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Sommario

Sulla base dei risultati sperimentali su una trave in c.a.p.
placcata e su giunti acciaio-calcestruzzo incollati, vengono
analizzati rispettivamente il grado di collaborazione del placcag-
gio e l'effetto dimensionale sulla crisi dell'incollaggio.

Il grado di collaborazione sotto carichi istantanei & stato
stabilito in campo elastico-lineare e pud essere valutato in
termini di coefficiente di omogeneizzazione.

Nell'ambito delle lunghezze di incollaggio saggiate, 1'effetto
dimensionale rientra in valutazioni riconducibili a leggi gia
stabilite con la Meccanica della Frattura Elasto-Lineare.

Summary

In the present paper two aspects are experimentally investigated:
the first is the degree of collaboration of a steel plate glued
to a prestressed concrete beam, the second is the "size effect"
on the crisis, in shear mode, of steel plates glued with different
lengths to concrete specimens.

The degree of collaboration is evaluated, with reference to
instantaneous loadings, in linear elastic range, utilizing
the coefficient of homogeneization.

The "size effect" on the shear crisis is evident from experimental
results, following the theoretical predictions of the Linear
Elastic Fracture Mechanics.



1) Problematica dei giunti incollati

In molti problemi di ingegneria strutturale I'incollaggio € una tecnologia applicata in modo esteso
che presenta notevole interesse!'.L'incollaggio di metalli & infatti largamente adottato in ingegneria
areonautica e meccanica.L'incollaggio fra acciaio e calcestruzzo riceve crescente interesse in inge-
gneria civile per il rinforzo di elementi struttrali di calcestruzzo @1,

In quest'ultimo caso la tecnologia denominata generalmente "béton plaqué” consiste nell’incolla-
re lamine metailiche ad elementi in conglomerato cementizio mediante collanti costituiti da resine
epossidiche.Lo strato di incollaggio & deputato al trasferimento di prevalenti tensioni tangenziali sul
piano della lamina.Per le caratteristiche dei materiali giuntati, tale stato tensionale di tipo "tangen-
ziale” conduce ad una crisicon propagazione diunafessura allinterfaccia collante- calcestruzzo. Cid
& dovuto essenzialmente alle proprietd di tenacita relativa dei componenti che trova il calcestruz-
zo come elemento meno tenace.

Lo schema fondamentale che riproduce le condizioni piti ricorrenti & quello di fig. n.1, in cui si
verifica il tipico meccanismo difrattura®. Per vaiutare ia condizione di crisi, due sono i meccanismi
tipici di tipo limite. H primo comporta una “plasticizzazione” per cui si giunge alla rottura quando la
tensione tangenziale & attestata su!l valore limite T, Su tutto il piano di potenziale distacco secondo
it quale si verifica la fessura. Questa rottura la definiamo duttile.

It secondo comporta una crisi, tipica deila frattura fragile, in cui si perviene alla rottura con forte
variabilita puntuale delle tensioni tangenziali che raggiungono il massimo all'inizio deil'incollaggio.
L'accumulo di energia di deformazione all'inizio dell'incollaggio si libera in modo catastrofico
generando la propagazione instabile della fessura (ancora nel piano di interfaccia colla/calcestruz-
zo0). Questo secondo meccanismo tende ad evidenziarsi, ossia prevale sul meccanismo duttile, per
grandi provini, ossia per estese zone di incollaggio. Questa situazione mette in evidenza V'effetto
dimensionale o “size effect” comune a molti problemi di crisi strutturale secondo il noto diagramma
di Leicester ¥l {fig.n.2).

Tra le due situazioni limite si verifica una transizione che raccorda i due comportamenti.

Le esperienze che sono state sviluppate confermano questo esame della fenomenologia. Inoltre,
nelle applicazioni progettuali & di interesse la conoscenza del coefficiente di omogeinizzazione ndel
placcaggio per condizioni di esercizio in ambito elastico lineare.

A fronte di questa problematica, nel seguito viene presentato un programma sperimentale
realizzato e vengono analizzati i risultati ottenuti.
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2) Programma Sperimentale

PROVA DI CARICO SU TRAVE IN C.A.P. PLACCATA

La geometria e le dimensioni nominali della trave saggiata e del placcaggio di intradosso sono
riportate in fig.n.3.

La prova di carico & stata eseguita secondo lo schema statico difig.n. 4, con la finalita che il tratto
interessato da! momento flettente costante fosse caratterizzato anche da rigidezza costante pari a
quella della sezione di mezzeria. |t caricamento ¢ stato realizzato mediante due martinetti idraulici
con portata di 200 KN alimentati da una centralina elettroidraulica a funzionamento manuale di
classe 1-UNI 6326.

Per ogni passo di carico realizzato sono stati rilevati:

- gl spostamenti verticali, mediante flessimetri meccanici-centesimali, rispetto ad un riferimento
assoluto in corrispondenza delle sezioni di appoggio, sotto carico e di mezzeria;

- le deformazioni, mediante estensimetri elettrici a variazione di resistenza, in corrispondenza delle

fibre longitudinali della sezione di mezzeria delia trave, in intradosso (fibre tese dell'acciaio di

piaccaggio) ed in estradosso (fibre compresse del conglomerato cementizio).

PROVA DI TAGLIO SU GIUNT! ACCIAIO-CALCESTRUZZO INCOLLAT!

La fig.n.5 riporta in sezione e in vista assonometrica la geometria e le dimensioni dei provini
saggiati, oltre che lo schema statico adottato. L'altezza variabile di incollaggio 1 ha assunto i valori
60,80,100,120,140,160 mm..

Lo sforzo di trazione al piatto di acciaio € stato esercitato per contrasto tra la testa inferiore e la
testa mobile di una macchina universale elettro-idraulica, inserendo il provino nello spazio di com-
pressione. Il collare di contrasto riportato in fig.n.5 & stato adottato per evitare, per quanto possibile,
lo scostamento dalla condizione nominale al collasso di Modo 2, in considerazione della tendenza
dei due solidi di calcestruzzo a ruotare rispetto all'asse di simmetria del provino.

3) Risultati sperimentali
TRAVE IN C.A.P. PLACCATA

in base al rilievo geometrico, la sezione di mezzeria delia trave (al netto del placcaggio) risulia
caratterizzata, assumendo uguale a 6 il coefficiente di omogeinizzazione dell'armatura di precom-
pressione , da un'area A =204896 mm?, da un momento di inerzia baricentrico J =1.756E10 mm*
con baricentro posto a quota ch=397-9 mm. rispetto alla fibra di intradosso del placcaggio.
Conriguardo al placcaggio, lo spessore di resina é risultato mediamente di tmm. mentre i piatti sono
risultati di 140,2 x 6,1mm. .
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La caratterizzazione meccanica della resina Sikadur ¢ stata eseguita su prismi 40 x 40 x 160 mm.
con determinazione dei paramentri elastici (Rilem CPC 8/735)

- modulo di elasticita E =5813 N/mm?

- coetficiente di Poisson v,=0.28
e di parametri fisico-meccanici (D.M. 3/6/68)

- massa volumica tal quale m=1380 kg/m®

- resistenza a compressione f_=39.7 N/mm?

- resistenza a trazione per flessione f,=23.6 N/mm?

- resistenza a trazione brasiliana f,=10 N/mm?,

L'acciaio di placcaggio & stato caratterizzato mediante prova di trazione (UNI 556) coni seguenti
risultati:

- modulo di elasticita E_.=205000 N/mm?

- tensione di snervamento f =324 N/mm?

- tensione di rottura f =472 N/mm?

- allungamento a rottura e,_=33.7%

La tabella 1 riporta i valori delle determinazioni sperimentali conseguenti alla prova di carico:
-M= momento flettente nel tratto a momenio costante;
-e,= deformazione all'intradosso dell'acciaio di placcaggio;
-e = deformazione in estradosso della trave;
-f= freccia della sezione di mezzeria relativa alle sezioni caricate.

GIUNT! ACCIAIO-CALCESTRUZZO INCOLLATI

Laformazione dei provini in termini di taglio dei solidi di calcestruzzo e diincollaggio dei giunti non
ha consentito le tolleranze geometriche auspicate per la realizzazione dello schema statico
prefigurato. A cio si & cercato di rimediare, per quanto possibile, con l'ausilio di spessori di lamiera
di piombo, con la finalita di non inficiare eccessivamente la configurazione all'atto della crisi.

| valori delie determinazioni sperimentali sono riportati in tabella 2:
- | = lunghezza di incoliaggio;
- F = carico massimo esercitato;
-T_=tensione tangenziale media di crisi
T = i
u=21b

| valori contraddistinti con (*) sono relativi a provini mantenuti per 20h prima della prova a 80° C in
stufa. .
Il collasso dei provini si & verificato per distacco dello strato supeificiale di calcestruzzo.

Il conglomerato cementizio & caratterizzato dai seguenti paramentri fisico-meccanici:
- massa volumica tal quale =2158 kg/m?

- modulo di elasticita=22368 N/mm?

- coeiiiciente di Poisson =0.29
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- resistenza cubica a compressione =23.3 N/mm?
- resistenza a trazione brasiliana =2.2 N/mm?.

4) Elaborazione dei risultati sperimentali
TRAVE IN C.A.P. PLACCATA

Sulla base dei valori riportati in tabella 1, sono state testate,mediante regressione lineare, le
relazioni (M-f,e ,e ) assumendo M come variabile dipendente. | diagrammi 1, 2, e 3 rendono conto
della bonta delie correlazioni stabilite.

In vista di stabilire il coefficiente di omogeinizzazione n dell'acciaio di placcaggio e in considera-

zione di operare in campo elastico lineare, per il tratto sotto momento flettente M e con momento
di inerzia J costanti valgono le seguenti relazioni:

(1) 8E.J M(f)
_LQA ==
(2 E.Jd _ M (eQ
YQ - ep
essendo:
-L= 3000 mm.

-E.= modulo di elasticita’ del conglomerato costituente la trave;
-y,= quota del baricentro della sezione rispetto all'intradosso del placcaggio.
Il sistema costituito dalle equazioni (1) e (2) fornisce:

(3) 8y, e, Mf@ )
L2t M@y

} valori di K e quelli conseguenti di y, sono riportati in tabella 3, insieme a quellidi J ed E;
calcolati in base alle equazioni (1) e (2). ~

1 parametri sintetici statistici riportati a fondo tabella rendono conto deila notevole concentra-
zione dei valori intorno al rispettivo valor medio. In particolare, con riguardo alla densita di pro-
babilita afferente i valori di A il diagramma 4 mette in relazione I'intervalio di previsione dei
valori di e, con quelli misurati: la risposta & piu che soddisfacente, potendosi calcolare un errore
standard di stima di soitanio 4,3 £-06.

Infine con riguardo al valore del coefficiente di omogeinizzazione del placcaggio, tenendo pre-
sente il valore di E; =205000 N/mm?per P'acciaio e la distribuzione di densita di probabilita dei
valori di E_ riportati nell'ultima colonna di tabella 3 si caicolano per esso:

- il valore medio=6,84
- lo scarto tipo=0,01.

K
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GIUNTt ACCIAIO-CALCESTRUZZO INCOLLATI
Nel diagramma 5 sono riportati i valori della tensione tangenziale media determinati per le
lunghezze | di incollaggio saggiate. Su di essi € stata testata la regressione:
= _1l1-a
T,=Kl
che per —K—=52,845 e 0. = 0,564 stabilisce un coefficiente di regressione pari a 0,906. Essa &
anche riportata a linea intera nello stesso diagramma.

Tabella 1

M e, e, f

(N mm) (mm)
5,289E+07  2,700E-05 3,600E-05 1,100E-01
1,058E+08  5,700E-05 7,400E-05 1,950E-01
1,587E+08  8,850E-05 1,130E-04 2,770E-01
2,115E+08 1,180E-04 1,520E-04 3,870E-01
2,380E+08  1,337E-04 1,720E-04 4,190E-01
2,644E+08 1,510E-04 1,920E-04 4,770E-01
2,777E+08  1,590E-04 2,020E-04 4,940E-01
2,909E+08  1,670E-04 2,120E-04 5,500E-01
3,046E+08  1,750E-04 2,210E-04 5,350E-01
3,173E+08  1,840E-04 2,310E-04 5,750E-01
3,305E+08  1,920E-04 2,410E-04 6,150E-01
3,438E+08 2,101E-04 2,510E-04 6,320E-01
3,575E+08  2,097E-04 2,610E-04 6,340E-01
3,702E+08  2,180E-04 2,700E-04 6,700E-01
3,834E+08  2,262E-04 2,800E-04 6,990E-01
3,917E+08  2,320E-04 2,870E-04 7,200E-01
3,917E+08  2,300E-04 2,900E-04 7,400E-01

5) Analisi e conclusioni

La prova di carico eseguita sulla trave in c.a.p. ha denunciato, nell'ambito delie sollecitazioni
provocate, un comportamento decisamente lineare. La conseguente conservazione delle sezioni
piane ha consentito I'elaborazione dei dati sperimentali per I'identificazione del coefficiente di omo-
geneizzazione del placcaggio e del modulo di elasticita del conglomerato cementizio. In particolare
& stato calcolato per il primo il valor medio n=6.84, del tutto prevedibile in assenza difenomeni viscosi
sia nel conglomerato cementizio che nel collante. Il dato non concorda con quanto, a conoscenza
degli Autori, viene consigliato in bibliografia: la ragione, probabilmente, risiede nel fatto che corren-
temente si confrontano i dati sperimentali con quelli attesi per n=15.
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[(NXmm™2]

tau

T

I Note F, T,
(mm) (N) (N/mm?)
60 68647 5,72
60 68156 5,68
60 54500 4,54
60 59500 4,96
80 83356 5,26
80 67500 4,26
80 70250 4,43
80 69000 4,36
100 81250 4,06
100 81000 4,05
100 84500 4,23
100 77500 3,88
120 71500 3,01
120 82250 3,46
120 103000 4,33
140 83500 3,00
140 85000 3,05
140 90000 3,23
160 97250 3,06
160 98500 3,10
160 105500 3,32
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M
(N)

1,587E+08
2,1 15E+08
2,380E+08
2,644E+08
2,777E+08
2,909E+08
3,046E+08
3,173E+08
3,305E+08
3,438E+08
3,575E+08

3,702E+08

3,834E+08
3,917E+08
3,917E+08
Valori medi

Scarti tipo:

f

(mm)
2,743E-01
3,755E-01
4,261E-01
4,767E-01
5,020E-01
5,273E-01
5,536E-01
5,779E-01
6,032E-01
6,285E-01
6,548E-01
6,791E-01

7,044E-01

7,204E-01

7,204E-01

e

8,627E-05
1,185E-04
1,351E-04
1,517E-04
1,600E-04
1,683E-04
1,770E-04
1,850E-04
1,933E-04
2,016E-04
2,102E-04

2,182E-04
2,265E-04
2,317E-04

2,317E-04

K

{1/mm)
3,109E-04
3,156E-04
3,171E-04
3,183E-04
3,188E-04
3,193E-04
3,197E-04
3,200E-04
3,204E-04
3,207E-04
3,210E-04

3,213E-04

3,215E-04
3,217E-04
3,217E-04
3,192E-04

2,793E-06

Y
g
(mm)

349,31
354,58
356,27
357,61
358,17
358,68
359,17
359,57
359,96
360,32
360,66

360,96

361,24
361,41
361,41
358,62

3,14

EJ
(N mm?)

6,499E+14
6,330E+14
6,275E+14
6,232E+14
6,214E+14
6,197E+14
6,182E+14
6,169E+14
6,156E+14
6,145E+14
6,134E+14

6,124E+14

6,115E+14
6,110E+14
6,110E+14
6,199E+14

1,011E+13

J E

{(mm*) (N mrcn2)

2,144E+10 30316,1
2,101E+10 30123,7
2,088E+10 30060,1
2,077E+10 30009,4
2,072E+10 29987,8
2,068E+10 29968,1
2,064E+10 299495
2,061E+10 29933,7
2,058E+10 29918,6
2,055E+10 29904,7
2,052E+10 29891,4

2,050E+10 29879,9

2,047E+10 29868,8
2,046E+10 29862,2
2,046E+10 29862,2
2,069E+10 29969, 1

2,639E+08 1183

17
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Con riguardo ai risultati ottenuti per i giunti acciaio-calcestruzzo incollati, la regresione stabilita &
molto prossima a quella individuabile secondo Reinhardt ¥ per materiale elasto-fragile. Al proposito
si potrebbero condurre delle considerazioni sull’effetto dimensionale che in questa sede si
omettono, in vista di un ampliamento del programma sperimentale per lunghezze di incollaggio -
minori di 60 mm..
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METODI PER LA VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA DELLE STRUTTURE
ESISTENTI

MARCELLO CIAMPOLI PAOLO EMILIO PINTO

Dipartimento di Ingegneria Strutturale e Geotecnica
Universita di Roma "La Sapienza"”

SOMMARIO

Nella nota vengono illustrate le possibilita di impiego dei metodi
probabilistici nella valutazione della sicurezza delle costruzioni
esistenti o in corso di realizzazione. La metodologia proposta & basata
sull'applicazione dei metodi del primo ordine ai secondi momenti ai casi
in cui si disponga di informazioni successive alla stima iniziale
dell'affidabilita, consistenti in notizie storiche e nei risultati di
controlli in opera. Essa pud essere interpretata come una estensione delle
ben note tecniche dell'inferenza bayesiana, che usualmente si limitano al
trattamento delle singole variabili aleatorie. Dopo aver definito il
quadro teorico, sono sviluppati due esempi di applicazione della
metodologia a problemi strutturali.

SUMMARY

The paper deals with the possible use of the probabilistic methods for the
reliability assessment of existing structures and/or of structures under
construction. The proposed extension is based on the FORM methods, in
which account is taken of the additional informations gained by means of
in situ measurements and historical data. The general approach may be seen
in the context of a generalized bayesian techique used to update the
reliability estimates. After a brief presentation of the theoretical
framework, two examples of application to structural problems are
discussed.

1. DESCRIZIONE DEL PROBLEMA E SCOPO DEL LAVORO

1.1 Introduzione

la progettazione strutturale & caratterizzata da fortl incertezze nella
definizione sia degli scenari delle azioni che del modello strutturale e
delle proprieta meccaniche dei materiali, essendo queste ultime
strettamente legate alla qualita dell'esecuzione. Di tali incertezze si
deve quindi tener conto introducendo margini di sicurezza adeguati, la cui
quantificazione & perd spesso difficile.

Il livello di comprensione dell'effettivo comportamento strutturale pud
essere comunqgue approfondito sulla base di informazioni addizionali,
ricavate nelle fasi di esecuzione dei lavori .0 di esercizio dell'opera
attraverso il controllo di qualita, il collaudo, le prove sperimentali, le

21
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ispezioni periodiche o il monitoraggio.
Mediante queste informazioni & infatti generalmente possibile rendere pil
attendibile la valutazione dell'affidabilita di una struttura esistente:
cid, ad esempio, verificando direttamente in corso d'opera la rispondenza
della costruzione alle prescrizioni di progetto, valutando la possibilita
di una variazione della destinazione funzionale o di una variazione del
periodo di esercizio, progettando interventi di riparazione o di rinforzo
ed infine pianificando il programma delle ispezioni periodiche o degli
interventi di manutenzione.
Vi & d'altra parte da considerare che nella verifica di sicurezza delle
costruzioni esistenti, ed in particolare di quelle piu antiche, spesso le
informazioni desunte attraverso le prove in situ sono le uniche
disponibili; di esse occorre quindi servirsi per dare consistenza ai
modelli assunti nella valutazione analitica dell’ affidabilita, condotta
sulla base di stime delle proprieta meccaniche dei materiali e del degrado
di esse e di previsioni di meccanismi resistenti, poiché tali stime e
valutazioni altrimenti rimarrebbero senza supporti obiettivi.

1.2 Costruzioni nuove e costruzioni esistenti

La teoria della sicurezza strutturale non distingue concettualmente
un'opera esistente da un'opera ancora da realizzare: per entrambi i casi
infatti essa richiede gli stessi dati ed opera con i medesimi algoritmi.

E' nella fase applicativa che emergono le differenze tra i due problemi,

differenze che assumonoc talvolta un rilievo tale da farli apparire tra

loro irriducibili.

Sulla natura di tali diversita & quindi utile un breve richiamo.

Per una costruzione ancora da realizzare, i dati del problema: le

caratteristiche dei materiali, le dimensioni geometriche, lo schema

strutturale, i1 carichi permanenti ed i sovraccarichi, le azioni esterne

attese, etc., sono univocamente definiti nelle specifiche di progetto e

sono quindi, in partenza, grandezze deterministiche.

La perdita di tale carattere deterministico & legata al processo di

costruzione, nel corso del quale vengono introdotte dlsper510n1 ed

incertezze, in misura inversa al rigore del controllo.

Un edificioc esistente, al contrario, & un oggetto fisico suscettibile di

ogni tipo di misura e quindi, a parte le azioni esterne, sembrerebbe

potersi conoscere con qualsiasi prefissato livello di dettaglio.

Questa possibilitad astratta & di fatto vanificata, in particolare per le

costruzioni realizzate al di fuori della impostazione tecnologica moderna,

da tre ordini di difficolta:

- la variabilita spaziale delle caratteristiche geometriche e meccaniche.
All'interno di tale variabilita sono da distinguere le variazioni
sistematiche, che sono dovute ai cambiamenti da punto a punto delle
caratteristiche del materiale e della tipologia strutturale, e di cui &
certa l'esistenza ed incerta la localizzazione, da gquelle casuali, che
comportano una dispersione intorno ad un valore medio noto e sono
intrinseche alla fattura originaria ed ai successivi fenomeni di
alterazione (aleatorieta intrinseca).

- l'incertezza sulle caratteristiche meccaniche e geometriche, legata
all'inevitabile incompletezza ed alla non totale significativita delle
indagini conoscitive, che spesso sono l'unico strumento di cui si
dispone (l'incertezza "statistica" sui parametri della distribuzione,
per insufficiente campionamento, e gli "errori sulle misure”) .

—- 1l'incertezza sul meccanismo resistente della struttura ("incertezza sul
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modello”) .
Una struttura esistente porta dungue al suo interno quattro distinte fonti
di aleatorieta ed incertezza, il cui peso relativo sulla quantificazione
della sicurezza varia da caso a caso e pud modificarsi in relazione alla
conduzione delle indagini successive.
Di queste quattro fonti, una costruzione moderna realizzata secondo il
progetto possiede essenzialmente la prima (una dispersione relativamente
modesta delle caratteristiche dei materiali) e talvolta una aliquota della
quarta, quando la complessita dello schema statico comporta
semplificazioni sul modello strutturale e quindi incertezze sulla sua
"fedelta”.
La necessita di istituire modelli stocastici per ciascuna delle fonti di
incertezza e, soprattutto, di individuare strategie di indagini (prove sui
materiali, prove di carico, monitoraggio in continuo, ispezioni di routine
o speciali, etc.) ottimizzanti ai fini della riduzione delle stesse,
rappresenta invece un impegno specifico delle costruzioni esistenti, la
cui conoscenza deriva proprio dai rilievi e dalle indagini sperimentali.
Molto pill semplicemente infatti, per le costruzioni nuove i requisiti di
sicurezza vengono ottenuti dal progettista attenendosi alle norme
tecniche, le pil recenti delle quali si basano sul sistema dei valori
caratteristici e dei coefficienti parziali di sicurezza da attribuire a
ciascuna delle grandezze di progetto.
Questo sistema non & utilizzabile per la verifica delle costruzioni
esistenti, ed in particolare di quelle piu antiche, per la duplice ragiomne
che i coefficienti parziali sono frutto di un lungo iter di calibrazione
eseguito con riferimento alle caratteristiche dei materiali e delle
tipologie moderne, e soprattutto per il fatto che il sistema in sé& non &
flessibile nei confronti di un processo continuo di aggiornamento delle
informazioni.
Questa flessibilita & invece necessaria in gquanto la misura della
sicurezza di un edificio esistente & solo uno degli elementi di un
processo decisionale volto a stabilire l'efficienza statica e la
necessitd, il tipo e l'estensione di eventuali interventi.
In tali casi la decisione & legata al conseguimento di un "ottimo", nel
quale l'onere relativo all'approfondimento delle indagini si bilancia con
una accresciuta precisione nella stima della sicurezza, per dar luogo
all'intervento "minimo" compatibile con la soglia di sicurezza richiesta.
Cid comporta che la misura della sicurezza costituisca una operazione
dinamica, da affinare in modo continuo con l'introduzione di nuove
informazioni, secondo quanto richiesto dal processo di ottimizzazione:
questo anche durante la stessa fase di costruzione, di cuil pud costituire
un supporto efficiente.

1.3 Strumenti operativi

Le teorie e gli algoritmi per la misura probabilistica dell'affidabilita
strutturale hanno oggi raggiunto uno stadio avanzato di maturita ed
efficienza nelle varie versioni di diversa accuratezza che vengono sempre
pid diffusamente impiegate (I).

Meno studiato & invece l'accoppiamento di tali metodi con informazioni
successive alla stima iniziale dell'affidabilita, informazioni consistenti
in notizie storiche, controlli ed indagini (II) (III).

Tale estensione @& perd concettualmente agevole, poiché richiede
1'introduzione di probabilita condizionate e/o delle consuete tecniche
bayesiane per l'aggiornamento delle distribuzioni delle variabili.
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Queste ultime risultano infatti particolarmente idonee agli scopil
enunciati, perché consentono di introdurre nelle stime anche i giudizi
soggettivi maturati dal progettista sulla base della propria esperienza o
intuizione, con lo stesso peso dei risultati quantitativi.

Per completezza di esposizione, la nota riassume nella parte iniziale
l'essenziale del meccanismo dell'inferenza bayesiana e dei metodi del 1°
ordine. Stabilito il guadro teorico e la nomenclatura, riesce molto
diretta l'estensione ail casi dei diversi tipi di aggiornamento.

Ad illustrare la metodologia, si presentano e commentano i risultati
ricavati in due esempi di problemi strutturali.

2. IL MECCANISMO DELL'INFERENZA BAYESIANA

In generale la caratterizzazione di una variabile aleatoria che interviene
nella stima del livello di sicurezza di una costruzione esistente viene
basata su opinioni soggettive, su informazioni preliminari, reperibili
attraverso la documentazione di progetto, e su risultati di prove
sperimentali eseguite per misurare direttamente o indirettamente tale
grandezza.

Con riferimento ad esempio alla scelta del tipo di distribuzione di
probabilita della resistenza di un materiale ed alla definizione
quantitativa dei parametri di essa, le opinioni soggettive forniscono
indicazioni fondate sul giudizio relativo alla gualita della progettazione
e dell'esecuzione dell'opera; le informazioni preliminari corrispondono al
valore della resistenza prescritto nel progetto o rilevato a seguito del
controllo di qualitd o dedotto per analogia con costruzioni simili a
quella esaminata, situate in generale nella stessa zona e realizzate
adottando la stessa tecnologia costruttiva; le prove sperimentali, di tipo
distruttivoe e non, forniscono invece il valore della resistenza del
materiale nello stato attuale della costruzione, che tiene conto dello
stato di degrado e della storia di carico effettivi.

L'inferenza bayesiana rappresenta lo strumento che permette di trattare
informazioni di diversa natura secondo un approccio unificato: attraverso
tale tecnica infatti la distribuzione di probabilita ipotizzabile a priori
sulla base delle opinioni soggettive e delle informazioni preliminari
viene ad essere modificata in modo da includere le informazioni
addizionali dedotte attraverso le prove sperimentali.

Il vantaggio principale che si consegue consiste quindi nella completezza
delle informazioni su cuil & possibile basare la valutazione, perché alle
opinioni soggettive viene attribuito un "peso"™ omogeneo con quello delle
informazioni guantitative e l'aumento di conoscenza ricavato attraverso le
esperienze dirette consente di ottenere una nuova "opinione™ sulla
grandezza aleatoria considerata.

Infine, a differenza della statistica classica, per mezzo delle tecniche
di inferenza bayesiana si ricava esplicitamente l'espressione di una
distribuzione di probabilita: & quindi possibile l'estensione diretta ai
problemi trattati con i metodi della teoria dell'affidabilita strutturale.
Per un sintetico richiamo della teoria, si introducano le notazioni
seguenti.

Siano: § il vettore dei parametri che descrivono probabilisticamente le
grandezze di interesse (ad esempio i valori medi e le deviazioni standard
delle variabili aleatorie che governano il problema):; x il vettore delle
osservazioni indipendenti delle variabili aleatorie X, che costituisce il
risultato del campionamento statistico eseguito attraverso le prove
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sperimentali; g(8) la densita di probabilita del vettore 8 postulata "a
priori”™; f(gilﬁ) la densita di probabilita di X; condizionata al
verificarsi di 8; f(xi9) = Hi f(xilﬂ) la densita di probabilitad di X
condizionata al verificarsi di 8; f£f(x,8) la densita di probabilita
congiunta di X e ©; f(x) la densita di probabilitd marginale di X; g(0lx)

la densita di probabilita di & date le osservazioni X, indicata con il
nome di probabilita "a posteriori”, che costituisce 1l'obiettivo
dell'analisi.

I1 teorema di Bayes (IV), la cui genesi teorica & una diretta
interpretazione della definizione di probabilita condizionata, stabilisce
che la distribuzione a posteriori & correlata alla distribuzione a priori
ed ai risultati del campionamento statistico attraverso la relazione:

£(x10) - g@ [ £(x19] - g(@

g@lx) = = (1)
£(x) £(x)
dove:
£(g) = | £(x,9) g(8) d8 se 8 & continuo
x T E(x,8) g(@) AQ se 0 & discreto

e l'integrale & esteso all'intero campo di variazione di 0.

Se il vettore X si considera assegnato, la funzione f(x/8) viene a
dipendere soltanto da @ e non pil da X. In tale ipotesi, ed indicata con
la nuova notazione L(81x), essa prende il nome di "funzione di
verosimiglianza”, in quanto esprime la probabilita che i parametri della
distribuzione assumano il generico valore ©= 9, dati 1 risultati
sperimentali Xx.

L'espressione (1) indica che la probabilitd a posteriori si ottiene
attraverso il prodotto della funzione di verosimiglianza per la
distribuzione a priori, prodotto normalizzato attraverso la probabilita
marginale dell'evento.

11 modello ricavato a posteriori rappresenta quindi la modifica, basata
sui risultati delle prove sperimentali, del livello di conoscenza
soggettivo su @, espresso attraverso 11 modello assunto a priori.

Come si vedra negli esempi successivi l'applicazione del teorema di Bayes
consente di indirizzare la scelta e di ottimizzare il numero e
l'estensione delle prove da eseguire sulla costruzione esistente:
generalmente inoltre le tecniche di inferenza che da esso derivano
richiedono un numero di dati diretti inferiore a quello richiesto dai
metodi della statistica classica per ottenere risultati della stessa
qualita, cio& caratterizzati da una limitata dispersione.

Esso consente inoltre di processare in modo sequenziale i dati a mano a
mano che essi divengono disponibili, e quindi di aggiornare con continuita
il livello di conoscenza su © all'aumentare del numero di informazioni. Il
peso relativo delle informazioni addizionali sara tanto magglore quanto
pill vago o incerto & il livello di conoscenza a priori (quindi quanto pil
nqiffusa" & la distribuzione di probabilita corrispondente) e quanto meno
"qdiffusa™ & invece la funzione di verosimiglianza.

