventivamente sottoposto al com-
mittente che si riserva di indicare quali fasi della produzione devono essere e-
seguite alla presenza di propri incaricati. Per le altre fasi il committente
ha la facoltd di recarsi nei luoghi di produzione senza preavviso (v. fig. 6).

3.4 Prove sugli ammortizzatori

Le prove di funzionalitad degli ammortizzatori vengono effettuate disponendo
gli stessi in una macchina di prova in grado di misurare carichi di trazione e
compressione applicando degli spostamenti aventi velocitd assegnate (tali sono
ad esempio le macchine di prova note con la sigla MTS) .
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Fig. 7 - Diagrammi sperimentali carico-velocita rilevati su di un ammortizzatore
completo, correlati con i diagrammi pressione-portata rilevati sul cir--

cuito oleodinamico isolato.
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Fig. 8 - Ammortizzatore oleodinamico nella macchina di prova.
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Le prove hanno lo scopo di verificare la rispondenza del comportamento del-
l'ammortizzatore alle specifiche di progetto.
In pratica l'ammortizzatore viene provato come segue:

- imprimendo all'asta del pistone una velocita minore o uguale a 0,1 mm/sec si ve-
rifica che la reazione sia inferiore al 10% del carico di progetto

- applicando all'asta un carico pari al carico di progetto si verifica che la ve-
locita di spostamento non superi 1 mm/sec.

Le prove di carico vengono effettuate su di un certo numero di cicli di tra-
zione- compressione verificando cosl anche che i giuochi meccanici siano conte-

nuti entro i limiti prestabiliti.
Le prove vengono effettuate sia a temperatura ambiente che alle temperature

estreme del campo di funzionamento degli ammortizzatori (-10 +60°C).
Poiché tali prove sono particolarmente onerose ci si limita ad effettuarle su

di un numero limitato di prototipi.

Su tutti gli ammortizzatori prodotti vengono invece effettuate le seguenti

prove:
- prova di tenuta

sottoponendo gli ammortizzatori ad una pressione corrispondente al carico nomi-
nale aumentato del 20% per il periodo di un'ora non si devono verificare perdite.

- prova del dispositivo oleodinamico

i dispositivi oleodinamici di tutti gli ammortizzatori (ciod 1l'insieme delle val-
vole e del condotto con strozzatura) vengono sottoposti a prova di flusso per ve-—
rificare il diagramma pressione-portata.

Da tale diagramma si pud risalire facilmente per via analitica al diagramma
carico-velocita dell'ammortizzatore completo verificando cosl 1'esatta taratura
dell'orifizio. (v. fig. 7 - 8).
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SOMMARIO

La memoria tratta di coperture piane alleggerite e post-compresse gettate
in situ con l'aiuto di travi reticolari miste c.a./c.a.p. accostate , secondo
una tecnica in corso di esecuzione per una centrale nucleare. Vengono altresi
ricordate le sperimentazioni ormai decennali, sia statiche che dinamiche, con-
dotte sul tipo di connettore assiale utilizzato per questa struttura brevetta-
ta, che permette di raggiungere anche luci notevoli con travi prefabbricate.

SUMMARY

The paper deals with aseismic leightened r.c. roof decks. By means of pre
fabricated composite truss beams (patented as assembler-beams) it is possible
to cast post tensioned r.c. flat roofs in situ. The paper describes tests car
ried out during ten years on axial shear connectors for these structures, main
feature of this technology, which also permits to reach wide spans with prefa-
bricated beams.

PREMESSA

La progettazione di grandi coperture piane per gli impianti tecnologici pri
mari di una centrale nucleare, & caratterizzata in maniera determinante dalla
presenza delle seguenti esigenze:

- corretta funzionalitid delle coperture come piastra orizzontale distribu -
trice rispetto alle rilevanti azioni sismiche in gioco (0,83 g a livello
copertura) ;

- garanzia sulla pild ampia liberta di adattamento termico delle coperture
rispetto alle sottostanti strutture portanti;

- piena affidabilita dell'insieme della copertura realizzata, al fine di ri
durre i problemi di manutenzione sia della struttura che del manto di im-
permeabilizzazione;

- ristretti limiti di peso per la copertura nella sua globalita per eviden-
ti considerazioni di opportunitd dinamica.
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La simultanea coesistenza di questi quattro vincoli ha suggerito di indiriz-
zare 1'ANSALDO, progettista . generale dell'opera, verso una soluzione a piastra o-
rizzontale integralmente precompressa sorretta da travi reticolari miste prefabbri
cate in c.a.p./acciaio, sfruttando cosi una tecnologia precedentemente messa a pun
to ed ampiamente sperimentata dall'autore.

L'adozione della prefabbricazione di travi reticolari di notevole rigidezza
flessionale permette di creare una superficie di sufficiente complanarita per il
getto di completamento e per le operazioni di pPosa in opera delle armature ordina
rie, dei cavi di post-tensione e degli elementi di alleggerimento della copertura
stessa, senza vincolare le operazioni di approntamento nei sottostanti edifici,co
stituiti praticamente da un unico grande ambiente per la porzione di fabbricato
fuori terra.

1. LA SOLUZIONE PROGETTUALE
1.1 La "lastra orizzontale" di copertura

La soluzione della superficie di copertura di 300024000 mqg senza giunti di di-
latazione, per la Centrale Nucleare Alto Lazio, nasce da successive approssimazio-
ni progettuali intervenute dal 1980 al 1987, anno di realizzazione effettiva del
progetto. La societd progettista generale dell'opera aveva richiesto di chiudere
le grandi "scatole" alte 35 metri circa che contengono le turbine e gli scambiato
ri di calore della centrale nucleare, con una copertura piana, che fosse in grado
di riportare le sollecitazioni sismiche agenti alla sommita dei pilastri  perime
trali, sui timpani (lati corti) dell'edificio stesso. Il progetto originario(sta-
tunitense) prevedeva una copertura leggera metallica, che si sarebbe inserita non
senza problemi, di immediata onerositi e di differita manutenzione nel tempo, in
un complesso di costruzioni effettivamente dominato dalle strutture in cemento ar
mato; e in presenza di qualche problema di tenuta barica rispetto all'ambiente e-
sterno per gli edifici "contenitori" del ciclo condensatore. E' nota l'esistenza
di un fabbricato costruito in Germania, privo di giunti costruttivi, e costituito
da un doppio tunnel longitudinale. di 600 metri di lunghezza gravato da edifici a
torre di 15 piani configurati in elevazione come blocchi  adiacenti staccati; solu
zione dimostratasi non scevra peraltro di qualche inconveniente statico per 1la
scarsa profonditd alla quale fu spinta la basilare indagine geognostica (1).

Dal momento che, per la centrale italiana, la porzione di edificio sottostante
la copertura non poteva subire variazioni e che il peso globale della copertura
stessa non supera 8,4 kN/mq, si pensd di proporre alla committente ENEL la realiz
zazione di una piastra ammortizzatrice (Fig.1l) alleggerita, precompressa da cavi

Fig.l La piastra della copertura ammortizzatrice dell'Edificio turbina CNAL
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scorrevoli di post-tensione, inseriti nel perimetro pieno della piastra stessa
(Fig..2)
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Fig.2 Tracciato dei cavi di post-tensione della piastra di copertura alleggerita.
Edificio Turbina CNAL

Tale soluzione avrebbe permesso di mantenere le sollecitazioni flessionali nel

piano della "lastra orizzontale" entro limiti di sicurezza per .le sollecitazioni
normali ai lembi dei lati lunghi, permettendo altresi di ridurre il cimento della
struttura alle elevate sollecitazioni tangenziali lungo i lati corti della piastra,
secondo un criterio gii esposto dall'autore (2) e volto a contenere anche tale ti-
po di sollecitazione nell'ambito del I Stadio sotto l'azione.del sisma meno violen
to, denominato O.B.E. La sollecitazione normale di precompressione baricentrica
della piastra a tempo zero vale ¢ = 6,8 MPa. La massima sollecitazione tangenzia-
le sotto l'azione del sisma ordinario raggiungerebbe in assenza dei cavi di post -
tensione un valore T = 4,0 MPa ai limiti della zona alleggerita.
Data l'entitd delle condizioni eccezionali di impatto verticale previste sulla co-
pertura stessa (15 kN/mg), oltre ai gid citati carichi sismici orizzontali,la pre-
compressione & stata affidata esclusivamente ad un sistema che prevede un ancorag
gio meccanico delle armature mediante intestatura per rifollamento di queste ulti-
me: sono stati esclusi ancoraggi basati sull'attrito.

1.2 Il sistema ammortizzatore di interazione sismica della copertura

La copertura piana di ogni fabbricato tecnologico & vincolata sull'asse mino -
re dell'edificio da quattro appoggi al teflon-neoprene a calotta sferica tipo Neo-
topf, collocati in un piano verticale, che assorbono le azioni sismiche dirette se
condo 1'asse maggiore della costruzione, mentre le azioni sismiche trasversali al-
l'edificio (asse minore) sono trasmesse da (9+9) ammortizzatori situati lungo i la
ti lunghi, ai (l0+l0) ammortizzatori situati lungo i lati corti del fabbricato,
che si danno carico altresi di assorbire gli impulsi inerziali originati dalla mas
sa della copertura stessa (Fig.5)

Considerando lo spettro di risposta sismica a quota copertura riportato in
Fig.3 si & previsto di tarare gli ammortizzatori oleodinamici in modo da garantire
il corretto respiro termico della copertura senza rinunciare al tempestivo irrigi-
dimento degli stesso sotto le azioni del sisma. Gli ammortizzatori stessi sono
collegati alla copertura mediante snodi sferici e debbono lavorare con eguale ef-
ficacia sia in compressione (linea tratteggiata) che in trazione (tratto e punto)
come risulta nella Fig.4, che riporta le prove fatte a temperatura diversa su un
ammortizzatore da 4000 kN.
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Fig.3 Spettro di risposta a quota copertura per il sisma S.S.E. - Edificio Tur-
bina

I vincoli della copertura sui muri perimetrali dell'edificio sono costituiti
da appoggi al teflon/neoprene del tipo a calotta sferica, equipaggiati da un lato
da un cuscinetto di neoprene armato anti-shock
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Fig.4 Diagrammi sperimentali velocitd/carico per un ammortizzatore GHH e per il
suo flusso (tratto continuo).
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Fig.5 Il sistema ammortizzatore di interfaccia della copertura:
4 appoggi al teflon/neoprene e 18 ammortizzatori oleod. sul lato lungo
20 amm. oleod. suil lati corti; 96 appoggi al teflon unidir. e 96 multi
direzionali.

1.3 L'impalcato prefabbricato di supporto per il getto della piastra di copertu-
ra.

Per poter effettuare il getto della piastra.orizzontale alleggerita (Fig.8)si
& pensato di sfruttare una tecnologia. largamente sperimentata e gid impiegata nel
la realizzazione di impalcati da ponte. Tale tecnologia prevede 1 'utilizzo di
travi reticolari a struttura mista costituite da briglie prefabbricate in <za/cap
collegate da profilati subverticali mediante bulloni ad A.R.; la trasmissione—de£
le risultanti orizzontali dalle aste metalliche alle briglie prefabbricate avvie-
ne a mezzo di connettori assiali (Fig.6)

3

RE s

Fig.6 Sezione tipica della
copertura alleggerita

Il tipo di connettori impiegato & stato l'oggetto di un'indagine sperimentale
specificamente indirizzata alla scelta di una connessione dal comportamento suffi
cemente rigido ed inizialmente quasi-lineare, in modo da consentire i minori scor
rimenti possibili tra le piastre di connessione ammarate nelle briglie stesse,sot
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to i carichi di esercizio. Di tale ricerca, che si & appoggiata sull'opera pii e
stesa ed approfondita di taluni sperimentatori (3), (4), (5), (6), si & gia rife—
rito pit diffusamente (7). Qui si vuole solo ricordare che la particolarita d4i
questo tipo di connessione & quella di utilizzare connettori di tipo flessibile e
di collocarli in modo da ottenere una spinta assiale baricentrica all'interno del
le briglie prefabbricate, in modo da rendere trascurabili i momenti parassiti del
la struttura.