3. RICHIAMI SUL METODO DEL PRIMO ORDINE AI SECONDI MOMENTI

In relazione a ciascuno stato limite di interesse per la verifica di
sicurezza di una costruzione esistente, si assume che siano identificabili
per il sistema strutturale due stati distinti, convenzionalmente indicati
come di "sicurezza" e di "collasso".
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Sia X il vettore delle grandezze aleatorie (resistenze, carichi, etc.) che
intervengono nel particolare problema considerato: sulla base del modello
di analisi strutturale assunto & possibile stabilire se per un assegnato
insieme di valori delle variabili aleatorie la struttura si trova in stato
di sicurezza o di collasso.

Tale operazione porta alla suddivisione dello spazio delle variabili di
base in due sottospazi, il dominio di sicurezza S ed 11 dominio di
collasso F, separati dalla superficie di stato limite espressa attraverso
la funzione:

h(x) =0

e tale che:
h(zx) > 0 se x € S
h(x}) <0 se X € F

La valutazione dell‘'affidabilitd del sistema in relazione allo stato
limite considerato richiede, nell‘'ambito dei metodi del primo ordine ai
secondi momenti (metodi FORM), due operazioni: la trasformazione delle
variabili di base X in un insieme di variabili U gaussiane standard
scorrelate, e la linearizzazione nel punto di minima distanza dall'origine
della frontiera del dominio di sicurezza proiettato nello spazio delle
variabili trasformate.
Di conseguenza l'espressione della condizione di stato limite viene
approssimata attraverso l'equazione di un iperpiano:

h{l) = - ™ U+ B =M@ =0
essendo @ il vettore dei coseni direttori della normale a tale piano, B 1la
sua distanza dall'origine, denominata indice di sicurezza elementare, ed
M(U) il corrispondente margine di sicurezza del primo ordine.
La probabilitd di superamento dellec stato limite & quindi valutabile
attraverso la relazione:

Pe=P {h(u) 0} =P {((-g" U+ B0} =@ (- B)
dove ® & la funzione di distribuzione gaussiana standard.
Tale approccio & del tutto generale: esso pud essere esteso al caso di
sistemi complessi, rappresentabili dal punto di vista strutturale o
funzionale attraverso gli schemi di "minimal cut set" o di "minimal path
to failure®™ (V). .
Le informazioni addizionali desunte attraverso le notizie storiche, le
indagini ed i controlli in sito forniscono delle relazioni tra le
componenti di X che possono essere della forma:

Hy (2) =0 i=1, ..., r (a)

Hj (z) = 0 j o= r+l, ..., r+s (b)
dove z & un vettore le cui componenti sono le variabili di base del
problema (vettore X) ed eventuali variabili ulteriori, chiamate in gioco
dal tipo di informazione.
Ogni informazione aggiuntiva costituisce infatti una o pit condizioni su
X: tali condizioni saranno del tipo f(a) se comportano una diseguaglianza
(cioé se corrispondono al superamento di una certa intensitd del carico
utile, rilevato attraverso una prova di carico, o di un valore fissato
‘dell’ampiezza delle fessure, in una prova di resistenza a fatica, o ancora
di un valore limite di una componente di spostamento) o del tipo (b) se
desunte attraverso la misura diretta di una particolare grandezza. Il
risultato di una prova potra essere anche di tipo misto, cio& portare ad
espressioni sia del tipo f(a) che del tipo (b): & questo il caso in cui, ad
esempio, nel valutare la resistenza di un calcestruzzo attraverso prove di
tipo distruttivo, si impone un criterio di accettazione per cui un valore
viene ritenuto accettabile se superiore ad un valore prefissato, e sempre
che il valore medio di tutte le rilevazioni sia anche superiore ad un
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valore assegnato.

Le condizioni espresse dalle relazioni (a) e (b) possono essere trattate
come altrettanti margini di sicurezza, definiti nello spazio delle
variabili normali standard trasformate.

La probabilita di superamento dello stato limite considerato, aggiornata
per tener conto delle informazioni addizicnali, diventa di conseguenza una
probabilita condizionata, la cul espressione formale e fornita dalla

relazione:

P.=P MO0 M=0Nn..."M =0nN"M ., =0nNn..."M =0} (2)

dove si sono indicati con M; i margini di sicurezza "artificiali” associati
alle condizioni (a) e (b).
L'espressione (2) & formalmente uguale a quella che si scriverebbe per un
sistema strutturale composto .da elementi disposti in parallelo e
caratterizzati dai rispettivi margini M ed M;. Le "resistenze" degli
elementi del sistema risultano naturalmente correlate per il fatto di
dipendere tutte dal medesimo vettore X. Il calcolo della (2) per mezzo di
metodi FORM & illustrato in (II). In particolare, se le informazioni
addizionali conducono a condizioni tutte del tipo (b), la probabilita
condizionata & data dall'espressione (VI):

P =@ (- Ble, os)

dove Bll 2 . @ l'indice di sicurezza associato al margine M e
r r ..

condizionato égli eventi Hj, 11 cuil valore & fornito dalla relazione:

B~ pTuy Py B

BI1,2, ce. 8

T -1
V1 -p%y y Py Puu

dove: py M= (pMM,M)] = (ot ;] & la matrice di correlazione [1 x s] tra
il margine di sicurezza M dell'evento considerato ed i margini di
sicurezza assoclati agli eventi condizionanti;

Py,u = [p(Mi,Mj)] = [aiT aj] & la matrice di correlazione [s x s] tra
i margini di sicurezza associati agli eventi condizionanti;
B = {Bi} e 11 vettore degli indici di sicurezza elementari associati

agli eventi condizionanti.

Da tale espressione si rileva facilmente che la parte di incertezza che
viene rimossa attraverso le informazioni addizionali & influenzata dal
coefficiente di correlazione multiplo: p* = (pTM M p_%iM " Py M)'
All'aumentare di esso infatti si modifica fortemente il valore dell'indice
di sicurezza elementare dell'evento considerato. L'obiettivo delle
indagini svolte deve quindi essere proprio guello di aumentare per quanto
possibile il valore di tale coefficiente.

4., ESEMPI DI AGGIORNAMENTO DELLA MISURA DELLA SICUREZZA

Il primo esempio considerato & relativo alla verifica di stabilita di una
parete in muratura soggetta ad azioni sismiche agenti in direzione normale
al piano medio, in funzione dell'efficacia del collegamento con il solaio
e quindi della possibilitd di ripartire le azioni sismiche tra gli
elementi portanti che sono disposti nella direzione in cui agisce il
sisma.

Le caratteristiche geometriche della parete ed il modello di analisi
strutturale assunto sono riportati in fig. 1.
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Tabella 1
lp

..-’ 8 v Kt

— % 0™ 4 X E[X] v (X]
;2 K. 6000 N/mm 0.20
//l EJ
%,_ h EJ 26 N-mm? 0.15
é £ 7 N/mm?  0.20
é v
ER

Fig. 1 - Dati geometrici e di carico

della parete

Le variabili aleatorie considerate sonc: la rigidezza alla traslazione del
vincolo con il solaio (K.); la rigidita media della parete in muratura in
fase fessurata (EJ); la resistenza a compressione della muratura (£*) .
Alla condizione di stato limite, espressa attraverso il superamento della
resistenza ultima a flessione della parete, corrisponde il margine di
sicurezza:

M (K., BJ, £')

Mo (£

u

o — M, (K, EJ) =
o, t° b o, Hh?
(1 - ) - [#Hh -~ (P ~ Kh) ——— ]
2 £, 3EJ + Kh3
dove: M 6 ed M, sono il momento ultimo ed il momento agente nella sezione di
base della parete; c, = P/(th); t (= 0.6 m) e b (= 1.0 m) sono lo
spessore e la larghezza della parete; h (= 4 m) & l'altezza della
parete; P (= 300 KN) & lo sforzo assiale applicato alla sommitd della
parete; H & l'azione orizzontale indotta dal sisma ed applicata alla
sommita della parete; E, € il modulo di elasticita medio della
muratura; J, & il momento d'inerzia della sezione trasversale della
parete; EJ = E J (0.13 + P/Pu) < 0.7 EJ,; P, = btf' ¢ la resistenza
ultima a compressione della parete;
Le variabili aleatorie di base hanno tutte distribuzione log-normale, con
valori medi e coefficienti di variazione riportati in Tabella 1: per

semplicitd si ammette che le diverse grandezze siano scorrelate.

u

1E+0 o
f
1E-5 A
1E-10 ~
a) /:/

1E-15 //
1E-20 A d//
1E-25 - b) c)
1E-30 T T T T

0 25 50 75 100 125

H [KN]

Fig. 2 - P, della parete al crescere dell'azione sismica H:
a) P, "a priori";
b) P, con distribuzione aggiornata di f' ;
c) P, "a posteriori™. :
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La probabilitad di collasso del sistema, valutata sulla base dei dati in
Tabella 1 per valori crescenti dell'intensitd dell'azione sismica H, e

riportata in fig. 2 (curva a).
Nelle figg. 3a, 3b e 3c viene riportata invece la variazione di tale

probabilitd (valutata per H = 77.6 KN) in funzione del valori medi di K_,
EJ ed £7 .
1E~1

1E+0 \n 1E+0
b /‘/0,4
{ \ Hw77.6 KN p He776KN
0, V(KE) = 0,20 1E-2 //o f V(fm) = 0,10

1E-2 ~f \ o

O,

\o 1E-4 - 1E-2 - o,
Hu77.6KN N

1E-4 - \

N 156 - V(ES) = 0,15 \o\o\o\o

-]

T 1E-8 T T T T 1B-3 T T
1000 0,00 0,10 0,20 0,30 0,40 0,50 [ 200 400 600 800

Ky EJ/E mdn
a) b) c)

T
1000
fm

1E-6 T T
0 250 500 750

Fig. 3 - Variazione di P, in funzione di E[Ki], E[EJ/Eth], E(f’ ]

Si osserva che P, risulta influenzata in modo sostanziale da K_ ed EJ. Per
ridurre l'incertezza associata a tali variabili, come pure alla resistenza
a compressione f' , si immagini di eseguire due serie di esperienze:

- la prima consiste in una serie di prove di schiacciamento su carote di
materiale prelevate nella parete. Tali prove hanno lo scopo di
aggiornare i parametri della distribuzione di probabilita di £' . Le due
distribuzioni di probabilita di £' (log-normali), gquella assunta a
priori sulla base delle indicazioni di progetto e quella ricavata a
posteriori attraverso l'analisi bayesiana (VII) sono riportate nella

fig. 4.

La campagna di prove fornisce

come risultato una leggera

variazione del valore medio ed
una sostanziale riduzione della

dispersione di f' .

I nuovi valori dei parametri

della distribuzione di £'

o 500 1000 1500 2000 vengono ora utilizzati per

! ricalcolare la P, della parete:

i risultati sono presentati in

Fig. 4 - Densita di f' a priori (1) fig. 2 (curva b). La differenza

ed a posteriori (2) tra le due curve & limitata; cid

era in parte prevedibile, poicheé

nel problema in esame la resistenza a compressione della muratura ha
un'influenza modesta sulla condizione di collasso.

- una prova di carico del sistema in opera allo scopo di ottenere
informazioni addizionali sul valore di K, e di EJ. Tale prova consiste
nell'applicare un carico trasversale alla sommitd della parete e nel
misurare il corrispondente spostamento. All'evento rappresentato dal
risultato della prova & quindi associabile un margine, la cui
espressione nello spazio delle variabili di base & la seguente: .

2) LN(74;0.08)

g(f'm)

1) LN(70;0.20)

m

*

H* n* K.h>
H, (8", B', K, BJ) =8 - ——/[1+——] =0 (3)
3EJ 3EJ

1200
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dove 8" ed H* sono rispettivamente lo spostamento misurato e la forza
applicata nella prova. Per tener conto dell'incertezza sulla precisione
dei valori misurati, le due grandezze precedenti vengono anch'esse
caratterizzate come variabili aleatorie, e precisamente come log-normali
con V. = 0.10. )
La probabilita di collasso aggiornata in funzione del risultato della
prova & espressa dalla relazione:

P, =P {M <0 | H =0 ) (4)
in cui M" rappresenta il margine di sicurezza riferito alla distribuzione
aggiornata di £
I valori della P, del sistema

1B-1 calcolati sulla base della (4)
p cr///‘r///° sono riportati in fig. 5 in
f funzione del rapporto 8/8 tra
1E-5 - - 77.6 KN l'intensita dello spostamento

misurato ed 11 wvalore dello

vVid) = 0,10
spostamento ricavato dalla (3)
1E-9 . T . . attribuendo alle grandezze
0.00 0,50 1,00 1,50 2”°8 2.50 aleatorie i valori medi.
m A titolo d'esempio si rileva che
Fig. 5 - P, della parete in funzione nel caso in cui lo spostamento
dei risultati della prova . rilevato avesse un valore pari a

quello medio le probabilita di
collasso del sistema a priori ed a posteriori risulterebbero pari
rispettivamente a (per H = 77.6 KN):

P. (a priori) =2.90 1073

P, (a posteriori) 3.37 107*
con una riduzione quindi di P, pari a circa un ordine di grandezza.
L'andamento di Pe in funzione di H (per 5/5m = 1) & riportato nella curva
c) di fig. 2. Poiché la prova simulata ha confermato i valori medi assunti
per le variabili aleatorie di base ne consegue una generale riduzione
della dispersione del margine di sicurezza, e quindi di P..

I1 secondo esempio preso in esame consiste nella verifica di sicurezza
delle travi in c.a.p., che costituiscono la copertura di un capannone
industriale in stato di avanzato degrado. Successivamente viene sviluppato
il progetto dell'intervento di consolidamento, che consiste nel ripristino
della sezione e nell'aggiunta di cavi di precompressione esterni.

Le caratteristiche geometriche della trave sono riportate nella fig. 6.

!

+—050—+ L. . ‘*‘

- ; g 8 !

L 1

— P20 R T . 2400
38

j : +
+-a25+

Fig. 6 - Geometria della trave precompressa
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Le variabili aleatorie considerate sono: la resistenza convenzionale a
snervamento dell'armatura di precompressione (Rap); la resistenza a
snervamento dell'armatura ordinaria (R, /); la resistenza a compressione del
calcestruzzo (f'_); l'intensita dello sforzo di precompressione (N ).

La variazione nel tempo dello sforzo di precompressione e quindi l'entita
delle perdite a lungo termine & stata oggetto di un'analisi preliminare
eseguita utilizzando il modelloc proposto da Madsen (VIII), ed assumendo
per il ritiro e la viscosita le espressioni introdotte da Bazant e Panula
(IX). Nel modello di Madsen sono state introdotte come variabili aleatorie
la deformazione iniziale di precompressione €__, le condizioni di
temperatura ed umiditd, la composizione e la resistenza del materiale e le

. incertezze insite nei modelli di

g (Np) previsione dell'evoluzione nel
8 tempo degli effetti della
0.6 viscosita (misurati dal modulo

viscoso del calcestruzzo EC) e

' del ritiro (rappresentati dalla
927 corrispondente deformazione
la densita di probabilita

0 T T 7 T T 1 E.op)t
[} 500 1000 1500 2000 2500 3000 dsih N Valutata al tempo in Cui
Np (KN) si effettua il progetto di con-
Fig. 7 - Densita di probabilita dello solidamento & riportata nella
sforzo di precompressione al fig. 7. I dettagli dell'analisi
momento dell'intervento preliminare sono descritti in
(VII).

Il primo atto del procedimento consiste nella valutazione delle
probabilita di collasso associate agli stati limite ultimo e di esercizio
per la struttura integra (nelle condizioni previste in progetto).
Agli stati limite considerati corrispondono due margini di sicurezza,
espressi rispettivamente attraverso le relazioni:
as
(A, R d; + Ap-Rapdz)(l - , ) - My
d,+d,
2 b (—)£f!
5 .

(A, R + Ap Rap)

- s. 1l. ultimo: M

c

I

- s. 1. d'esexrcizio: M Np(t) - N

min

dove: Ay & l'area dell'armatura ordinaria; A_ & l'area dell'armatura di
precompressione; d, e d, sono i corrispondenti bracci delle forze
interne; b & la larghezza della parte compressa della sezione in
c.a.p.; M4 & 11 momento flettente di progetto; Np(t) & l'entita
dello sforzo di precompressione; N . & il valore minimo di tale

grandezza compatibile con lo stato limite di esercizio.
Le variabili di base del problema
Tabella 2 hanno distribuzioni di tipo log-normale
ed i valori dei parametri dedotti
sulla base delle indicazioni di progetto

X E[X] VIiX] sono riportati nella Tabella 2.
Per la struttura integra si ricava:
Rop 1580 N/mm® 0.05 - per la verifica allo stato limite
ultimo:
R,, 414 N/mm® 0.05 B=4.67 P, =.152 107>
- per la verifica allo stato limite’
£'. 53 N/mm® 0.15 d'esercizio:

—_— — "l
B=2.14 P, = .160 10
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I valori delle probabilita di superamento dei due stati limite di cui
Sopra rappresentano l'obiettivo dell'intervento di adeguamento, assumendo
perd anche un aumento dei carichi utili pari al 20%.
Il primo passo dell'analisi sulla struttura esistente degradata consiste
nella valutazione delle distribuzioni di probabilita delle resistenze del
calcestruzzo e dell'armatura di precompressione.
A tale scopo sono eseguite prove di tipo distruttivo (carotaggi e prove di
trazione su spezzoni delle barre di armatura) su una trave campione, e
prove di tipo non distruttivo (impiegando le tecniche degli ultrasuoni e
dello sclerometro) su altre due travi.
I risultati delle prove di schiacciamento delle carote di calcestruzzo
sono impiegati per tarare la curva di correlazione che fornisce il valore
della resistenza a compressione in funzione della velocita di propagazione
degli ultrasuoni V (in km/sec) e dell'indice di rimbalzo dello sclerometro
R. La funzione assunta & di tipo esponenziale e 1'analisi di regressione
fornisce l'espressione:

f'c = a exp (bV + cR) = 0.8 exp (0.72 V + 0.02 R) (in [N/mm?])
Sulla base di tale relazione, & possibile ricavare la distribuzione di
f'., aggiornata in funzione del campionamento statistico rappresentato dai
risultati delle prove di tipo non distruttivo.
Per l'acciaio l'aggiornamento viene eseguito con riferimento diretto ai
risultati delle prove di trazione.
Le distribuzioni di probabilita assunte a priori e ricavate a posteriori
sono riportate nelle figg. 8a ed 8b.

a 9(Rep) |
g (fc) 2) ’ 2y
0,10 ~ 0,15 4
1)

0,05 4

0,00 T T T T ~ 0,00 T T T 1
0 20 40 60 80 100 4] 1000 2000 3000 4000

fe o Rap
a) b)

Fig. 8 - Densita a priori (1) ed a posteriori (2) di £ e di Rap

Per entrambi i materiali, si osserva una riduzione dei valori medi,
rispetto a quanto assunto in progetto; in compenso le informazioni
addizionali riducono l'incertezza in modo considerevole.

Per la struttura degradata si ottengono le seguenti probabilita di
superamento dei due stati limite considerati:

~ per lo stato limite ultimo:

B =1.55 P, = .610 107%
- per lo stato limite di esercizio:
B = .275 P, = .392

Dal confronto tra questi valori ed i corrispondenti relativi alla
struttura integra appare evidente la necessita di realizzare l'intervento
di consolidamento. '
Nelle figg. 9a, 9b e 9c viene illustrata l'influenza della dispersione dei
valori della resistenza dell'armatura da precompressione e della
resistenza a compressione del calcestruzzo sulla probabilita di
superamento dello stato limite ultimoc e 1'influenza della dispersione dei
valori dello sforzo di precompressione sulla probabilitd di superamento



33

dello stato limite d'esercizio.

Come si pud verificare, l'entita della P, & fortemente influenzata
dall'incertezza su Np. E' quindi spontaneo tentare di ridurre tale
incertezza eseguendo una prova di carico della struttura degradata. In
tale prova 1l'intensitd del carico viene spinta fino ad un valore pari
all'ottanta per cento del carico ultimo teorico.

1E+0 1E+0 1E+0

P P ! 1E-1

1E-1 4 1E-1 1E-2

s.1. ultimo s.1. ultimo 18-3 A s.1. esercizio

1B~2 T T T T 1E-2 T T T T T T 1E-4 T T T T T T
9,00 0,05 0,10 0,18 0,20 0,25 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35 0,40 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35

V(Rap) V(f'c) V(Np)
a) b) c)

Fig. 9 - Dipendenza di P, dai coefficienti di variazione
delle variabili di base

Il margine di sicurezza associato a tale evento risulta espresso dalla
relazione:
5 M - N
M = L2 -
48 E I
dove:M_, & il momento esterno applicato dovuto alla somma del carico
permanente e di quello di prova; y. & la distanza del baricentro dei
cavi di precompressione dal baricentro della sezione; L & la luce
della trave; E_ & il modulo viscoso del calcestruzzo; I_ & il momento
d'inerzia della sezione; 8 & il valore dello spostamento della
mezzerlia della trave, che viene anch'esso caratterizzato da una certa
aleatorieta per tener conto dell'incertezza associata alla misura
sperimentale (Vg* = 0.10). _
La probabilita di superamento dello stato limite d'esercizio aggiornata
sulla base del risultato della prova di carico risulta pari a:
B = .976 P, = .177
La riduzione dell'incertezza non & sufficiente a ricondurre il valore
della P, alla soglia desiderata.
Il necessario intervento di adeguamento consiste nell'aggiunta di due cavi
di precompressione esterni. In tal modo, eseguendo per la struttura
rinforzata la verifica allo stato limite ultimo, si ricava:
B=4.31 P, =.818 107°
Per la verifica allo stato limite d'esercizio, svolta per un periodo di
vita utile della struttura pari a 10 anni e quindi assumendo per Np(t) la
corrispondente distribuzione di probabilita, si ricava:
B=1.70 P, = .45 107*
Poiché le maggiori incertezze del progetto sono associate alla definizione
dell'intensitd dello sforzo di precompressione, sono eseguite sulla
struttura rinforzata tre prove di carico, spinte rispettivamente al valore:
del carico d'esercizio, al valore del carico massimo di progetto ed al
valore dell'ottanta per cento del carico ultimo teorico.
L'espressione della probabilita di collasso del sistema, condizionata agli
eventi associati a ciascuna delle tre prove di carico, & quindi la

seguente:
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P, =P (M0 M =0nNnM =0nM =0}
Ad essa corrispondono i valori:

B=2.26 p.=.11107}
I due valori di P. per la struttura rinforzata corrispondono agli

obiettivi prefissati.
5. CONCLUSIONI

Sono state descritte ed illustrate attraverso ipotetici casi applicativi
le possibilita offerte dai pild recenti metodi probabilistici ai fini della
valutazione della sicurezza delle costruzioni esistenti. _
La caratteristica di maggior pregio di tali metodi sta nella loro capacita
di assorbire dati conoscitivi addizionali con molta flessibilita ed
indipendentemente dalla loro natura: i risultati di prove sperimentali
(comprese le eventuali incertezze sul valore e sulla significativita delle
misure), le informazioni dirette ed indirette di natura storica, i
campionamenti statistici sulle variabili e l'attribuzione alle stesse di
"pesi" probabilistici soggettivi.

Se con il termine di "inferenza bayesiana™ si indica il complesso di
tecniche per 1l'aggiornamento dei modelli probabilistici sulla base di dati
aggiuntivi, il procedimento descritto nel lavoro pud essere visto come una
generalizzazione di tali tecniche all'aggiornamento delle probabilita di
eventi composti.

Attraverso gli esempi viene evidenziata 1'utilita del procedimento ai fini
decisionali, quali la scelta delle indagini cui dare maggior peso, la piu
opportuna estensione delle stesse e la giusta dose di interventi di
rinforzo.
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L'INFLUENZA DELLA CARBONATAZIONE SULLA CORROSIONE DEI FERRI NEL
CALCESTRUZZO ARMATO

M.Collepardi, R.Fratesi, G.Moxiconi, C.Branca, S.Simoncini
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SOMMARIO

Le variazioni di potenziale elettrochimico delle barre di armatura non
sembrano avere una unica correlazione con il processo di carbonatazione.
Dai dati del presente lavoro emerge, inoltre, che la carbonatazione del
calcestruzzo & condizione necessaria ma non sufficiente per la corrosione

dei ferri di armatura, in quanto & determinante anche la presenza di un
velo liquido di acqua a contatto con le armature.

SUMMARY

The changes in electrochemical potential of reinforcing bars do not
appear to be in an unique relation with the carbonation process.
Furthermore, the data of the present paper indicate that carbonation is a
necessary process but not a sufficient one for the steel corrosion, since
the humidity into the concrete is also a determining factor in the
corrosion process.

1. INTRODUZIONE

E' stata a lungo opinione comune che il calcestruzzo armato costituisse
un materiale di durabilita praticamente illimitata. Tale opinione & anche
confortata dalla particolare azione protettiva delle armature che si viene
a creare in seguito alla formazione di un film di ossido di ferro, aderente
alle armature e passivante delle stesse, nelle condizioni di elevata
alcalinita prodotte dall'idratazione del cemento.

Purtroppo, in mancanza di una corretta esecuzione delle strutture in
calcestruzzo armato, si sono evidenziati limiti di durabilita délle
strutture stesse, spesso attribuibili a processi di corrosione delle
armature in seguito ad aggressioni ambientali. Nel caso specifico della
corrosione delle armature i fenomeni aggressivi sono imputabili alla
penetrazione o dei cloruri (capaci di distruggere il film di ossido
protettivo) o dell‘'anidride carbonica, capace di neutralizzare l‘'alcalinita
della soluzione acquosa presente nei pori del calcestruzzo, e di rimuovere
quindi le favorevoli condizioni di passivazione delle armature.

E' divenuta, allora, opinione comune che il processo di carbonatazione
del calcestruzzo, peraltro inevitabile, fosse una delle cause principali,
se non l'unica responsabile in alcuni casi, dei fenomeni di degrado delle
strutture in calcestruzzo armato, anche quando questi appaiono molto
rapidamente dall'inizio della vita operativa delle strutture. Scopo del
presente lavoro & quello di valutare la responsabilita oggettiva del
processo di carbonatazione nei fenomeni di corrosione delle armature del
calcestruzzo armato e di verificare se, diversamente, esso non costituisca
un alibi alle carenze di qualita e stagionatura del calcestruzzo ed alla
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deficienza di adeguato spessore di copriferro.
2. PARTE SPERIMENTALE

Il processo di carbonatazione naturale del calcestruzzo ha una
evoluzione nel tempo misurabile in anni. Per poter acquisire risultati
sperimentali in tempi ragionevolmente brevi, il processo di corrosione &
stato seguito in condizioni di carbonatazione accelerata - ciod in ambienti
artificiali ricchi in anidride carbonica - oltre che in condizioni di
atmosfera naturale.

Inoltre si & fatto wuso di calcestruzzi al posto di malte,
precedentemente utilizzate in altri lavori (I), per ottenere risultati
aderenti alla situazione reale.

Infine, per evitare che il processo di corrosione delle armature potesse
essere innescato da cause diverse dalla carbonatazione come i cloruri, in
tutte le fasi della sperimentazione si & prestata particolare attenzione
rivolta ad evitare che cloruri arrivassero a contatto delle armature.

Sono stati preparati calcestruzzi a diverso rapporto acqua/cemento (a/c
= 0,35 - 0,50 - 0,65 - 0,80). Come legante & stato usato un cemento
portland 425 da solo o in presenza di una pozzolana artificiale come 1la
cenere volante. Quest'ultima & stata impiegata sia in parziale sostituzione
(20%) del cemento portland, sia in aggiunta (circa 60 Kg per m3 di
calcestruzzo) senza riduzione di cemento portland: nel caso della
sostituzione parziale si & di fatto impiegato un cemento pozzolanico.

Con ogni calcestruzzo sono stati confezionati provini cubici di 10 cm di
lato, non armati, per la determinazione della profonditd di penetrazione
dell'anidride carbonica. Inoltre sono stati confezionati provini prismatici
delle dimensioni di cm 40x15x10, armati con 16 barre di comune acciaio da
carpenteria FeB44k ad aderenza migliorata del diametro di 8 mm, poste
simmetricamente con copriferri variabili da 2 a 5 em con passo di 1 cm, per
la determinazione del potenziale elettrochimico di corrosione e della
resistenza di polarizzazione delle barre. Per quest'ultima determinazione,
durante il getto all'interno dei provini armati sono state inserite, come
controelettrodi, sei barrette di grafite (equidistanti rispetto alle barre

Fig.l - Provino prismatico impiegato per le prove elettrochimiche.
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di armatura) sulle quali erano state avvitate delle barrette di ottone per
realizzare il contatto elettrico con la strumentazione di prova. In Fig.l &
mostrata la foto di unc di questi provini prismatici con le barre di
armatura ed i controelettrodi. _

Tutti i provini sono stati stagionati per sette giorni in ambiente
saturo di vapore. Dopo aver impermeabilizzato con resina epossidica le
facce dei provini perpendicolari alle armature, e la superficie delle
barrette di ottone e delle armature emergenti, i provini scono stati esposti
sia all'atmosfera naturale (%C0» = 0,03), sia in ambiente a pressione

atmosferica arricchito artificialmente in CO2 (30% in volume). L'umidita
relativa dell'ambiente arricchito in CO2 & stata mantenuta costantemente ad

un valore del 75%, per accelerare il processo di carbonatazione (II).

Dopo tempi diversi di esposizione all'anidride carbonica sono stati
misurati i seguenti parametri:
(a) la profonditd di penetrazione dell'anidride carbonica, mediante saggio
alla fenolftaleina, spruzzando sulla sezione mediana dei provini cubici una
soluzione idroalcolica al 2% di fenolftaleina;
(b) 1l potenziale elettrochimico di corrosione delle barre di armatura dei
provini rispetto ad un elettrodo di riferimento a solfato mercuroso (SSE),
mediante elettrometro differenziale ad alta impedenza di ingresso, secondo
il metodo raccomandato dall'ASTM (III):;
(c) la resistenza di polarizzazione (IV,V,VI) delle barre stesse, con
metodo galvanodinamico, polarizzando l'elettrodo di lavoro (barra di arma-
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Fig.2 - Posizionamento dell'elettrodo di riferimento per la misura della
resistenza di polarizzazione.
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tura) mediante il controelettrodo di grafite e posizionando l'elettrodo di
riferimento a solfato mercuroso sulla superficie esterna del provino in
corrispondenza della barra di armatura in esame (Fig.2); inoltre, al fine
di abbattere le cadute ohmiche, & stato interposto un tampone inumidito con
soluzione di nitrato di sodio in acqua tra l'elettrodo di riferimentc e la
superficie esterna del provino; infine, & stata compensata la caduta ohmica
dovuta allo spessore di calcestruzzo interposto tra l'elettrodo di
riferimento e l'elettrodo di lavoro (VII).

3. RISULTATI E DISCUSSIONE
3.1 Profondita di carbonatazione

I risultati della profonditd di carbonatazione in funzione del tempo di
esposizione all'anidride carbonica, mostrati in Fig.3 per i calcestruzzi di
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Fig.3 - Influenza del tempo di esposizione e del rapporto acqua/cemento
sulla profonditd di carbonatazione in calcestruzzi di cemento
portland in atmosfera al 30% in volume di CO2 e U.R.=75%.
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cemento portland, sono in accordo con quanto gid riportato in letteratura
(VIII, IX), evidenziando un aumento di permeabilitd all'anidride carbonica
all'aumentare del rapporto acqua/cemento, e quindi della porosita del
calcestruzzo.