Nel caso particolare della copertura asismica sono state realizzate due semi-
travi (Fig.7) costituite da una soletta prefabbricata superiore dello spessore me
dio di 9 cm., collegata a mezzo di aste metalliche convergenti, ad una briglia in
feriore prefabbricata ospitante 2 cavi di post-tensione (Fig.8), attivati a terra
prima del varo e dopo aver esequito la giunzione di mezzeria delle briglie. Tale
giunzione prevede la saldatura di nodi superiori centrali metallici (Fig.9) e di
una piastra di collegamento della briglia inferiore, oltre alla realizzazione di
un giunto dello spessore di 6 cm di malta di cemento ad alta resistenza del tipo
a ritiro controllato per entrambe le briglie secondo una tecnologia della quale &
gia stato riferito in una precedente memoria (8).

268
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Fig.7 Geometria d'insieme - Semitrave Assembler - Edificio Turbina

n' =

Fig.8 Semitrave Assembler pronta per il trasporto
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La deformata dovuta agli effetti differiti di questa .struttura (Fig.1l0), & a
naloga a quella di trave bi-incastrata soggetta a carico uniformemente ripartito
(7), e produce sollecitazioni di lieve entitd sulla struttura; mentre la precom -
pressione & praticamente senza effetto sulla briglia superiore, come pure sulle a
ste di parete, essendo localizzata in un punto di nocciolo della sezione,come gia
riferito (9).
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Fig.10 Deformata viscosa, amplificata cento volte, della struttura prefabbricata.
L'effetto intrinseco di trave bi-incastrata & abbastanza trascurabile.

2. L'indagine sperimentale finora condotta
2.1 Le prime prove statiche su campioni asimmetrici

Le prime prove statiche risalgono al 1978 e furono condotte presso il Laborato
rio di Scienza delle Costruzioni del Politecnico di Torino su quattro campioni a -
simmetrici: 2 di questi predisposti con pioli tipo Nelson, gli altri 2 con profila
ti a C della serie non rinforzata (9). Questa sperimentazione iniziale & servita
a dare un orientamento alla scelta del tipo di connettore; il connettore prescel-
to dimostrd un comportamento pil rigido ed un tratto iniziale quasi-elastico piu
sviluppato dei connettori a piolo, come gid riscontrato da altri ricercatori. Ul-
teriori prove statiche condotte nel 1979 presso lo stesso Laboratorio (9) del Po-
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litecnico di Torino su 2 campioni in scala 1/1 di travi della luce di 6,36 metri,
spinte fino a 2,3 volte il carico d'esercizio per la seconda trave, dimostrarono

un notevole cimento di tutte le parti strutturali sotto il carico massimo. La pro
va fu arrestata essendosi raggiunta una notevole deformazione permanente della
struttura dell'ordine di 0,20 metri (Fig.1ll)

Fig.ll Situazione limite per una delle 2 travi sperimentali del 1979

2.2 Ulteriori prove su campioni simmetrici
2.2.1 Prove statiche

Ulteriori prove sperimentali sono state condotte tra il 10.4.83 e il 10.6.84
presso il Laboratorio del Dipartimento di Ingegneria Strutturale del Politecnico
di Milano. Le prove sono state sviluppate tutte su 10 campioni simmetrici 4di cal
cestruzzo delle dimensioni 120x160 mm attrezzati con 2xl1 connettori a C da 80 mm
della serie normale e della lunghezza di 70 mm. Tutti i materiali laminati impie
gati furono sottoposti ad analisi chimica. Ogni campione & stato sottoposto ad
una accurata indagine geometrica; sulla saldature sono state effettuate a cura
dell'I.I.S. controlli magnetoscopici con elettromagneti, impiegando come mezzo ri
velatore polveri secche. Il calcestruzzo impiegato aveva una resistenza caratte-
ristica di 50 MPa. I primi 3 campioni (Al,A2,A3) sono stati sottoposti a prove
di carico secondo lo schema 4/20/40/60/80/100/4+160/4+220/4=PMAX procedendo di 20
in 20 KN fino a 280 kN e proseguendo poi di 40 in 40 kN; utilizzando una pressa
da 2500 kN (Fig.l12). La strumentazione comprendeva, come risulta dalla Fig.12, 4
comparatori centesimali (A,B,C,D) per misurare le componenti verticali degli spo-
stamenti rispetto al piano superiore del sistema Prove Materiali.

Sono stati rilevati gli allungamenti unitari in corrispondenza dei punti (1,2,
3,4) indicati in Fig.12, a mezzo di estensimetri Hiilggenberger ad amplificazione
meccanica su base 50 mm applicati sul tubo guadro di acciaio 100x100x10 mm riem-
pito di calcestruzzo e situato in asse al campione di prova.

Le prove condotte sui primi due campioni hanno rivelato il percorso debolmen-
te subverticale delle bielle compresse nel calcestruzzo che si manifesta in manie
ra evidente nel quadro finale delle lesioni a collasso (Fig.l4). La terza prova,
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condotta spostando le "cerniere" d'appoggio di 20 mm per parte verso l'asse del
campione, ha denunciato un comportamento dei campioni pili stabile alle rotazio-
ni fino ai carichi pifti elevati, ed un flusso di compressioni pid tangenziale ri-
spetto al tratto connesso; tale caratteristica costituisce in effetti la base teo
rica dei vantaggi della connessione di tipo assiale, e l'essenziale del Dbrevetto
sperimentato. Le prove statiche hanno confermato la rigidezza del tipo di connet-
tore prescelto e 1l'ampiezza del tratto relativo al comportamento quasi-lineare i-
niziale; si veda a tale proposito la Fig.l3 che riporta in scala diversa il dia -
gramma sforzi-spostamenti dei primi gradini di carico fino a 360 kN, e quindi il
diagramma generale dell'ultimo ciclo di carico/scarico del campione A2.
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Fig.1l2 I campioni simmetrici delle prove statiche e dinamiche del 1983

2.2.2 Prove di fatica a compressione pulsante

I restanti 7 campioni di prova (BlsB7) sono stati posti.tra i piani di un si-
stema Prove Materiali MTS a controllo automatico in controreazione, e sottoposto
a carichi pulsanti di compressione tra un minimo di 40 kN ed un massimo di 150 kN
con una frequenza oscillatoria di 9,9 Hz.

Per ogni campione sono state effettuate 2x10% cicli di carico. Prima di ogni
prova e durante lo svolgimento di essa il Sistema & stato.arrestato, ed i campio-
ni sono stati sottoposti alle stesse prove statiche strumentali con 3 comparatori
centesimali (A,B,C) nelle identiche posizioni gid riportate nella Fig.ll. Tali
prove statiche sono state effettuate per un numero di cicli successivamente pari
a O/lOl“/Z,5xlO“/5xlO”/lx105/2,5x105/lx106/2x106 e per un carico pulsante inferio
re a 40 kN.
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Dopo uno scorrimento longitudinale della connessione, inferiore a 0,1 mm avve
nuto a seguito dei primi 10t cicli, si & riscontrato un ulteriore lieve assesta-
mento mai superiore a 0,02 mm, evidenziatosi progressivamente fino al raggiungi -
mento dei 2x10° cicli. Al termine delle prove a fatica i campioni sono stati i-
spezionati e non sono state notate lesioni rilevabili a vista. I campioni B5-B6-
B7 sono stati successivamente sottoposti a prova statica fino al collasso, avve-
nuto per un carico medio non inferiore a quello dei campioni Al-A2-A3 che erano
stati sottoposti a prova statica soltanto (Fig.l15).

Fig.1l3 Prova statica sul campione A2. Si noti il cambio di scala avvenuto
dopo il primo ramo di carico, condotto fino a 360 kN - Nmax = 610 kN.

Fig.14 Collasso del campione B5 per cedimento delle bielle compresse a rottura
per trazione dei connettori.
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Fig.15 Prova statiche sui campioni B5-B6-B7 effettuate dopo i 2.10° cicli ai ca

rico.

Fig.1l6 Rottura del campiohe B5 - Si noti il calcestruzzo "incollato" sul tubo
centrale d'acciaio (riempito).

3. L'esigenza di una modellazione fisica della connessione,

E' noto che la modellazione a E.F. non & adatta per lo studio di comportamen-
ti meccanici all'interfaccia tra imateriali da costruzione cosi diversi, anche so
lo limitando 1l'indagine al comportamento in fase elastica del sistema esaminato.

Si & peraltro condotta ugualmente un'analisi di questo tipo con l'ausilio di
una maglia composta da 151 elementi quadrilateri piani a formulazione isoparame -
trica con polinomi lineari e per un campo tensionale piano. Per ottenere le cur-

ve di livello degli sforzi di compressione nella versione riportata dalla Fig. 17

all'attacco briglia-tubo d'acciaio, altri 5 E.F.po

sono stati disattivati 2 E.F.
la

sti all'interfaccia tra l'anima del profilato connettore ed il cls., e tutta
corona esterna di 18 E.F. in cls. posta al di sopra del filo inferiore del profi-
lato stesso ed esterna rispetto al connettore., Con questa disattivazione si & ot
tenuto l'effetto di diminuire la trasmissione diretta degli sforzi di compressio-
ne per mezzo delle bielle nel cls. disposte ad arco tra i basamenti d'acciaio dei
campioni ed il tubo d'acciaio riempito di cls. e posto in asse al campione di pro
va. Tali bielle compresse, come si nota nella Fig.l7, assorbono ancora sollecita
zioni dell'ordine di -3MPa (-300 T/mq) dando luogo ad un flusso di forze che elu-
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dono la base dei connettori, dove si rilevano comunque concentrazioni di solleci-
tazioni di compressione dell'ordine di 50 MPa sotto il carico di 280 kN. Tale ef
fetto di concentrazione nel flusso di forze alla base dei connettori di spinta &
con ogni probabilitd ancora superiore, come sembrerebbe suggerire il tenace incol
lamento di lenti di calcestruzzo sul tubo di acciaio, rilevabile anche nella FigT
16 in corrispondenza della zona inferiore del tubo stesso. Una modellazione fisi
ca del fenomeno meccanico ben pili accurata di questa, dovrebbe giustificare come

nella zona di calcestruzzo situata alla base dei connettori di spinta, si localiz
zino porzioni di materiale sottoposte a stati di compressione debolmente tri-as -
siali, documentando sperimentalmente il grande cimento di tali porzioni di mate -
riale e soprattutto la loro elevatissima resistenza meccanica.
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Il risultato sia pure inadeguato di una modellazione F.E,M. denuncia
concentrazioni di compressione nel cls. dell'ordine di (5000T/mg=50MPa)
alla base del connettore per un carico di 280 kN sul campione.

Fig.l7
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Fig.18 Diagramma sperimentale dei risultati di prove bi-assiali (B=0) e tri-as
siali condotte da Van Mier su provini in cls. di lato 100 mm nel 1980/84
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Come semplice dato di riferimento & stato riportato in Fig.18 un diagramma
sperimentale di prove bi-triassiali. condotte da Van Mier all'Universita di Eindho
ver (10) negli anni "980-84, che evidenzia come.l'attivazione di un modesto con
finamento, produca un sensibile aumento della resistenza meccanica delle bielle
compresse in cls. Purtroppo, come anche rilevato recentemente da altri studiosi
(11), 1la mancanza di un'approfondita indagine sperimentale in questo particolare
settore, non consente di trarre conclusioni attendibili, che si traducano nell‘a-
dozione di un definitivo modello meccanico di funzionamento almeno per questo ti-

po di connessione.

4. Osservazioni conclusive.

L'adozione di connettori assiali a taglio del tipo flessibile per 1'accoppia-
mento di aste di parete in profilato d'acciaio con briglie prefabbricate in
c.a./c.a.p., permette la realizazione di strutture a conci prefabbricati, che eli
minano le ingombranti anime delle tradizionali strutture in c.a.p., consentendone
nel contempo l'impiego (sulla base delle indagini sperimentali finora condotte) ,
laddove si possa risolvere la struttura portante con una piastra superiore com-
pressa in c.a., meccanicamente accoppiata ad un corrente inferiore in c.a.p.

Tale tipo di sezione resistente, proprio per la sua elevata adattabilita,con
sente la realizzazione di coperture asismiche per impianti nucleari ed in genera-
le quella di impalcati leggeri di luce rilevante.
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SOMMARIO

In questo rapporto vengono presentate alcune nuove apparecchiature dissipa-
tive di tipo elasto-plastico, da disporre nelle strutture allo scopo di ridurne
la risposta rispetto ai terremoti di maggiore violenza. Il loro progetto si &
basato su una ricerca svolta presso 1l centro sperimentale della FIP-INDUSTRIALE
di Padova. Tali apparecchiature hanno gia trovato un utile campo di applicazione
nella costruzione e nell'adeguamento sismico di strutture da ponte.

SUMMARY

In this report some new special elasto-plastic dissipating devices are pre-
sented. They may be arranged in structural systems in order to reduce the
seismic response to major earthquakes. Their design has been performed by means
of an experimental research carried out in the mechanical research division of
the FIP-INDUSTRIALE in Padova. These devices have been usefully utilized in the
construction and in the seismic adaptation of bridges structures.

1. - PREMESSA

I1 lavoro illustrato in questo rapporto riguarda lo studio sperimentale e
numerico che & stato svolto per la definizione e per la messa a punto di alcune
nuove apparecchiature dissipative speciali a comportamento elasto-plastico, da
utilizzare per l'isolamento sismico degli impalcati da ponte. Il principale o-
biettivo di tali dispositivi & quello di ridurre la risposta dell'intero sistema
strutturale in occasione dei terremoti di maggiore violenza, controllando oppor-—
tunamente le massime sollecitazioni trasmesse alle strutture di supporto (pile,
spalle e relative fondazioni), fino anche al possibile raggiungimento di wuna
"protezione sismica integrale" di tutti gli elementi costituenti il sistema re-
sistente primario.

Come & noto, una costruzione antisismica deve possedere elevate capacita di
dissipare energia in campo post—elastico. Cid perch&, oltre a resistere elasti-
camente alle sollecitazioni indotte dagli eventi pil frequenti (terremoti corri-
spondenti a quello convenziomale per il quale vengono condotte le abituali opera
zioni progettuali), essa possa sopportare gli eventuali attacchi dei terremoti
pit violenti attesi nel sito (eventi eccezionali), con danneggiamenti contenuti
entro limiti ancora accettabili.

Secondo una concezione ormai tradizionale (sebbene le morme tecniche di cui
al D.M. 24.01.86 ancora non forniscano molte indicazioni in tal senso), le dissi
pazioni energetiche dovrebbero essere ottenute a spese di deformazioni plastiche
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locali (cerniere plastiche) dove siano disponibili elevate riserve di duttiliti.
Questa duttilita, attraverso le dissipazioni associate all'isteresi meccanica se
guita dalle maggiori oscillazioni, comsentird alla costruzione di superare con
successo la violenza di un attacco sismico eccezionale.

Una progettazione condotta secondo questo criterio farid si che 1la costruzio
ne sopravviva senza gravi disastri. Perd, essa si basa forzatamente sulla prev1
sione che la struttura subisca un certo grado di danneggiamento proprio in corri
spondenza delle zone nelle quali avverranno le plasticizzazioni. Saranno neces-
sari pertanto adeguati interventi di rlpar321one, dovendosi anche prevedere un
periodo di mancata utilizzazione dell'opera. Si pone allora spontaneamente la
domanda se sia possibile inserire nella costruzione, ove la sua particolare ti-
pologia lo consenta convenlentemente, opportune apparecchiature adeguatamente
progettate e delle quali si possa eventualmente procedere ad una rapida sostitu-
zione, nelle quali possano avvenire tutte le dissipazioni plastiche necessarie
per ottenere la desiderata riduzione della risposta strutturale globale in occa-
sione degli eventi sismici piu violenti. In questo caso infatti, si possono eli
minare, o almeno limitare considerevolmente, i dannegglamentl nel corpo degli e—
lementi costituenti il sistema resistente primario.

In questi ultimi anni si & assistito a varie proposte tendenti ad ottenere
il risultato ora 1nd1cato, con varie app11c321on1. Per una rassegna dei princi-
pali sistemi fino ad oggi messi a punto si rinvia a (1), (4), (11). Al momento,
le applicazioni piu significative hanno riguardato le costruzioni da ponte 3),
(9), (14) e 1'isolamento di impianti speciali (4), (6), (7), (13), (14), con al-
cuni casi di isolamento totale di interi edifici alla base (5) (9) (10). Nei
rapporti (2), (3), (4), (8), (11), (12) vengono illustrati i principali aspetti
progettuali rlguardantl 1'impiego di tali apparecchiature dissipative.

2. - STRUTTURE DOTATE DI APPARECCHIATURE DISSIPATIVE

In sintesi, una progettazione antisismica che tenga conto degll eventi di
maggiore v101enza deve tendere a dotare la struttura delle massime capaciti dis-
sipative, puntando quindi ai due seguenti obiettivi fondamentali:

- ricerca di una DISTRIBUZIONE STRATEGICA dei punti che saranno sede delle poten
ziali plasticizzazioni, privilegiando le soluzioni associate ai meccanismi mag
giormente dissipativi;

- approfondimento del dettaglio realizzativo onde assicurare localmente un eleva
ta disponibilitd di DUTTILITA' MANTENUTA (possibilita di percorrere numerosi
cicli di isteresi plastica senza apprezzabili decadimenti delle caratteristi-
che meccaniche).

Inoltre, il problema di un razionmale confronto economico fra le varie solu~
zioni proponlblll, richiede che si tenga conto dei COSTI ATTESI per le probabili
riparazioni, nonché di quelli diretti :ed indiretti conseguenti alla MANCATA UTI-
LIZZAZIONE dell'opera. Tali costi devono essere valutati quindi in relazione al
la sismicitd del sito e all'effettiva VULNERABILITA' rispetto agli eventi piu
violenti delle soluzioni da confrontare.

I dispositivi in argomento posseggono i m1g110r1 requisiti per assicurare
le presta21on1 indicate. A tale conclusione si pud facilmente giungere, ad e-
semplo, se si considera il semplice schema rappresentato nella Fig.1 e gia trat
tato in (12) e (15), costituito da una travata appoggiata su montanti, suff1c1en
te per riprodurre gli elementi essenziali di una reale travata da ponte. Per
maggiore semp11c1ta si supponga anche che, come generalmente accade, le masse
preponderanti siano quelle della travata, cosi da poter trascurare quelle del so
stegno. Se la struttura & interessata da forti oscillazioni orizzontali prodot—
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te da un terremoto agente nel piano della figura & facile prevedere che, al cre-
scere dell'azione sismica, potra formarsi uno dei due seguenti meccanismi di

collasso:

(A) - rottura del dispositivo di collegamento travata-montante in conseguenza
delle forze orizzontali trasmesse;

(B) - collasso della pila, per esempio nella sezione di incastro alla base, a
causa delle sollecitazioni flettenti trasmesse dal collegamento stesso.

La semplicita dell'esempio consente di prevedere facilmente quale meccani-
smo potra formarsi prioritariamente, dipendendo l'alternativa dal solo rapporto
fra le due resistenze in giuoco. Quel che qui preme evidenziare perd, & che 1l'e
sito dipende sostanzialmente dalle caratteristiche meccaniche degli elementi re—
sistenti (fattore progettuale) e non tanto, per esempio dall'azione sismica e-
sterna. Questo risultato & del tutto vero se a ciascuno dei due elementi danneg
giabili & associato un comportamento perfettamente elasto-plastico (soglia di N
plasticizzazione costante). In tal caso infatti, una volta che si sia formato
uno dei due meccanismi le forze trasmesse non possono pilt aumentare e non potra
quindi formarsi 1'altro. Ovviamente, nella realtad, le situazioni sono piu com—
plesse, ma 1 concetti fondamentali rimangono sostanzialmente gli stessi; si com—
plicano le procedure di calcolo, quantunque in alcuni casi siano possibili valu-
tazioni di massima basate su semplici considerazioni statiche (v. "Appendice').

3. -~ REQUISITI DI BASE DELLE APPARECCHTIATURE DISSIPATIVE

Mantenendo come riferimento il comodo esempio di Fig.l1 si possono elencare
nella maniera seguente i principali requisiti da richiedere ad un collegamento
costituito da un'apparecchiatura dissipativa antisismica.

(1) Requisiti riguardanti le condizioni di normale esercizio, consistenti in:

- RESISTENZA orizzontale elastica quale viene richiesta da una verifica tra-
dizionale (resistenza minima di norma);

- RIGIDEZZA elastica adeguata, quale occorre per contenere entro limiti di
normale funzionalitd gli spostamenti nelle condizioni di servizio.

(2) Requisiti riguardanti i terremoti di maggiore violenza, consistenti in:

- pronunciato COMPORTAMENTO ISTERETICO, di tipo elasto-plastico, mantenuto
senza significativi decadimenti dopo un adeguato numero di ciclij;
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- elevato RENDIMENTO DISSIPATIVO, corrispondente al valore dell'area racchiu
sa da ogni ciclo, a parita di forza massima trasmessa.

(3) Requisiti di carattere generale, fa i quali:

- FLESSIBILITA' DI IMPIEGO, in relazione alle varie configurazioni struttura
1li, ingombri, ecc.;

- possibilitd di un'eventuale SOSTITUZIONE dopo aver sopportato le conseguen
ze di un terremoto particolarmente severo.

E' evidente che un dispositivo che possieda tali requisiti renderi senz'al-
tro prioritaria la scelta del meccanismo (A) perché, pur garantendo le abituali
prestazioni (progettazione: tradizionale) assicura anche quella ulteriore di una
PROTEZIONE INTEGRALE del sistema strutturale primario (travata e montante) anche
quando la costruzione dovesse sopportare un terremoto particolarmente violento.
E' da osservare anche che il comportamento elasto- plastlco poco incrudente (cur-
va "a" di Fig.2) & quello piti opportuno, perchd & in grado di a351curare le mas-
sime d1s51paz1on1 a parlta di forza trasmessa al montante. Il "rendimento dissi
pativo" di un ciclo si pud infatti definire come il rapporto fra 1'area racchiu-
sa dal ciclo effettivo (energia dissipata) e 1'area del rettangolo ideale defini

to dai valori estremi della forza e dello spostamento.