Impiegando cemento pozzolanico (Fig.4) con gli stessi rapporti
acqua/legante si hanno andamenti del tutto simili a quelli mostrati in
Fig.3, ma profondita di penetrazione maggiori a parita di tempo di
esposizione, come conseguenza di una maggior porositd iniziale - derivante
dal maggiore rapporto acqua/cemento effettivo (X) - e di una minor quantita
di calce di idrolisi disponibile (VI).

Al contrario l'aggiunta di cenere volante in sostituzione dell'inerte
fine, anziché del cemento, diminuisce sistematicamente la profondita di
penetrazione dell?anidride carbonica (Fig.53).
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Fig.4 - Influenza del tempo di esposizione e del rapporto acqua/cemento

sulla profonditd di carbonatazione in calcestruzzi di cemento
pozzolanico in atmosfera al 30% in volume di C02 e U.R.=75%.
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sulla profonditd di carbonatazione in calcestruzzi' di cemento
portland con aggiunta di cenere volante in atmosfera al 30% in
volume di C02 e U.R.=75%,

3.2 Poten=z

a3

ale elettrochimico

e

.

Sono stati misurati i potenziali elettrochimici delle armature immerse
in provini di calcestruzzo conservati in atmosfera naturale o in ambiente
arricchito artificialmente in anidride carbonica.

3.2.1 Potenziale elettrochimico in ambiente naturale

Il potenziale elettrochimico delle armature dei campioni esposti alla
carbonatazione naturale (peraltro non raggiunte in alcun caso dal fronte di
carbonatazione) si mantiene sempre all'internc di una fascia di valori
compresi tra -370 mV e -580 mV SSE, significativi dello stato di
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passivazione delle armature stesse, e non sembra molto influenzato dal
rapporto acqua/cemento del calcestruzzo, almeno nel periodo di osservazioni
effettuate.

Ricordando che possono essere considerati indicativi di uno stato di
corrosione in atto valori di potenziale compresi all'incirca tra -600 mV e

~1250 mvV SSE - come si pud dedurre dal diagramma di Pourbaix
(XI,XII,XIII,XIV) in corrispondenza di un valore del pH di 8,3, misurato
sull'estratto acquoso del calcestruzzo - questo risultato conferma che i

calcestruzzi non carbonatati costituiscono un ambiente passivante per le
armature; le variazioni di potenziale elettrochimico registrate sono
essenzialmente dipendenti dalle variazioni termoigrometriche delle
condizioni atmosferiche.

3.2.2 Potenziale elettrochimico in ambiente arxricchito in
anidride carbonica

I1 potenziale elettrochimico dei ferri di armatura dei provini soggetti
a carbonatazione accelerata mostra, invece, notevoli variazioni nel tempo,
come indicato dalla Fig.6, relativa al potenziale elettrochimico delle
armature con un copriferrc di 2 cm. Tuttavia tali variazioni non sono
imputabili al processo di carbonatazione, in quanto 1'andamento del
potenziale nel tempo non & modificato dal raggiungimento dei ferri da parte
del fronte di carbonatazione (punti C sulle curve di Fig.6).

L'andamento del potenziale elettrochimico, nei calcestruzzi carbonatati,
dipende dal rapporto acqua/cemento e mostra come per i valori piu bassi
(a/c=0,35 e a/c=0,50) il potenziale delle armature tenda gradualmente verso
valori meno negativi, e quindi rappresentativi della stabilita del film
protettivo di ossido. Anche dopo che le armature sono state raggiunte dal
fronte di carbonatazione (a/c=0,5), i potenziali non mutano la loro
tendenza, e questo & giustificabile probabilmente con la mancanza di acqua
disponibile per la formazione di un velo liquido sulle armature, a causa
del basso rapporto acqua/cemento.

Le barre annegate nei calcestruzzi con rapporti acqua/cemento piu alti
(a/c=0,65 e a/c=0,80) mostrano, invece, una iniziale tendenza verso
potenziali pill negativi per poi invertire tale tendenza. Questo avviene
ancora una volta indipendentemente dal fatto che le armature siano state
raggiunte dal fronte di carbonatazione. L'andamento iniziale verso
potenziali pil negativi & probabilmente dovuto alla crescente instabilita
del film protettivo di ossido per la contemporanea disponibilita di acqua
ed ossigeno in calcestruzzi maggiormente porosi. La successiva inversione
di tendenza pud essere, invece, spiegata dalla progressiva scomparsa del
velo liquido di acgqua sulla superficie delle armature, provocata
dall'essiccamento di questi calcestruzzi porosi nell'ambiente insaturo di
umidita (U.R.=75%). Infatti, variando 1l'umiditd relativa ambientale dal 75%
al 90% (curve tratteggiate nella Fig.6) si riscontra di nuovo un netto
abbassamento del valore del potenziale, dovuto verosimilmente alla
formazione di un nuovo velo liquido sulla superficie delle armature: tale
effetto aumenta all'aumentare del rapporto acqua/cemento, proprio per la
maggior capacitd di assorbimento d'acqua da parte di calcestruzzi piu
porosi.

Dai dati sopra esposti, sembrerebbe quindi che il fattore determinante
per il progredire della corrosione dei ferri non sia tanto il processo di
carbonatazione del calcestruzzo - che, pure, & essenziale per la
dissoluzione del film di ossido protettivo - quanto, invece, la possibilita
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cemento portland in atmosfera al 30% di anidride carbonica.

di formazione di un velo liquido di acqua sulle armature, oltre ovviamente
alla disponibilita di ossigeno.
Tali conclusioni sono state confermate dall'esame dei risultati

riguardanti le armature protette da copriferri maggiori di 2 cm, qui non
riportati per brevita.

3.3 Resistenza di polarizzazione
I valori della resistenza di polarizzazione per le armature con

copriferro di 2 cm, mostrati in fig.7, crescono nel tempo in ambiente
arricchito in anidride carbonica con U.R. del 75%, mentre 1l'aumento
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dell'umidita relativa dal 75% al 90% (curve tratteggiate in Fig.7) provoca
una brusca caduta della resistenza di polarizzazione. Il fronte di
carbonatazione (punti C sulle curve di Fig.7) non sembra avere un'influenza
diretta su tale andamento. Al contrario i valori della resistenza di
polarizzazione per copriferri maggiori (Fig.8) si mantengono costantemente
bassi nel tempo. Questfultimo comportamento & attualmente di difficile
interpretazione, dal momento che i bassi valori di resistenza di
polarizzazione, che dovrebbero indicare corrosicne in atto, non sono
giustificati dai corrispondenti valori di potenziale elettrochimico, che
indicanc, invece, condizioni di passivita.

Gli andamenti della resistenza di polarizzazione riportati in Fig.7
appaiono congruenti con il modello proposto per l'interpretazione dell'an-
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damento del potenziale elettrochimico, basato sulla possibilita di
formazione di un velo liquide sulla superficie delle armature.

Infatti, la resistenza di polarizzazione cresce nel tempo soprattutto
per le armature annegate nei calcestruzzi con maggior rapporto
acqua/cemento, e quindi pil porosi e pil facilmente essiccabili. L'anomalia
mostrata dai valori della resistenza di polarizzazione relativi al
calcestruzzo con rapporto acqua/cemento di 0,8 (il cui andamento & comungue
coerente con gli altri) & oggetto di ulteriore approfondimento, anche se si
ritiene che sia probabilmente imputabile alla complessa influenza
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simultanea dei diversi parametri che condizionano l'equilibrio con
l'umidita relativa ambientale per la formazione del velo liquido di acqua
sulle armature. La variazione nei valori di potenziale elettrochimico e di
resistenza di polarizzazione delle armature poste a 2 cm di copriferro nei
calcestruzzi con rapporto acqua/cemento di 0,65 esposti a diversa umidita
relativa (75% e 90%) fa supporre un diverso stato superficiale delle
armature, ed ha quindi suggerito di constatare direttamente tale presunta
differenza di condizioni superficiali scalzando lo strato di copriferro. Le
armature del provino esposto ad umidita relativa del 90% hanno evidenziato
segni di corrosione, mentre le armature del provino esposto ad umidita
relativa del 75% hanno mostrato la superficie ricoperta di ossido
protettivo. Si pud cosl dedurre che bassi valori del potenziale
elettrochimico accompagnati da bassi wvalori della resistenza di
polarizzazione indichino un effettivo stato di corrosione.

L'osservazione visiva della corrispondente armatura annegata nel
calcestruzzo con rapporto acqua/cemento di 0,35 e posta a 2 cm di
copriferro, per la quale risultano bassi valori della resistenza di
pelarizzazione ed alti valori di potenziale, non ha evidenziato peraltro
alcun segno di corrosione.

Si pud, quindi, concludere che bassi valori della resistenza di
polarizzazione indichino un'effettiva attivitd corrosiva solo se
accompagnati da bassi valori del potenziale elettrochimico.

L'aggiunta di cenere volante - per brevita qui non esaminata - anche se
modifica la cinetica di carbonatazione, non cambia in alcun modo i
risultati descritti per i calcestruzzi con solo cemento portland.

4. CONCLUSIONI

I risultati del presente lavoro dimostrano che:

1l - La profondita di carbonatazione nel calcestruzzo dipende fortemente dal
rapporto acqua/cemento e cresce all'aumentare di questo.
2 - L'aggiunta di cenere volante senza riduzione del cemento riduce la

profondita di penetrazione dell'anidride carbonica, mentre 1l'aggiunta
di cenere volante in sostituzione di parte del cemento (cemento
pozzolanico) porta ad un aumento della profonditd di carbonatazione.

3 - Dall'osservazione diretta delle armature si & dimostrata la validita
delle misure di potenziale elettrochimico, accoppiate alle misure di
resistenza di polarizzazione, nel rilevare stati di corrosione in atto:
infatti, valori pil negativi del potenziale e bassi valori della
resistenza di polarizzazione sono indice di corrosione.

4 - Le singole misure di potenziale elettrochimico o di resistenza di
polarizzazione, prese separatamente, non possono essere considerate
attendibili, quando sono effettuate su sistemi complessi come 1l
calcestruzzo armato.

5 - Il processo di carbonatazione, in totale assenza di cloruri, appare
condizione necessaria ma non sufficiente per innescare il processo di
corrosione delle armature nel calcestruzzo armato, che sembra invece
fortemente condizionato dall‘umiditd relativa ambientale, oltre che,
ovviamente, dalla disponibilitd di ossigeno. ,

6 - La presenza di cenere volante, in aggiunta o in sostituzione del
cemento, non modifica il comportamento alla corrosione delle armature
rispetto a quelle nei calcestruzzi con cemento portland.



48

5. BIBLIOGRAFIA

I + C.ANDRADE, V.CASTELO, C.ALONSO, J.A.GONZALES: The determination of
the corrosion rate of steel embedded in concrete by the
pelarization resistance and AC impedance methods, in "Corrosion
effect of stray currents and the techniques for evaluating corrosion of
rebars in concrete”, ASTM STP 906, 43, 1986,

II - P.PEDEFERRI: Corrosione e protezione di strutture metalliche
e in cemento armato negli ambienti naturali, Ed.Clup, Milano, 432,
1987.

III - ASTM C876-80: Standard test method for half cell potentials
of reinforcing steel in concrete, 1980.

IV - M.STERN, A.L.GEARY: Electrochemical polarization, J. Electrochem.
Soc., 104(1), 56, 1957.

v - J.A.GONZALES, A.MOLINA, M.L.ESCUDERO, C.ANDRADE: Errors in the
electrochemical evaluation of very small corrosion rates - I,
Polarization resistance method applied to corrosion of steel in
concrete, Corr. Sci., 25(10), 917, 1985.

VI - J.A.GONZALES, C.ALONSO, C.ANDRADE: Corrosion rate of
reinforcements during accelerated carbonatiocn of mortars made
with different types of cement, in "Corrosion of reinforcement in
concrete construction”, A.P.Crane Ed., Ellis Horwood, Chichester, 159,
1983.

VII - G.LAUER, R.A.OSTERYOUNG: Effect of uncompensated resistance on

electrode kinetie and adsorption studies by chronocoulometry,
Anal.Chem., 38, 1106, 1966.

VIII - A.RIO: Influenza della carbonatazione e della penetrazione
dei cloruri sulla durabilita dei conglomerati cementizi armati,
Convegno A.I.T.E.C., La durabilita delle opere in calcestruzzo, Padova, 8-9
ottobre 1987, 267, 1987.

IX - K.W.J.TREADAWAY, G.MACMILLAN, P.HAWKINS, C.FONTENAY: The influence
of concrete quality on carbonation in Middle Eastern conditions
- A preliminary study, in "Corrosion of reinforcement in concrete
construction”, A.P. Crane Ed., Ellis Horwood, Chichester, 101, 1983.

X - D.W.S.HO, R.K.LEWIS: Carbonation of concrete and its prediction,
Cem. Concr. Res., 17, 489, 1987.

XI - M.POURBAIX: Atlas of Electrochemical Equilibria in Aqueous
Solutions, Pergamon Press, Oxford, 1973. ‘

XII - M.POURBAIX: Applications of electrochemistry in corrosion
science and in practice, Corr.Sci., 14, 25, 1974,

XITII - C.M.HANSSON: Comments on electrochemical measurements 4

the rate of corrosion of steel in concrete, Cem. Concr. Res., 14,
574, 1984,

XIV - ACI Committee 222: Corrosion of metals in concrete, ACI J., 82,
3, 1985.



51

SOLLECITAZIONI DA PRESSOFLESSIONE NELLE SEZIONI COMPOSITE IN FASI

SUCCESSIVE DI LAVORO
MARIO COMO GIORGIO LANNI

Professori di Ingegneria delle Strutture

Dipartimentc di Ingegneria Civile Edile,Universitd di Roma Tor Vergata
SOMMARIO

Nel lavoro si affronta, nell'ambito del metodo delle tensioni ammissibili,
il problema della verifica statica delle sezioni presso-(tenso)-inflesse
sottoposte a lavorazioni di rinforzo, ad esempic sezioni rettangolari in
c.a. rinforzate mediante incamiciature, in c.a. o mediante placcaggio di
armatura, ovvero sezioni murarie ecc. rinforzate con cementazioni armate o
cuciture. Il problema statico esaminato si incentra quindi nella
valutazione delle sollecitazioni che si producono nelle sezioni variate che
via via si determinano durante lo sviluppo della sequenza delle differenti
fasi e nelle varie condizioni di lavoro. In questo ambito ed in prosieguo
di un precedente studio degli A.A. sull'argomento (VI), si fornisce wuna
metodologia di valutazione @i tali stati di sollecitazione e si sviluppano

vari esempi illustrativi.
SUMMARY

Aim of the paper is the stress analysis,according to the Working Stress
Method, of reinforced concrete, masonry or concrete elements, under axial
and bending loadings, post-reinforced with reinforced concrete coverings,
steel-concrete gluings or tie rods etc. The static problem is centered on
the evaluation of stresses produced during the development of the various
stages of the reinforcing process under the wvarious loading conditions.In
this framework and in line with a previous paper of the authors on the same
argument (VI), a complete method of stress analysis is given and some

useful applications are developed.
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1. PREMESSA

Oggetto del presente lavoro é lo studio della Statica di sezioni composite,
cioce' costituite da parti di diverso materiale, eventualmente aggregate in
fasi successive e sottoposte ad assegnate sequenze di carico. Molto
frequente € oggi, per esempio, il problema della verifica statica di
sezioni in c.a. sottoposte ad un processo di riparazione e di rinforzo, che
ne modifica via via la geometria e le armature, e ad una sequenza di
incrementi ANj, AM; dello stato di sollecitazione assiale e flessionale
(I,II).

Si pensi cosi ad esempio, alla sequenza degli stati di sollecitazione cui
va incontro una sezione di un pilastro in c.a.so toposto ad una lavorazione
di rinforzo consistente nella placcatura di nuove armature (III,IV) e
nell'esecuzione di una incamiciatura in spritzbeton. In questo caso possono
distinguersi tre diverse fasi di lavoro:

fase 1 - Fase di lavoro iniziale della sezione non rinforzata.

La sezione preesistente del pilastro,generalmente privata dal calcestruzzo
copriferro, é soggetta allo stato di sollecitazione AN71,AM] derivante dai
carichi, di regola ridotti, agenti sulle travi e solai che scaricano sul
pilastro in riparazione.

fase 2 - Fase di lavoro permanente della sezione rinforzata

La sezione é stata rinforzata ed a rinforzo eseguito é stata sottoposta
all'incremento di sollecitazione AN2, AM2, derivante dall'applicazione dai
carichi che, inizialmente rimossi durante l'esecuzione del rinforzo,
ripristinano la condizione di carico permanente sul pilastro.

fase 3 - Fase di lavoro istantaneo della sezione rinforzata.

e 3 o~y A A w
sollecitazione Al 3, AM3,

(X

Sulla sezione del pilastro agisce l'incremento d
di carattere istantaneo, derivante, ad esempio, dall'azione sismica.

La risposta della sezione nelle diverse fasi di lavoro,oltre che dalla
geometria variata e dalle armature aggiunte, dipende dalla diversa risposta

esplicata dai calcestruzzi costituenti 1la sezione preesistente e

—

l'incamiciatura ed inoltre dai diversi moduli di elasticita che devono
essere attribuiti ai calcestruzzi stessi in relazione all'applicazione di

sollecitazioni permanenti o istantanee (V). La risposta delle sezioni in



53

c.a., infatti, per il comportamento viscoelastico del calcestruzzo, &
influenzata dalla velocitd di carico e pud essere valutata, in via
approssimata, utilizzando due diversi moduli di elasticita:quello di lunga
durata e quello istantaneo.

Situazioni analoghe si incontrano,ovviamente, nell'analisi statica di
sezioni riparate o rinforzate di travi in c.a.Ancora analoghi sono i
problemi di verifica statica nelle varie fasi di lavoro delle sezioni di
appoggio in fondazione di opere di sostegno, anch'esse sottoposte a
rinforzo mediante l'esecuzione di cementazionl armate ed ancoraggi. Si
faccia ad esempio riferimento alla fig.l che descrive le varie fasi di
lavoro di un muro di sostegno, in muratura o in calcestruzzo, cosi
articolate:

fase 1 - Fase iniziale di lavoro del muro non rinforzato.

La sezione di appoggio sul piano di fondazione del muro ¢ sottoposta alloe
stato di sollecitazione AN3, AM; derivante dal peso proprio del muro e

dalla spinta del terrapieno.

fase 2 - Fase di lavoro permanente del muro rinforzato. Il rinforzo del
muro di sostegno é consistito nell'esecuzione di cementazioni armate ed
ancoraggi, come illustrato nella Fig.2, che realizzano un'armatura solidale
alla muratura nelle zone inferiori pil sollecitate ed ancora l'ancoraggio
al terreno di appoggio. Pud pensarsi allora che,a rinforzo realizzato, sia
stato ripristinato un sovraccarico permanente g agente sul terrapieno a
ridosso del muro. Le sezioni del muro sono ora rinforzate dalla presenza

delle cementazioni armate e dagli ancoraggi.Sulla sezione di base, allora,
ora armata, agird l'incremento di sollecitazione ANy, AMp. Questo,sul

piano di appoggio della muratura determinerd incrementi di pressione che si

aggiungeranno a quelli ivi gia presenti dalla prima fase.

11 M

Il
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Nei tiranti, invece, prima assenti, lo stato di sollecitazione dipendera
dal solo incremento AN2, AM>.

fase 3 - Fase di lavoro istantaneo,per effetto sismico, del muro
rinforzato.

Si immagina che, a rinforzo eseguito, agisca sul muro un incremento di
spinta del terrapieno dovuto all'azione sismica.Sulla sezione di appoggio
del muro agird pertanto l'incremento di sollecitazione AN3, AM3, dovuto a
tale incremento di spinta.Anche in questo caso, per il carattere istantaneo
di tale condizione di carico,la risposta del terreno di base pud essere
diversa da quella relativa alle fasi 1 e 2.

Situazioni analoghe a questa ora considerata si incontranc ancora
frequentemente in altre categorie di lavori, ad esempio nell'ambito delle
costruzioni marittime, quando é richiesta 1l‘'esecuzione di rinforzi di
sottofondazione a mezzo di micropali di strutture a cassone in c.a. a
sostegno di banchine portuali sulle quali debbano applicarsi importanti
incrementi di sovraccarico (Fig.2).

Il complesso di tali problemi non & analizzabile mediante applicazione
della tradizionale statica del c.a. e non sempre é di immediata soluzione.
In gquesto ambito ed in prosieguo di un precedente studio degli BAA.
sull'argomento (VI), in questo lavoro si procede all'analisi sistematica
del problema della valutazione degli stati di sollecitazione che si
determinano via via nelle sezioni rinforzate, di varia natura, nelle
differenti fasi costruttive e durante 1lo sviluppo della sequenza delle

varie condizioni di lavoro.

2. LA FORMULAZIONE DEL PRCOBLEMA E LE EQUAZIONI RISOLUTIVE

Si considera una sezione rettangolare in c.a. costituita da una parte
interna detta convenzionalmente “nucleo" {zona bianca di fig.3a) e da una
parte esterna detta "ricoprimento" (zona punteggiata di fig.3a).

L'armatura é costituita da un certo numero di "registri" (tratti orizzontali
ispessiti di fig.3a),ciascuno caratterizzato da un'area globale di acciaio
e da una distanza dal bordo superiore del ricoprimento. La sezione é&
soggetta ad un certo numero di fasi di lavoro distinte, ciascuna
caratterizzata da un valore dello sforzo normale e del momento flettente,
nonché dai valori dei moduli di elasticitd dei vari materiali componenti la

sezione. Pertanto l'assenza, 4in una certa fase di lavoro, del nucleo, del
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ricoprimento o di un registro pud essere indicata assegnando in
corrispondenza un valore nullo del modulo di elasticita.

Si adottano i seguenti simboli con il relativo significato qui di seguito

specificato:

i : indice caratteristico della fase di lavoro

nfg : numero delle fasi di lavoro |

b,h : dimensioni del nucleo

B,H : dimensioni della sezione complessiva del nucleo e del ricoprimento
Eci : modulo di elasticitd del nucleo nella iM2 fase di lavoro

Ery : modulo di elasticitd del ricoprimento nella im@ fase di lavoro

3 : indice caratteristico del registro

na : numero del registri

Ay : area metallica dello MO registro

a5 : distanza dello jM© registro dal bordo superiore del ricoprimento

Efi,3: modulo di elasticita dello JM° registro nella i™@ fase di lavoro

AN3j : incremento di sforzo normale relativo alla im& fase di lavoro
(positivo se di compressione) AM;j: incremento di momento flettente
relativo alla im@ fase di lavoro (positivo se tende le fibre
inferiori)

Dy . distanza di ANj dal bordo superiore del ricoprimento.

Se si indicano con i simboli NjM;i (accompagnati da opportuni pedici) il

risultante e il momento risultante, rispetto al bordo superiore del
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icoprimento, degli sforzi interni totali agenti nei vari materiali alla

H

ima fase di lavoro, si possono scrivere simbolicamente le equazioni di
equilibrio alla traslazione e alla rotazione relative alla ima fase di

lavoro stessa:

Nei + Npj + Ngj = T ang (1)

Mci + My + Mg = o ame - =i Angpy

dove con Z]i si intende la somma estesa a tutti gli elementi per k
variabile tra 1 ed i.Se si indica ancora con Agg(z) 1l campo di

deformazioni prodotto dall'applicazione degli sforzi esterni ANj e AMj

ig.ib,

nella iM2 fase di lavoro, si pud porre, con riferimento alla
Agj(z) = Aej( 1 - AKjz/H ) {2)
dove Ag; rappresenta la deformazione al bordo superiore del ricoprimento

(positiva se di contrazione) e AKy é un parametro adimensionale legato
alla curvatura.
Con riferimento in particolare al nucleo la deformazione complessiva alla

generica fase i é allora rappresentata come

€ci(z) =Z1Agp(z) = )i Ag( 1 - ARyz/H ) (3)
La posizione dell'asse neutro “cinematico" cioé delle fibre su cui si
annullano le deformazioni €,; alla generica fase i é allora definita dalla

quantitd a*gi

a¥ci = H ( )1 Agg )/ ( T ARk Agy ) (4)
Con riferimento in particolare al nucleo,il regime di sollecitazione nella

Ucilz) =Zi1 Eck Aty (2) (5)
ovvero
Oci(2) = Ef Z]i ngk At ( 1 - AKgz/H ) (5")
dove si é posto
nci = Eci/Ef (6)
con Ef modulo di elasticitada dell'acciaio.

La posizione dell'asse neutro "statico" nella iMa fase di lavoro cioé
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delle fibre su cui si annullano le sollecitazioni 0U.; ¢ allora definita
dalla quantita aci

aci = H (Ziinck Agy Y/ Z]inckzﬁKk Agy ) (7)
ovvero, pit semplicemente

aci = H Ygoi/ dq4 (8)

dove

Yei = Z]inck Agy oy = ZlinckAKk Agy (9)
E' evidente quindi che se 1 coefficienti ngk sono diversi da fase a fase la
quantitd agj risulterd differente dalla quantitd a*ci e quindi 1l'asse
neutro "cinematico" sara distinto dall'asse neutro “"statico".
Si procede ora alla valuatazione della risultante e del momento risultante

degli sforzi interni nel nucleo e, successivamente, nel ricoprimento.

Si ha allora nel nucleo

"ci
Nei = b } Uci(z)dz (10)

1'ci

ovvero, tenendo in conto le (5'), (7), (8), (9) si ottiene

Nei = DbEf [Vei (1"ci - l'ci) - 1/2 8o (1"2¢c3 - 1'244) /H] (11)
con i limiti di integrazione forniti dalle seguenti relazioni
0 se agi < 831
ligy = (12)
51 se aci > 81
0 se agiy < 81
1%c3 = aci se aci < si3 th L (13)

s1+ h se aci s3] +h

\'%

In modo analogo si ottiene il momento risultante Mgj degli sforzi interni

nella stessa generica fase di lavoro

"Ci
Mgi = b ]’ Ogif(z)zdz (14)

llci
ovvero, tenendo in conto le (5'), (7), (8), (9) si ottiene
Mci = DbDEf  [(1/2)Vei (1"ci2 - 1'¢i2) = 1/3 8g3 (1"ci3 - 1%¢33)/H] (15)
con i limiti di integrazione 1l'¢i, 1"ci ancora espressi dalle (12) e (13).

Passando al ricoprimento e procedendo in modo analogo a quanto si é fatto
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per il nucleo,il regime di sollecitazione nella iM& fase di lavoro vale
Orilz) = 13 Erx Ay (z) (16)
ovvero
OUrifz) = Ef S43 npx Aep( 1 - AKgz/H ) (16")
dove si & posto
Nyji = Erj/Ef (17)

La posizione dell'asse neutro "statico" é fornita da una relazione analoga

alla(7)

ari = H ( Ty npx Aey )/ (Z)dnpk ARk Ogy ) (18)
ovvero, piu semplicemente

ari = H Vyq/ 843 ’ (18")
dove

Yri = )% npx Agy 8ri = Ziingx ARk Agy (19)
Esprimendo la risultante degli sforzi interni Nri nel mode seguente

1vri
Nri=BTUri(z)dz - b fdri(z)dz (20)
0

1'rs
si ottiene dopo qualche passaggio

Nri = BEf [Vyy 1i - 1/2 8,.411'2/H ] -

(Ve (I"ri = 1'pi) = 1/2 85 (1"p42 - 1'142)/H ] (21)
dove i 1limiti di integrazione 1'ypj e 1"yi sono forniti da relazioni

analoghe alle (12), (13) mentre il limite di integrazione 1; vale
ari se ari < 81 + h + s2
1i = (22)
s1 + h + so se arj » 831 +h+ s>

In modo perfettamente analogo si ottiene per il momento risultante degli
sforzi interni Myi l°espressione
Mri = BE£(1/2 vy 132 - 1/3 8,4143/H )

= bEf [1/2Vy; (132 - 1'p42) - 1/3 8,5 (1"p43 - 1'p43) /H] (23)

Passando infine alle armature, per la risultante Nfi e il momento
risultante Nfi degli sforzi interni si ottengono le seguenti semplici

espressioni
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Na i

Nfj= 2 2 Og( 1 - AKxd3/H)A4Ef], 5 (24)
=1 k=1
Na i

Mfj= 2 Z Aek( 1 - AKgdy/H)RA4Efj, 3d3 (25)
j=1 k=1

Sostituendo le espressioni di Ngi,Nri,Nfi e Mci,Mri,Mfi,fofnite dalle
(11), (21), (24), (15), (23), (25) nelle (1) si ottiene,per ciascuna fase di
lavoro, un sistema non lineare di due equazioni algebriche; la generica ima
equazione presenta le sole due incognite Ag; e Akj se preventivamente si
sono risolti i sistemi relativi alle fasi di lavoro precedenti.Calcolate
allora,con uno dei vari metodi forniti dal calcolo numerico,le quantita
Aty e Aky per i = 1,....,nf, € possibile determinare facilmente lo stato
tensionale della sezione in ciascuna fase di lavoro. Per esempio la
tensione U,y al bordo superiore del calcestruzzo del copriferro del nucleo
sard, tenendo conto della (4)

Uci = Ef 541 Agyg nex( 1 - AKks1/H ) i=1,.... nf (26)

Ancora,la tensione Uri al bordo superiore del cls. del ricoprimento

sard, tenendo conto della (14)

Op3 = Ef Z]i Aty nyk i=1,.... nf (273

Infine la tensione Ufi, 4 nell'acciaio corrispondente al jMO registro sara

Ogs, 5 = =11 EBgi, 5 Ol 1 - ORkd3/H) i=1,....n¢  (28)
La soluzione dei sistemi di equazioni algebriche non lineari definiti dalle
(1) richiede la costruzione di un programma di calcolo automatico che
utilizzi uno dei metodi forniti allo scopo dall'analisi numerica.la
semplice tecnica di soluzione adottata consiste nel porre il generico
sistema delle due equazioni di equilibrio alla traslazione e alla rotazione

nella forma

Il
o

£( Ag, AK)
(29)
g( HLeg, AK ) =0
dove quindi f e g rappresentano gli "squilibri“ alla traslazione e alla

rotazione, funzioni di Ag, AK.Fissato allora un primo valore di tentativo
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Ag*  di Ae, 1la prima delle (28) diventa un'equazione non-lineare nella
sola incognita AK

£( Ag*, AK ) =0 (30)
La soluzione della (30) é facilmente ottenibile col metodo iterativo delle
"successive secanti".Si individua in pratica il valore di AK che, per un
assegnato A€ annulla lo squilibrio alla traslazione e pertanto si
definisce un legame di dipendenza di Ac* da AK;la seconda della (29) si
pué allora scrivere come un'equazione non lineare nella sola incognita At

glAe®, AR(AE)] = 0 (31)

e si pud quindi anch'essa risolvere con il metodo delle successive secanti.

4.APPLICAZIONI CONCRETE

Esempio 1.Sezione di un pilastro in c.a sottoposto a rinforzo mediante

Rlaccaggio di nuove armature ed incamiciatura in spritzbeton, (Fig.4).
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Fig.4

Fase 1: la sezione iniziale del pilastro e' stata privata del cls.
copriferro. Dimensioni sezione i 30cm X 56cm. Aree armature presenti nella
fase:Af = 6 cmg superiormente ed inferiormente.Caratteristiche della
sollecitazione (permanenti)agenti nella fase: AN1= 60t,AM] = 0. Modulo di
elasticita’ del Cls. per sollecitazioni di lunga durata: si assume
Ec1=150.000 kg/cmg.Dal calcolo risulta:Ucll = 32kg/cmq; OUf1,2 = 433kg/cng.