4. - LE APPARECCHIATURE DISSIPATIVE ELASTO-PLASTICHE

Nel corso della ricerca in argomento sono state messe a punto alcune appa-
recchiature dissipative, rappresentate nelle Figg. 5,6,7, che utilizzano come
organi elasto-plastici due elementi di base: la ”farfalla" (elemento laminare
dal funzionamento monodirezionale) ed il "piolo" (elemento cilindrico con testa
sferica dal funzionamento bidirezionale). Tali elementi di base, rappresentati
schematicamente nelle Figg. 3 e 4, sono stati oggetto di un attenta ricerca spe-
rimentale e numerica tesa allo studio delle part1colar1 conf1guraz1on1 atte ad
assicurare le prestazioni desiderate con la massima "durata". La ricerca stessa
costituisce pertanto uno sviluppo di analoghi lavori condotti in questl ultimi
anni principalmente in California (Berkeley University - EERC) ed in Nuova Zelan-
da (Ministry of Works and Development -~ DSIR Laboratory in Wellington).
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L'apparecchiatura di Fig.5 rappresenta un appoggio completo per travata da
ponte ed utilizza i d13$1pator1 a piolo. La parte superlore é formata da un nor
male appoggio a cerniera collegato ad una piastra superiore asolata, nella quale
trovano alloggiamento le teste sferiche dei pioli. Mentre il carico verticale
viene trasmesso alla base tramite il sottostante blocco centrale, reso scorrevo-
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le rispetto alla piastra supe-
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piastra & ancorata alla strut-
tura di sostegno. E' anche
possibile migliorare le pre-
stazioni nelle condizioni di
normale esercizio eliminando,
se richiesto, gli spostamenti
relativi fra le due piastre ri
guardanti questa scla fase. DISPOSITIVO EP 100/160
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ce, gli spinotti saltano quando la sollecitazione raggiunge un livello programma
to, leggermente inferiore rispetto a quello per il quale avviene la plasticizza—
zione dei pioli, innescando cosi il funzionamento di questi ultimi.
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Le apparecchlature delle Figg. 6 e 7 costituiscono invece un respingente mo
noassiale che pud essere dlSpOStO, per esempio, in corrispondenza di una spalla
per assorbire tutte le azioni sismiche longitudinali di un treno di travate con-
tinue. In queste apparecchiature si possono utilizzare sia i pioli che le far-
falle. Gli elementi dissipatori sono montati ad incastro su un supporto centra-
le, mobile rispetto al contenitore esterno; in quest'ultimo sono disposte le aso
le per 1'alloggiamento delle teste cilindriche dei dissipatori stessi. a

I dispositivi illustrati mostrano alcune delle possibili applicazioni degli
elementi di base che costituiscono 1'aspetto caratteristico dei sistemi. L'ele-
mento a farfalla dispone di una maggiore durata per deformazioni plastiche impo-
ste ciclicamente. L'elemento a piolo, pur disponendo di una minore durata (si &
comunque giunti ad un numero di cicli largamente sufficiente per sopportare un e
vento sismico violento ed una sua e -
ventuale replica), offre perd il
considerevole vantaggio di una mag-
giore flessibilita di impiego in

quanto, mediante il semplice allun- %5
gamento di alcune asole delle pia- g’
stre superiori, consente di calibra 4]
re le forze plastiche trasmesse in b
maniera indipendente nelle due dire 2
zioni orizzontali. In tal modo di- o
venta facilmente possibile ottimiz- _®
zare il comportamento dell'intero oy
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5. = RICERCHE SPERIMENTALI CONDOTTE SUGLI ELEMENTI DI BASE

Le ricerche riferite nel seguito sono state eseguite presso i laboratori
della FIP-INDUSTRIALE di Padova. Il principale obiettivo & stato quello di 1nd1
viduare le configurazioni ottimali degli elementi di base, al fine di garantire
il mantenimento delle caratteristiche di resistenza anche dopo un adeguato nume-
ro di cicli di isteresi plastica. Le prove sono state condotte imponendo defor-
mazioni plastiche elevate, con duttiliti dell'ordine di almeno 10- 12, fino a 16,
quall sono risultate da calcolazioni elasto-plastiche condotte mediante 1ntegra-
zione passo-passo per vari modelli di viadotti a travata, nella maniera descrit-
ta in (12). Nelle Figg. 8 e 9 sono rappresentati gli schemi di funzionamento
delle apparecchiature di prova mediante le quali sono state applicate le deforma
zioni alternate e ripetute, con il controllo automatico delle deformazioni massi
me imposte. A titolo di esempio, nella Fig.10 sono riportati i cicli di istere-

CENTRALINA_ELETTRONICA PER /L
CONTROLLO DEGLI SPOSTANENT! _

&)

FARFALLA oooo

= \

—r

MACCHINA DI PROVA MARTINETTO IDPAUUG'JB

I R T T I

Fig. 8 Fig. 9
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si di un dissipatore a farfalla; la
figura riproduce i cicli dall'11°®
al 15°, disegnati sfalsati in altez
za.

La messa a punto della miglio-
re configurazione dei dissipatori a
farfalla non ha richiesto ricerche
particolarmente complesse, data la
notevole adattabilita di questo ele
mento. Le prove sono state esegui-
te applicando un carico al centro
e vincolando le estremitd con inca-
stri scorrevoli, realizzati median-
te pattini di ottone lubrificati.
E' perd possibile semplificare il
Fig. 10 congegno bloccando la scorrevolezza
degli incastri, senza comprometter-—
ne 1l'ottimo funzionamento. Con i
valori delle duttilitd sopra indicati si possono percorreremoltissimi cicli (le
sperimentazioni sono state protratte fino ad un massimo di 40 cicli senza osser-—
vare danneggiamenti e senza aver misurato apprezzabili decadimenti delle resi-
stenze), impiegando vari tipi di normali acciai_da costruzione (la Fig.11 si ri-
ferisce ad un acciaio Fe 430, con fy = 295 N/mm?).

Fig. 11
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Una sperimentazione pili attenta & stata invece necessaria per la messa a
punto della configurazione ottimale dell'elemento a piolo. Infatti, come appare
anche dal semplice esame delle illustrazioni che riproducono 1'elemento deforma-
to in fase di prova (Fig.11), la simulazione analitica del suo reale comportamen
to si presenta particolarmente ardua, in quanto occorre tenere conto di numerosi
fattori, fra i quali principalmente: - la valutazione delle componenti di solle-
citazione in relazione alla configurazione deformata, considerando gli spostamen
ti di ordine superiore e considerando anche, per una certa parte dell'elemento,
una componente di forza assiale che rende non simmetriche le tensioni assiali di
trazione e di compressione in andata ed in ritorno; - 1'influenza delle curvatu-
re soprattutto in corrispondenza degli spostamenti massimi; - la presenza di sta
ti di sollecitazione pluriassiale esaltati dalla forma circolare delle sezioni e
dal rapporto non trascurabile fra le dimensioni trasversali e la lunghezza del-
l'elemento; - la forte non linearitd del materiale impegnato ai livelli estremi,
con la particolarita dei fenomeni isteretici connessi. Inoltre, 1'influenza di
tali fattori, con modalitd differenti per le varie sezioni, assume importanza re
lativa diversa all'aumentare dell'ampiezza delle deformazioni imposte. Al momen
to, & comunque in preparazione un modello numerico ad elementi finiti nel quale
si intende introdurre gli effetti pid significativi tra quelli sopra elencati.

In considerazione delle difficolta indicate ed in relazione al fatto che la
distribuzione dei diametri lungo il gambo del piolo riveste una notevole impor-
tanza ai fini della "durata" dell'elemento, la ricerca della forma ottimale dei
pioli & stata condotta per via sperimentale, sulla base di valutazioni numeriche
sviluppate in relazione ai successivi rilevamenti. A tale scopo e stato predi-
sposto un apposito congegno di prova automatizzato (Fig.9), dotato di rilevatori
di fine corsa che trasmettono il comando ad una centralina elettronica. Si pro-
duce cosi l'inversione della velocita di deformazione, mentre 1'automatismo azio
na anche un'apparecchiatura fotografica che rileva la deformazione istantanea
massima ad entrambe le estremitd della corsa. Dall'ingrandimento corretto della
immagine fotografica, riportata in scala reale, sono state ricavate le caratteri
stiche delle configurazioni deformate nelle successive fasi dei cicli di carico.
I dati sono stati quindi elaborati procedendo con una interpolazione polinomia-
le, allo scopo di limitare gli errori localizzati di lettura che avrebbero in-

CURVATURE (m™") ALLUNGAMENTI (%)
| 4

Fig. 12
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fluenzato eccessivamente la valutazione delle curvature. Sulla base delle curve
di deformazionme cosi calcolate sono state quindi dedotte le leggi di distribuzio
ne delle curvature e delle deformazioni unitarie ad esse corrispondenti, onde -
pervenire ad un controllo dell'impegno plastico del materiale nelle varie sezio-
ni. Procedendo in questa maniera sono state successivamente affinate le leggi
di distribuzione dei diametri lungo il gambo dei pioli, che venivano preparati
con accurate lavorazioni eseguite mediante un tornio automatico a controllo nume
rico.

Nella Fig.12 sono rappresentate le curve di distribuzione delle curvature,
calcolate interpolando con polinomi del 5° ordinme, relative ad una delle speri-
mentazioni svolte. Le tre curve disegnate si riferiscono alle configurazioni di
massima deformazione rilevate al 1°, al 5° ed al 10° ciclo di un piolo alto 160
millimetri (acciaio inossidabile AISI 340 L) al quale sono stati imposti sposta-
menti della testa pari a +/- 80 mm. La curva del primo ciclo mostra una buona
ripartizione delle curvature lungo il gambo. E' evidente anche 1l'incremento pro
gressivo delle curvature nella zona compresa fra le sezioni No.4 e No.5 (cilo 5°
prima e ciclo 10° poi) dove di fatto, dopo il 10° ciclo, & avvenuta la rottura
del pezzo. Nella stessa Fig.12 sono rappresentate anche le deformazioni unita-
rie ai bordi delle varie sezioni, calcolate con riferimento ad una flessione con
asse neutro baricentrico ed in corrispondenza degli stessi cicli. Risulta anco-
ra pil evidente l'effetto del progressivo incremento della concentrazione delle
deformazioni unitarie in corrispondenza della zona di rottura.

Mediante lo stesso procedimento fotografico, ma utilizzando i rilevamenti
fatti in corrispondenza del passaggio per la posizione di spostamento nullo, so-
no stati calcolati anche gli allungamenti della fibra baricentrica, che progres=
sivamente si manifestano in maniera sostanziale durante le deformazioni plasti-
che cicliche. Con riferimento allo stesso caso della Fig.12, nella Fig.13 e ri-
portato il diagramma di tali allungamenti in funzione del numero dei cicli. Tl
fenomeno riveste importanza perché testimonia la differente posizione assunta da
gli assi neutri della flessione nelle fasi di andata e ritorno, secondo un mecca
nismo associabile ad una differente resistenza del materiale compresso rispetto
a quello teso conseguente ai fenomeni derivanti dalla presenza di stati di solle
citazione pluriassiale ed agli altri fenomeni indicati in precedenza. A causa -
di tali fenomeni poi, i valori sperimentali delle resistenze plastiche risultano
sensibilmente diversi da quelli teorici calcolabili mediante la semplice teoria
della flessione plastica tradizionale; cosi come risulta giustificato qualitati-
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vamente quell'effetto di incrudimento che si manifesta dopo il primo ciclo di
deformazioni imposte, gid notato anche da altri autori 4).

Procedendo nella maniera descritta sono stati operati successivi affinamen-
ti della forma del gambo del piolo, sede delle dissipazioni plastiche, ottenendo
elementi capaci di sopportare un sempre maggiore numero di cicli di deformazio-
ni., Al momento, sono stati ottenuti pioli di acciaio inossidabile del tipo gia
detto (preferito per motivi di durabilita in opera) che sono in grado di garanti
re un minimo di 9-10 cicli di deformazioni alternate e ripetute, imposte con dut
tilita pari a circa +/- 15, Ovviamente, imponendo duttilita inferiori il numero
dei cicli sale rapidamente; cid assicura pertanto un certo margine rispetto a
quanto viene ad essere richiesto nel caso di un terremoto molto violento e di no
tevole durata (circa 30 secondi di forti scosse), considerando anche un'eventua—
le replica.

La particolare attenzione che & stata attribuita alla messa a punto del dis
sipatore a piolo, nonostante che questo giunga a rottura prima di quello a far-
falla, & dovuta al fatto che si ritiene molto importante, ai fini applicativi,
la sua maggiore flessibilita di impiego derivante dal suo funzionamento multidi-
rezionale e dalla sempliciti dei sistemi che ne derivano per una differente tara
tura della forza di plasticizzazione nelle due direzioni orizzontali. -

6. - IMPIEGO DEI DISSIPATORI NELLE STRUTTURE ANTISISMICHE

Le apparecchiature ora viste possono essere convenientemente impiegate per
la protezione sismica delle strutture, se si vuole tenere conto, come si deve,
delle prestazioni attese in occasione dei terremoti di maggiore violenza. In al
tra occasione (12) sono stati gia indicati i criteri da adottare per una proget-
tazione che tenga conto di tali eventi. In sostanza si tratta di procedere ini-
zialmente ad una normale progettazione della struttura, considerando 1'apparec—
chiatura dissipativa come un qualsiasi elemento resistente. In tal modo, i dis-
sipatori rimarranno elastici in occasione degli eventi sismici "normali" (terre-
moti di intensitd pari a quella prevista dalle norme attuali D.M. 24.01.86), as~-
sicurando cosl prestazioni del tutto analoghe a quelle abitualmente richieste ad
una struttura antisismica convenzionale. Il progetto deve poi essere integrato
con un'analisi dinamica elasto-plastica, da condurre utilizzando registrazioni
di terremoti della "massima" intensitd attesa (a tale scopo si pud fare riferi-
mento alle accelerazioni indicate dalle Istruzioni del GNDT-CNR o dall'Eurocode
No.8), allo scopo di definire le ampiezze massime delle deformazioni plastiche
richieste ai dissipatori in tale evenienza e per progettare poi le effettive di-
mensioni delle apparecchiature. Per un dimensionamento preliminare si possono
comunque utilizzare i criteri esposti di seguito in "Appendice".

E' importante tenere presente che 1'impiego dei dissipatori risulta maggior
mente efficace per quei sistemi strutturali dotati di particolari caratteristi-
che che ne assecondino le prestazioni. In particolare occorrono i due seguenti
requisitis
- le masse strutturali "isolate", ciod collegate indirettamente con il terreno

soltanto tramite percorsi di elementi resistenti nei quali siano inserite le
apparecchiature dissipative, devono essere preponderanti;

- la tipologia strutturale deve essere tale da consentire che, almeno nelle con-
dizioni di emergenza, siano accettabili spostamenti relativi significativi fra
le masse isolate e le rimanenti parti, con spostamenti relativi che non condu-
cano ad una perdita totale di funzionalitai.

Inoltre, va anche tenuto presente che 1'inserimento di un dispositivo di
collegamento dotato di una sua deformabiliti elastica, sempre se questa non com-



- 333 -

porti conseguenze negative per le condizioni di normale esercizio dell'opera (ma
in tal caso i dispositivi illustrati possono essere parzialmente bloccati con i
gsistemi a rottura controllata), produce effetti benefici secondari, conseguenti
all'aumento del periodo naturale dell'intera struttura. Cid anche se in realta
tale aumento non da luogo ad effetti significativi se non per valori ragguardevo
1i della deformabilita aggiunta, cioé per valori piuttosto bassi della rigidezza
K , o meglio per valori bassi del parametro o .

7. = PROTEZIONE SISMICA INTEGRALE

Utilizzando apparecchiature dissipative che abbiano un comportamento marca-
tamente elasto-plastico, ovvero che siano dotati di una soglia di plasticizza-
zione praticamente costante, diventa anche possibile pervenire ad una progetta-
zione che assicuri una PROTEZIONE SISMICA INTEGRALE. Per raggiungere tale obiet
tivo si richiede soltanto che i vari elementi resistenti del sistema strutturale
vengano dimensionati mediante opportune verifiche a rottura (al limite di plasti
cizzazione) basate sul diretto confronto delle resistenze stesse con le solleci-
tazioni (ridotte) calcolate mediante le analisi dinamiche elasto-plastiche con-
dotte per l'evento sismico pil violento. In tal modo, le sollecitazioni trasmes
se dagli elementi isolati tramite i dissipatori risulteranno adeguatamente ta- -
gliate ai livelli delle soglie plastiche prescelte e tutti gli altri elementi ap
partenenenti al sistema resistente primario potranno rimanere ancora in campo di
funzionamento elastico, lasciando che le dissipazioni plastiche abbiano sede sol
tanto nelle apparecchiature appositamente disposte. -
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APPENDICE ~ VALUTAZIONE ORIENTATIVA DELLE RICHIESTE DI DUTTILITA'

Per una valutazione orientativa delle richieste di duttilita e quindi delle
massime deformazioni da richiedere ad un'apparecchiatura dissipativa, si possono
svolgere delle semplici calcolazioni basate su considerazioni di natura statica
equivalente, ricorrendo ad opportune schematizzazioni. Tali considerazioni pos-
sono riferirsi ai diagrammi di comportamento forza-spostamento (F-s).

Nella Fig.A.l & rappresentato un sistema strutturale ridotto (ponte a trava
ta) caratterizzato da una massa "isolata" M (impalcato), vincolata ad una mas-—
sa "non isolata" m (massa equivalente della pila) mediante un'apparecchiatura
dissipativa a comportamento elasto-plastico (asta M-m). L'intero sistema & vinco
lato a terra mediante un'altra asta corrispondente alla pila. La massa m deve
intendersi come massa equivalente, ai fini dinamici, all'intera massa del pulvi-
no e del fusto-pila, considerate concentrate nell'estremitd superiore della pila
medesima (per esempio, si pud assumere per m la massa del pulvino aumentata
cautelativamente dello 0.3 della massa del fusto). Le caratteristiche meccani-
che degli elementi in giuoco siano quindi (Fig. A.1):

massa rigidezza limite elastico
pila m k (indefinito)
travata M K Fy = Cy Mg

avendo indicato com Cy il coefficiente sismico di progetto (valore statico equi-
valente) riferito al limite di comportamento lineare del sistema. Per un'appa-
recchiatura dissipativa costituita da elementi metallici si pud assumere, in sin
tonia con le norme tecniche per le costruzioni in acciaio, Cy = 1.5 C, essendo
C il coefficiente di progetto definito attualmente dal D.M. 24.01.86. Nella
Fig. A.2 & rappresentato poi il diagramma di comportamento globale del sistema,
valutato nell'ipotesi di comportamento perfettamente elasto-plastico del disposi

tivo di collegamento.
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Nelle condizioni al limite elastico (y) wuna valutazione statica conduce
ai seguenti valori degli spostamenti relativi (Fig. A.1):

spostamento (M-m) dovuto all'inerzia di M z1(y) = CyMg /K

spostamento di m dovuto alla forza trasmessa z2(y) = CyMg/ k

spostamento di m dovuto all'inerzia di m z23(y) = Cymg/ k
Ne risultano i1 seguenti spostamenti assoluti delle due masse:

massa M s(y) = (Cymg/ k) +(CyMg/ k) + (Cy Mg /K)

sm(y) = (Cymg/ k) + (CyMg / k)

Se si introducono i seguenti parametri:

rapporto delle masse o0 = M/m
rapporto delle deformabilita elastiche B = k/K

e si assume come riferimento lo spostamento relativo zy = z1(y) della travata
rispetto alla pila (deformazione del dissipatore al limite elastico), le tre com
ponenti di spostamento prima indicate si possono porre nella forma:

z1(y) = zy
22(y) = B zy
z3(y) = o B zy

Tenendo presente il diagramma di comportamento globale di Fig. A.2, dove la
forza totale F = FM + Fm & rappresentata in funzione dello spostamento s del
la massa M dell'impalcato, si immagini di aver eseguito un'analisi dinamica
con una registrazione accelerometrica di un terremoto rappresentativo di un even
to '"violento", per una struttura analoga a quella ora considerata, ma avendo 1po
tizzato anche per l'apparecchiatura di collegamento un comportamento indefinita-
mente elastico (struttura elastica associata che segue il diagramma lineare ri-
portato nella stessa Fig. A.2). Sia (e) 1la configurazione di massima deforma-
zione raggiunta in tale maniera (si prescinde qui da problemi di contemporaneita
dei valori massimi riguardanti singolarmente i due gradi di liberta del siste-
ma). La configurazione (e) rappresenta pertanto il valore spettrale della ri-
sposta elastica per un evento sismico "violento". Sia Ce il corrispondente
coefficiente sismico equivalente.

Avendo cosl operato, si pud calcolare il rapporto q fra i due coefficien-
ti sismici, essendo percid

q = Ce/Cy

il fattore di riduzione della risposta spettrale elastica da utilizzare per una
progettazione statica equlvalente condotta con riferimento al limite elastico
(y) , dal quale dipendera, in definitiva, la richiesta di duttilita prevedlblle.
Per il fattore q sono disponibili r1fer1ment1 normativi in quanto, ad esempio,
le Istruzioni GNDT-CNR, come anche 1'Eurocode No.8, anziché definire direttamen-
te 1l coefficiente di progetto Cy , definiscono prima una spettro elastico rife
rito proprio ad un evento violento e poi il fattore q in relazione alle varie
tipologie strutturali.

Si considerino ora gli spostamenti relativi del sistema corrispondenti alla
struttura effettiva, dotata di collegamento dissipativo con soglia plastica FMy,
che dovrebbero derivare da una nuova analisi dinamica passo-passo eseguita con
lo stesso accelerogramma precedente. Sia (u) 1la massima configurazione defor-
mata raggiunta con questo nuovo calcolo. In via indicativa, tali spostamenti
possono essere comunque scritti nella maniera seguente:

spostamento (M-m) del dissipatore plasticizzato z1(u) = u(®) zy
spostamento di m dovuto alla forza trasmessa z2(u) = B zy
spostamento di m dovuto all'inerzia di m z3(u) Aa B zy
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dove 1(D) rappresenta proprio la duttilita richiesta all'apparecchiatura dissi
pativa e A @& un opportuno fattore che definisce 1'incremento della componente
z3 nel passare dalla condizione (y) alla (u); nessun incremento & stato invece

attribuito alla componente z2 1in quanto essa dipende dalla forza trasmessa dal
dissipatore e questa ha ormai raggiunto il suo limite plastico. I valori dei pa
rametri u(D) e A dovrebbero dedursi dai risultati delle due analisi dinami-

che, ma per gli scopi orientativi qui perseguiti & conveniente seguire una diver
sa strada. Infatti, con le posizioni fatte si pud scrivere la seguente :espressio
ne dello spostamento assoluto s(u) dell'impalcato: N

s(u) = u@) (1 +p+ X aB)zy

Se poi si definisce la duttilitad globale pO richiesta dall'intero sistema, es-—
sendo questa da valutare in base agli spostamenti totali s con 1'espressione:

po = s(u)/s(y)
si perviene alle seguente relazione fondamentale:
po (1 +B+aB) = ud® + (1 + Aa)
e quindi:
u® = wo (1 +p+aB)-B(1+Ara) (%)

L'espressione scritta ha consentito di esprimere la duttilita richiesta al-
1'apparecchiatura dissipativa u(D) in funzione dei parametri o e P caratte
ristici del sistema strutturale, della duttilitid globale uo richiesta al siste

ma medesimo e del fattore A relativo alla sola massa m . In realta, i para-
metri 0 e A dipendono, oltre che da o e B , dal periodo naturale T del
sistema e dalla scelta del fattore di riduziome ¢ . Ma il vantaggio dell'e-

spressione (*) deriva dal fatto che essa rende possibili alcune semplificazioni.
Infatti, se si accetta l'ipotesi di poter trascurare la dipendenza da o e:da B
(i controlli numerici eseguiti confermano 1'attendibilita di tale ipotesi) e se

si tiene presente che i casi di interesse pratico per 1'applicazione di apparec-—
chiature dissipative sono quelli nei quali la massa isolata M & preponderante

e quindi il parametro o assume valori piccoli (per esempio, o £ 0.25), si pud
concludere che 1'esatta determinazione del parametro A mnon & molto:significati
va ai fini delle valutazioni numeriche. Ad esempio, si pud assumere in via cau-
telativa A = 1 , per ottenere l'espressione semplificata:

u@d) = pwo (1 +B+0B)-B (1 +a) (%%)

In questo modo la duttilitd richiesta al dissipatore risulta dipendere sol
tanto dalla duttilita globale po richiesta all'intero sistema, oltre che dalle
caratteristiche note del sistema stesso. D'altra parte, senza bisogno di ricor-
rere alle analisi dinamiche non lineari, si pud far ricorso ad alcuni criteri
semplificativi abitualmente accettati che definiscono delle correlazioni fra la
duttilita globale uo e la scelta del fattore progettuale q . Su tali criteri
si basano peraltro molte delle prescrizioni contenute nelle normative tecniche.