Fase 2: E' stato eseguito il placcaggio delle nuove armature e
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l1'incamiciatura in .  spritzbeton. Le dimensioni della sezione ad
incamiciatura effettuata sono: 40cm X 66cm. Aree armature aggiunte:Ags =20
cmg superiormente ed inferiormente. Caratteristiche della sollecitazione
{permanenti) agenti nella fase: AN2= 20t, AM2 =10tm. Modulo di elasticita’
del Cls.del nucleo per sollecitazioni di lunga durata: si assume

E¢2=150.000 kg/cmg. Modulo di elasticita' del Cls. del ricoprimento

persollecitazioni di lunga durata: si assume Ey2=200.000 kg/cmg.Dal calcolo
risulta:0g,, = 56kg/cemqg;:0y, , = 36kg/cmg; O¢p , = 21lkg/emq; Ogp 4 = -

222kg/cmg.
Fase 3: stesse dimensioni ed armature come nella Fase 2. Caratteristiche

della sollecitazione,derivante da azione sismica (sollecitazioneistantanea)
nella fase: AN3= 10t,AM3 = 15tm. Modulo di elasticita' del Cls.del nucleo
per sollecitazione istantanea: si assume Eg3=200.000 kg/cmg. Modulo di
elasticita' del Cls.del ricoprimento per sollecitazione istantanea: si

assume Er32=250.000 kg/cmg. Dal calcolo risulta:Uc,3 = 116kg/cmq;:crr,3 =

129kg/cmq; O¢3,, = - 787kg/cmq; Ug3, 4 = - 1220kg/cmg.

4150 —+ Diagrammi € Diagrammi @
+ + 350 - R
100 ] : s
» —
160 - - u
5% —é- 109 : and s
- ¢
¢ 400 ¢ Fase1 Fase? Fase 3 Fase1 Fase?2 Fase 3
Fig.5

Fase 1:5i considera la sezione di base,sul piano di fondazione.
Dimensioni sezione,come da disegno.Armature presenti nella fase:nessuna.

Caratteristiche della sollecitazione (permanenti) nella fase:
ANy= 200t, AM1] =200tm. Dal calcolo risulta:0yp 1 = 6kg/cmg.

Fase 2:I1 muro di sostegno e' stato rinforzato mediante esecuzione di
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cementazioni armate e micropali.Dimensioni della sezione:come nella fase
1.I 3 micropali hanno aree di acciaio Af = 15 cmg/micropalo disposte, nel
piano della sezione di base del muro come dal disegno. Caratteristiche
della sollecitazione (permanenti) nella fase: ANp= 50t,AMp = 100tm. Modulo
di elasticita' della muratura consolidata per sollecitazioni di lunga

durata: si assume Er,=25.000 kg/cmg.Modulo di elasticita' degli ancoraggi:
Ef = 500.000kg/cmg. Dal calcolo risulta:dri2 =8kg/cmq; O 2,1 = —10kg/cmg;

U¢ 5, = 3kg/cmg; O 5 3 = 17kg/cmqg.

Fase 3: Sul muro, rinforzato, agisce l'azione sismica. Dimensioni ed

armature come nella Fase 2. Caratteristiche della sollecitazione
(istantanee) nella fase: AN3= 50t,AM3 = 400tm. Modulo di elasticita' della
muratura consolidata per sollecitazioni istantanee: si assume Ery=50.000

kg/cmg.Modulo di elasticita' degli ancoraggi: Ef = 500.000kg/cmg. Dal
calcolo risulta: Oy 3 =33kg/cmg; O 3 ; = -720kg/cmq; O 3,2 = = 466kg/cmg;

Of 3,3 = = 213kg/cmq.
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DOMINI DI INTERAZIONE N, Mx, My PER SEZIONI RETTANGOLARI
IN CEMENTO ARMATO RINFORZATE MEDIANTE INCAMICIATURA

MICHELE CONTALDO - GIUSEPPE FAELLA

Istituto Tecnica delle Costruzioni
Facolta di Ingegneria - Napoli -

SOMMARIO

Si esamina il comportamentc di sezioni rettangolari in c.a.
rinforzate mediante incamiciatura in conglomerato cementizio
armato e soggette a sforzo normale e flessione biassiale in re-
gime non lineare. Viene descritto un algoritmo di calcolo che
consente l'analisi allo stato limite ultimo per tensioni norma-
1i e la costruzione di domini di interazione.

SUMMARY

In this paper the non-linear behaviour of rectangular reinfor-
ced concrete sections with a reinforced concrete jacket and
subjected to axial compression and biaxial bending is examined.
A mathematical formulation which allows the analysis at the ul-
timate limit state under normal stresses and provides the inte-
ration curves is presented.

1. INTRODUZIONE

La modifica dei carichi di esercizio ovvero la riduzione
della capacita portante per danneggiamento o deterioramento puo
comportare la necessitd di procedere al rinforzo di elementi
strutturali in cemento armato. Quando & possibile modificare le
dimensioni di tali elementi, il rinforzo pud essere eseguito
realizzando una incamiciatura con conglomerato cementizio arma-
to. Tale tecnica risulta particolarmente idonea e di semplice
realizzazione nel caso di pilastri potendosi infatti ottenere,
con una opportuna disposizione delle armature di rinforzo, an-
che un cerchiamento della preesistente sezione con indubbi van-
taggi sul suo comportamento ad incrementi di carico.

~In generale la problematica che si pone nel rinforzo di e-
lementi strutturali in c.a. & se privilegiare incrementi della
duttilitd o della resistenza; in aggiunta si pone la scelta se
affidare per intero le sollecitazioni al solo rinforzo o anche
alla preesistente sezione. In quest'ultimo caso & necessario
garantire, con una delle molteplici tecniche operative disponi-
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bili, la solidarietd del nuovo materiale al preesistente.

Da un punto di vista statico la valutazione dell'efficienza
del rinforzo richiede la verifica di sezioni in cemento armato
realizzate in pid fasi e con materiali che possono essere ca-—
ratterizzati da differenti proprieta meccaniche.

Nel presente lavoro si affronta la valutazione della capa-
citad portante allo stato limite ultimo per tensioni normali di
sezioni rettangolari in c.a. rinforzate, portando in conto il
contributo offerto dalla sezione preesistente, ipotizzata sog-
getta ad un assegnato valore di sforzo normale. A tal fine si
sono tracciati i domini di interazione N,Mx,My, in termini adi-
mensionali, al variare dei parametri che definiscono la sezione
preesistente ed il rinforzo. La procedura di calcolo utilizzata
€ uno sviluppo di quella messa a punto dagli autori e riportata
in (VII).

2. IMPOSTAZIONE TEORICA DEL PROBLEMA

Le sollecitazioni che caratterizzano 1la situazione limite
ultima vengono ricavate assumendo le seguenti ipotesi usuali :

- conservazione delle sezioni piane fino a rottura;
- aderenza acciaio-calcestruzzo fino a rottura;
assenza di resistenza a trazione nel calcestruzzo;

SHW N e
|

- tensioni nel calcestruzzo e nell'a001a10 funzioni assegnate
delle deformazionij;

5 - raggiungimento dello stato limite ultimo in corrispondenza

di valori assegnati delle deformazioni limite nell'acciaio

e/o nel calcestruzzo.

Nel caso in esame la sezione preesistente & soggetta ad wuyn
assegnato stato di deformazione e gli incrementi successivi di
carico risultano applicati all'intera sezione rinforzata in
virtd dell'ipotesi di perfetta solidarieta tra vecchi e nuovi
materiali. Pertanto il procedimento di carico comporta la modi-
fica, nel rispetto della congruenza, delle deformazioni sulla
vecchia sezione ed il sorgere di uno stato deformativo nel rin-
grosso. La situazione di crisi a tal punto corrisponde al rag-
giungimento delle deformazioni limite nell'acciaio e/o nel cal-
cestruzzo della sezione preesistente o del ringrosso. In quanto
segue per il calcestruzzo e per l'acciaio si sono assunti i le-
gami tensioni-deformazioni proposti dalla normativa italiana’
vigente (fig. 1).

Nell'ipotesi che la sezione preesistente sia soggetta ad u-
no sforzo normale centrato, lo stato deformativo & caratte-—
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rizzato da una & <costante (fig. 2), 1l cui valore si ottiene
da p
N = 1000 ¢ € (1-250 € ) B H + Ef ¢ 2ZAf (1)
6c p p p
o da
N = 1000 ¢ € (1-250 & ) BH + 0. ZAf (2)
oCc p p fo
rispettivamente per €& < g e per & =2 &

p of. . . P S qf .

Al crescere delle "sollecitazioni, per %e ipotesi assunte,
in un punto generico della sezione rinforzata di coordinate X,y
la &€ conseguente ai soli incrementi di carico & fornita da

&, = a+ bx + cy {(3)
valore che rappresenta la deformazione attuale sul rinforzo,
mentre per 1 punti della sezione preesistente si ha:

€. = & + a + bx + cy (4)
1 p '

La condizione locale di crisi si scrive

max 82 = & (5)
ovvero

max € g (6)

il

ove il valore € coincide con la massima deformazione specifica
assunta per il calcestruzzo e/o l'acciaio e valendo la (5) o la
(6) a seconda che la & venga attinta prima nel rinforzo ovvero
sulla sezione preesistente. )

Nella situazione limite ultima, definita dal raggiungimento
delle condizioni di crisi in almeno un punto della sezione rin-
forzata, il rispetto delle condizioni di equilibrio comporta
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Fig. 2

che risulti

N = J 0 dA + J. ¢ dA
u A A2

N x_ + My = I ox dA + J ox dA (7)
u N u Aq A>

N y - Mx = J gy dA + j gy dA
u N u Aq Aj

in cui con x__

d y si sono indicate le coordinate del pun
. . N
applicazione del e

0

« O

[¢]

n o
.

ju

sforzo normale e gli integrali sono
alla sezione reagente (Al ed A2 rispettivamente della sezione
preesistente e del rinforzo). Le (7) sono scritte assumendo po-
sitivi i momenti che'l'osservatore vede ruotare in senso orario
quando percorre gli assi del riferimento a partire dall'origi-
ne.

La condizione di crisi corrisponde ad una particolare su-
perficie di deformazione, caratterizzata da una terna di coef-
ficienti a,b,c e dal raggiungimento in almeno un punto della
sezione del valore & della deformazione specifica. Noti i valo~-
ri dei coefficienti, & possibile, attraverso le condizioni di
equilibrio (7), ottenere lo stato di sollecitazione ultimo. A
ciascuna condizione ultima, individuata da una terna di valori
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N,Mx,My, corrisponde un punto della superficie di interazione.
Volendo pertanto tracciare per intero tale superficie & neces-
sario individuare tutte le possibili superfici limite di defor-
mazione.

Il sistema di equazioni di equilibrio (7) pud essere uti-
lizzato per tale scopo se si adopera un procedimento iterativo
di soluzione. Se infatti per la ricerca di un punto (N,Mx,My)
della superficie di interazione si sceglie una generica terna
iniziale di valori a,b,c ed una generica terna di valori delle
caratteristiche della sollecitazione N,Mx,My, le condizioni di
equilibrio (7) non risultano soddisfatte. Occorre quindi modi-
ficare successivamente sia la terna dei coefficienti a,b,c, nel
rispetto delle condizioni (5) o (6), sia i valori N,Mx ed My
per ottenere che risultino soddisfatte le condizioni di equili-
brio, osservando in particolare che tali ultimi valori possono
crescere singolarmente od insieme e secondo leggi generiche.

In quanto segue si ipotizza una crescita lineare delle ca-
ratteristiche della sollecitazione: in particolare, volendo
tracciare domini di interazione N-Mx, si ipotizza costante il
valore di My durante 1l procedimento di carico e si tracciano
le sezioni della superficie di interazione con piani My=cost.
Ciascun dominio inoltre, tracciato per punti, viene ottenuto
ricercando per assegnati valori dello sforzo normale ultimo i
corrispondenti valori ultimi di Mx. Pertanto la generica terna
di valori N,Mx,My di partenza, nella ricerca dei punti del do-
minio, contiene due valori noti mentre viene ricercato il mo-
mento Mx. Se si indicano con

N g dA
lpl = N x_ + My 10! = 0 x dA (8)
Ny - My g y dA

N

rispettivamente il vettore carichi esterni ed il vettore carat-
teristiche della sollecitazione interna, corrispondente alla
superficie di deformazione caratterizzata dalla terna a,b,c as-
segnata, si pud determinare un coefficiente amplificativo A del
valore di Mx nel vettore |p| tale da rendere minore di una pre-
fissata quantita @ il rapporto

| du. |
i
X= B (9)
u, |
in cui | du,| e |Ju,| indicano rispettivamente l'incremento dei

L. 1 1 . . . . .
coefficienti a,b,c ed i valori degli stessi calcolati nel passo
precedente.
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La (9) infatti, se con [p| si indica il vettore lpl in cui
compare A Mx, pud scriversi in generale
2= Upl-1o D' Ik (UBl-la ) (10)
lo [V k[T To |
con
A= Lol 1k |p | (11)

ove la (11) & ottenuta derivando la (10) rispetto a A ed avendo
posto:
j E da j E x dA J E y dA

r

[K| = f E x dA J E x° da f E xy dA (12)

2
j E y dA j E xy dA J E y dA

nella quale si ipotizza che 1la sezione sia totalmente reagente
e che i materiali abbiano comportamento elastico lineare.

S5i osserva inoltre che per accelerare ulteriormente il pro-
cedimento iterativo si pud utilizzare la seguente relazione

_1 —
L ou | = [K] (Iol-1o|) (13)
¢ pertanto i coefficienti lui], prima di procedere alla valu-
tazione di A con la (11) e di X con la (10), sono modificati

secondo la (13) nel modo seguente

lug, b= Tu Ik (B =10 ) (14)

i+1
ove in [p| compare il valore del coefficiente amplificativo A
valutato al passo precedente. '

Il procedimento innanzi descritto richiede ovviamente una
scelta della terna iniziale dei valori a,b,c sui quali iterare,
come pure la scelta della terna di caratteristiche N,Mx ed My
di1 primo tentativo.

3. APPLICAZIONI

Utilizzando 1la procedura innanzi descritta si sono traccia-
ti domini di interazione adimensionalizzati V—-Uy per sezioni
rettangolari rinforzate con incamiciatura in conglomerato ce-
mentizio armato.

Il rinforzo di una sezione in c.a. pud essere ottenuto sia
operando sulle caratteristiche meccaniche dei materiali acciaio
e calcestruzzo, sia sulla geometria del rinforzo stesso ossia
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sullo spessore del calcestruzzo e/o sulla disposizione ed il
diametro delle armature. Pertanto il problema di verifica ri-
sulta in generale condizionato da numerosi parametri in quanto,
oltre quelli gia illustrati e relativi al rinforzo, sono varia-
bili anche la geometria della sezione originaria, le relative
caratteristiche meccaniche dei materiali e lo stato di solleci-
tazione preesistente.

Circa quest'ultimo punto la trattazione svolta ipotizza che
lo stato di sollecitazione preesistente sia costituito da uno
sforzo normale. Per quanto concerne la sezione originaria si &
assunta una geometria di frequente impiego e coincidente con
quella adottata in (VII) per il tracciamento dei domini di in-
terazione; le espressioni delle percentuali meccaniche Wy e
Wy delle armature e dei copriferri cx e c¢y sono riportate in
fig. 3.

YA
cy /_Af?-‘ wy = 4 (Ag +Agy) Obf/BH Ooc
T i e ¢ | 6 r/—Ah
wy =4 (Ag+Ay) Cop/BH O
. ./“AF3
H - Cx =B/I0
® [ ] X
Cy = H/10
A ¢ & e o

Per il rinforzo si & assunto in modo analogo la geometria
riportata in fig. 4, in cui per i copriferri si & imposta la
limitazione che non superino la meta dello spessore del rinfor-
zo stesso.

La determinazione delle caratteristiche ultime della sezio-
ne rinforzata & stata effettuata valutando il contributo della
sezione originaria in quanto si & ipotizzato che questtultima
non presenti dcterioramento sia nella geometria che nelle pro-
prieta dei materiali. Pertanto le tensioni di calcolo del cal-
cestruzzo e dell'acciaio della sezione preesistente sono state
valutate come da Normativa senza l'applicazione di coefficienti
riduttivi. E' interessante inoltre evidenziare che la sezione
originaria assunta nelle applicazioni & caratterizzata, in pre=-
senza di sforzo normale e momento Wy, nulli, da un momento Wy
ultimo pari a 0.10.
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Y4
Af2
' / \
cy A ) ) L]
e o 14 o w'x = 4 (Af, + A'ty) Oot /BHOOC
R I At3 wYy =4 (A1, + A't3) Tot/ BHOoc
. ! ) C'x = B710 (C'x £5/2)
e ®
X Cy= H/I0  (Cy «€S/2)
H' o l° o,
® L] * L
. ° - . IS
'{’-— 1
+4CX
8
Fig.4
L'indagine numerica svolta ha inteso quindi esaminare

l'influenza dello spessore del rinforzo, delle percentuali mec-
caniche di armatura, delle caratteristiche dei materiali im-
piegati nel rinforzo e dello sforzo normale preesistente sul
valore delle caratteristiche ultime della sezione rinforzata.
Pertanto al fine di evidenziare l'influenza di ciascuno di que-—
sti si sono tracciati domini d'interazione adimensionalizzati
Y — Uy facendo variare il parametro in esame entro un interval-

Wy/Wx =075

Wyswx =1,00 ﬂx
Wx =0,20 ' Uy=0,20  Vp=0,00
Wx  -030 Jy=0.20  Vp=0,60
S/H  =0,i5 10,50
Rek =250 Uy-025  Vp-0,00
Rek =250 Uy=0,25 _ Vp=0,60
Fyk  «3800
Fyk -3800 My=0,30  Vp=0,00

Uy-030  Vp=0,60

s
)
p

Vp=0,00
Vp=0,60

-1,0 -0,50 0,50 1,0

Fig.5
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wy/wx «0,75
wy/Wx «4,00
Wx = 0,20

) 1
W} =0,30 S/H =0,20 Rek = 300

Hx
}Jy = 0,20 40,50 \
Vp 20,30 S/H:0,20 Rex- 250
1
Rek <250 ¥/ S/H=0,5 Rek= 300
Fyk. =3800
Fyk =3800 . S/H=0,15 Rlex= 250
y
y S/H=0,10 Rek=_ 300
0,20
0,10

>

{
‘ S/H=0,10 Reks 250

+ 4 3 4 3
t t t t t

-1,0 -0,50 0,50 1,0 1,50 2,0 250 3,0
Fig. 6

lo significativo ed assumendo valori costanti e corrispon-
denti a situazioni ritenute le pil ricorrenti per tutti gli
altri. Ltadimensionalizzazione & stata eseguita con riferi-
mento alle caratteristiche geometriche e meccaniche della

wWy/Ax - 0,75
Wy Wk = 1,00 Hx
Wx = 0,20
Wx = 0,30 S/H: 0,20 Rek= 300
My =030 ,
Vp =0,30 o0 S/H=0,20 Rek= 250
Rek = 250 S/H=0,15 Rek =300
Fyk =3800 .
Fok =3800 S/H=0,I5 Rek= 250
{
f ‘ $/H=00 Rek =300
§
/ S/H=0,10 Rek=250
0,10
bl f———f—t L4 t
- 1,0 -050 0,50 1,0 1,50 2,0 2,50 Y

Fig. 7
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sezione originaria.

Nella fig. 5 sono riportati i domini Y — WUy al variare
del momento Hy e del valore dello sforzo normale preesisten-
te Vp: si rileva, come prevedibile, la modestissima influen-
za di tale parametro sul valore delle caratteristiche ultime
della sezione rinforzata. Tale considerazione evidenzia
pertanto il trascurabile beneficio conseguibile con lo sca-
rico dei pilastri durante gli interventi di rinforzo su di
essi,'a fronte degli oneri e difficoltd che una tale tecnica
comporta. E' inoltre opportuno aggiungere che non & sempre
agevole valutare con esattezza l'entita dello sforzo normale
esistente in un pilastro e che lo scarico di questo pud com-~
portare turbative non trascurabili nelle travi di piano.

Nelle figg. 6 ¢ 7 & evidenziato l'incremento della capa-
cita portante al variare dello spessore del rinforzo: que -
sto, come suggerito in bibliografia, andrebbe realizzato con
materiali di proprieta meccaniche superiori rispetto a quel-
le della sezione originaria. Nelle figure si sono tuttavia
riportati anche i domini relativi a rinforzi eseguiti con
gli stessi materiali della sezione preesistente: si rileva
che gli incrementi conseguibili con spessori maggiori di
rinforzo risultano Pid cospicui di quelli derivanti dall'im-
piego di calcestruzzi di qualita superiore.

Nella fig. 8 & viceversa evidenziato 1'influenza della
percentuale meccanica di arnmature disposte nel rinforzo. Per
cogliere contemporaneamente 1'influenza sull'incremento del-

Wy/Wx = 0,75 x
Wy/Wx = 1,00
Wxs 0,20
S/H « 0,15 1oso
Vp = 0,30
Rek = 2 50
Rex = 250
Fyk = 3800
Fyk = 3800

Hy=0,20 w'x=0,40

(Wx=0,40

Wy =0,20

Wx=0,20




WyAdx = 0,75

75

1
wWyAvx = 1,00
Wx = 0,20 Hx
}Jy =z 0,20
1
Vp = 0,30 L 050 S/H=* 0,20 Wx= 0,30
Rek = 250 .
‘ S/H= 0,15 Wx=0,40
Rek = 250
Fyk = 3800 S/H= 0,15 Wx<0,30
’
Fok = 3800
y S/H=0,I8 W 20,20
S/H=0,10 Wx=0,30
-1,0 -0,50 050 10 1,50 2,0 2,50 )
Wy/Wx = 0,75
WyADx = 1,00
Wx = 0,20 Hx
}Jy = 0,30
Vp = 0,30
P ! 1 0,50 ,
Rex = 250 S/H=0,20 L)X =0,30
1
Rek = 250
Fu = 3800 S/H®0,15 W%=0,40
yk = T
]
Fyk = 3800 $/H=0,15 Wx =0,30
] $/H=0,i5 Wi« 0,20
$/H=0,10 Wi =0,30
-1,0 -0,50 0,50 1,0 1,50 2,0 2,50 \Y
Figg. 9 e 10
operando sia sullo

le sollecitazioni
rinforzo

spessore del

armatura si sono tracciati 1

ultime conseguibile

che sulle percentuali meccaniche di
domini riportati nelle figg. 9
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e 10, relative rispettivamente ad un valore di py = G.20 e
fy = 0.30. E' interessante rilevare che un aumento dello
spessore del rinforzo comporta una dilatazione dei domini
dal late degli sforzi normali di compressione mentre 1'im-
piego di armature di rinforzo di area maggiore implica anche
un incremento degli sforzi normali di trazione.

A conclusione delle applicazioni effettuate si vuole
evidenziare che la valutazione dei benefici conseguibili con
il rinforzo della sezione esaminata conserva una validita
generale e quindi fornisce indicazioni qualitative relativa-
mente all'influenza dei diversi parametri caratterizzanti il
rinforzo di una sezione generica.
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SOMMARTO

Si espongono criteri generali di intervento sul costruito con particolare
attenzione al ricalcolo delle strutture, alla determinazione della
resistenza attuale del conglomerato ed alla misura della sicurezza. Il
confronto tra le varie normative d'epoca e quella attuale relativamente
alle azioni sui ponti ed alle caratteristiche dei materiali calcestruzzo e
acciaio consente un migliore inquadramento del problema.

SUMMARY

Redesign general criteria of existing structures with particular attention
to structural analysis, concrete present strength evaluation and
reliability assesment are presented. Comparing the old and the present
standard specifications concerning to bridge loads and the strength
parameters of concrete and steel a better restatement of the problem is
obtained.

1. INTRODUZIONE

La progettazione nel recupero strutturale pud limitarsi al ripristino
delle originarie prestazioni dell'opera ovvero ad un miglioramento delle
stesse con interventi di rinforzo tesi o ad aumentarne la durata o a
migliorarne il comportamento sismico o ad incidere contemporaneamente su
entrambi.

Nel conseguimento di questi obiettivi la progettazione, intesa come
compromesso tra la misura dell'efficienza economica e di quella tecnica,
pud anche tollerare danni in alcuni stati di comportamento in presenza di
azioni eccezionali (XXVII) o prevedere appositi accorgimenti (smorzatori)
idonei ad abbattere la risposta sismica per salvaguardare arredi di
particolare sofisticazione (attrezzature industriali) (XXVIII).

La riprogettazione prende le mosse da un dossier tecnico composto da
documentazione di archivio, da rilievi in loco, da indagini sistematiche
suil materiali e sulle strutture.

La documentazione tecnica pud essere disponibile nella sua versione
originaria, corredata dagli atti di cantiere in mode congruo per risalire
a tutte le fasi della costruzione e quindi a porre in relazione eventuali
difetti riscontrati con esecuzioni carenti, ovvero tale documentazione pud
presentarsi incompleta o addirittura mancare. E' allora necessario
assumere informazioni sulla data di esecuzione dell'opera in modo da
poterla quanto meno inquadrare nelle tecnologie e normative d'epoca.

In ogni caso & richiesto un rilievo del costruito per la verifica delle
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caratteristiche dei materiali e per poter confrontare la geometria

progettata con quella effettivamente realizzata. Tale rilievo servira

anche ad evidenziare presenza di eventuali stati deformativi, soluzioni di

continuita, cedimenti, efficienza dei giunti e degli apparecchi di

appoggio ed ogni altra irregolarita che possa avere interesse.

Le tecniche di rilievo pil frequenti consistono essenzialmente nel ricorso

a:

- estensimetria

- fessurografia: rilievo fessure e loro evoluzione nel tempo

- <fessurometria: rilievo dell'ampiezza delle fessure

- misura di forze, per esempio reazioni agli appoggi nei ponti a travata
continua particolarmente interessanti nel caso di realizzazioni per
fasi, per valutare gli effetti di ridistribuzione dovuti alla viscosita
e quelli connessi al tracciato dei cavi di precompressione.

2. CRITERI DI RIPROGETTAZIONE

La rianalisi dell'opera da ristrutturare & sempre necessaria per la
comprensione dei meccanismi che hanno innescato i disordini, per la stima
del livello di sicurezza attuale e per poter predisporre in modo razionale
la campagna di indagini sperimentali.

Il ricalcolo del manufatto viene condotto con riferimento alla normativa

attuale sia per quanto attiene le azioni ed i criteri di sicurezza sia per

quanto attiene la metodologia di calcolo.

E' per¢ opportuno che sia preventivamente esperito un confrontoc critico

tra le normative correnti all'epoca della costruzione e quelle attuali.

Nel rianalizzare la struttura, particolare attenzione va posta:

a- al valori delle azioni permanenti, nel senso che in genere le normative

d'epoca ne sottostimavano l'entita. Per esempio per il conglomerato
cementizio armato era previsto un peso di 24 KN m~3 contro gli attuali
25 KNm~3. Altre volte, come spesso e capitato per 1 ponti, si &
proceduto a numerosi ricarichi dell'impalcato sicché il peso permanente
di questiultimo si & notevolmente incrementato rispetto a quello di
progetto.
E' da osservare inoltre che le massicciate dei ponti costituivano un
carico importante per la struttura: in fase di progetto si assumeva un
peso variabile da 4 a 5 KNm~2 a seconda dell‘'importanza dell'opera e
nel caso di ponti in cittd con lastricato si arrivava a 7 KNm=2;

b- ai valori dei carichi accidentali molte volte variati per differente
destinazione d'uso.

Nel caso dei ponti i carichi mobili sonc aumentati considerevolmente
nel corso degli anni, come si evince dall‘'ispezione della Tab. 1 nella
quale sono riportati gli schemi previsti dalle normative d'epoca a
partire da una circolare francese, a cui facevanc riferimento anc
progettisti italiani in mancanza di norme nazional

attualmente in vigore.

Solo la Normale del 1945 fa registrare una diminuzione del carico
rispetto alla precedente del 1933, con l'eliminazione dello schema II
(traino militare) ritenuto ingiustificato e eccezionalmente gravoso
(II1).

Il problema dell'aumento dei carichi mobili sui ponti & particolarmente
sentito nelle strutture secondarie dell'impalcato, come le solette, per
le quali si & registrato un aumento del coefficiente dinamico oltre che

i

(L che
, fino a quella

[



1 2.5 1 2.75 1 2.751 2.5 | 2.75 ! Colonna di carri

STRADE NORMALI O +Q +0Q
I 11 v
1 ‘ ; } ) & da 6t trainati (lontane dalle
7 7 60 7 7 60KN da due cavalli citta)
o3
AN I 2.7512.51 1 12.512.75 I 2.7512.54 Colonna di carri
Yo II ; ; 1 ‘ 1 ; ; 1 da 11t trainati
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3.0 3.0433.0 20 +0
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& 111’
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AN I colonna indefinita TIPO 1 I Il
o o
4 2 +
N 0 80 KN 91" %nr
0 ©
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co\'\ o 3.0
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0 +
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E = coefficiente dinamico @=1 + ———
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Tab, 1
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Coefficiente dinamico § = 1,4 - 0.002 (g/q+l)L

Trattore Rimorchio
@ |1 35038748134 3.3 a0 o2 RaLso . Q. .. ___+0_(n.1945)+
S 7 7 A\ \éj X STRADE I,II,I1I 71
S STATALI
P 55 70 70 140 140 140 KN + 0
N v
s}
-~
o |II 4.00 4 0.86,h0.61 ho.s6 /I-\O.Gl Ao.s6 K 4.00 STRADE
P b N NON STATALI cfr. STRADE TIPO I
= 53.3 53.3 53.3 53.3 53.3 53.3 KN TIPO I n. 1945
£
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a Q.+t Q+Q
I~ CATEGORIA v "I Crir
. + Q0+
3.00 Ot &* Qg
I1I Rullo compressore
60 120 KN isolato
-2
S I1r Folla compatta 4 KN m
3
o 3‘50/\3.87,"4.31f\3.31,‘l—\4.20 N1.02443.50 treno aSTRADE‘. DI
5 |1 Y ¥V ¥ ¥ ¥ ¥  ingefinito 2% caTEGORIA 9t Qo
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g A3-87NL.3443.3 . . arico isola - —
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55 70 70 10 180 180 KN
2
Coefficiente dinamico =l + ~roo bl
O icirente ilnamlico = —
100 (250-L)
28.9 + 520/L KN m & L < 40
. i m = m
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o
! .0 1.5
2 9, Autocarro a 3 assi da
g 70 120 120 KN 310 KN
1]
Q
~ 9y Carico di 10 KN su 0.7x0.7 m
b a
= -2 3~ CATEGORIA qa._.q
a q1F= 4 KN m Folla compatta 1E" °1F

continuazione Tab. 1
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del carico.

Per quanto concerne invece le travi principali dei ponti in c.a.
l'esperienza dimostra che le armature presenti sono spesso sufficienti
a far fronte ai nuovi carichi (almeno quando si sostituisce la vecchia
massicciata con una pavimentazione pid leggera). Altre volte, il
ricorso al metodo semiprobabilistico agli stati limite per la verifica
al taglio, in assenza di fessurazione, pud consentire di evitare il
rinforzo di elementi in calcestruzzo con armatura lenta;

c- ad azioni particolari quasi sempre trascurate nel calcolo del progetto
originario, come ad esempio gli effetti delle escursioni termiche e
quelli della viscosita. Questi ultimi hanno, come noto, un'importanza a
seconda dell'etd della struttura e della tipologia costruttiva. Cosi
nelle strutture maturate da tempo la messa in conto degli effetti
viscosi pud tornare utile per la ricerca delle cause che hanno
provocato eventuali disordini e per cogliere ridistribuzioni nel caso
di esecuzione per fasi successive;

d- al particolare modello strutturale adottato.

Ai modelli semplici e disarticolati d'epoca si possono con maggiore
aderenza alla realta fisica sostituire modelli continui che consentono
di tener conto del comportamento d'insieme e della successione delle
fasi d'esecuzione, sl da cogliere in modo piua preciso l'evoluzione
dell'opera. Cid & consentito oggi dalla disponibilita di strumenti di
calcolo pit sofisticati, quali ad esempio gquelli della modellazione del
continuo attraverso elementi discreti e della possibilita di
elaborazione dei risultati per via automatica;

e- alla possibilita di operare il ricalcolo su modelli che tengono conto
anche dei disordini o quanto meno di quelli pid significativi, come
per esempio soluzioni di continuitd, cedimenti differenziali, etc.

3. LA RESISTENZA ATTUALE DEI MATERIALI

La conoscenza dei materiali assume un ruolo determinante nel ricalcolo di
una struttura, sicché anche quando risultassero indicazioni nel dossier
tecnico & indispensabile condurre un'indagine che ne evidenzi le
principali caratteristiche meccaniche.

A tal fine va rilevato che i campionamenti indicati dalle normative,
avvenendo in condizioni di maturazione standard, conducono ad una
resistenza che pud definirsi "potenziale". La resistenza invece che si
ottiene dal prelievo di campioni dalla struttura edificata e che pud
classificarsi come resistenza "attuale", differisce da quella potenziale
sia per la tecnologia di getto, sia per le differenti condizioni di
maturazione. Va inoltre evidenziato che la resistenza attuale viene
valutata nella generalitd dei casi dopo un lungo tempo dalla data del
getto, sicché il suo carattere & quello di resistenza a tempo infinito.
Pertanto una volta valutata la resistenza attuale, per risalire a quella
potenziale ed in particolare al valore a 28 giorni di stagionatura,
normalmente assunto come riferimento dal normatore, occorre ridurre i
valori della resistenza attuale secondo un coefficiente che viene
generalmente indicato variabile da 0.7 a 0.8 (II) (Fig. 1). E' noto
infatti che sulla resistenza di un conglomerato influisce l'eta o la
durata della stagionatura del calcestruzzo e che la normativa,
prefigurando l'incremento nel tempo della resistenza del materiale, ha
convenzionalmente calibrato i coefficienti di sicurezza con riferimento a
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quella misurata a 28 giorni di stagionatura.
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Fig. 1

La stima della resistenza attuale (Rgg) pud farsi sulla base di
valutazioni statistiche ricorrendo per esempio al metodo SONREB

(XV), (XVIII), (XXI) (sclerometro + ultrasuoni) attraverso formule di
correlazione del tipo

Ros = KgcIp®viB10-9 [N mm-2] (1)

dove ¢ & un coefficiente globale di influenza individuato dalla media di
un certo numero di rapporti tra le resistenze locali valutate su carota
(riportate a resistenza cubica) e la resistenza preventivamente stimata
nella medesima carota a mezzo della (1) in cui si & posto ¢ = 1;

Ir, indice di rimbalzo dello sclerometro e Vi, velocita degli impulsi
ultrasonici (m sec-l), sono i parametri non distruttivi del metodo.

In Tab. 2 sono riportati i wvalori delle costanti ¢, e B secondo le
raccomandazioni RILEM NDT 1 e quelle di alcuni ricercatori italiani.

Nota Reg per un certo numero di stazioni, si valuta il valore medio Res,mr
lo scarto quadratico medio s e quindi si risale al valore caratteristico.a
tempo infinito a mezzo della

o]
Q
2

-
o

]
]
Q
2]
=
1
=
]
3

-1

dove per K si possono prendere i valori indicati dalla normativa tecnica
vigente.

Un tale procedimento, conformemente a quanto previsto dalle nostre norme
tecniche, va ripetuto in funzione della volumetria e dei lotti omogenei di
conglomerato ricavabili dall'ispezione del giornale di cantiere o, in
mancanza, articolando per tipologie.

Alternativamente, o in modo complementare, il valore di Rgg pud essere
stimato con la tecnica dell'impiego delle sonde WINDSOR (VII) o con i
metodi di estrazione (PULL-0OUT) (IX).
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C o B Ks
RILEM NDT 1 0.07698 1.4 2.6 R*c/Rg
(XI) (XI1) (XXI) 1.2 1.058 | 2.446 1

R*, = valore della resistenza calcolata sulla carota
mediante la (1) con Kg e ¢ pari uno.
Re = resistenza a schiacciamento della carota.

Tab. 2

Va infine rilevato che allorquando si proceda con il metodo degli stati
limite una opportuna correzione andrebbe apportata al coefficiente Yc che

consente di calcolare la resistenza di progetto. Questo coefficiente

infatti pud essere pensato come prodotto di tre fattori Yc1-Yc2 Yc3

(XIII): di essi sopravvivono i primi due e precisamente Yc1 (1.07 +1.32)
che consente di trasformare il frattile 5% nel frattile 5%° delle

resistenze convenzionali, nell' ipotesi di modello normale, richiesto
dalla condizione di stato limite ultimo, Yg2 (1.10) che considera le
incertezze inerenti alla determinazione dei valori delle sollecitazioni
resistenti della sezione, funzioni a loro volta delle approssimazioni
della teoria, mentre il terzo Ys3 , che si assumeva pari ad 1.10, e da

porre uguale ad uno poiché non esiste pill alcun divario tra resistenza
convenzionale e resistenza effettiva.

La localizzazione delle armature lente pud farsi attraverso rilevazioni
magnetiche con un'approssimazione sulla valutazione dei diametri di circa
+ 10%, integrate con ispezioni locali. Al rilievo delle armature segue
un'indagine per accertare l'eventuale corrosione delle stesse attraverso
1'individuazione di sezioni esplose e la misura del potenziale elettrico
(XXV), tecnica ancora da mettere completamente a punto, e con l'impiego di
appositi indicatori <chimici (p. e. soluzione idroalcalina di
fenolftaleina, tymolftaleina, elizerina gialla R).

In presenza di corrosione occorre eseguire una stima del degrado misurando
l'estensione ed il diametro delle barre corrose.

In assenza di certificazioni che comprovino anche attraverso il riscontro
con il giornale di cantiere la qualita degli acciai impiegati si procedera
all'estrazione nelle zone di minore sollecitazione di spezzoni di barre di
armatura da sottoporre a prove di laboratorio in modo da individuarne le
caratteristiche elastomeccaniche. Le prove di qualificazione, previste in
tal caso dalla normativa attuale richiederebbero un'estesa quanto
impraticabile campagna di prelievi; purtuttavia si ritiene che un



€ rger

EE) uTueo

44 0T | 000702 | ¥°1 vvol s'9 S ¥ y/1 ¥ 9pnioss 1Is "d°Y ol €£6T1/60/9C
‘0o
15 3 32
%o 47€/1= o €E€6T/L0/62
£

osudbowo 01133 | pep-5LE teiee | STT| ve 0T | 000°0Z | #°T 4d] s 4 ¥ y/1 9TX9T Iqnd § ns PUBTIIOL D | €TZTU 7IQY
€E/T0/92 N
uTWID ze61/21/22

3o o G AR

vz 01T | 000702 { ¥'1 ¥'0] g9 S ¥ p/T opnioss 1S Shew 0€81°U 1
" R 8 ze/Lo/sT o
vz 0T | 000°0C | ¥°1 S 4 4 v/1 LT 30O a3Tew o

) ¥ €/1= ¥ zE61/50/¢€2
osusbowo 1183 | O6v-GLE TC3LT | STT| e o1 { oo0'0Z | ¥°T 0 2 € ¥ p/1 9TX9T Tqnd % us puerizod o zgg ‘U TQ¥

e

124 0T { 000°0Z | ¥°1 20| s°9 S ¥ v/1 00 A1
30 —UTWIDO 0£61/80/0¢
. . . o ¥8°0%< o ov<y o
ve 0T} 000°0Z | v°1 [Ao] S 12 q4 v/1 a9
IO o ajTen oD
o) 423 b/1= ¥ 0£61/L0/8T
oduabowo 01133 | 06H-GLE TzzLe | ST1| we 0T | 000°0C | ¥'T 0 4 £ 4 v/1 91%9T iqno y ns pueilrog o | g€I1°U 1Q¥
o —UTwWID
3o ¥ 8°C< o 05<¥ ®3ateu | 6Z6T/40/0€
s°9 S ¥ /1 i . in-
Hox w e x.vm oUIOIO3Te, PO nos
ST=
32 *4°V pe 6C61/v0/%0
oduabowo 01383 | 06b~SLE TZitz | STTY (32) | (oT)| (000" 5T) (z'0)| s°9 S ¥ y/1 91%91 Iano v ns e

) ojeutumiTR D Z6S U Ty
) EE) _uTwTo ob< ¥ 826T/L0/90

oiepies oiiag Sve 21 SL ¥z OT | 000°ST A} S v qp/T ¥8°0 < ¥ X \.

o . o o37ew 0o
% ¥ 2 y/1= ¥ fessxd eaust © | 8z61/90/L0

«

osusbowo 01133 | 0eb-GLE TZiLT | STT| ve 0T | 000°ST z°0 4 € A v/ 9TX9T Tquo y ns sTewiIou ‘> TEVPT U 1aY
LZ61/11/11

o 30 —UuTWIa
o3eples oxx3g (444 z1 SL 124 0T { 000°6T z°0 S 12 4 v/1 y 8'0< xum e3TTEnb o ‘n°o

1 .

5 2 p/T= LZ6T/60/%0
03UBbOWo 01183 | 06b-SLE TeiLz | STU) pe 0T | 000°ST zZ°0 ¥ € 4 v/1 9TX9T7 1qna % us e3TTenDb M7 86T U 1a4
osusbowo 07193 | Opp-soE s6 | sz | o1 | oooroz v # B puerazogro | LO6T/T0/0T

¥ 6/1 W a
o}
otetooe xuu xwu % s, °, u wg N . . NlEE N N bt — *sTo ‘WIXBITA TP
- o lo] ol
1p odig v - * ¢ a £ 2 %o o o Xeu [uoTzRUTWISIS] Tp od1y BATIRUWION
0CIYIDOW . 0Z2zZNJdLSIDIVD

86




87

£ -qe] 2uoTZeNuT3IUCD
- o TATSS®0DONS ®
> W an
A vye 23 ovs oy Z1 | s52/51¢2 M - * * 0861/90/82
o o F wl o PN  r-
A 8LE @3 o5t sLe v1 | sT12/58T | sz ST 5] B 6 B 19 D [ I G g~ ¥= % 1o
X g8 @3 06¥ S1e ¥4 sst oy A RN G N Aol 0861/50/92
3 zza ed oge 3¢ ve ST = o i se W a
[ <)
X vve8 24 ovs | oev | 21 |ssz/stz @ b b 2 o
® T o o 0 wl wo > 3
X 8E€ 93 oSt SLE vi jstz/s81| sz | ST/0T) 8 N 15 IR i U 1l B eu1-Pu-Py  loos-ost T85RTO 9L61/80/%1
3 zged o4 06Y STE €z SST y el [ el A o ‘o
— = —
¥ zzd 84 ot STz vz sT1 ) o & & 96T WG
vvd o 055 oty Z1 | 6se/s1¢ o = S
1w v o6y | oov vT | stz/56T 3 ks ¥ g m w o ZL61/L0/2T
ge ¥ oSy sLE v1 | sTe/s81 | sz | st/01 y o7 o2l 10?! o S¥- ¥= ¥ |00S-0ST tSserd ‘n'n
zed @4a 06t S1e €2 SST p b Tl IR S et P A ZL6T1/50/0¢
zzd @4 ofe 51z vz ST & o & - Wa
ejeio11bTW €Z 0GE @SSeTo | S961/G0/L1T
Usaope pe sareq ogv<] 01 ¢4 o1 LYST "u D
S 09 bv 06G6< | sse<| 21 SLT +
mﬁmm os by 06b< | STE<) T1 se1 0T 3sseTd | Lg61/S0/€¢C
zv by OTv< | SLZ<| 21 SET ZLYT "u D
)
6/(5’z2- WI+S'L 622 Axum
9°1 90 = 5o sze M
oanp M 069-065{ OTE vl S6T sz 9 9°1 9°0 09t 8 £/1 08T osoutuniTe 'O
oInpTwss OTeTOOY| 065-06%| 0LZ 91 s61 sz 8 9° 1 9°0 5 STy | o8 €1 09T ‘4'v o | 6£61/T1/91
osusbowo o0axed | 06v-0Th| 0€7 0z SET sz ot v T ¥ 0 v s ¥ /1 07T @SSeTD pue3xod ‘o | 8ZZZ'U IO¥
g N o N 30
oteyooe . iu % s, °, A 10, oo [To, | o 4 TP *STo ‘WTISITI TP
TP odil ¥ - g — > 2 o 2 x®U | suotzeuTwi®laq 1p od1g BATIRWION
OIVIDDY 0zznd1sasTYD




88

ragionevole numero di prelievi possa essere sufficiente per dare
indicazioni sulla natura degli acciai impiegati, sia per il carattere
industriale del prodotto che per la limitatezza dei controlli richiesti
dalle normative d'epoca.

Nella Tab. 3 sono sintetizzate con la simbologia della normativa attuale
le indicazioni sul conglomerato e sull'acciaio di tutti i regolamenti che
si sono susseguiti a partire dal primo del 1907.

E' interessante notare come i coefficienti di sicurezza impiegati per la
determinazione delle tensioni ammissibili del calcestruzzo a compressione
e taglio (O¢, Tc) abbiano assunto valori decrescenti negli anni (5-4-3),
mentre quelli impiegati per le tensioni ammissibili degli acciai sono
rimasti pressapoco costanti.

4. MISURA DELLA SICUREZZA IN FASE DI RIPROGETTAZIONE

L'intervento di ristrutturazione o di riadeguamento dovendo essere
condotto, come si & detto, con riferimento alla normativa vigente, che
apporta variazioni sui tassi di lavoro dei materiali e sulle entita delle
azioni e delle loro combinazioni, implica una variazicne dell'originario
livello di sicurezza, che in generale risentira pure delle variazioni
degli elementi direttamente ricavati dalle indagini ed ispezioni condotte
sul manufatto. Cid comporta la valutazione della sicurezza globale del
manufatto in presenza di incertezze sulle azioni, suil parametri
geometrici, sulle resistenze dei materiali e derivanti, altresi, dalla
incompletezza dei controlli necessariamente limitati e condotti per
campioni. Nella formulazione del problema della misura della sicurezza
strutturale tali parametri di incertezza assumono il significato di
variabili random e vengono rappresentate dal vettore x = (x1 ..... xn) T.
Com'& noto(VI), (XIV), (XXIV), per fornire criteri di sicureza si
definiscono appropriati stati limite

g (x) (3)
ammettendo che si ha il collasso per
g<o0 (4)

e che & garantita la sicurezza allorquando la probabilitd py non abbia a

superare quel valore piccolo g, cosiddetta probabilita accettabile, per
l'evento che lo stato limite possa essere raggiunto. Detta allora fy(x) la

funzione densitd di probabilitd per x , deve risultare:

o

—
wn
~

pr = J
l'integrazione essendo effettuata nella regione g £ 0.

L'insufficienza di informazioni sulle code della distribuzione delle
variabili random ha condotto a sostituire il precedente criterio con altro
che coinvolge solamente il valore medio L e la deviazione standard ©.
Siffatto criterio nel caso di due variabili random ad es. le azioni (8) e
la resistenza dei materiali (R) una volta introdotte le variabili ridotte
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R - UR S - Us
r=__ s = _______ (6)
OR Os

divide il piano r-s in una regione di sicurezza G(r,s) ed in una di
collasso G*(r,s) richiedendo per sicurezza che il cerchio di raggio B
giaccia interamente in G(r,s) (Fig. 2).

AT
AT
Regione rovina \;7
\\\ \\ L~ )= v
\\ Regione
G* (r,s) \\\\ rovina Regione
sicurezza
Regione sicurezza
/‘ o %
K: S | )
1
Fig. 2 Fig. 3
Generalizzando, trasformate le variabili x nel vettore
U= (U, vven. , up) T
delle variabili normali standardizzate ed indipendenti
E(x)
u= [x - 1 (7)
D (x)
dove
B{x) = (M1, ...... . M) T
{8)
D(x) = (O1, «.u... ,6n) T
sono rispettivamente il vettore valor medio ed il vettore deviazione
standard, la superficie dello stato limite g(u) = 0 in questo nuovo spazio

viene approssimata dal suo iperpiano tangente al punto di minor distanzaf
= |ju*|| dall'origine (Fig. 3). Il puntoP & detto indice di sicurezza e la
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probabilitd di rovina, che diminuisce al crescere dif, & valutabile a
mezzo della

Pr = Plg(u) € 0] =¢(-B) (9)

essendo ¢ la funzione di distribuzione normale standardizzata.

La campagna di indagini su strutture da rianalizzare indica talvolta la
sopravvivenza del manufatto, nel suo complesso o limitatamente ad alcuni
suoi elementi significativi ad azioni superiori a quelle previste per il
raggiungimento di un determinato stato limite. Il che, come & stato fatto
osservare (XXIV), ai fini della valutazione dei livelli di sicurezza pud
interpretarsi come l'esistenza di stati limite artificiali migliorativi
delle probabilitd di collasso le cui espressioni assumonoc la forma

P'r = Plgo(x) < 0 | g1(x)=0] (10)

P'r = Plgo(x) £ 0 | g1(x)>0] (11)

in cui go{x) & la funzione dello stato Limite originale e gi(x) quello
dello stato limite artificiale formulato dai risultati della condotta
campagna di indagini.

La (10) & rappresentativa di una situazione in cui sono state effettuate
misure di deformazioni o ampiezze dJi fessure; la (11} traduce la
sopravvivenza dell'intera struttura o di suoi elementi a carichi elevati.
Con questi criteri, almeno nei casi semplici e quando siano disponibili le
statistiche delle grandezze in gioco, & possibile pervenire ad una misura
del livello attuale di sicurezza.
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RIFLESSI DELLE MODALITA' DI INTERVENTO SUL COMPORTAMENTO DI
PILASTRI RIPARATI IN C.A. E SULLA MISURA DELLA LORO SICUREZZA

Roberto DI MARCO Enzo SIVIERO
Istituto Universitario di Architettura di Venezia

SOMMARIO

Viene effettuato uno studio sul comportamento di pilastri in
c.a. danneggiati da azioni cicliche di intensita moderata e ri-
parati in modo differenziato, per tecniche adottate (ripristino,
incamiciatura) e per modalita esecutive (con riduzione o meno
del carico assiale).

Poiché il comportamento risulta fortemente dipendente da quello
delle zone che hanno subito le maggiori escursioni in campo pla-
stico, si & esaminata con maggiore dettaglio 1l'influenza di una
serie di parametri significativi sul comportamento di un concio.
I primi risultati dell'indagine svolta sulla sezione trasversale
consentono di fornire alcune indicazioni,sia pure a carattere
qualitativo, sui limiti dell'applicazione a strutture riparate
delle metodologie di analisi della sicurezza usualmente adottate
nel caso di strutture integre.

SUMMARY

The paper deals with an investigation on the behaviour of r.c.
columns damaged as a consequence of cyclic actions of small en-
tity and repaired using different techniques (local repair or
jacketing) and execution way (load reduction or not).

Being the behaviour h1gh1y dependent from the one of the zones
subjected to major range in pLastlc field,a more detailed study
is performed in order to examin the 1nfluence of a set of 51gn1-
ficant parameters on the quoin behaviour.

The first results of the investigation performed on the cross
section allow to give some preliminary indications on the limits
of application to repaired structures of the safety methods u-
sually adopted for new structures.

1. PREMESSA

La risposta di strutture a telaio in cemento armato sottoposte
ad azioni orizzontali di forte intensita dipende grandemente
dalla evoluzione del comportamento degli elementi verticali ed
in particolare dalla loro capacita di sopportare forti deforma-
zioni plastiche senza raggiungere il collasso.

In tal caso,per livelli crescenti di gravita del danno, alle e-



96

stremita dei pilastri si possono riscontrare fessurazioni resi-
due, danneggiamento 1locale del calcestruzzo,espulsiocne dello
stesso,apertura o rottura delle staffe,con conseguente instabi-
lizzazione delle barre longitudinali di armatura ed inizio di
collasso per il nucleo di calcestruzzo residuo (I), (1I1).

Le tecniche di intervento si differenziano in funzione dell‘en-
titd del danneggiamento subito dalla struttura e delle conse-
guenti riparazioni necessarie che,a titolo esemplificativo, pos-
sono consistere in:

- semplice iniezione delle lesioni,

- ripristino con ricostruzione delle parti di calcestruzzo
staccate o in via di distacco,

- rinforzo complessivo da effettuarsi mediante 1'inserimento
di barre aggiuntive e successiva ricostruzione della sezio-
ne originaria,ovvero con utilizzo di profili metallici da
solidarizzare al calcestruzzo integro mediante getto inte-
grativo. In tale caso si opera generalmente con preventivo
scarico delle azioni sul pilastro mediante sollevamento
delle travi e puntellazione provvisoria.

Tali interventi,se eseguiti correttamente, possonc indubbiamente
garantire un significativo recupero della resistenza originaria
e anche un suo superamento,ma comportano altresi sensibili alte-
razioni nella rigidezza delle membrature.

In tal senso,al fine di una corretta valutazione della efficacia
della riparazione, é quindi opportuno non solo assicurarsi che
sia ripristinata una resistenza prossima a quella dell‘'elemento
integro, ma anche tener conto della possibile ridistribuzione
delle sollecitazioni e del pericolo di localizzazione della cri-
si in zone prossime a quelle riparate.

Tale esigenza rende necessaria la messa a punto di modelli accu-
rati per la rappresentazione della risposta dell'elemento prima,
durante e dopo il danneggiamento,durante e dopo l'intervento di
riparazione. _

Tali modelli possono sostanzialmente essere suddivisi in due ca-
tegorie:

- quelli basati sulla elaborazione dei dati rilevati nel cor-
so di prove sperimentali e che si traducono generalmente in
relazioni forze-spostamenti a sforzo normale costante:

- quelli nei quali il compeortamento dell'elemento strutturale
dipende dai legami costitutivi dei materiali per i quali
viene seguita l'evoluzione dello stato di tensione e di de-
formazione e dei mutui legami,al variare delle sollecita-
zioni esterne o delle deformazioni impresse.

Nel primo caso la variazione di rigidezza e la degradazione del-
la capacitd portante sono controllate da grandezze globali lega-
te, mediante leggi empiriche,alle reali cause fisiche dei feno-
meni, e l'attendibilita dei risultati pud essere garantita solo
per condizioni di geometria e di carico prossime a quelle di
prova.

Nel secondo caso invece,controllata 1l'attitudine del modello a
riprodurre i risultati delle prove sperimentali,si pud ragione-
volmente ipotizzarne la capacita di simulazione anche per condi-
zioni diverse da quelle di prova.

Per la presente indagine,tenendo conto dei risultati di un pre-
cedente studio sul comportamento di conci riparati (I11), & sta-
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to messo a punto un modello del secondo tipo atto a :

- evidenziare la variazione delle caratteristiche meccaniche
del calcestruzzo e dell'acciaio per effetto dei vari cicli;

- tener conto della possibile variazione della geometria del-
la sezione trasversale causata dalla progressiva espulsione
di parti di calcestruzzo;

- consentire la determinazione della capacita portante resi-
dua dopo il danneggiamento;

- tener conto delle diverse tecniche di riparazione e modali-
ta di esecuzione,con particolare riferimento alla possibi-
lita di una riduzione del carico sull'elemento prima del-
l'intervento;

- simulare il comportamentc dell'elemento riparato,in termini
di resistenza e di deformazione,sia in fase di servizio che
allo stato limite ultimo.

2. CARATTERISTICHE DEL MODELLO
2.1 Ipotesi alla base della sua formulazione

Il modello proposto si basa sulle seguenti 1pote51

- a) le lesioni sono originate da prevalenti azioni normali,cosi
che la loro giacitura & ortogonale alla linea d'asse del-
l'elemento;

- b) le sezioni si mantengono piane e l'aderenza & perfetta sia
tra i materiali originari sia tra questi e quelli utilizza-
ti nella riparazione;

- ¢) si trascura la ridistribuzione delle tensioni interne per
effetto delle deformazioni lente dei materiali.

Con la prima ipotesi l'applicabilita del modello viene limitata
allo studio di pilastri con comportamento duttile,nei quali sia
stata disposta una armatura atta a prevenire rotture fraglll per
taglio (IV) e che abbiano subito solo moderate escursioni in
campo plastico. Tali sono per altro le condizioni per le quali
appare generalmente conveniente la riparazione dell'elemento
strutturale anziché la sua demolizione.

L'ipotesi della perfetta aderenza tra i materiali fornisce una

descrizione approssimata del comportamento delle interfacce; pe-

raltro il trasferimento delle sollecitazioni avviene,data la di-

scontinuita, per mezzo di meccanismi non conven21ona11 quali

l'attrito, 1la saldatura,l'effetto bietta,etc. con scorrimenti
relativi tanto maggiori quanto maggiore & 1'ent1ta di tali azio-
ni.

L'ultima ipotesi presuppone che per i materiali or1g1nar1 possa-

no considerarsi esaurite le deformazioni lente e che in quelli

utilizzati nella riparazione siano state prese tutte le precau-
zioni atte a ridurne al massimo gli effetti.

2.2 Comportamento del concio integro o riparato sottoposto a
cicli arbitrari di carico o di deformazioni imposte

Con l'ipotesi che nel concio sia costante la distribuzione delle
deformazioni e delle sollecitazioni & possibile analizzarne il
comportamento da quello di una sezione trasversale.
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Si assume poi che la sezione originaria e quella riparata siano
dotate di simmetria rispettc all'asse di sollecitazione.

Come messo in eviden-

za nella fig.1,la se-~

zione resistente ri- SRR

sulta composta da una N =

serie di strisce, pa- ;2;» e, 2 =

rallele all'asse neu- - =

tro, a tensione e de- . P — H
IARRITN .

formazione costanti,
il cui numero e forma
pud variare nelle di=- fig.1l schema della sezione

verse fasi di carico.

In tal modo si pud tener conto di forme complesse, della varia-
zione della geometria della sezione resistente nelle fasi di
danneggiamento e di successivo ripristino,delle diverse caratte-
ristiche meccaniche dei materiali utilizzati.

2.3 Legami cinematici e comportamento meccanico dei materiali

Con riferimento a fig.2,per un con-

cio di lunghezza 1,lo statc di de-~ U2, 44

formazione unitaria della i-ma fi- =

bra, posta a distanza y; dal bari- M, M

centro della sezione trasversale, /TZL./ 4if\

pud essere espresso nella forma /

€;=(u-2:y.)/1 (1)

ovvero in termini incrementali fig.2 deformazioni e solle-
citazioni nel concio

De;=(Du-D2-y.) /1 (2)

nelle quali

u,Du = deformazione assiale del concio,sua variazione,

®,D% = rotazione delle facce del concio,sua variazione.
Per la descrizione del comportamentc meccanico del calcestruzzo
si fa riferimento al legame monoassiale o-¢ di fig.3 che presen-
ta una curva inviluppo caratterizzata da 4 rami monotoni: due ad
andamento parabolico per la zona in trazione e per dquella a com-
pressione fino alla deformazione di picco,una lineare decrescen-
te con inclinazione dipendente dal gradoc di confinamentc del
calcestruzzo,una orizzontale per la zona rappresentativa della
resistenza residua (V).
Le curve di scarico hanno andamento parabolico e sono definite
dalla tangente nel punto da cui inizia tale fase,dal punto stes-
so e dalla deformazione plastica ad esso associata (VI).
Le curve di ricarico hanno invece andamento lineare definito dal
punto da cui inizia tale processo e dalla intersezione della
precedente curva di scarico con la linea dei punti comuni (VII).
Per il calcestruzzo del copriferro poi la curva inviluppo & de-
finita solo per deformazioni inferiori alla deformazione €55, ¢ 1N
corrispondenza della quale si assume che vi sia l'espulsione del
materiale non confinato.
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6 Zona non confinata
20 Zona confinata
N Linea punti /)
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~
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5
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fig.3 fig.4
Curva o—-€ del calcestruzzo Curva o-¢ dell'lacciaio

Per la descrizione del comportamento dell'acciaio si fa riferi-
mento al legame di fig.4,proposto in (VIII), che permette di de-
scrivere storie di carico arbitrarie attraverso la memorizzazio-
ne di un numero limitato di parametrl.

Tali parametri si riferiscono a 3 curve:

- curva del tlpo ABCGL, corrispondente al I carico,valida nel
caso di azione crescente,

- curva del tipo IM,rappresentativa delle fasi di scarlco, la
cui origine c01nc1de con il punto di inversione corrispon-
dente alla maggiore deformazione raggiunta nei cicli prece-
denti,

- curva del tipo MN,rappresentativa delle fasi di carico,la
cui orlglne c01n01de con quella del punto di inversione
con la minore deformazione raggiunta nei cicli precedenti.

2.4 Modello di comportamento di un concio

Nella i-ma striscia del concio,alla variazione De. della defor-
mazione unitaria espressa dalla (1) corrlsponde in base alle
leggi costitutive dei materiali, una variazione di tensione
Do, (€,,De;) e di sollecitazione DN, = Do, °A..
Per l'equlllbrlo le variazioni delle cara%terlstlche di solleci-
tazione alle estremita del concio risultano

DN = X DN, e DM = % DN,-y, (3)

ove la sommatoria va estesa a tutte le strisce presenti nel pas-
so di carico considerato.

Nell'lpote51 che all'interno di tale passo non si abbia inver-
sione del segno delle De e che si mantenga costante l'eccentri-
cita dello sforzo normale,la funzione o.(€;) nell'intervallo e -
€+De risulta olonoma,con modulo di elasticita secante tra € e
€+De.

Risulta quindi valida la relazione incrementale linearizzata

(DS} = [A] - {DF} (4)

con (DS} = {Du D&}' vettore delle variazioni delle deformazioni
delle facce del concio,
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{DF} = {DN DM}' vettore delle variazioni delle forze agenti
sulle facce del concio

a,, a,, matrice di flessibilita del concio, fun-
[A] = zione dei moduli di elasticita secanti
a,, a,, delle striscie nel passo considerato

Per la soluzione della (4) viene adottata la tecnica iterativa
illustrata in (III), fino a raggiungere un prefissato valore
della tolleranza nella convergenza della soluzione.

Suddividendo 1l'intera storia di carico in passi nei quali siano
verificate le ipotesi alla base del procedimento e variando il
numero delle striscie resistenti della sezione,& possibile simu-
lare con sufficiente approssimazione la risposta del concio a
storie arbitrarie di azioni o di deformazioni,tenendo conto del-
la degradazione delle caratteristiche resistenti dei materiali e
di diverse tecniche di riparazione.