Per esempio, se si accetta il criterio secondo il quale la duttilita richie
sta WO & praticamente uguale al valore scelto per il coefficiente q (crite-
rio di uguale spostamento secondo cui s(u) = s(e) ), il calcolo dello spostamen
to plastico massimo da prevedere per 1'apparecchiatura dissipativa diventa imme-
diato, risultando:

um) = q (1 +B+aB)-B(1+a) (H%%)

cosi che la duttilitd p(D) appare dipendere soltanto da q .
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In definitiva, per condurre un'applicazione pratica senza abbandonare il ri
ferimento alle norme tecniche attualmente in vigore, si pud procedere nella ma-
niera seguente. Si calcola il coefficiente di progetto al limite plastico Cy
mediante il normale coefficiente sismico C definito dal D.M. 24.01.86 in rela-
zione alla sismicitd del sito. Si & gii detto che per un elemento di acciaio si
puo assumere Cy = 1.5 C . Il valore spettrale.della risposta ad un terremoto
"violento" (non definito dal citato D.M.) pud essere dedotto in base alle indica
zioni fornite dalle Istruzioni GNDT-CNR, calcolando Ce = (A/g) / R(T) , essendo
A 1'accelerazione massima del terreno assegnata anch'essa in relazione alla si-
smicitd locale ed R il coefficiente di risposta dipendente dal periodo natura-—
le T . Si ottienme cosl il valore q = Ce/Cy con il quale, applicando la for-
mula (***%), si calcola la duttilitd richiesta (D) , essendo noti i parametri
0 e B, caratteristici del sistema in esame.

Eseguendo questo calcolo per una zona classificata con S = 9 e per una co-
struzione dotata di periodo naturale T < 0.8 secondi (A/g = 0.25, R = 2.2) si ha

Cy = 1.5 (S=-2)/100 = 0.105
Ce = 0.25x 2.2 = 0.55
q = 0.55 / 0.105 = 5.24
Nell'ipotesi che sia a =0.2 e B = 1.0, si ottiene:
u(d) = 10.3

valore che corrisponde abbastanza bene a quelli che si calcolano mediante le ana
lisi dinamiche non lineare basate su varie registrazioni accelerometriche di e-
venti reali.

L'espressione semplificata (***) costituisce quindi uno strumento utile per
la definizione di massima delle caratteristiche da attribuire alle apparecchiatu
re dissipative disposte in sistemi strutturali elementari, come & il caso del
ponte a travate. Ovviamente la correlazione individuata possiede i suoi limiti
di validita, soprattutto in dipendenza dell'ipotesi assunta (ma abitualmente ac-
cettata) dell'uguaglianza degli spostamenti globali elastici ed elasto-plastici.
Pud essere utile pertanto tenere presente che, proprio come generalmente accade
con la suddetta ipotesi, vi & una generica tendenza ad indicare richieste di dut
tilitd leggermente inferiori a quelle calcolabili con procedimenti pil rigorosi.



- 343 -

GIORNATE A.l.C.A.P. 1987 | problemi delle grandi costruzioni in zona sismica

ANALISI SISMICA DEL NUOVO PONTE FERROVIARIO
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SOMMARIO

Il completamento della DD prevede la costruzione di un ponte
ferroviario sull'Arno che, per le luci e l'altezza delle pile, sara
fra i maggiori d'Europa.

Dopo una breve descrizione della struttura, e dei criteri che
hanno determinato le scelte progettuali, si riferisce sulle analisi
dinamiche svolte: quella usuale elastica e quelle in campo non 1li-
neare tenendo conto dell'interazione struttura-ballast-rotaia.

SUMMARY

The completion of the high speed railway line from Rome to Flo
rence comprises the construction of a new bridge over the river Arno
wich, due to its spans and piers' height, will be classified as one
of the most important in Europe.

After a short description of the structure and of the choices
in the design stage, the dynamic computations performedare;mesented:
the traditional elastic one and those in the non linear field keeping
into account the structure-ballast-rails interaction.

1. PREMESSA

I1 completamento della Direttissima Roma-Firenze prevede, pocoO
a Nord di Arezzo, la costruzione di una importante opera per lo sca
valcamento del fiume Arno immediatamente a monte della diga di La
Penna.
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La rilevanza del ponte deriva dalla notevole altezza del piano
del ferro rispetto al fondo alveo - pill di 55 m - e dalla larghezza
del corso d'acqua nella sezione di attraversamento che, per la pre-
Ssenza poco a valle della diga sopradetta, raggiunge circa 140 m.

Le scelte progettuali, oltre che da questi vincoli geometrici,
sono state condizionate anche dai limiti severissimi imposti alla de
formabilita del ponte dai competenti Uffici delle F.S. a causa del-
l'alta velocitd di esercizio (240 Km/h): i massimi spostamenti oriz
zontali dell'impalcato dovuti alle forze di esercizio (frenatura e
accelerazione dei convogli) non dovevano superare il valore di 3 mm
mentre la freccia massima legata ai carichi accidentali doveva esse
re inferiore a 1/4000 della luce di impalcato.

Altro fattore rilevante & il contesto paesaggistico in cui si
inserisce 1l'opera, caratterizzato dalla vicinanza del Borgo Medioe-
vale di Rondine e dalla tenuta di Monsoglio.

Ne e derivata la scelta di uno schema fortemente iperstatico
che, pur soddisfacendo ai limiti di deformabilita richiesti, permet
tesse luci sufficientemente ampie da ridurre al minimo le costose
fondazioni in alveo. Cid senza peraltro dover ricorrere a membratu-
re esageratamente tozze ed ingombranti.

2. BREVE DESCRIZIONE DELLA STRUTTURA

Il ponte & costituito da un telaio a quattro campate, due late
rali da m 45 e due centrali da m 70.

L'impalcato & solidale con le tre pile centrali e semplicemen-
te appoggiato sulle due laterali che costituiscono gli elementi di
transizione con i viadotti di accesso, quest'ultimi formati da tra-
vate semplicemente appoggiate di 35 m di luce.

230.00

45.00 7000 h

—

/{iu
56.36

Fig. 1
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zattere di fondazione poggiate su
zoccoli di calcestruzzo magro che
) _ trasferiscono i carichi diretta-
| ! ! '\n | mente alla roccia che si rinvie-
TR ne al disotto dei depositi allu-
1
0]
! Il

— . .
- E‘ vionali.

} Le pile sono scatolari con

la richiesta delle F.S. di avere
un binario in esercizio anche nel
caso di interventi straordinari
sulla struttura, & formato da due
cassoni indipendenti ad altezza
variabile. Il severo limite impo
sto alle frecce ha impedito wuna
pild accentuata variabilita degli
spessori, tipica dei ponti co-
struiti a sbalzo per conci suc-
cessivi quale quello in esame.

L'impalcato, per soddisfare
h
il

—

Fig. 2

3. L'ANALISI MODALE

La determinazione delle azioni agenti sul ponte in fase di
sisma & stata eseguita, in accordo alla normativa vigente, conducen
do 1l'analisi modale ed assumendo lo spettro di risposta elastica
fornito dal D.M. 24.1.1986 per zona con S = 9.

Nel caso di sisma agente ortogonalmente all'asse del ponte le
accelerazioni spettrali sono state moltiplicate per il fattore 1.2
cosi come prescritto dalle Istruzioni F.S. n°44 b per strutture iso
statiche.

Poiché agli appoggi mobili sulle pile laterali verranno accop-
piati dei dispositivi oleodinamici che impediranno movimenti relati
vi rapidi tra impalcato e pile, anche quelt'ultime collaborano con
il telaio in fase di sisma.

Le masse considerate sono, oltre a quelle corrispondenti ai ca
richi e sovraccarichi permanenti, quelle relative ad un treno tipo
B su di un binario ed al 50% di un treno simile sull'altro.

Questa dissimmetria dei sovraccarichi accidentali spiega la dis
simmetria accentuata di alcune forme modali di una struttura altri-
menti simmetrica.

La figura 3 mostra le prime 8 forme modali ed i periodi propri
corrispondenti che, data la notevole rigidezza della struttura, ri-
sultano particolarmente bassi per un ponte cosl alto.

La fig. 4 riporta il diagramma dei momenti flettenti efficaci
per sisma agente parallelamente all'asse dei binari.
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4. L'ANALISIT DINAMICA NON LINEARE
4.1 L'interazione LRS-struttura

L'analisi modale svolta in modo convenzionale, come descritto
in precedenza, prescinde completamente dalla interazionedellastrug
tura con il complesso dell'armamento che & stato trattato come mas-
sa inerte solidale con la travata.

In realta la struttura e la LRS si scambiano, attraversojj.bal
last, un sistema di forze 1la culi distribuzione ed entita sono molto
complesse dipendendo, nel caso dell'armamento tradizionale di cui
trattasi, dal tipo di attacco delle rotaie con 1le traversine, dalla
interazione di queste con il ballast, dalla natura di quest'ultimo
e dal tipo di interfaccia che il ballast stesso ha con la soletta di
impalcato.

Risulta quindi evidente la necessita di disporre di dati speri
mentali i quali perd, allo stato attuale, sono molto scarsi e comun
que relativi al caso di forze applicate staticamente. (T) (I1)

Nel caso in esame, pur trattandosi di una analisi dinamica,
si & assunto per il complesso LRS-ballast-struttura un legame forze
—spostamenti elastico perfettamente plastico del tipo riportato in
fig. 5 e valido per un angolo di attrito interno del ballast di 50°,

Y =1,7 t/m3, interasse traverse di m 0.60.

In fig. 6 & riportato il diagramma degli spostamenti lungo la ro
taia quando ad un suo estremo venga applicata una forza di 127 t.
Tratteggiato sullo stesso diagramma & il risultato ottenuto con il mo
dello discreto ivi indicato.

F{Tn/mt
{Tn/mt) J(mm) X s BINARIO

Txrzx* 3(:‘3 >
om | BALLAST

MODELLO DISCRETO

JT5T 151

+ 50~ MODELLD COKTINUO

25+

20 40 €0 9 100 %0 X {m)
Fig, 5 Fig, &

4.2 Le analisi svolte

Si @ condotta l'analisi dinamica al passo in campo non lineare,
utilizzando il codice ADINA, dapprima per la struttura supposta libe
ra (l'armamento cioé figura solo come massa inerte supposta solidale
all'impalcato) e successivamente per il complesso struttura-ballast-
LRS.



- 349 -

I1 modello di calcolo & riportato in fig. 7 ove, per chiarezza
di rappresentazione, i nodi 2, 4, 6... appaiono distinti dai nodi 1,
3, 5... mentre nel calcolo sono stati considerati sovrapposti.

B2

O 12 14 16 18 =20 2z 24 26_es 30 32 34 35 38 ao- 5 a 60
VAV AVAVAVAY, ZAVAN AVAVAVAVAY, VA AVACATAY,
1 2 1 1@ 1B 17 189 =21 23 25 a7 33 35 JI7 38 4‘:43 as 48 Ba 65 S5alol

a7 &3
50 (=2
z 53 65
' 56 &8
Y 59 L

Fig. 7

E' stato sufficiente analizzare solo metd ponte in quanto, non
avendo considerato i treni, lo schema & perfettamente simmetrico.

Per semplicitd, ed anche per interpretare meglio le differenze
tra i due casi esaminati, si & supposto che il ponte fosse inserito
tra due rilevati di accesso e non tra i viadotti come €& nella real-
ta.

Per mancanza di dati specifici si & mantenuto lo stesso legame
forze-spostamenti della rotaia sia sul rilevato che sul ponte: cio e
giustificato dal fatto che, mancando il sovraccarico del treno, gli
scorrimenti si localizzano nel ballast immediatamente al disotto del
le traversine.

A m 140 dalla spalla si & supposto che le sovratensioni nelle
rotaie provocate dall'oscillazione del ponte fossero trascurabili.

L'accelerogramma assunto alla base delle pile, supposto coinci
dente con quello dei rilevati di accesso, & quello di EL CENTRO N.S.

4.3 I risultati delle analisi

I1 confronto tra i due modelli della struttura, con o senza in-
terazione con la LRS, & stato effettuato in termini di caratteristi-
che di spostamento e di sollecitazione in alcuni nodi significativi.

La fig. 8 e 9 mostrano la storia dei momenti flettenti che si
sviluppano alla base delle pile, cioé nei nodi 59 e 67 (I valori per
quest'ultimo vanno moltiplicati per due avendo operato su meta strut-
tura).