2.5 Estensione al caso di elementi strutturali

concio,alla (4) pud essere data la forma valida per la se
trasversale

Per l'ipotesi di costanza delle deformazioni delle striscie del
zZ

{Ds} = [A] -« {(Df} (5)

I

con {Ds) {Deg, D(1/r)}' vettore delle variazioni delle defor-
mazioni_ della sezione (fig.1),
{Df} = {Dn Dm)' vettore delle variazioni delle sollecita-
zioni agenti sulla sezione,coincidente con (DN DM)'.
Con la condizione che sia conservata "in media" 1'aderenza tra i
materiali e la planarita delle sezioni,l'applicazione del Prin-
cipio dei Lavori Virtuali al generico elemento fornisce la rela-
zione

{Ds,} = [K]™' « (DF ) (6)

ove con l'indice n sono state individuate le forze e le deforma-
zioni alle estremitad dell'elemento e con [K]"" la matrice di
flessibilita dello stesso.

L'inversione di tale matrice,i cui coefficienti sono ottenuti
per integrazione numerica delle deformazioni (5),fornisce, ad o-
gni passo, la matrice di rigidezza dell'elemento nel sistema in-
trinseco, da utilizzarsi in un codice di calcolo ad elementi fi-
niti.

Nel seguito,facendo riferimento alle sole deformazioni flessio-
nali, lo studio della risposta di un pilastro,con vincoli di in-
castro e di pattino scorrevole e sottoposto a cicli di carico o
di deformazioni a sforzo normale costante, & stato effettuato con
una formulazione "“alle differenze finite".

Suddiviso l'elemento in n parti,di uguale lunghezza Dx, mediante
n+l sezioni ed introdotte 2 sezioni ausiliarie a distanza Dx dai
vincoli, la deformata della struttura, supposta continua, & de-
finita attraverso gli spostamenti y; delle sezioni caratteristi-
che e le curvature sono sostituite dai corrispondenti rapporti
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incrementali.
Ad ogni passo valgono quindi :
- le n+l relazioni tra la variazione di curvatura e la varia-
zione degli spostamenti delle n+3 sezioni del pilastro

(Dy,,,~2+Dy+Dy, ,) /Dx’* = D(1/r;) (DN,,DM;) (i=2,3,..,n+1l,n+2) (7)

- le 2 relazioni relative alle condizioni di assenza di rota-
zioni nei vincoli di estremita

(DY;,,~Dy;.4)/(2°Dx) = 0 (i=2,n+2) (8)

- la condizione relativa all'annullamento dello spostamento
di uno dei due vincoli

Dy, = 0 (9)

- la condizione relativa allo spostamento DS imposto all'al-
tro vincolo o al valore della forza DV in esso applicata.

Dy, = DS DV = (DM_,-DM_,,)/Dx (10)

Nell'ipotesi di simmetria della struttura,ad ogni variazione DV
della forza imposta sono definiti 1 valori DM; nelle n+l sezio-
ni; da questi con la (5) si ricavano i valori D(l/r)(DN”DM)
che sostituiti nelle (7),(8),(9) permettono di determinare i va-
lori degli spostamenti.

Nel caso invece di un processo a deformazione imposta non é
possibile determinare direttamente i valori DM, da DS. Si adotta
quindi una procedura iterativa,a partire da valori delle curva-
ture nelle sezioni di estremlta calcolati da quelll del passo
precedente con coefficiente di propor21onallta pari al rapporto
tra le deformazioni imposte nei due pa551 da D(l/rar) si rica-
vano i valori di DM, nelle stesse sezioni,da questi i valori
di DM; nelle altre sezioni e,con la metodologla descritta per il
caso del processo a forza 1mposta i valori degli spostamentl.

Il processo si arresta quando lo spostamento della sezione di e-
stremita approssima quello imposto con la prefissata tolleranza.

Per il calcolo di DM, da D(l/r ) si ricava D¢, dalla prima equa-
zione del sistema (5) e si soskltulsce nella seconda.

Tale tecnica,in cui il controllo della risposta della sezione &
affidato alla deformazione e non alla sollecitazione,permette
l'analisi anche dei casi nei quali nelle sezioni di estremita
sia superata la curvatura corrispondente alla massima portanza
nel ciclo considerato e la funzione D(1/r) (DM) non & biunivoca.

3. ESEMPI NUMERICI

3.1 Studio della risposta di un elemento strutturale

Si fa riferimento al pilastro di fig.5,a sezione quadrata di di-
mensioni 40x40 cm,armato con 4 barre ¢20 disposte agli spigoli e

staffe ¢8/20 cm e realizzato adottando
Calcestruzzo con resistenza R, = 25 Mpa.
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Acciaio con resistenza F_, = 380 Mpa

Il pilastro ¢ sottoposto ad unb sforzo normale di 1.0 MN e a ci-
cli di forze (caso a) o di deformazioni (caso b).

In entrambi i casi l'ampiezza del primo ciclo & scelta in modo
da produrre un danneggiamento delle zone di estremita di modesta
entita ;successivamente il pilastro viene riparato,previa ridu-
zione dello sforzo normale agente a 0.8 MN,asportando il calce-
struzzo ammalorato per uno spessore di 5 cm e sostituendolo con
calcestruzzo avente resistenza R, = 30 Mpa,senza intervenire
sull'armatura.

Dopo la riparazione il pilastro viene sottoposto a carico o de-
formazione crescenti fino ai valori raggiunti nella prima fase
del primo ciclo.

Nella fig.6 sono riportati i diagrammi forza-deformazione nei
casi (a) e (b) e nella fig.7 i corrispondenti diagrammi momento
-curvatura delle sezioni di estremita.

Spostamenti (mm)

4220 r
S Forze 4 10
128/20 impresse
M I T
M __@20 Ia I 'S —_t
. y 2 /[ i/
, , 3 =
Aiparazione E o g
Y
! N
F, 5 A E p i 5 Deformazioni ne
P g R _impresse
; a £ =10
Il
1 i i 1 i 1 } ! 1 I L 1 i H
T I T 1
-5.0 0.0 5.0 -10.0 ~5.0 0.0 5.0 10.0
fig.5 fig.6

pilastro per lo studio numerico diagrammi forze-spostamenti

L'esame dei diagrammi evidenzia che nel caso (a) la riparazione
consente di ripristinare le caratteristiche di resistenza e de-
formabilita del pilastro integro;cid non accade nel caso (b) ove
si nota una capacita portante piu limitata ed una sua piu rapida
riduzione.

I diagrammi di fig.7 mo-

. Curvature (10 £~05 cm-1)
strano che la causa di ta-

4 20
le differenza & da ripor- Forze 1
tarsi principalmente alla 3 impresse L o
maggiore entita del dan- x 4+ / L
neggiamento indotto nei s i 0
conci di estremita dal ci- 2 / . /// // L
clo di deformazioni (b)), g /| berornazion: 110
con raggiungimento della 2 /47/__“‘“\\ L
parziale espulsione del +--20
copriferro e dello snerva- — — =1+ e e
mento delle amature. ~10.0 0.0 10.0 -20.0 -10.0 0.0 10.0 20.0
Lo studio della risposta
dei conci piu sollecitati fig.7 diagrammi M-1/r delle sezioni
consente quindi, almeno da di estremita

un punto di vista qualita-
tivo,di individuare gli effetti piu significativi delle modalita e
delle tecniche di riparazione adottate sul comportamento atteso
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dell'elemento strutturale.

Nell'ottica poi di un processo di verifica della sicurezza princi-
palmente legato al controllo della resistenza delle sezioni piu
sollecitate della struttura,tale studio fornisce utili indicazioni
sulla possibilita di estendere al caso di strutture riparate gli
usuali modelli di analisi del comportamento delle sezioni messi a
punto per strutture integre.

Effetto del tipo e della modalita di riparazione sulla rispo-
sta di un concio

3.2

Con riferimento ad un concio del pilastro della fig.5,nelle fig.
9,10,11,12 sono riportati i diagrammi momento-curvatura, per sto-
rie di deformazioni impresse.

Come nel caso dello studio del comportamento del pilastro,la sto-
ria prevede:

un primo ciclo completo (0,1/r,,-1/r,), di ampiezza tale da
produrre un prestabilito danneggiamento della sezione,

una riduzione della deformazione fino ad annullare il valore
del momento interno,

una riparazione con tecniche e modalita d'intervento diffe-
renziate,

una fase terminale in cui la deformazione imposta viene in-
crementata fino a raggiungere un valore finale 1/r, tale che

| 1/r, | > | 1/, |.
(1/r) / (1/7 (Mmax)) (1/r) / (1/r (Mmax))
£ 1.0 d 1.0
DN/N=0.5 DN/N=0.25
x 4 0.5 x 4 o5
w R ON/N=0.5 . .
§ § ON/N=1.0
~N 0.0 N 0.0
x / x
4 0.5 4 -0.5
A =1,0 4 -1.0
i )i H i I ] L 1 | 3 i
1 I 1 i l 1 1 1 1 i ¥
-4.5 -1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0 1.5. ~1.5 ~1.0 =0.5 0.0 0.5 1.0 1.8
fig. 9 fig.10
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I casi esaminati si riferiscono a
Sforzo normale N=0.30 N, ..
Deformazione di danneg?iamento
- 1/r, = 0.12-03 cm’’' cui corrisponde 1l'inizio dello snervamen-
to degli acciai (fig.9),

- 1/r, = 0.24-03 em™! cui corrisponde l'inizio della espulsione
del calcestruzzo del copriferro(fig.10,12)
- 1/r, = 0.28-03 em™’ cui corrisponde la completa espulsione del

calcestruzzo esterno alle staffe (fig.11),
condizioni assimilabili ai livelli A,B,C previsti in (II)
Tecnica di intervento
- Ripristino (fig.9,10,11)
- Incamiciatura con incremento della dimensione della sezione a
50%50 cm e aggiunta di 4 barre ¢20 agli spigoli (fig.12)
Entita della riduzione del carico assiale DN/N
- 0.25 simulante l'assenza dei carichi accidentali (fig.10)
- 0.50 simulante una riduzione dei carichi permanenti (fig.9,
10,11,12 )

- 1.00 simulante l'annullamento delle azioni assiali (fig.10)
Nelle riparazioni si utilizza sempre un calcestruzzo con resisten-
za R = 30 Mpa.

L'esame dei diagrammi,pur nella limitazione di guesta prima speri-
mentazione numerica,consente di formulare alcune considerazioni:
La tecnica del ripristino pud non essere sufficiente a restituire
al concio le caratteristiche di resistenza preesistenti al danneg-
giamento se questo & stato di elevata intensita;peraltro anche nei
casi in cui tale resistenza viene raggiunta il concio mantiene la
memoria delle azioni subite e la risposta dipende dalla curvatura
residua all'atto della riparazione.

Con la tecnica dell'incamiciatura 1'incremento di resistenza del
concio riparato rispettoe a quello integro & accompagnato da un
forte incremento di rigidezza;a tale fenomeno consegue generalmen-
te una ridistribuzione delle sollecitazioni agenti rispetto a
quelle iniziali con una richiesta di prestazioni al componente ri-~
parato che pud superare lo stesso incremento di resistenza conse-
guito.

La modalita operativa di ridurre lo sforzo normale nel pilastro
non sembra produrre gli attesi aumenti dell'efficacia della ripa-
razione: ad una benefica riduzione dell'azione sul nucleo si ac-
compagna infatti un incremento della sollecitazione sulle zone pe-
riferiche, piu rigide, la cui deformazione limite risulta forte-
mente ridotta dal fenomeno della espulsione (fig.3)

4. MISURA DELLA SICUREZZA DI STRUTTURE RIPARATE

I criteri per 1l'analisi della sicurezza di una struttura riparata
dopo un danneggiamento devono necessariamente differenziarsi da
quelli comunemente adottati nella fase di progettazione di strut-
ture nuove.

Facendo riferimento ad una metodologia a livello 1,vanno rivisti
il ruolo e i valori numerici dei coefficienti di sicurezza parzia-
1li della condizione

Sq = 8(Z8;°¥4) S R(£,/¥m) = Ry (10)
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Alcune delle grandezze aleatorie che compaiono nella (10) possono
essere conosciute con maggiore precisione rispetto ai modelli di
previsione in fase di progetto,cosi come minore sembra ragionevol-
mente dover essere la durata di vita della struttura e quindi la
probabilita del raggiungimento dei valori massimi per i carichi.
Peraltro questa incerta riduzione di ?f pud ritenersi pressoche
compensata dalle ulteriori incertezze legate alla ridistribuzione
delle sollecitazioni.

Ulteriori incertezze riguardano poi anche 1l'entita della resisten-
za residua materiali danneggiati,l'effettiva qualita dei materiali
aggiuntivi impiegati nelle riparazioni e gli stessi modelli di si-
mulazione del comportamento delle strutture riparate.

A rigore si dovrebbero quindi penalizzare ulteriormente le resi-
stenze dei materiali (I).

Rimandando a (IX) per l'esame di un approccio Bayesiano al proble-
ma della integrazione delle "informazioni a priori" della fase di
progetto con i "campioni della variabile aleatoria" derivati da
prove effettuate sulla struttura,nel seguito si presentano alcune
considerazioni che,sia pure a carattere qualitativo, consentono di
trarre alcune utili indicazioni sulle conseguenze della adozione
nello studio del comportamento di sezioni riparate di modelli di
risposta usualmente adottati nell‘analisi di strutture nuove.

4.1 Incertezza sul modello di previsione della risposta di strut-
ture riparate.

Con riferimento alla sezione del concio della sperimentazione nu-
merica, nella fig.13 sono riportati i domini d'interazione M-N
calcolati nelle usuali ipotesi di adozione del diagramma parabola-
rettangolo per la legge o-¢ del calcestruzzo e di un legame elasto
-plastico per l'acciaio,utilizzando per i materiali i wvalori ca-
ratteristici delle resistenze,trattandosi di problemi di analisi
strutturale.

Sono stati previsti tre casi:

a - sezione integra, :

b - sezione riparata con annullamento dell'azione normale DN/N=1,
c - sezione riparata con riduzione dell‘'azione normale DN/N=0.2.
Nei primi due casi il diagramma
delle deformazioni della sezione
ha andamento lineare,nel terzo
invece,nell'ipotesi di assenza di
deformazioni lente del calce-
struzzo, la zona centrale del nu-
cleo & soggetta ad una preventiva
deformazione costante dovuta allo
sforzo normale presente all'atto
del ripristino del calcestruzzo

del copriferro.

Il dominio relativo alla condi-
zione (b) risulta tutto esterno a o s A
quello della condizione (a) per- ' '

cheé,a parita di condizioni di de- fig.13 Domini M-N
formazioni di rottura,la seziocne

corrispondente al caso (b) presenta una zona esterna con caratte-
ristiche resistenti superiori.
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La rottura convenzionale della sezione pué quindi verificarsi per
raggiungimento della deformazione limite nel nuclec prima che
questa sia stata raggiunta nel copriferro,con riduzione della ca-
pacita portante rispetto a quella valutabile in assenza di tale
vincolo. /

Nello stesso diagramma sonoc riportati i punti rappresentativi
della massima capacita portante fornita dal modello illustrato
nella ipotesi di sezione integra e di sezione riparata con o sen-
za riduzione dell‘'azione normale.

L'esame dei diagrammi mostra con chiarezza che i punti rappresen-
tativi della sezione riparata sono generalmente interni non solo
alle curve relative ai casi (b) e (c¢) ma anche a quella relativa
al caso (a) di sezione integra. . : ,

Il ricordo delle deformazioni subite si traduce complessivamente
in una riduzione della capacita limite effettiva rispetto a quel-
la attesa.

4.2

Applicazione dei metodi &.P.S.L. alle verifiche di

sicurezza di strutture riparate

e T.A.

In una procedura di verifica di sicurezza a livello 1,appare
quindi opportuna 1l'introduzione di un coefficiente di comporta-
mento che rifletta le incertezze nella risposta della sezione
trasversale la cui calibrazione appare perd particolarmente
complessa,attesa la difficolta di definire il danneggiamento ed i
suoi effetti.

Facendo riferimento poi ad un metodo di verifica ampiamente usato
nella pratica corrente,quello delle tensioni ammissibili, nella
fig.14 sono riportati i domini d'interazione relativi a tale me-
todo nelle stesse ipotesi (a), (b), (c) precedentemente introdotte
e i1 domini calcolati con il metodo SPSIL adottando per i materiali
i coefficienti di sicurezza ¥, = 1.15 Y. = 1.6 e per i cari-
chi il coefficiente Ys = 1.6,al fine di garantire una omogenita
di confronto con livelli di carico convenzionalmente corrispon-
denti a quelli previsti nel metodo delle T.A.

Accanto alla attesa differenza
tra i risultati forniti dai due
metodi nel caso delle sezioni in-
tegre o riparate con scarico
dell'azione normale,il confronto
tra i diagrammi mostra una totale

ARiparazione
ON/N=1

—1.0 -

Riparazione
ON/N=0. 2

N/Nmax

Sezione

variazione delle previsioni for-
nite dai due modelli nel caso di
una riparazione parziale ri-
mozione di detta azione.

Nell' ipotesi del metodo delle
T.A.,che la sezione esplichi 1la
sua massima capacita portante
quando si raggiunga in una delle

con

integra

/
M/ Nmax

N
N \\\\
Y

e

\y

78

I i
4 0.5 1.0

fibre la tensione ammissibile, 1la SPSL
concentrazione delle azioni nor-

mali nel solo nuclec rende critica la tensione delle fibre di
quest’ultimo prima che sia stata completamente esaurita la resi-

stenza ammissibile delle fibre della zona del copriferro.

fig.14 Domini M-N T.A e
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5. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

IL modello proposto,che costituisce una estensione al caso di
componenti strutturali di quello messo punto da uno degli autori
per lo studio di un con01o, permette di sequire la risposta di un
pilastro di c.a. prlma durante e dopo la fase di danneggiamento
nonché nella fase di riparazione e nella residua vita.

Nella definizione di tale modello sono state introdotte alcune i-
potesi sempllflcatrlcl sul complesso comportamento dei materiali
della riparazione e sui loro mutui legami,che ne limitano 1l'ap-
plicabilita al caso di strutture che abbiano subito danneggiamen-
ti di entita moderata.

Dall'esame della risposta di un pilastro con condizioni di vinco-
lo di incastro e pattino scorrevole,simulanti la continuita
all'interno di una ossatura a nodi spostab111 appare con chiarez-
za che il comportamento dell'intero elemento & fortemente condi-
zionato da quello delle sezioni piu sollecitate,tanto piu quanto
queste subiscano nella fase di danneggiamento significative e-
scursioni in campo plastico.

In merito alla tecnica dell'incamiciatura,lo studio della rispo-
sta di un concio riparato mostra che l'incremento di resistenza
rispetto al concio integro si accompagna ad un forte incremento
di rigidezza che pud® produrre nella struttura ridistribuzioni di
sollecitazioni cui consegue una richiesta di prestazioni superio-
ri a quelle raggiunte.

Per quanto si riferisce invece alla tecnica del ripristino, 1'in-
dagine numerica ha messo in evidenza l'effetto dell'entita del
danneggiamento sull'efficacia della riparazione e il ruolo della
distribuzione delle sollecitazioni tra nucleo e 2zone esterne,
conseguente alla differente qualita dei materiali di tali due zo-
ne e alla varieta delle tecniche operative.

In relazione a tale punto,il confronto della risposta del modello
proposto,nel quale i materiali sono caratterizzati da leggi co-
stitutive non olonome,con quella attesa utilizzando il modello di
risposta strutturale comunemente adottato nel metodo S.P.S.L.
fornisce alcune indicazioni,seppure solo qualitative, sull'esi-
genza di tener conto dell'effetto della degradazione subita dal
materiale a causa delle azioni subite prima dell'intervento at-
traverso l'introduzione di un coefficiente di comportamento

I1 modello di risposta adottato nel metodo T.A. invece,che fden-
tifica la causa della crisi nel raggiungimento della tensione am-
missibile in una sola fibra della sezione, non consente di simu-
lare la variazione della rigidezza del calcestruzzo del nucleo
rispetto a quello delle zone esterne della sezione messo in evi-
denza dal modello,e quindi si rivela poco suscettibile di una
coerente applicazione alla verifica di sicurezza di strutture
riparate,a meno di non introdurre una omogenizzazione delle varie
zone della sezione con moduli di elasticita variati per tener
conto della diversita della risposta dei materiali.
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IN TEMA DI STIMA DELL'AFFIDABILITA' DI STRUTTURE
IN CALCESTRUZZO ARMATO ESISTENTI

CLAUDIO FLORIS
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SOMMARIO

Una struttura esistente si differenzia in modo sostanziale da una che do
vrd essere costruita per la guantitd e la gqualita di informazioni: si discute
in primo luogo questa differenza e si riconducono le incertezze che riguarda
no una struttura a due tipi fondamentali. Riconosciuta la migliore conoscenza
che si ha di una struttura di calcestruzzo esistente, se ne deduce che in fa
se di riprogettazione o di stima dell'affidabilita del costruito si possono
impiegare resistenze di progetto minori, indici di sicurezza f minori e pro
babilitd di rovina maggiori rispettivamente operando al I, II e III livello.
Vengono illustrati 3 metodi proposti in letteratura per calcolare la resisten
za di progetto del calcestruzzo in questi casl e se ne suggerisce un guarto.
L'altro problema che si presenta in fase di riprogettazione & quello di stabi
lire la statistica della resistenza del calcestruzzo sulla base dei risultati
delle prove sperimentali: 1l'approccio bayesiano viene proposto come quello
che meglio si adatta al caso. Un esempio relativo ad una trave in c.a. per la
quale si sia riscontrata una resistenza minore di quella richiesta completa
la memoria.

SUMMARY

The difference between an existing facility and a structure that will be
built is emphatized: in the first case one has more quantity of information
since the non-random uncertainties can be eliminated. Therefore in redesign
stage larger probabilities of failure and smaller strengths than in design
stage can be used. The bayesian approach is suggested in order to determine
the statistics of concrete strength and a method is outlined to assess the
redesign concrete strength.

1. PREMESSE E SCOPI

Una questione importante che dovrebbero porsi sia 1l'ingegnere progettista
sia il Normatore & se la stima dell'affidabilitd di una struttura esistente
differisca ed in che cosa da quella di una struttura da erigersi. E' da nota
re che i codici di misura italiani non prendono in esame quest'aspetto, cioé
quello della riprogettazione e della stima dell'esistente, nonostante che il
riuso, il ricupero ed il restauro di costruzioni esistenti siano diventati co
me numero paragonabili alle nuove erezioni. Scopo della presente memoria & di
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fare alcune osservazioni sulle metodologie da seguire in fase di riprogetta
zione anche in vista di una Normativa e di presentare un esempio applicativo.

Tornando alla domanda iniziale, in primo luogo si cercherda di stabilire
la differenza fra una struttura esistente ed una da erigersi nei confronti
della conoscenza che puo aversi di entrambe. Le seguenti caratteristiche so
no precipue della prima:

(1) la struttura esistente & in generale completamente esaminabile sl che tut
te le misure possono essere rese note con poca incertezza, eventuali difetti
o lesioni possono essere messi in luce e nel caso di strutture in c.a. la re
sistenza del calcestruzzo pud essere conosciuta mediante prove non distrutti
ve, cioé con l'uso dellc sclerometro o, meglio, degli ultrasuoni;

(2) 11 sito, comprendendo in esso anche il terreno sottostante, & noto, o pud
divenire tale, con tutte le sue caratteristiche;

(3) & noto 1l'uso della struttura e quindi in una certa misura sono note le
azioni che la sollecitano.

Viceversa, quando si progetta una struttura da costruirsi, non si sa nulla
del risultato ed in fondo ¢ anche incerto se essa verrd effettivamente eret
ta: € guindi evidente che nel caso di costruzioni esistenti si ha una maggio
re quantitd di informazioni che nel caso di costruzioni da erigersi.

In entrambi i casi permane un altro tipo di incertezze, quelle relative
agli effettivi valori delle azioni e delle resistenze nello spazio e nel tem
po: queste incertezze non sono evitabili anche se si ha una completa informa
zione. Grandezze aleatorie quali la resistenza di un materiale ed un'azione
come la velocita del vento sono conoscibili solo in funzioni di probabilita
e per esse pud essere soltanto calcolata la probabilitd che un certo valore
sia superato.

Tichy (1987) chiama le prime incertezze irregolari e le seconde incertez-
ze correnti: in realta la fondamentale differenza fra i due tipi di incertez
ze sta nel fatto che gueste ultime sono trattabili colla teoria matematica
classica della Statistica e del Calcolo delle Probabilitda ( e.g. si vedano:
Benjamin—-Cornell, 1970; Ang-Tang, 1975), mentre le prime no. Anche le prime
sono matematicamente trattabili colle regole della logica e sono inquadrabili

in alcune teorie recentemente messe a punto: si ricordano la Teoria dell'Evi
denza (Shafer, 1976) e la Teoria della Possibilitd e degli Insiemi Confusi
(Zadeh, 1978; Dubois-Prade, 1980 ; Brown - Yao, 1983; Yao - Furuta, 1986).
Il principale difetto di queste teorie & guello di una certa complicazione
sia teorica sia computazionale: si vedano a tal proposito il lavoro di Furu
ima della resistenza di strutture dan
neggiate e quello di Frangopol et al. (1987
Pertanto appare difficile un'inclusione di questi metodi nei codici di misu
ra: pur non dicendolo esplicitamente, gli attuali codici di misura (CEB,1976
1978) coprono le incertezze del primo tipo, cioé quelle non aleatorie, dimi
nuendo il valore della probabilita di rovina accettabile se si opera ai 1i
velli superiori di misura della sicurezza od introducendo opportuni coeffi

relativo al rischio sismico.

cienti y da applicare ad azioni e resistenze caratteristiche se si opera a
livello 1. E' evidente, sulla base di questo concetto, che il coefficiente
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Yo applicato al calcestruzzo, di valore 1.4 ¢ 1.6 a seconda dei codici di mi
sura (CEB, 1978; D.M.LL.PP., 1985), ha in realta un valore maggiore di quello
che comporterebbe il coefficiente di variazione della statistica della resi
stenza del calcestruzzo. Analogamente sulla base del basso coefficiente di
variazione della sua statistica, quasi mal superiore a 0.10, il coefficiente
Yo da applicare al peso proprio non dovrebbe superare 1.10: evidentemente
con y, = 1.5 si coprono altre incertezze di tipo non aleatorio. Tenuto conto
che le incertezze del primo tipo sono minori, e comunque eliminabili, nel ca
so delle strutture esistenti appare logico impiegare per esse probabilita di
rovina maggiori o coefficienti di sicurezza y minori: una proposta in questo
senso verra fatta nel prossimo capitolo.

2. SCELTA DEI PARAMETRI CARATTERIZZANTI LA RESISTENZA IN FASE DI RIPROGETTA
ZIONE

Si supponga assegnata una struttura in calcestruzzo esistente di cui deb
ba essere stimata l'affidabilitd; si supponga inoltre di poter sottoporre ta
le struttura a prove e misure di vario tipo in modo da poter conseguire una
conoscenza sufficientemente approfondita di essa. Se si tralascia,come si fa
ra in questa sede, il problema dell'analisi delle azioni effettivamente appli
cate alla struttura e della valutazione della loro entita o meglio delle loro
statistiche, l'affidabilita della struttura o di una sua parte pud essere sti
mata passando per le seguenti fasi:

(1) prove sulla struttura ed in particolare determinazione della resistenza
del calcestruzzo, determinazione delle effettive dimensioni, indagine sull'e
ventuale presenza di difetti o lesioni;

(2) determinazione della statistica della resistenza del calcestruzzo;

(3) determinazione della resistenza di progetto del calcestruzzo in fase di
riprogettazione in funzione della statistica che si & trovata : se tale resi
stenza di progetto differisce di poco da quella prevista, la struttura puod
essere accettata senza ulteriori indagini; viceversa se essa € notevolmente
minore, & necessario valutare l'effettiva affidabilita della struttura con u
no dei metodi di livello superiore.

Le fasi sopra elencate verranno illustrate nel seguito fatta eccezione per.la

prima che non verra trattata.

2. 1 Determinazione della statistica della resistenza del calcestruzzo

Si supponga di avere eseguito prove sulle diverse parti della struttura
sottoposta ad esame: poiché a priori non si pud dire se le varie parti sono
omogenee, almeno da un punto di vista teorico risulterebbe necessario prova
re tutti gli elementi della struttura. Pertanto per semplicita si fissera la
attenzione su di un'unica parte per la quale si siano ottenuti N valori della
della resistenza del calcestruzzo. La statistica della resistenza pud essere
determinata seguendo 1'approccio classico oppure l'approccio bayesiano.

Seguendo l'approccio classico si determinano dapprima le stime mg., S%c
ed a dei momenti della statistica, essendo rispettivamente una stima pun
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tuale della media Uger della varianza O%c e dell'asimmetria Ya- In altro mo

do pud anche essere determinato un intervallo di confidenza per i suddetti

momenti (Ang-Tang, 1975; Benjamin-Cornell, 1970Q). Dai momenti cosi ottenuti

sl ricavano 1 parametri delle funzioni densitad di probabilita: la scelta di

un modello rispetto ad altri viene effettuata eseguendo i ben noti tests sta
tistici gquali il XZ, il KS ed il Maximum Probability Plot Correlation Coef

ficient Test (MPPCC: Filliben 1975).

Poiche il numero N di prove effettuate & limitato, un grado di incertez
za rimane sia nei momenti della resistenza sia nel modello adottato: di que
sta incertezza bisogna tenere conto tanto nell'impiego dei metodi di livello
superiore, nei quali o si incrementa lo scarto con un "prediction error" op
pure si introduce un fattore correttivo aleatorio globale da applicarsi in
forma moltiplicativa alla grandezza nota con incertezza (Ang-Tang, 1984) ,quan
to nel metodo di primo livello. In quest'ultimo il problema che si presenta
& quello di valutare il frattile Xy di una variabile aleatoria i cui momenti
sono stimati, ma non noti esattamente. Si pud scrivere

X =m + k.o, X =y +Xks, X =m + k s (la, b, c)
Q X 1 x o X 2 X Q X 3 x

essendosi rispettivamente assunti come stimati la media, lo scarto ed entram
bi. I Coefficienti ki, k, e k3 dipendono dalla statistica di x, dalla stati
stica assunta per gli stimatori dei momenti, dalla numerositd del campione e
dal grado di fiducia assunto: esistono tabelle coi valori a seconda dei casi
di kl' k2 e k3 (Sachs, 1984), ma tali tabelle non sono diffusissime e non co
prono tutte le possibili statistiche, il che & un difetto di guesto approccio.
L'approccio bayesiano appare essere per certi aspetti superiore a quello

classico: la procedura che verrd qui delineata & analoga a quella suggerita
da Grigoriu, Veneziano e Cornell (1979) che l'applicavano alla determinazio
ne della statistica della velocita del vento. Si sceglie in primo luocgo il
parametro @ di cui si cerca lo stimatore bayesiano 6 : in genere si sceglie
la media od un parametro ad essa proporzionale ritenendo noto ed uguale a
quello del campione lo scarto. In base alla teoria di Bayes la densita dello
stimatore & data da
£ () = L@ - £'(9) (2)

fHeo

J L(@) « £'(Q) - 4O

-0

dove £'(9) & la densita attribuita a priori a O e L(Q) & la funzione di vero

simiglianza
N

L) = Hi f (x, ; 0) (3)
1 x i

in cui £ indica la densitd della variabile aleatoria x. Come stimatore si
X
assume in genere la media di O :

f+°°

6=e=J f"(Q) « @ « a0 (4)
m

=00
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La ricerca dello stimatore bayesiano deve essere operata piu volte per diver
se statistiche f della v.a. x: in alcuni casi, e questo & un difetto del me
todo, & necessario operare con metodi iterativo-numerici. Questa necessita si
presenta ad esempio per le statistiche estreme di 2° e 3° tipo: nell'esempio
illustrato nel Cap.3 si & considerata la statistica estrema di 2° tipc ai va
lori massimi (Ang-Tang, 1984) e per la ricerca dello stimatore bayesiano del
la moda si & impiegato un apposito programma di calcolo.

Una volta ottenuti gli stimatori dei parametri di diverse statistiche si
ricalcolano le funzioni di verosimiglianza L (3) usando tali stimatori e si
assume come modello rappresentativo della v.a. x la statistica che massimiz
za L. I vantaggi dell'approccio bayesiano sono i seguenti: in primo luogo la
statistica trovata include le informazioni a priori attraverso f'(0) ;poi non
& necessario né stabilire un intervallo di confidenza per la media né impie
gare relazioni analoghe alle Eq. 1 per il calcolo dei frattili: la quantita
di informazione di cui si & in possesso verra introdotta nel calcolo della
resistenza di progetto, cosa che verra illustrata nel paragrafo successivo.

2.2 Determinazione del valore di progetto della resistenza del calcestruzzo

Una volta determinata la statistica della resistenza del calcestruzzo,pud
essere calcolato il valore caratteristico fék dove l'asterisco indica che si
tratta di un valore dalla statistica determinata in fase di riprogettazione
(se si & usato l'approccio classico f£¥, & calcolato con relazioni del tipo
delle Eq.l). Tichy (1987) suggerisce tre metodi per determinare la resistenza
di progetto fcd,r in fase di riprogettazione: essi hanno la caratteristica co

mune di fare tendere fcd a fék al crescere della quantitd di informazioni

w di cui si & in possessé. Tali metodi sono:
(1) Variazione di y, - La relazione generale & faqg = fck/Yc con yo = 1.4+1.6
(CEB,1978; CNR, 1980; D.M.LL.PP., 1985). In fase di riprogettazione viene sug

gerito di adottare

y* =1+ (y -1« (1 -w ’ (5)
c c

avendosi y% = 1 per w = 1 (informazione totale) e YZ =Y, per w = O (nessuna
informazione) .

(2) vVvariazione della riduzione di resistenza - Definendo variazione di resi
stenza la differenza

Af = f - £ ' (6)
c ck cd

si mantiene costante Af in fase di riprogettazione e si calcola £ a colla
c - cd,x

relazione

£ = f* - (1 - e Af (7)
cd,r ck ( w) A c

(3) Variazione del frattile associato a fcd - Attribuendo un determinato
frattile 0g @ fcd (0q = 0.5% nella filosofia del CEB,1978), questo puod esse
re variato in funzione delle informazioni che si hanno sul costruito. Tichy



116

propone la relazione

= o 1 =
ad = 0.05 w con P(fC < fcd) = ad . (8)
Dei tre metodi il terzo appare quello piu facilmente adattabile ad un futuro
codice; tuttavia la relazione cubica (8), anche se giustificata dall'Autore
colla non-linearitd delle funzioni distribuzione, appare arbitraria: nel pre
sente lavoro si suggerisce la funzione seguente per 1l rapporto fra il frat
tile caratteristico e quello di progetto

ozk/cxd =a - (a-1) e« exp(l-l/w) (a = 10) . (9)

La forma esponenziale scelta & giustificata dal fatto che molte funzioni sta
tistiche hanno un'espressione di tipo esponenziale: le Eg. B e 9 sono messe
a confronto in Fig. 1.

La grandezza @ misura, come detto, la quantita di informazione che si ha
sulla struttura o l'elemento strutturale sotto esame: Tichy (1987) definisce
W come il rapporto tra la gquantitd di informazione disponibile e quella che
sarebbe teoricamente necessaria ber avere una conoscenza totale; in questo
modo sorge una difficolta di ordine teorico e pratico insieme per definire
la quantita di informazione totale. Si pensi al caso di un elemento struttu
rale in c.a. per il quale la resistenza del calcestruzzo pud essere ritenuta
variabile in un piano, cioé costituisca un campo stocastico piano:se A & 1! a
rea dell'elemento, per avere una conoscenza totale non & necessario sottopor
re ad indagine, ad esempio cogli ultrasuoni, tutta A, ma solo un ‘aliguota
Aneq- Per calcolare Apoc bisognerebbe conoscere la funzione di autocorrelazio
ne del processo "resistenza del calcestruzzo" nel pianc x-y: per la funzione
di autocorrelazione R(T) Shinozuka propose (1972)

R(T) = Oé * exp(- t%/a?) (10)

con 1% = x%+y? e oé varianza del processo. L'Eq.10 & illustrata in Fig.2: si
nota come per T = 2a la correlazione sia trascurabile. Il valore di a @& u
na caratteristica di ciascun elemento strutturale e non € noto a priori, ma
pud essere determinato solo attraverso le indagini: quindi non si pud dire a
priori qual & il valore di Anec

Un'altra difficoltd sorge se si vuole includere in w l1'informazione che

deriva dall'accertarsi della presenza o meno di lesioni e di deterioramento

('f‘

e dalla misura dell'ampiezza delle fessure: di questoe
difficile dare una misura quantitativa; pur tuttavia & p0851bll arrivare a
definire w in maniera operativa. Per ogni elemento strutturale che appaia suf
ficientemente omogeneo all'esame e non sia troppo grande & possibile stabili
re il numerc di valori della resistenza necessari perche nelle relazioni (1)

appaiano i valori esatti: ad esempio per una statistica normale, un grado di
fiducia del 90% ed un campione di 30 valori al posto delle Eg. 1 si ha 1° uni

ca relazione "esatta" Xy = My~ 1.645 0, relativa al valore caratteristico in
feriore. Sulla base di questo crlterlo cioé per statistica normale e grado

di fiducia del 90%, si pud definire il numero di prove necessario Npec = 30.
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Allora, se N & il numero di prove effettuato, si ha

w = N/Nnec . (11)

3. ESEMPIO APPLICATIVO

L'esempio che segue illustrerd la procedura delineata ed affrontera il pro
blema dell'accettazione o meno dell'elemento strutturale esaminato. Si consi
deri la trave di Fig. 3 della quale deve essere valutata l'affidabilita poi
ché le prove eseguite sui 3 cubetti di calcestruzzo prescritti dal regolamen
to (D.M.LL.PP., 1985) hanno mostrato una resistenza inferiore a quella carat
teristica richiesta in sede di progetto: per essa si sono assunti 1 valori
di 30 e 35 N/mm2. L'esame della trave abbia mostrato assenza di lesioni e di
fetti, mentre le 30 prove esequite cogli ultrasuoni abbiano fornito i risul
tati elencati in Tabella 1 dove sono anche indicati i primi 3 momenti del cam
pione; in Fig. 4 & mostrato l'istogramma. Attesa l'asimmetria positiva,si so
no considerate densita dotate di tale caratteristica, quali la lognormale a
2 ed a 3 parametri e le estreme di 1° e 2° tipo, tenendo la normale come cur
va di confronto: l'analisi di tipo bayesiano e stata condotta mantenendo fis
si ed uguali a quelli ricavati dal campione asimmetria e scarto, salvo che
per la lognormale a 2 parametri per la quale si & ritenuto costante il coef
ficiente di variazione. Lo stimatore bayesiano & stato cosl ricavato per la
media od un parametro funzione di essa: si & supposto di non avere informa
zioni sulla statistica del parametro soggetto a stima per cui nell'Eq.2 si e
posto £'(@ = 1. I risultati sono elencati nella Tabella 2: le statistiche
lognormali risultano essere le pil verosimili con una lieve prevalenza di
quella a 3 parametri di equazione

-1/2 -1 1 2
/2. (¢ - lx-xLI] “exp{~ [(SLnlx-xLl—x)/z;] } (12)

f (x) = (2m)
X

dove per semplicitd con x si indica f,, mentre gli altri parametri valgono
A= Qn}px - xLI
dell'equazione Ya = c? + 3c. I1 fatto che la statistica della resistenza a

- % 2%, % = 9n(l + c?), X = M, T (Cx/c) con c¢ soluzione

compressione del calcestruzzo sia una lognormale & in accordo collo studio
fatto da Torrent (1978) su alcuni risultati di laboratorio.

Come anticipato, il calcolo delle resistenze caratteristiche pud essere
fatto colle formule usuali dato il tipo di analisi condotto: per la lognorma
le a 2 e 3 parametri si ha rispettivamente

= * = - ° = 2

Xy fCk exp(-¢ 1.645 + ) 18.857 N/mm (13)
— _ _ 2

X = fék = x; + exp(-z' ¢ 1.645 + )\') = 19.034 N/mm (14)

I1 valore fornito dall'Eq.13 & assai prossimo a quello fornito dall'Eg. 14.

La resistenza di progetto fcd . viene calcolata considerando i casi W =1 e

w= 0.5 (avendosi N = 30, queéto secondo valore consegue da un grado di seve
rita maggiore nel calcolare Nnec per avere w = 1). Con w =1 dalla Eq. 9 si

= 1 = * . 1 3 i «
ha ozk/OLd 1 per cui fcd,r fck‘ essendo la resistenza di progetto corrispon
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Tabella

1

Risultati dell'indagine con ultrasuoni sulla

resistenza del calcestruzzo (N=30)

6.9, 18, 20.4, 21.3, 22.1, 22.6, 22.9, 23.4, 23.5, 24.2,
24.3 , 25, 25.1, 25.9, 26.1, 26.1, 26.3, 26.7, 27.6, 27.7,
28.1, 29.2, 29.8, 30.6, 31, 31.7, 32.3, 34.1, 37.2, 42.4
m_ = 26.747 N/mm?; s, = 5.428 N/mm? (v = 0.2029); a = O.7225

C C

Tabella

2

Risultati dell'indagine bayesiana sulla resistenza del calcestruzzo

i §) PARAMETRI L

N 26.747 5.428 W= 26.747 C = 5.428 0.493-10_25
LN 26.776 5.434 A= 3.2673 C = 0.2009 0.163-10—24
LN3 26.771 5.428 N= 3.1065 ¢'= 0.2332 ch=3.8121N/mm2 O.l67-lO_24
EX1 25.491 5.428 X = 23.048 (moda), @ = 0.2363 O.105=lo_39
EX2 25.535 5.428 v = 23.045 (moda), k = 6.8816 0.110-10—41
N = normale; LN = lognormale; ILN3 = lognormale a 3 parametri; EX1 = estrema
di 1° tipo ai valori massimi; EX2 = estrema di 2° tipo ai valori massimi;

L = funzione di massima verosimiglianza a posteriori

2
dente a fck = 30 N/mm wuguale a fCd = 30/1.6

turale & da accettarsi.

2
18.75 N/mm , l'elemento strut

Avendosi, invece, W=0.5 dall'Eg.9 si ha ak/ad = 6.6891 da cui si ottiene

adﬁ0.0075: nella gaussiana standard al frattile 0.75% corrisponde u = =-2.4327

da cui si ricava immediatamente X3 = fcd r = Xpt exp(=2.43277'+)X"') = 16.481
i

N/mm?. In questo caso a livello 1 l'elemento dovrebbe essere scartato;se poi

la resistenza richiesta fosse stata fCk

1'elemento dovrebbe essere respinto anche con

= 35 N/mm?,

Pl 21.875 ,

tenendo conto

avendosi fc

= 1. Tuttavia,

delle conseguenze economiche della non accettazione di un elemento struttura

le, risulta logico prima di scartarlo definitivamente calcolarne

la probabi

lita di rovina, cosa che viene effettuata calcolando 1l'indice di sicurezza B

mediante ricerca iterativa: si opera quindi al secondo livello (Hasofer-Lind,

1974; Racwitz in CEB, 1976).

L'equazione dello stato limite & la seguente



2
Z=M -M =f <+ A ¢ (d-Ax) + f * A' * (Ax-d') - . (15)
R S Y s y s 8
Nell'Eg. 15 x indica l'asse neutro ed ha espressione
x=[f < (A -1a') ]/(a* £ + b) (16)
v S s c
essendo
(X
= (| o€ *beac) e bex-£) (17)
a J c 4 c
0
X (X
h -1
A =h/2 - { J o_(&)pe[E + (5 -x)]eag } ¢ { J o _(E) *bdE } (18)
0 o]

Le relazioni (16, 18) sono relative ad un asse neutro nel campo 2 con entram
bi gli acciai snervati, essendo la deformazione di quello inferiore pari a
1%: queste relazioni sono valide per £ e fc uguali al loro valore medio.
La ricerca di B viene condotta con un apposito programma di calcolo : questo
tiene conto del fatto che l'equazione dello stato limite e le sue derivate
sono funzione della posizione dell'asse neutro che a sua volta & funzione del
rapporto fra i valori che fC e f assumono nel passo; pertanto in_ogni passo
.81 controlla in guale campo di rottura si cade e si utilizzano le espressioni
relative. Per il problema dell'impiego del metodo avanzato di secondo livello
(MFOSM) per le sezioni dic.a. e c.a.p. si veda l'articolo di Floris, 1988.

Per la resistenza si sono assunte aleatorie solo le variabili £ e fC: la
prima & una normale di media 527 N/mm? e scarto 57.97 N/mm? (si tratta del
l'acciaio Fe B 44k con v = 0.11). La seconda & una lognormale per cui é neces
sario calcolare la normale equivalente secondo il principio di fare coincide
re le 2 statistiche in densitd e distribuzione nel medio (Ditlevsen , 1981 ;
Ang-Tang, 1984). Per i1 parametri della normale equivalente si ottiene: p§c=
fon™ Fom~fop) * [Wn(f_ ~f_)-N]= 26.147 N/mn?, olgc =g’ (f_-f_) = 5.355
N/mmz. Le dimensioni sono state assunte deterministiche con valori uguali a
quelli effettivi misurati sull'elemento strutturale, diversi da quelli di pro
getto (Fig. 3).

Per quanto riguarda il carico esso & costituito da peso proprio della tra
ve, delle coppelle che costituiscono il solaio, dalle finiture del solaio e
dal carico utile (si & assunto il caso di un ufficio non aperto al pubblico):
valori medi, scarti e statistiche sono assunti secondo la normativa CNR,1985.
Per le tre parti del peso proprio (peso della trave, del solaio portato e del
le finiture) che hanno statistica normale si ha rispettivamente: glm = 4,556,
Ogl = 0.2202; Iom = 24.765, ng = 1.7376; I3 = 5. , Og3 = 0.3 (unita kN/m).
Combinando le 3 normali si ottiene la statistica N(34.321 , 1.7770). Il cari
co utile ha statistica estrema di 1° tipo ai valori massimi con media 9.494
e scarto 3.0303 (parametro forma a = 0.4232, moda q = 8.130) . Il carico com
plessivo € p = g+q : la statistica di p viene determinata calcolandone i pri
mi 3 momenti mediante uno sviluppo in serie intorno ai valori medi arrestato
ai termini quadratici (Migliacci, 1974). Si ricava pp, = 43.8148 kN/m, Op =



120

Tabella 3: Sommario delle iterazioni per la ricerca di B: sezione trave Fig.3

VA
ITterazione Varia Punto di a .
= ox! X1
No. bile collasso i
8
£ 26.147 0.257055+10 0.806
c
6
1 £ 527.000 0.709847+10 0.022
N
6
p 43.806 ~0.188433°10 -0.591
(asse neutro)x = 108.491lmm B = 4.942494
c
11
f 4.808 0.425999+°10 0.999
c
7 -4
2 f 520.621 0.328241°10 0.771°10
Y 8 -3
P 56.591 ~0.188433°10 ~-0.442°10
x = 324.053 B = 4.261555
c
S B & o
£ 3.328 0.707175°10 0.999
c
7 -4
3 f 526.981 0.336290°10 0.476°10
Y 7 -3
p 43.815 -0.188433°10 -0.267°10
-5
B = 4.261653 Pf = 0.9789-10

4.3764 kN/m, Ya = 0.01160. La statistica di p viene modellata con una lognor
male a 3 parametri e da questa ci si riconduce alla normale equivalente: si
ottiene in definitiva pg = 43.8064, oN = 4.3764. Quest’ultima statistica ha
media e scarto assai poco diversi da quelli originari ottenuti mediante lo
sviluppo in serie in quanto l'asimmetria era molto piccola. La ricerca itera
tiva del valore dell'indice di sicurezza B, riassunta in Tabella 3, conduce
al valore R = 4.2617 (Pf = 0.9789+107°).I1 valore ottenuto per la probabilita
di rovina si colloca sul limite inferiore della banda suggerita dal CEB (1978)
che, si ricorda, va da 1072 a 10~7 secondo la gravita delle conseguenze : ad
ogni modo esso & accettabile.

4. CONCLUSIONI

Si & mostrata una metodologia stima di strutture in c.a. esistenti:
essa richiede un esame della struttura, la determinazione della statistica
della resistenza del calcestruzzo col metodo di Bayes applicato ai risultati
delle prove, il calcolo della resistenza di riprogettazione f ed 11 suo

cd,r
confronto con quella di progetto f cd” Se risulta £ <f la struttura non

’
é da scartarsi immediatamente, ma se ne calcolera ig probgblllta di rovina
Pg con uno dei metodi di livello superiore: si suggerisce di accettare valo
ri di Pf sino a 1074, I valori minori proposti dal CEB sono valori da assu
mersi in fase di progetto quando sono presenti tutte le incertezze irregola
ri o non aleatorie: in fase di riprogettazione queste ultime sono in gran:paE

te, se non completamente, eliminate.
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UN MODELLO PER L’ANALISI SISMICA
DI EDIFICI PLURIPIANO.

D. Foti -~ M. Mezzina

Istituto di Scienza e Tecnica delle Costruzioni,
Universita di Bari.

SOMMARIO

Si propone un modello per la valutazione della risposta sismica
di edifici pluripiano nell’ipotesi di interazione tamponature-
struttura. La risposta del modello linearizzato é determinata
facendo uso dell’analisi modale ed ipotizzando il sisma come un
processo stocastico Gaussiano a media nulla.

SUMMARY

The article presents a model for the seismic response evalua-
tion of multi-storey buildings taking into account the interac-
tion between infills and structure. The excitation is modeled
as a Gaussian zero-mean stochastic process and the response of
the linearized model is evalued by the normal mode method.

1. INTRODUZIONE.

Nella progettazione antisismica di edifici multipiano a schele-
tro intelaiato non s8i pud trascurare il contributo fornito da-
gli elementi di completamento (tamponature, tramezzature), spe-
cie in interventi di riparazione e/o adeguamento.

Infatti, 1’influenza esercitata da elementi non strutturali
nell'analisi dinamica degli edifici varia in maniera decisiva
le funzioni di risposta della struttura considerata: la presen-
za di elementi di tamponamento, interagenti con i campi di te-
laio che 1i confinano, fa variare sia la rigidezza del comples-
so risultante, che la sua capacitad dissipativa. In particolare,
il campo di tamponamento trasforma il regime statico del telaio
cui appartiene da quello di struttura prevalentemente inflessa,
a quello di struttura reticolare; inoltre, la fessurazione dif-
fusa nella generica tamponatura, dissipa notevoli quantita di
energia elevando in maniera non trascurabile lo smorzamento del
sistema.

I1 presente lavoro si propone di determinare le caratteristiche
di risposta di edifici intelaiati tamponati nell’ipotesi che il
sistema sia a comportamento elastico lineare, sfruttando le
tecniche dell’analisi modale e considerando le variazioni che
si hanno nell’organizzazione delle matrici in gioco in funzione
della presenza o meno dei fenomeni di interazione predetti.

In particolare, la definizione dei parametri dinamici dei com-
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ponenti il sistema é effettuata attraverso metodi energetici,
che permettono di valutare i coefficienti di masgsa, rigidezza e
smorzamento, che rendono "equivalente" il sistema in analisi a
quello assegnato.

Alcuni esempi applicativi permettono di concludere il lavoro
attraverso un esame critico dei risultati conseguiti.
2. SCELTA DEI GRADI DI LIBERTA’.

Le equazioni che reggono il problema, neil’ipotesi che il si-
stema in esame sia a comportamento elastico-lineare sono:

Mi+Cu+Ku=-Max(t) . (1)

In (1) M é la matrice
delle masse, C la ma-
trice di smorzamento, K
la matrice delle rigi-
dezze del sistema, & il
vettore di trascinamen-
to, ¥X{t) 1l moto del
suolo durante il terre-
moto. Nell’ipotesi che
gli impalcati siano in-
finitamente rigidi nel
pianc, il vettore u dei
gradi di liberta assun-
t i nell’analisi
(N=numero di piani),
letti in un sistema di
riferimento globale
(0,X,Y,2), & costituito
dagli spostamenti u;,
uN+i , Uzn+i del punto
intersezione dell’asse
Z con l’impalcato i-
esimo (spostamenti re-
lativi vrispetto alla

- fig, 1 =~ fondazione e dagli spo-

stamenti UsN+1 4«00,y

usn+e6 del blocco fondale (v. fig. 1).

La determinazione delle matrici M, C e K pud essere fatta som-
mando, in base a semplici condizioni di equilibrio e congruen-

1 "

za, le matrici delle "e" sottostrutture di cui é composto l'e-
dificio.

3. MATRICE DELLE MASSE.

3.1. Tamponature non interagenti.

La valutazione della matrice delle masse, relativa ad un gene-



rico telaio in presenza di chiusure inerti, é effettuata se-
guendo quanto proposte in (I). In particolare, in questo caso,
le tamponature non subiscono alcuna deformazione durante il mo-
to della struttura che le confina e sono semplicemente trasci-
nate dal piano su cui gravano. In base a tali considerazioni é
possibile ottenere la seguente espressione della matrice delle
masse, partizionata in conformita al vettore spostamento:

u = U; |UN+i!Uzmilth+1lusmz!U3Ne»3!usn+4lU3N45IUaN+6
L J

- -

P | 0 |- |k | 0] 0| Ph| 0 [-5e

O | B | | 0 |-Ph| Pe| O | O |8

e | 0 [-ets| w | 0 | O |'Bh| O | -o¥
M = | 0 |-WP [-b| O | & |-eTBh[-ixY | of|-e'S'h (2)
O || e o |-whe| w | 0| 0 [ o
WP | 0 |-WS|hPe [-ixv | O | B | -ov|-e"h
0 0 [ 00 | @] 0 || u]| 0
_er5| a1y | eI | -0 |-WSve| ov |-WTSre| O | 0

Nelle espressioni precedenti si sono utilizzate le quantita di
seguito riportate; ad ogni campo di tamponatura é stata asso-
ciata una coppia di indici (i,j), essendo i 1’indice relativo
al piano su cui grava la tamponatura (N=numero di piani) e J
l1’indice relativo all’'’allineamento verticale di appartenenza
(Mznumero di campi per ogni piano);inoltre si é indicata con pwu
la densita della muratura econ Xp e Yp le coordinate del punto
P del campo suddetto:

a) quantita scalari

h;i = quota del piano i

mi = Z; m; (j=1,...,M)

Ji(r,s) = ZJ(J puXpr YpsdV) {(j=1,...,M)
Vi

sxi= Ji {0,1) , s¥i= J;i (1,0) ,

ixy = J3(0,2) , ivi= Ji(2,0) , i*xvy= 03 (1,1) ,

p = I m (1=0,...,N-1)

10 = ix; +ivy o, 0 = T; 19 R (i=0,...,N=-1)

o¥ = I s8%; y, OY = X 8% , (i=0,...,N-1)

i R y 1Y = Ly ivy , 1¥X¥= %yixyy; ,  (i=0,...,N-1)

£x = hTPh+ix , £Y = hTPh+;v .

b) matrici di ordine N
diag m; ,
diag s*; , 8Y = diag sY;

X

i
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I° = diag i°®; .

c) vettori di ordine N
vettore unitario ,
[h1 hz...hn’ .

T

=i

3.2. Tamponature interagenti.

In questo caso la matrice delle masse & ottenuta ipotizzando u-
na legge di interpolazione degli spostamenti all’interno del
generico campo di tamponatura variabile linearmente con la quo-
ta tra un impalcato ed il successivo. L’espressione delle varie
partizioni, che si ottiene in guesto caso, differisce pertanto
da quella trovats nell’ipotesi precedente ed é riportata di se-
guito:

- -

u = U UN+5iu2N+i|U3N+1lumn+z]usn+3iusu+4lubn+s!u3N+6

D e T

5| & | I’ | - | -8h| sv [-5*h | 0 | #°
@ | 0 =T | w | 0] 0 [wh| 0 |-o
M =| 0 [-bP |-htsv| 0 | & |-h'm [=i%v | ox [-bTey (3)
O | @ | 0 [wh| w | 0| 0| o
WP | 0 !"_;Tgx[ h'm ,‘I;Iy'[' o | ;y';"_;y"lil_l;g;

TS T T T e e ke e e s e e e e o em e em e - e e e

Le quantita utilizzate nella (3) sono le seguenti:

a) quantita scalari

m, sXi, 8¥;, ix;, iv;, ixvy;, io;,
o, of , o¥ , ;¥ s Y 5 Xy, 0 3
%, &V,

gid definite in precedenza;

b) matrici tridiagonali di ordine N, fornite nella fornma:

ai B 0 I
B az B2 0 oo
....i....i 0 iBN—li ax
P, con ' ar=(mr~y1+my ) /3 , Br=my /6

eccetto an=my-3 /3 ;



Sx , con ar=(s*y.;+s%x,)/3, Br=sx,/6 ,
eccetto aNn=8¥yx-1/3 ;

Sy , con ar={s8Yr-1+8Y¢)/3, Br=sYe /6 ,
eccetto an=s¥n-1/3

I° , con ar={i%, .3 +1%,) /3, Be =i, /6 ,
eccetto an=10y.; /3 ;

c) vettori di ordine N

ht = |hy hz...hy| s
mT = !..o(mr-1+mr)/2...mN-1/Zl '
8*T = | .. (S¥r-1#4s¥r ) /2. 8%n-1 /2| ;
sYT = oo (8Ye-n¥8Yr ) /2. .8V -1 /2| 5
10T = .. (i%r-1 410 )/2...0%0-1/2]

Si puo notare che in tutte le formule precedenti non compare
mai la massa my come tale o con i suci momenti statici e di i~
nerzia; essa, infatti grava sul piano N-esimo senza deformarsi
e, quindi, risente esclusivamente del moto di quest’ultimo; per
questo motivo deve essere inserita nella matrice delle masse
del sistema come carico di impalcato.

4., RIGIDEZZA E SMORZAMENTO.

La valutazione della matrice delle rigidezze, nel caso di si-
stema a tamponature interagenti, deriva dal comportamento di un
pannello murario confinato da una maglia strutturale intelaiata
(I1).

Sulla base di indagini
gsia analitiche che spe-
rimentali si pud asse-
rire che la muratura a-
gisce sostanzialmente
come un puntone com-
presso che irrigidisce
notevolmente il telaio
cui appartiene, modifi-
candone il comportamen-
to. La definizione del-
le caratteristiche di

1:
¢ , ] C s . .
. onrice - rigidezza e di smorza-
| ! mento del complesso puo
' ILéx
1 na legge costitutiva
‘.

essere effettuata se-
guendo 1l procedimento
illustrato in (III}).

Infatti, partendo da u-

i : del tipo 1illustrato in

fig. 2, si puo giunge-

Ts re, mediante "lineariz-
- fig. 2 -

zazione equivalente", alla definizione delle caratteristiche
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meccaniche elasto-viscose della coppia di puntoni diagonali che
sostituiscono il campo di tamponatura.

In particolare, sfruttando il metodo APD (Average Period and
Damping), é possibile, una volta fissata la duttilita 68 richie-
sta alla tamponatura durante la risposta, determinare il fatto-
re di smorzamento equivalente fe, il periodo proprio Te, la ri-
gidezza ke e la costante di smorzamento ce di ciascuna delle
due bielle che sostituiscono la chiusura:

Be = Bo + (l/4uxm)({xe/2 + 1/s}jxmexp(sx~sxe)/x dx +
Xe
- (1/s + Xeexp(sXe)/2)lnd - Xe[x“exp(sxewsx)/x dx +
ixe

+ (xm - Xe)/2) ; (4)

Te = Te; /8(1 + Xe(-3/2) fxm/(x exp(sx-8xe)) dx ) ; {5)
dxe
ke = (ko/2)8%(1 + xe(-3/2) [2mJ(x exp(sx-sxXe)) dx )-2 , (6)
Jxe

Ce = 2Bed(kem/(2cos2qa)) . (7)

Nelle formule precedenti compaiono le seguenti quantita:

m = massa del pannellc di muratura 1
ko = EA/L = rigidezza iniziale del singolo diagonale R
E = modulo di elasticita della muratura R
L = lunghezza del puntone ;
A = area del puntone equivalente = 0.1 L ’
s = costante caratteristica della curva inviluppo della

resistenza y
S = A f¢ exp(-sx) curva inviluppo della resistenza )
fc = resistenza a compressione della muratura )
Xe = accorciamento al limite elastico del puntone "
Xm = accorciamento massimo esibito durante la risposta ,
8 = xm/xe = duttilita richiesta y
Bo = fattore nominale di smorzamento viscoso .

Per quanto riguarda lo smorzamento dell’inters struttura, noti
i fattori di smorzamento dei vari componenti il sistema (te-
laio, tamponatura, suolo), é possibile determinare i fattori
modali del complesso mediante un procedimento di media pesata
(I11).

5. DETERMINAZIONE DELLA RISPOSTA STRUTTURALE.

Schematizzando 1’evento sismico come un processo stocastico
stazionario, partendo dall’'equazione (1) e sfruttando i risul-
tati dell’analisi modale, possibile per la disaccoppiabilita
delle equazioni del moto, si pud determinare la risposta del
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sistema.
Introducendo la trasformazione in coordinate normali

u=2gq ) (18)

in cui Z é una matrice rettangolare N*M (M<=N), che ha come i-
esima colonna l’i-esimo autovettore iz, normalizzato rispetto
ad M, la (18) fornisce gli spostamenti u in funzione dei primi
M modi di vibrare. Inoltre, se si fa l'ulteriore ipotesi che
tale trasformazione disaccoppi, unitamente alla matrice delle
masse e delle rigidezze, anche la matrice di smorzamento, le M
equazioni normali disaccoppiate, che si ottengono a partire da
(1), hanno la forma:

G o+ 2B+ Qi %2ar = - Lix(t) , (19)
(i=1...M), essendo Qi la i-esima frequenza propria, Bi 1’i-
esimo fattore di smorzamento e It = ;zT M a il fattore di par-

tecipazione i-esimo.
La relazione intercorrente tra la componente di spostamento
ui (t) e 1’accelerazione X{(t), ovvero tra le trasformate di Fou-
rier Ui (Q) e X(Q), é:

w (t)=2; 5z qy(t)=Z; s2i [y Hi(Q) X(t) = Hie(Q) Xx(t) ,(20)
Ui (@) = Hio (Q) X(Q) (21)

essendo H; (Q) la funzione di risposta in frequenza relativa al
modo j-esimo e Hio (Q) la funzione di risposta (ricettanza) re-
lativa al grado di liberta i-esimo per l’eccitazione al piede
x(t).