Da essa si vede che la presenza dei binari porta ad una riduzio
ne del momento massimo rispettivamente del 30% (nodo 59)e del 40%(no
do 67) mentre in sommitd delle pile (fig. 10-11) la riduzione e del
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33% e del 36%.
Va peraltro chiarito che questi valori hanno significato solo

per il confronto in gquanto sono stati calcolati supponendo <che la
struttura rimanga in fase elastica mentre in realta si é superata la
soglia di plasticizzazione di alcune sezioni delle pile.

Una riduzione analoga del 33% si ha sullo spostamento del nodo
31, cioé in pratica sull'ampiezza del movimento del giunto impalca-
to-spalla che si riduce da circa + 15 cm a circa + 10 cm (fig. 12).

E' interessante notare come il massimo sforzo normale che si
raggiunge nei binari nel punto di massima sollecitazione, e cioé nel
nodo 30 in corrispondenza del giunto, & di 459 t (fig. 13).

Ci® significa che pur nel caso di un sisma di violenza eccezio
nale, le sollecitazioni indotte nei binari rimangono entro il limi-
te elastico (nel caso esaminato si hanno quattro rotaie da 60 e quin
di G 2 1500 Kg/cm?).

La crisi della rotaia in fase di sisma pertanto dipende dallo
stato di sollecitazione che & gid presente, al momento dell'evento,
per fatti termici e potrebbe non esserci se dueste sollecitazioni
preesistenti non sono particolarmente sfavorevoli. (3)

5. CONFRONTO DEI RISULTATI

Un confronto diretto tra i risultati dell'analisi modale e del
le analisi al passo non & possibile in quanto nel primo caso si so-
no considerate anche le pile di transizione che invece mancano nel
modello utilizzato per la time history. Si possono tuttavia tentare
le seguenti considerazioni.

L'analisi modale con lo spettro della Normativa attuale Italia
na (S = 9) porta ad un momento efficace massimo alla base delle pi-
le centrali di circa 13.700 tm ed alla base delle pile di 'transi-
zione di circa 7900 tm. In prima approssimazione, tenuto conto del-
le effettive altezze delle pile e del tipo di vincolo con 1l'impalca
to, si pud supporre che il momento sulle pile centrali in assenza di
quelle di transizione sarebbe stato di 19.000 tm circa.

L'analisi al passo svolta considerando la sola struttura in fa
se elastica eccitata da un terremoto tipo EL CENTRO porta a momenti
corrispondenti di circa 200.000 tm.

Se consideriamo che lo spettro assunto per la prima analisi era
per la zona con S = 9 mentre l'accelerogramma di EL CENTRO pud vale-
re per zone ad alta intensitd (S = 12), va introdotto un primo fat-
tore di scala di 0.7.

Immaginando di poter accettare un coefficiente di struttura di
4 (telaio regolare) il momento di calcolo dedotto dall'analisi al
passo sarebbe:

200.000 x 0.7 = 23.300 tm
4 x 1.5

ove l'ulteriore divisore di 1.5 tiene conto che, nel caso dell'anali
si modale , le verifiche vanno effettuate con il metodo delle tensio
ni ammissibili.
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L'analisi al passo con un accelerogramma tipo EL CENTRO porte-
rebbe guindi ad un valore del 20 + 25 % superiore di quello cui si
arriva con l'attuale Normativa Italiana.

Qualora si considerasse l'interazione della struttura con l'ar
mamento, il momento massimo diverrebbe di 126.600 tm che, scalato
nel modo detto, si ridurrebbe a:

126.600 x 0.7 = 14.800 tm
4 x 1.5

cioé di circa il 20 + 25 % inferiore a quello effettivamente consi-
derato nelle verifiche.

Per quello che riguarda gli spostamenti, e quindi il dimensio-
namento dei giunti, i risultati dell'analisi modale moltiplicata, co
me prescritto, per un fattore 4 danno:

éL= 4 x 1.6 = 6.3 cm

L'analisi al passo fornisce:

sola struttura é, 0.7 x 14.6 = 10.2 cm
struttura + ballast Q, 0.7 x 9.8 = .9 cm

)]

6. CONCLUSIONI

L'indagine svolta ha mostrato, pur nei limiti delle ipotesi fat
te e come era del resto prevedibile, che la mancanza di giunti nelle
rotaie porta le stesse ad interagire in modo determinante con le strut
ture dei ponti ferroviari.

La presenza della LRS comporta, nel caso di una struttura molto
rigida come & quella studiata, una riduzione delle sollecitazioni mas
sime nel ponte dell'ordine del 30%. Questa influenza sara presumibil
mente maggiore nel caso di strutture pid deformabili.

Appare quindi indispensabile valutare questi effetti di intera
zione per due motivi: controllare che l'armamento non vada in crisi
e, una volta garantito cid, economizzare sul costo delle strutture.

Questo tipo di analisi perd implica la conoscenza della rispo-
sta dei vari tipi di armamento alle azioni impulsive di forte inten-
sita, quali quelle che si hanno in fase di sisma.

E' quindi fondamentale acquisire sperimentalmente questi dati,
attualmente mancanti, e cid pud essere fatto solo con un programma di
prove esteso e molto impegnativo a cura dell'Ente interessato.
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SOMMARIO

I pali in ghiaia vibrocompatti ed accoppiati in sommita con un
rilevato strutturale stabilizzato a cemento consentono limitati
spostamenti e rotazioni del complesso palificata - terreno,sottopo-
sto ad azioni sismiche.eprevengono, con economia,i fenomeni di li-
quefazione in presenza di strati sabbiosi sciolti sommersi.

Si esamina anche il caso di adeguamento di muri a gravita e pa-
ratie a sbalzo tramite tiranti detensionabili, con tratto libero
opportunamente scelto in modo da consentire limitati spostamenti
sotto 1l'effetto dell'accelerazione limite del sistema.

SUMMARY

Combination of Gravel drain - Columns deep compaction by vertical-
radial vibration and Soil-Cement top layer, is economic and favorable
soil dynamics interaction and liquefaction prevention system for
normalconsolidated’ submerged sands.

Likewise is examined the seismic adaptation of the gravity wall
ar cantilever bulkhead by detensionable anchor with opportune free
tendon length to allow the displacements at the limit acceleration.

1. INTRODUZIONE

L'analisi dinamica dell'interazione terreno - struttura e la
relativa valutazione della sicurezza, specie se comprensiva di aspet-
ti geotecnici complessi o di consolidamento, é come noto influenza-
ta non solo dall'aleatorietd delle azioni eccitatrici ( durata, after-
shock...), ma soprattutto dalla sensibile aleatorieta delle leggi
costitutive dei mezzi al contatto sottoposti ad azioni dinamiche
( stato tensionale iniziale e decorso efficace, tecniche di misura
standardizzate....).

Il rilievo ad esempio del degrado del modulo di taglio del ter-
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reno tramite prove triassiali cicliche su campioni indisturbati &
una misura convenzionale " microscopica " che si va ad inserire in
un quadro convenzionale " macroscopico " il quale inoltre interfe-
risce con la valutazione delle azioni.

Lo spettro di progetto infatti si amplifica sensibilmente
in funzione dell'inclinazione del pendio e coinvolge in generale pe-
riodi propri delle strutture piu elevati, al ridursi delle caratte-
ristiche elastiche del deposito di terreno eccitato.

L'aleatorieta & tale da non sembrare superabile "direttamente",
nella pratica progettuale corrente, né con l'analisi della intera-
zione dinamica. terreno struttura tramite il metodo degli elementi
finiti, né con i criteri di sicurezza statistico - probabilistici,
né con prove di laboratorio od in sito cicliche su campioni indi-
sturbati.

Si finisce &a volte per applicare criteri conservativi sce-
gliendo delle distribuzioni strutturali simmetriche ed accorpate
con rigidezze elevate in fondazione, potendosi far ricorso a misu-
re sperimentali dell'impedenza del terreno e di spettri, tramite vi-
brodina e strong motion disposti anche nel terreno, solo in casi
speciali.

Un miglioramento si ottiene impiegando ad Arte la predetta
Cultura di Meccanica basata specialmente sull'analisi rigorosa di
casli semplici, estremamente formativi per le scelte strutturali e
per lo sviluppo semplice dei calcoli e l'agevole controllo nell'im-
piego dell'elaboratore.

Tale logica ha del resto permesso nel passato lo sviluppo del-
1'Architettura con risultati fertilissimi, dando spazio all'Arte nel
rispetto della Scienza ed in modo da rendere vivo e libero il lavo-
ro del progettista.

Un particolare modo per cercare di risolvere la difficile pro-
blematica dell'interazione dinamica terreno struttura, & quella di
realizzare fondazioni capaci di adattarsi alle varie azioni sismi-
che.

Si riduce pertanto 1l'influenza dell'aleatorietd delle azioni
e le caratteristiche costitutive dei mezzi al contatto vengono im-
pegnate con maggiore probabilita in campi non prossimi alla rottu-
ra.

Si esaminano allora alcuni tipi di fondazioni e di opere di
sostegno che rispecchiano il predetto criterio che si pud definire
di "autointerazione" con il terreno.

2. DIMENSIONAMENTO DELLE FONDAZIONI IN BASE A CONSIDERAZIONI STA-
TICHE E CINEMATICHE

Nella figura 1 sono riportati due classici esempi di sposta-
menti e distorsioni indotti in una struttura rispettivamente per
cedimento fondale Sv e per evento sismico Sh .

Il dimensionamento della fondazione in campo statico & gover-
nato come & noto dai valori ammissibili dei cedimenti differenzia-
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1i tipo év, e per le membrature in c.a. di figura 1, la curvatura
equilibrata e congruente ammissibile risulta del tipo:

gév = 28vamm = (ac * ea )amm
2 12 d

1

oamgvariabile in funzione del grado di vincolo delle membrature.

+4Te+

-+

Fig. 1 - Spostamenti differenziali tipici: a) per cedimento fondale
b) per evento sismico

La precedente espressione conduce per gli usuali valori in pro-
getto della snellezza 1/d e della curvatura ammissibile, dell'ordi-
ne di 1%e rad/m, alla relazione:

8 vamm &> 1
1 500

Tale valore & stato riscontrato sperimentalmente (IV) su strut-
ture in vera grandezza e pud essere aumentato in presenza di terre-
ni coerenti per i quali i cedimenti immediati sono contenuti.

In geotecnica usualmente in campo statico, si considerano, in
base all'esperienza, ammissibili valori dei cedimenti differenziali
® 2 cm per cui per il caso di fig. 1 l'altezza di una trave

vamm
rovescia, essendo 1 l'interasse fra 1 pilastri, risulta:
2 2
(E +€) 1 1 (cm)
d = C a amm . ~ -
Svamm g 3000

Si noti che nel caso di fondazione in muratura ( €z= O) per man-
tenere la stessa altezza d del c.a., & necessario che 8vamm5ia 445
volte minore.

Constatata 1'ammissibilitd dei cedimenti, per coprire le incer-
tezze sulle valutazioni del modulo elastico del terreno si adotta
conservativamente almeno una rigidezza in fondazione corrispondente
alla predetta altezza ricavata dall'analisi della struttura espressa
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in termini cinematici.

Le sollecitazioni nella fondazione possono raggiungere il pre-
detto stato limite ammissibile, aggirando cosi l'ostacolo della va-
lutazione della distribuzione delle azioni di contatto, variabili
oltretutto nel tempo, a partire dalle condizioni non drenate iniziali.

La predetta valutazione dell'altezza pud essere svolta anche
introducendo &ult e Svultevidenziando gli effetti della duttilita o
della fragilitd del materiale.

Questi samplici criteri possono essere impiegati anche in campo si-
smicoe saggiando la struttura con un limitato Shaﬂmﬁ’ahultdi proget-
to, peraltro tale criterio & usuale come verifica,

La convenzionalita del calcolo risulterebbe legata anziché al-
la scelta delle azioni orizzontali tramite il coefficiente sismico
C =0,07 2 0,10 alla scelta di spostamenti differenziali orizzonta-
1i indotti ammissibili, come & di usuale impiego pratico in geotec-
nica per gli spostamenti differenziali verticali.

Le verifiche in campo elastico, con il coefficiente sismico con-
venzionale e con riferimento alla fig. 1b, in cui peraltro sono as-
senti le azioni orizzontali permanenti, comportano relazioni del ti-

po:

gahamm = eshmm (% +aa)amm : 8hwm1x 1
h° n® d h 500

Le verifiche invece allo stato limite ultimo, con azioni si-
smiche di progetto a livello di quelle realmente attendibili, in ac-
cordo con i valori sperimentali delle distorsioni a collasso, risul-
tano per il caso di fig. 1b analogamente:

ESh'ult ( E'c +Ea) u
h2 d

1t

da cui:

S huit - & Shamm = 1
h h 100
essendo @ = 6 + 4 un coefficiente di struttura legato in particolare
alla duttilitad della sezione ( &+ &,),1¢ / ( E o+ €)amm ed a §
ovvero alla riduzione della rigidezza e del grado di vincolo per for-
mazione di cerniere plastiche sino alla isostaticita ed alla prima
labilizzazione.
La valutazione delle dimensioni d, ovvero la rigidezza della
struttura tramite le tradizionali verifiche statiche e dinamiche
del tipo ( v.fig.1l ):

< <
Sv(Et »q,b) = SvammOppure sh(at 'to V) = hamm

dipendono dall'aleatorietd con cui si conoscono rispettivamente:
il modulo elastico E{ del terrenoc o l'accelerazione at trasmessa dal
terreno alla struttura.

Se si impongono invece valori di Sv e Sh prescelti per ambedue
i predetti stati limite invece di constatarli nelle verifiche per
azioni date, il dimensionamento di una fondazione in zona sismica
sarebbe soggetto ad una convenzionalitd piu che ad un'aleatorieta
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" guidata ".

Se poi & la fondazione a scegliere autonomamente gli sposta-
menti sotto i vari limitati eventi sismici, si riduce anche la pro-
blematica della convenzionalitd del predetto criterio di progetto.

3 - PALI DISSIPATIVI PER CARICHI ESTESI

Un sistema di fondazione su pali che si possono adattare alle
azioni sismiche & mostrato in fig. 2. In essa le colonne di ghiaia
sono accoppiate ad un tradizionale graticcio di fondazione od a
platee di vasche, ad es. di depurazione, © ad aree di stoccaggio
ad es. portuali. Il sistema ¢ economico specialmente in presenza
di carichi non rilevanti ma molto estesi in distribuzione.

I pali in ghizia drenanti e compattati specie radialmente tra-
mite vibratura in profondita del tuboforma, consentono sia limi-
tati spostamenti orizzontali del complesso palificata - terreno,
durante un evento sismico, sia di evitare i fenomeni di liquefazio-
ne in presenza di sabbie non limose sommerse normalconsolidate (V).

La dissipazione, specie radiale, delle azioni sismiche in tal
caso & estesa, tramite drenaggio, anche alle sovrappressioni inter-
stiziali che indurrebbero spostamenti non ammissibili.

T 1

TERRENO
NORMALMENTE
CONSOLIDATO

o PALL 10 GHIAVA
B T'E”T T T vwere Cg‘MPA‘TI'ATl
<t 4ol VERTICALMENTE
. ~4 _E RADIALMNEMTE

R

Dl RoSE

Fig. 2 - Fondazione superficiale sul terreno reso sismoresistente
tramite pali in ghiaia vibrocompattati radialmente e ver-
ticalmente e drenanti, accoppiati a strato di posa stabi-
lizzato & cemento.

Al fine di migliorare l'adattamento della fondazione nell'in-
terazione dinamica terreno - struttura, si pud anche realizzare
sulle teste dei pali in ghiaia, uno strato " strutturale " di misto
stabilizzato a cemento al posto del tradizionale magrone.

T1 sistema assolve in tal modo, nel suo insieme, anche ad una

funzione sismoresistente diretta.
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Vengono infatti consentite le rotazioni delle teste dei pali
in modo da evitare le sollecitazioni flettenti, mentre vengono ai-
fidate allo strato stabilizzato ripartitore le sollecitazioni di
taglio alla base delle strutture in elevazione.

)ey-a3

: X
AA,; B8, CARICH ATTIVO '
Ajdy; BBy BISHA

Ag Az Bely MARGIN! "
D\ SICVREZZA

'

Fig. 3 - Decorsi delle tensioni totali statici e dinamici e margi-
ni di sicurezza rispetto alla rottura: a) di elementi di
terreno al disotto di una fondazione superficiale b) di
elementi tipo A posti in uno strato stabilizzato di posa
e tipo B posti fra i pali in ghiaia compattati radialmente
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L'accelerazione limite & allora:
: a/g = tgy
con valori molto elevati essendo Y l'attrito delle colonne di ghiaia
compattate e caricate;con meccanismo di resistenza al sisma equi-
valente a quell delle fondazioni superficiali.

I1 moderno sistema di realizzare la fondazione tramite due pia-
stre in c.a. con interposti piedistalli con appoggi in neoprene ac-
coppiati a piatti attritivi per limitare le forze orizzontali tra-
smesse alla struttura (VI), si basa su considerazioni analoghe alle
predette.

Il dimensionamento della fondazione pud peraltro essere limi-
tato a quello pseudo-statico a causa dell'autointerazione dinamica
dei pali in ghiaia con il terreno circostante.

Non si coinvolgono pertanto né la valutazione delle curve
pressioni di contatto spostamento in funzione della frequenza ecci-
tatrice dei pali, né la valutazione dei coefficienti di smorzamento
radiali ed isteretici del terreno.

Le analisi parametriche di Penzien . mostrano del resto che il
periodo naturale dei pali pud essere considerevolmente piu basso
del. periodo predominante del terreno sottoposto a movimenti ci-
clici laterali, cosicché il modello di calcolo proposto viene ricol-
legato all'analisi statica dei pali, dall'Autore stesso.

Si fa in &finitiva. affidamento su un consolidamento diretto del ter-
reno adeguandone la portanza agli eventi sismici di progetto.

Nella fig. 3 sono riportati i decorsi delle tensioni di due
elementini A e B posti al disotto di una fondazione superficiale e rispet-
tivamente in assenza o presenza dello strato stabilizzato e dei pali carpattati.

I decorsi evidenziano come in assenza delle predette tecniche
di miglioramento delle caratteristiche meccaniche del terreno, il
margine di sicurezza alla rottura per evento sismico, in partico-
lare per liquefazione, sia trascurabile o nullo (fig. 3a).

Se si effettua la stabilizzazione a cemento, tramite 1l'incre
mento di resistenza CC{ si accresce il margine di sicurezza ApA3 dal-
l'evento sismico alla rottura,e la compattazione B By accresce 1l'ana-
logo margine B, Bg prévia riduzione del deviatore delle tensioni (Tig.3b).

Le valutazioni della rigidezza della fondazione superficiale,
anche in base a criteri delineati nel precedente paragrafo, comple-
tano le scelte progettuali nel rispetto della sicurezza,basats in

particolare su prove su prototipi.

4 - OPERE DI SOSTEGNO DISSIPATIVE

Un altro tipico esempio di strutture che si adattano alle azio-
ni sismiche reali € quello dell'adeguamento delle opere di sostegno
tramite tiranti di ancoraggio detensionabili,

Nalla figura 4 sono riportate le tradizionali analisi pseudo-
statiche di un muro a gravita per lo stato limite di esercizio (fig.
4a) con accelerazione Ky = a/g di progetto e quello limite ultimo

(fig.4b) con Ky limite.
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STATO LI\MITE #PI
ESEQCIZIO M™MURO

kngt

STATO LIMITE
VLT/IMO MURD

—

Sl

b) STATO L/MITE DI
ESERCIZIO T/IRANTE

Fig. 4 - Analisi pseudostatica dell'adeguamento di un muro fondato
superficialmente su terreni di elevata portanza, tramite
tiranti detensionabili: a) stato limite di esercizio del
muro e tesatura tiranti b) stato limite ultimo del muro
e di esercizio dei tiranti con tratto libero permanente.
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Si segue l'accorgimento esecutivo di lasciare il tratto libero
del tirante non iniettato e protetto, ad es. con grasso predisposto
contro la corrosione. Tale giunto coassiale comporta un meccanismo
verso il collasso per il muro, ma non per l'ancoraggio, previo un con-
gruo approfondimento della fondazione del tirante ( fig.4b ), in mo-
do da mantenere chiuso il poligono di equilibrio.

Sono consentiti poi all'opera di sostegno limitati spostamenti e
rotazioni dissipativi, mantenendo in caso di sisma di non elevata
intensita il rispetto dell'equilibrio, senza adottare un maggior pe-
so stabilizzante del muro che aggraverebbe il contributo inerziale.

Lo sforzo normale da assorbire con 1 tiranti per soddisfare la
verifica in particolare allo scorrimento per lo stato limite di eser-
cizio e per ridotti coefficienti di sismicita (a/g = 0,1) pud cor-
rispondere alla tesatura iniziale Nip (fig.4a) mentre per lo stato
limite ultimo del muro, il tirante pud lavorare ad Ngg (fig.3b) per
garantire elevate resistenze del sistema. sottoposto ad es.: a/g=0,3.

Il valore di N come & noto risulta:

t Ka g
N cosB= ( Gn gin - Om st ) t8Y= b a cin - 1| htbytey
(tegy - a/g) Ka st

essendo:
G e G ; il peso del muro senza e con l'azione sismica
m st m din

Ky st © Kz din il coefficiente di spinta attiva statico e dinamico
A 1l'inclinazione e t l'interasse del tiranti
a/g l'accelerazione limite del sistema terreno - muro

Quest'ultima & stata parametrata in un precedente studio (II)
e dipende fortemente dall'inclinazione i di monte del terrapieno e
dalla mobilitazione dell'attrito fra muro e terrapieno stesso.

La lunghezza del tratto libero o reale dei tiranti per dato
spostamento Sh amgrizzontale ammesso per il muro deve essere:

1y cosf = __éﬁ_éﬂﬁ_

€a amm
essendo Ea'am&'allungamento ammissibile dell'acciaio sotto la predet-
ta trazione N.

La lunghezza 1 del tirante e della sua fondazione (1f =1 - 1)
deve cioé essere congruente con gli spostamenti consentiti al muro.

Considerazioni analoghe si possono svolgere per le paratie a
sbalzo che vengono ancorate per adeguarle sismicamente.

L'impiego degli ancoraggi rende in generale adeguato 1'incastro
della paratia progettata a sbalzo; & necessario allora rendere ammis-
sibili solo le sollecitazioni di flessione e taglio sotto gli eventi
sismici.

Queste dipendono solo dal coefficiente di spinta attivo dinamico
( Ka din ) non da quello passivo dinamico, per cui in prima approssi-
nazione si pud impiegare il criterio di progetto prima descritto per
i muri.
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5 - CONCLUSIONI

Si richiama l'attenzione su come 1l'impiego del principlo di
Hamilton e le analisi parametriche di modelli siano di profonda gui-
da per l'analisi dinamica di una fondazione, mentre 1'obbligo di
quantizzare i fenomeni abbia condotto a livelli sofisticatissimi ba-
sati su input spesso totalmente privi di dati misurabili realisti-
camente.

Le stesse prove di laboratorio quantizzano indirettamente i fe-
nomeni, mentre in esse permane intatta la funzione " didattica " di
comprensione dei fenomeni.ciclici.

L'impiego di fondazioni su pali in ghiaia compattati in profon-
ditd in narticolare radialmente o di tiranti deténsionabili per consentire
Jd'adeguamento ci1 opere di sostegno sono tipici esempi di strutture che
autointeragiscono e si adattano durante gli eventi sismici, sempli-
ficando 1l'analisi dinamica dei fenomeni.

Si tratta di catene cinematiche di corpi sismoresistenti, per
elevata rigidezza, ed al tempo dissipativi, in quanto consentono 1li-
mitati spostamenti e rotazioni dell'opera senza che si raggiunga la
completa rovina.

Tale adattabilita consente di effettuare il dimensionamento
delle fondazioni su pali in zona sismica con criteri pseudostatici,
semplici rigorosi e realistici.
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