Operando in maniera simile si possono ottenere le seguenti re-
lazioni, valide per la r-esima componente di forza e per la sua
trasformata:

Fr(t) Sr kei owi (t) = Zr kei Hio(Q) X(t), (22)

FI(Q) v krs Ui(Q) = Xr ke Hio(Q) X(Q)- (23)

Se l’eccitazione sismica é rappresentata da un processo stoca-
stico stazionario Gaussiano, essa ¢é completamente caratterizza-
ta dalla sua funzione densita di potenza spettrale:

Gx(Q) = lim (1/p) Zx 2 Xx(Q) Xk*(Q)/T , k=1l,...,p .(24)
T->o p->®

In queste ipotesi, anche una qualsiasi risposta puo essere ca-
ratterizzata dalla sua funzione densita di potenza spettrale.
In particolare, per spostamenti e forze valgono le relaziont
(rys=1...M ; k=l...p ; p~>ae):

Giuv(Q)= lim (1/p) Zx 2 Uik(Q) Uix*(Q)/T =
T->w
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= Zrs rZi s2Zi I'r Ts He (Q) Hg* (Q) Gx (Q) =

= ["Hio (2)]2 Gx(2) , (25)
GiF(Q)= lim (1/p) Zx 2 Fiw(Q) Fix*(Q)/T =
T->w
= Zrs(Z1 kit 12r)(Z0 Kio o2s) I'r Ts Hr(Q) Ha*(Q) Gr(Q) =
= |FHio (Q) ]2 Gx(Q) . (26)

In definitiva, la relazione che lega, in termini di contributi
modali, la funzione densita di potenza spettrale di una generi-
ca risposta all’analoga funzione dell’input sismico, é:

GR(Q) = Zrs &r @s Hr(Q) He* (Q) Gx(Q) , (27)

in cui gr é 1l’effettivo fattore di partecipazione relativo al
modo r per la risposta R.

Facendo uso della (27) é possibile ottenere i momenti spettrali
fm della generica risposta.

Nel seguito si fara l’ipotesi che la densita di potenza spet-
trale dell’input sismico GX(Q) sia fornita dalla seguente e-
spressione:

G {Q) = Go (Qe*+4B2?Qe?Q)/({Q¢2-02)2+4Bg? Qg 2Q%) (28)

in cui Go, Qg, Bg sono costanti. Questa espressione rappresenta
la densita di potenza spettrale della risposta in termini di
accelerazione assoluta di un sistema ad un grado di 1liberta,
eccitato al vincolo da un rumore bianco Go, eggendo Q¢ e 8¢ la
frequenza naturale e il coefficiente di smorzamento di tale si-
stema. Variando opportunamente i parametri Go, Q¢ e Bg €& possi-
bile simulare vari tipi di input sismico di differente intensi-
tad, modulati in funzione di diverse caratteristiche del sito.

Per sistemi a piu gradi di liberta ysulla base della {(27), la
fm si pud ricavare da (i, j=1,...,M ; m=0,2):
Fn = [” Qm GR(Q) dQ = Zisj @i &5 fm,iy ' (29)
1}
in cui
Fm,14= Rel[” Qm Gx (Q) H; (Q) Hsy*(Q) dQ! (30)
jJo |

sono delle quantita reali, definibili come momenti spettrali
incrociati delle coordinate q; e q; (H;j*{(Q) é il complesso co-
niugato di H; (Q)).

I valori di tali momenti spettrali, ottenibili utilizzando il
teorema dei residui, sono riportati di seguito (IV).

Siano ae = Be Q¢; a1 = Bi Qi az = B; Qi o = Qe 4{1-Beg?);
biz Qi J(1-Bi?); bz = @5 {(1-B;2). Inoltre siano Xx = Qg2 +
4Be*(bxk®>-ax?); Yx = 8 PBg2axbk per k=0,1, e si definiscano i
funzionali: A: = Ai(ao,bo,a1,bi,az,bz) =((ac-a1)2 =~ (be2+
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-bi12))((ap + a2)2 - (bo?%-bz2?)) - 4 beg? (ag-ai1)(aoc+az); Az =
Az (a0 ,bo ,a1,b1, az,bz2) = 2bo (ao+az)((ao-a:1)?~-(bo?-b1?)) +
2bo (a0 -~a1 ) ((ao+az )2-(bo?-b2%)); As = Ai{(ai,bi,-a0,be,az,b2) ;
As = Az (a1 ,b1,~a0,be, az,bz); Ci=((ao-a:1)?® + (bo?-b12%2))Xy +
+2bi {ap-a1)Y;; Cz = 2bi{ac+ ~ai )Xi- ({(ap-a1}% + (bo?-b1%}))Y1;
D1 =(((ap-a21)%2~(bp2*-by* + +4bo?(ao-a1)?) (((aptaz)® =~ (be?-

nN

))
b22))% + 4 be? (aoc+az)?®); D2 = ={((ao-a1)?*+(bo?-b1%))?+ 4b,
(ao-a1)2)(((ao+a1)? + (bo?-bi2))%+ 4b1? (ao+ai1)?)(((ai+az)?
(b1%-b22))%2 4+ 4by2 (ai+az )?).

I momenti spettrali incrociati valgono:

fo,i5 = nGoQe? (((boXo + aoYo)Ar + (@aoXe -~ boYo)Az) /4aoboQ¢?*h
+ (C1As - CzA3) / biDz}; (31)

fz,o15 = nGoQeg? ({(boXo - aoYo)Ar - (aoXoe + boYo)Az) / 4aoboDy +
+{C1(2a1b1As-(a1?~-b1*)As })+C2 (2a1brAs+(a1?-b1%)As))/b1D2).(32)

A partire dai momenti spettrali fo ed f2z ¢é possibile ottenere
una stima del valore estremo del processo su un tempo T di os-
servazione. Tale valore é fornito dalla seguente espressione:

bmax = |X|max = ox{(4(2 1ln 20T)+0.5772/4(2 In 26T)) , (33)
mentre la corrispondente varianza é&:

0%max = 0%x(n?*/(12 1ln 26T)) . (34)
Nelle (33) e (34) si sono utilizzati 1 valori:

0 = (1/2n)4(f2/F0) 5 o%x = fo (35)
{frequenza attesa del processo e varianza).

Per un dato livello di confidenza & & possibile ottenere i li-
miti *s ox che a quel livellc di probabilita non sono superati,

con
s = {(2 In(28T/1n(1/(1-®)))) . (36)

6. ESEMPIO APPLICATIVO.

Sulla base della trattazione esposta ai numeri precedenti, in
questo paragrafo si é determinata la risposta di un edificio a
tre piani con struttura intelaiata in cemento armato (fig. 3),
con il solo telaio n.l1 tamponato. Si é ipotizzato che il sisma,
a sola componente orizzontale, agisca secondo la direzione Yy,
parallela al telaio tamponato. I risultati ottenuti hanno per-
messo il confronto delle funzioni di ricettanza relative allo
spostamento del terzo impalcato secondo la direzione x, la di-
rezione y, nonché alla rotazione torsionale dello stesso impal-
cato (figg. 4,5 e 6) nell’ipotesi di tamponature interagenti e
non. Infine, per valutare 1’influenza che il tipo di terreno su
cui posa il fabbricato ha sulla risposta dello stesso, si sono
diagrammati i valori estremi attesi dello spostamento del terzo
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impalcato secondo la direzione y e del taglio globale Vy al

]

Y

/ 1
7000
'/

L 200 m

\ o -.——-E’ i;' l)’ »r

L+2 \ - fig. 3 ~ 1» 3.00

L

R
3
r

o

piede dell’edificio, in presenza ed in assenza di interazione,
al variare di Q¢ (Goe=.0018m?/sec? ,fg=.6) (figg. 7 e 8).

La determinazione delle matrici di massa, rigidezza e dei fat-
tori di smorzamento modale dell’edificio, ¢é stata effettuata
considerando separatamente 1 contributi dell'intelaiatura e
delle tamponature. Si é cosi ottenuta la matrice delle rigidez-
ze della sola parte strutturale (le unita di misura sono in
t,m,sec):

28080 -14040 0 0 0

B T i e el O Sl el ke

28080 -14040 1.05E5 -2.1EH6 1.05EbL

0
0

T S S S
0

-2.1E5 1.05Eb 0

14040 1.06E5 ~-1.1E5
+ t 28080+—14040+ + 70200+ 35100+ 0
Ki = SIMM. f f &8080+—14040+ .35100.I~ 70&00+ 35100
TR I bl Sk e

14040 0 ~35100 35100
f +2 1E6 tl 05E6+

t +2 1E6 ti O5EG

f +1 05E6

e la matrice delle sole masse di piano:



6.5 0 0 0 0 0 -37.91 0 0
et T T TS T e

Fr bt ot ot o P70 770 e

P st 70 Tl o TG

" - som. Tttt TS Tt O
| P st 5 T8 T
Pt 775 170

Pt 770

F77 s
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Per quanto riguarda la tamponatura, nell'ipotesi di assenza di
interazione, essa é considerata semplicemente come una massa
che grava sul piano inferiore, per cui, poiche la massa del

singolo pannello é pari a:

m= 1.5%¥.20%3.15%5/9.81 = .48 t sec®*/m ,
si ha:
— 96 0 0 0 0 0 -4.82 0 0 1
S A T A A SR R
frm bttt ot o et
Pt et o F o T s Ty
" - s, T PRSI TTG
LA B S A L
Pt s 7o TG
LR TL
L LT

In presenza di interazione, viceversa, il con
ponature é da valutare in termini di massa,

tributo delle tam-
di rigidezza e di

smorzamento, per cui le matrici da utilizzare nell’analisi so-

no:
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.64 .16 Y 0 0 o -3.2¢ ~.80 0

o + —.g4 + —.;6 + - 5 + - 6 * 0 + : go + 3 51 + i.go
i R R S

LI Sl Bl bl Sl bl

w - N LR E R E RN I

T - +“_g4+—5 Jr—a ‘f"g

LYWL

RTWILE

+ o + 51—41

t 0 0 0 0 0 0 0 0 0 :
T T T e T TS T T
t-- Jr“a Jr“g ‘r*g Jr—g 1"5 Jr"g ’r"a

P T ierss Teses’ 0 T o o 1o

o - som. T Tigeat Teass’ o T o TG
+ o + —6566f - 6 + - 6 f - 5

Tt - 1“'5 Jr"(; L

t-- +‘5 Jr"g

_ L S

- 0 0 0 0 0 0 0 0 0

A A Aot Bl S e S
t-- Jr-g +"" +—- Jr‘* +"5 1"'6 7“5
*“”*gzuthwﬁ'“ =5 t75 7%

& - o, 7 Tt e o T TS
LR P B E B

t-- ‘i“; 1“‘5 ‘i“"(')’

t-- Jr——(; Jr-g

i t-- ’r“a_

In definitiva, nell’ipotesi di assenza di interazione le matri-
ci da utilizzare sono:



K=K , M=M + M
mentre, 1in presenza di
interazione:
K =_Kit+K? , M = M +M?®

L'analisi modale condotta
in entrambi i casi condu-
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1E-2

1E-4
ce al seguenti valori \
delle pulsazioni proprie:
p prop . \//\
- assenza di interazione:
Q:1=13.877 , ©2=19.768 ,
0N3=24.846 , Q4 =38.653 , 25 50 @ rad /sec 100
Qs=54.817 , Qe=55.544 ]
0, =68.808 , Qs=78.631 , - fig. -
Qe =97.761
- presenza di interazione
9:=13.858 , Q.=20.841 ,
Q3=29.446 , Q4=39.187 ,
Qs =57.273 , Qe=58.915 ,
Q7=84.695 , Qs=86.116
Qe=126.706.

La determinazione dei pa-
rametri caratteristici
del modello,; nei due casi
trattati, ¢é completata
dai fattori di smorzamen-
to modale.

- Assenza di interazione:
in questo caso lo smorza-
mento é tutto attribuibi-
le alla struttura in
c.a., per cui si assume

Ri =.02 ,

i=z=1,2,...,9

-Presenza di interazione:

l’applicazione delle for- ). ’
mule determinate nei pa- X Yy :
. . ~~
ragrafi precedenti, porta ,p
a definire i seguenti va-
lori
1E-5

B1=1.919E~-2,82=1.960E-2
Bs=2.348E~-2,B4=1.958E-2
Bs5=1.991E-2,B6=2.121E-2

1E-5

rad / sec

100

25

00

B7=4.182E-2,Bs=2.348E-2

Be=5.635E-2, - fig. 6 -

I1 confronto tra le funzioni di risposta relative ai due casi
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trattati é reso evidente dai diagrammi riportati di seguito.

/"--—
060 // d

20 40 &g rad /sec 100

- fig. 8 -~
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RISPOSTA A CARICHI ISTANTAREl DELLE SEZIONI IE C. A, IBFLESSE

RIBFORZATE HEDIARTE FLACCAGGIOQ

P. Malangone

Istituto di Ingegneria Civile - Univerzsitd di Salerno

SOMMARIO

Nel ©presente laveoro viene affrontato il problema dell’assetto
statico, per effetto di una seguenza di sollecitazioni lenta-
istantanea, delle sezioni rettangolari inflesse in <. a. rinfor-
zate con lamiere aggiuntive (sezioni "placcate”).

Viene prichiamata, in primo luogo, la necesgsgitda 4di definire un
modulo elastico fittizio per l’accialo di placcaggio, 1in dipen-
denza del fenomenoe di scorrimento tra lamiera e c¢alcestruzzo
dovuto alla presenza dell’adesgivo strutiurale.

Viene aquindi osservato che alla sezione in esame pudé esgsere
utilmente applicato il metodo tradizionale di verifica delle
tensioni ammissibili, a patto di scegliere adeguatamente 1 va-
lori dei coefficienti "n" di omogeneizzazione +tra acciaio (sia
preesistente che di placcaggio) e calcestruzzo, con riferimento
alle differenti fasi di lavoro della sezione,

La verifica dello stato tensionale finale viene riferita alla
effettiva sgsegquenza di sollecitazioni lenta-istantanea ed ail
corrispondenti wvalori 4di "n", wvalutando gli incrementi di ten-
sione nella sezione placcata a partire dallo stato tensionale
indotto dai carichi permanenti in quella iniziale,

Viene infine richiamato un procedimento iterativo per la ricer-
ca della soluzione numerica del problema, e vengono esposte al-
cune considerazionl conclusive,

SUMMARY

The aim of this paper is the stress evaluation of reinforced
concrete rectangular sections strengthened by subsequently
bonded steel sheets, when an instantaneous increment of
flexure is superimposed to a dead bending.

It 18 assumed a fictitious elastic modulus for ihe bonded
steel, owing to the sliding wich takes place between steel an
concrete, and then the section is studied for the effective
sequence of the loads and for the corresponding modular ratio
"n" values (according to the WSD method).

There are also a brief explanation of an iterative computatio-
nal procedure for final stresses and some conclusive remarks.
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. INTRODUZIORE

Come & noto, molti interventi di rafforzamento di strutture
in conglomerato armato vengono realizzati solidarizzando al
calcestruzzo, mediante composti epossidici, lamiere in acciaio
di ridotto spessore.

Questa tecnica discende in effetti da un’'idea di L’Hermite,
il guale suggeri la realizzazione di elementi strutturali
mediante getto di calcestruzzo in casseri metallici spalmati
con resine, con funzione di armatura definitiva [1].

Pur non traducendosi nella tecnologia prevista, la proposta
ha dato origine nel tempo alla tecnica del placcaggio” delle
sStrutture in calcestruzzo, la guale offre indubbi vantaggi
esecutivi (rapiditd, flessibilitd di intervento, pesi ridotti)
e rappresenta talvolta la sola alternativa all’intervento di
demolizione,

Le lamiere di placcaggio, applicate in genere ad elementi
strutturali inflessi o pressoinflessi abbisognevoli di armatura
integrativa, hanno dungue un compito del tutto analogo a guello
delle armature preesistenti, salvo che per esse il meccanismo
di aderenza acciaio-calcestruzzo & agsicurato dalla presenza e
dalle caratteristiche dell’adesivo stutturale.

In particolare, la sezione placcata risgsulteria in genere sog-
getta ai soli incrementi istantanei di sollecitazione successi-
vi al rinforzo, mentre le sollecitazioni permanenti continue-
ranno ad agire su quella iniziale.

Rispetto alle normali sezioni in c.a., la verifica delle
sezioni placcate pone tuttavia problemi specifici,.

Sarebbe infatti necessario, a rigore, rinunciare all’ipotesi
¢lassica di conservazione delle sezioni piane, & causa della
deformabilitad sotto carico dell’adesivo soggetto a scorrimento.

Sono disponibili in proposito soluzioni generali del
problema perseguite in regime elasto-viscoso lineare, a costo
tuttavia di appesantimenti formali e conseguenti limitazioni di
carattere applicativo [11]), {127,

D’altronde, non tutti gli aspetti del comportamento reologi-
co degli adesivi in strati sottili possono dirsi completamente
acquisiti, per cui alcuni parametri caratteristici dei modelli
messi a punto (in primo luogoe la rigidezza diffusa dello strato
di adesivo) sono oggetto tuttora di significative incertezze

Con l’adozione di modelli reologici limite & stato possibile
tuttavia conseguire soluzioni approssimate utili a fini
applicativi, che hanno portato alla definizione di moduli
elastici fittizi (per l’acciaio di placcaggio) con cui tener
conto delle deformazioni sia lente che istantanee del sistema
accoppiato lamiera-adesivo strutturale [6], [T].

Anche per tale motivo, alle sezioni placcate sembra allora
utilmente applicabile il metodo tradizionale di verifica delle
tensioni ammissibili [2], a patto di scegliere adeguatamene il
valore dei coefficienti di omogeneizzazione acciaio preesisten-
te-calcestruzzo ed acciaio di placcaggio-calcestruzzo in rela-
zione alle differenti fasi di lavoro della sezione.

D’alira parte, volendo procedere invece con la metodologia di



verifica agli stati-limite, sarebbe necessario effettuare i1
controllo di  situazioni d4di funzionamento -peculiari delle
strutture placcate- sulle quali non sembra esistano al momento
approfondimenti sufficlentil.

L’esperienza ha infatti evidenziato che la rottura di travi
rlaccate pud presentare spiccate caratteristiche di fragilita,
ed avvenire con meccanismi di collasso caratterizzati da piani
di frattura del calcestruzzo all’incirca paralleli alla giaci-
tura dell’incollaggio [4].

La verifica della sicurezza basata sul controllo degli
stati-limite caratteristici delle sirutture in ¢.a., 1ivi com-
preso lo stato limite di aderenza delle lamiere, potrebbe dun-
gque riuscire non significativa nel caso di elementi in conglo-
merato armato sottoposti a placcagglo.

In guanto segue, procedendoe con il metodo delle tensioni am-
missibili, si affronta in particolare 11 probhlema della rispo-
sta di una sezione rettangolare placcata ad una segquenza di ca-
rico costlituita da "flessione permanente + flessione istanta-
nea", in analogia a guanto studiato in [i3) in tema di risposta
delle sezioni in ¢.a. a sollecitazioni lstantanee,

Lo stato di sollecitazione permanente (0) & naturalmente
legato all’azione deil carichi 41 lunga durata, i1 quali solleci-
tanc di regola soltanto la gezione di calcestruzzo e le armatu-
re metalliche preesistenti al rinforzo.

I1 corrigpondente stato tensgionale pud essere allora valuta-
to, come & bhen noto, assegnando un valore elevato al coefficien-
te di omogeneizzazione n,:Ef/E, (essendo E, 11 modulo elastico
del calcestruzzo per carichi di lunga durata ed Eg il modulo
elastico dell’acciaio originario} volendosi tener conto, sep-
pure in modo approssimato, degli effetti indotti dalle defor-
mazioni viscose relative al calcestruzzo.

Il successivo stato di sollecitazione istantanea (1), dovuto
all’azione dei carichi accidentali, interessa invece la sezione
placcata nel suo complesso e =i sovrappone all’assetto statico
relativo alla sezione preesistente. Il corrispondente stato
tensionale incrementale dovyri essere allora riferito al valore
reale del modulo E; del calcestruzzo sotto sollecitazioni
istantanee.

Ne conseguono in guesta fase valori ridotti del coefficienti
ny=Ef/Ey ed n :Ep/Ei {essendo Ep 11 modulo elastico istantaneo
dell’insieme lamiera-adesivo), con cul omogenelizzare rispettiva-
mente le armature preesistenti e gquelle di placcaggio.

Per la verifica dello stato tensionale finale della sezione
in esame & necessario riferirsi dungue all'effettiva sequenza
di sollecitazioni lenta-istantanea, valutando gli incrementi di
tensione nella sezione placcata a partire dallo stato ftensiona-
le indotto dai carichi permanenti nella sezione originaria

La scelta ricorrente di un unico elevato valore di n per la
verifica delle sezioni nelle due fasi (c¢ome pure per 1 due tipl
di armatura nella seconda fase) e la sovrapposizione degli sta-
ti tensionali corrispondenti porterehbero invece, come & facile
prevedere, a valutare tensioni finali nel calcestruzzo di certo
inferiori al valori effettivi.
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2. POSIZIOBE DEL FROBLEMA

S1i consideri una sezione rettangolare inflessa a doppia ar-
matura Ag, Kf (sezione iniziale), cul siano applicate armature
di placcaggio Ap, Ab rispettivamente ai lembi teso e compres-
so (fig.1a).

Si indichi con stato (0O) 1l regime deformativo e +tensionale
conseguente ad una sollecitazione "permanente" M, di flessione
agente sulla sola sezione iniziale

51 indichi poi con gtato (i) 1l regime incrementale deforma-
tivo e tensionale conseguente ad una scllecitazione "istanta-
nea" My di flessione agente invece sull’intera sezione riforza-
ta. Tale regime si sviluppa, dungue, a partire da guello esi-
stente sulla sezione iniziale,

Aec €cq 40, Sco
A 1 i
P T e‘fo ; |
'Lé Emaread AR \ } +
U ,M \\\ lay \\Qi % feu
- TN
H h s —I N N
i
fo —— 3 T Aes |
- d ——— - 4
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A — |
P g Ae
$*B__L g i___p_‘_l
~N
(a) {(b) (c)
fig. {

Il regime di deformazione relativo allo stato (O) pud essere
allora rappresentato con (fig. ib):

€o(E) = €oo-(legg|*tecole/n il e (1)

essendo €., la deformazione specifica al lembo superiore della
sezione {positive le contrazioni) e £ l’ascissa della fibra
generica misurata rispetto a tale lembo.

1 o
Il regime 4i deformazione relative alle s

4+
sentabile d’altra parte con un incremento istantaneo di de-
formazione Ae caratterizzato da una rotazione della sezione, a
rartire dallo stato precedente, attorno al generico punto Oy
(fig. tb).
Risulta ovviamente:

A (B) = A€ (L1-E/81) v i i e e (2)
essendo A€, l’incremento di deformazione (contrazione) al lembo

compresso ed ay la profonditd dell’asse ilstantaneo di rotazione
della sezione,



2.1 Deformazioni e tensioni nel calcestruzzo

Con riferimento ora allo stato di sollecitazione complessivo
(fig. ic), & possibile individuare le seguenti zone lungo la se-
zione di calcestruzzo:

ZONA I. E’ la zona caratterizzata da:
O & B & AL e e (3)

In tale zona le Ac(g) e le €5(g) risultano entrambe di
contrazione, per cui le +tensioni finali nel calcestruzzo
valgono:

o : Egeg+Eihe = Boleeo-(|ego|teco) 8/RI+BiAec(1-6/a1) ... (4)

essendo E,, E{ i moduli elastici del calcestruzzo rispettiva-
mente sotto carichi di lunga durata e sotto carichi istantaneli.

7ONA II. In tale zona, a causa dell’incremento istantaneo di
sollecitazioni cui la sezicne & soggetta, le fibre dai
calcestruzzo scaricano parte della compressione iniziale.

Le A€ risultano infatti deformazioni incrementali di dila-
tazione, con segno opposto a quello delle €4

La zona II risulta allora limitata inferiormente dal valore.
Ex di € in corrispondenza del quale la tensione complessiva
(compressione iniziale + decompressione) vale Zero.
Poiché & per ipotesi Ey ! E,, la fibra di calcestruzzo all’a-
scissa €% risultera ancora contratta pur essendo scarica.

Con riferimento alla (4), il valore di g€x si valuta ponendo:

o(€) = Eoeo(ﬁ)*EiAﬁ(ﬁ) S e et e e e e e s (B
da cul , ricordando le (i), (2):
(Bg€cotEylec)ay

E¥ = e {&)
Eo(,€f0|+€c0)ai/h+E1A€c

La zona II & dunque definita da:
ay S E LER e e e e e e e e e {(7)

e la relativa distribuzione delle tensioni complessive nel cal-
cestruzzo vale:

Oz Egleco-(|€fo|*€co) €/DI+E A (1-E/81) . vvive i s (8)
ZONA III. Tale zona & caratterizzata da:
Ex § £ L H ..., .. e e e e e (9)

con fibre d4di calcestruzzo ovungue scariche.
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Tenendo conto delle relazioni precedenti, la rappresentazio-
ne complessiva delle tensiocni finali nel calcestruzzo pud scri-
versi allora:

clg) = B{Eo[eco-(lefo]+eco)g/hJ+EiA€c(1—g/ai)I ......... (10)
1 er O ¢ $ %
con B N P s R (11)
™~
0 rer £%¢ x ¢ H,

Poiché per £:0 la (i0) fornisce:
o(o) = EOGCO+E1A€C < Gco+A0c pod Gci ..................... (12)

essendo ooy la tensione finale nel calcestruzzo, pud scriversi
Sinteticamente in ultimo:

O(E) = BOei (1=€/E%) i i it e (13)
con B ancora espresso dalle (£1).
2.2 Deformazioni e tensioni nelle armature

Nello stato (0O) di deformazione bFermanente, per le armature
iniziall Ay, Ay risulta rispettivamente:

lefoI T €oo(N-Xo)/Ke v P (14)
€80 T €colXe=8)/Ke ..., e (18)

avendo indicato con €for €fo le deformazioni specifiche per
l’acciaio teso e compresso.

In corrispondenza dello stato (1) di deformazione incremen-
tale, per le armature Ag, Af 3i ha poi:

Aeg = Aec(h—ai)/ai ................................... (18)

mentre per le armature di prlaccaggio Ap, Ap risulta:
Aep = Aec(H-24)/a5 i (18)
Aeh = Aee L.l e e e (19)

Le tensioni nello stato (0) valgono allora (positive le com-
pPressioni):

ofO = Efﬁfo ............................................ (80)

AJ

9fo

]

ix
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mf
|2 7]
o
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Con analoga convenzione, nello stato finale risulta invece:

Ofy = Ofo+tA0f = Ogg-Bflec(h-ag)/ag. ... (22)
O'fy = Ofg+A0f = Ofp+Eghec(ag-8)/aq . oo (23)
Op 7 ~EpAeg (Ho@y) /81 oot (24)
Oh 7 Bplla ot (25)

Ponendo ora:

Acc = EiAec ............................................ (86)
ni = Ef/Ei ............................................. (27)
Np = Bp/Ef orce e (28)
NG = EE/EQ « oo oo (29)

le (22), (23), (24), (25) diventano infine:

Off = Ofo-MACe(N-81) /8¢ v v e (30)
CFi = OetNIACE(B1=8)/8Y vt (31)
Op = ~NpAGe(H-81) /81 v (32)
Oh = NpAGe ottt (33)

3. EQUAZIONI RISOLUTIVE E METODO DI CALCOLQO DELLA SOLUZICNE

In corrispondenza dello stato di sollecitazione finale rela-
tivo alla sezione placcata (momento My:-My+My) & possibile infi-
ne scrivere,ricordando la convenzione sul segni delle tensioni,
le equazioni di equilibrio alla traslazione in direzione della
normale alla sezione e di equilibrio alla rotazione attorno al-
la risultante delle tensioni nel calcestiruzzo.

Risulta allora:

bcgiﬁ*/2+ﬁfﬁki+Kb0b+AfOfi+ApUp = 0
(34)

1 My+AgOgy (N-E%/3) +tAp0p (H-€%/3) -Ag0k( (E%/3-8) -Apopex/3 = O

Con impilego delle (12), (30), (31), (32), (33) le equazioni (34) di-
ventano:
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D(0go+AO:) EX/2+AT [0Fo+n(AC (ag-8)/ay] +ApnpAo, +
-Af [cfo+n1Acc ('h—ai ) /'ai 1 “ApnpAOc (h—ai ) /ai = 0
(3%)
My+Af[ofo+njAoc(h-ay)/ay) (h-£x/3) +Apnpdo (H-ay) (H-£%/3)/

|
! . .
{ /ay-Ag[0Fo+nACe(ag-6)/ay]) (E4/3-8) ~ApnpAccéx = O

dove €% vale, ricordandoe la (8) e la (29):

Ei ha in definitiva c¢che le (38) costituigeene un sigtema d4i
due equazioni algebriche in forma implicita del tipo

f(ay,Acs) = O

B(ay,A0p) = O e (37)

la c¢ul soluzione consente la determinazione dello stato di
tensione finale nella gezione placcata.

L'applicabilita delle (35) & ovviamente relativa al caso in
esame di sezione rettangolare inflessa goggetta ad un incremen-
to istantaneo di flessione. Altre situwazioni di funzionamento
possono tuttavia ezssere analizzate con considerazionl analoghe.

La soluzione delle (3%5) pud essere infine ottenuta definendo
11 seguente veittore 4di due componenti:

e quindi la funzione vettoriale:
viu > v(u) =z (f{u),g(W)) ... e ool (39)

che al vettore u di componenti (ay, Ac.) associa il vettore v(u)
di componenti (f(ay,Acy), g(a(,Acq)).
Si tratta allora d4i risolvere l’equazione vettoriale:

e e Ve WL LAY LA

via) = Q@ ... T . {(40)

0s8sia ricercare 1 valori del vettore u, e quindi delle sue com-
ponenti ay;, AC., che hanno come immagine il vettore nullo.

La soluzione della (40) pud essere ottenuta con una opportu-
na tecnica numerica [i4], costruendo un processo iterative di
convergenza di una sequenza di vettori {up} a partire da una
radice approssimata u, del problema.

Il procedimento in oggetto, sistematicamente applicato ad e-
sempico in {13}, pud essere facllmente tradotio in una lista 4i
istruzioni codificate e reso operante su microcomputer.



4, CORCLUSIOHNI

Come si & visto, la metodologia esposta consente di verifi-
care l’assetto tensionale di sezioni placcate inflesse per ef-
fetto di una sequenza di sollecitazioni lenta-istantanea, agen-
ti rispettivamente sulla sezione iniziale in cemento armato e
sulla sezicne finale rinforzata.

Il metodo consente, da una parte, di assumere nelle
verifiche i valori del modulo elastico del calcestruzzo pild op-
portuni a seconda delle fasi di lavoro della sezione; dall’al-
tra, di tener conto della specifica situazione di funzionamento
dell’acciaio placcato, ossia della non perfetta congruenza a
causa dell’adesivo tra lamiera incollata e fibre di calcestruz-
zo adiacenti.

Procedendo con l’approccio delle tensioni ammissibili, si &
ricercato allora il quadro tensionale finale non gia come somma
di effetti parziali su sezioni differenti (iniziale/placcata),
bensi per sovrapposizione dei guadri deformativo e tensionale
che progressivamente si instaurano nella sezione resistente.

La formulazione delle equazioni riscolutive & stata condotta
con riferimento ad una situazione di funzionamento specifica
(sezione inflessa), ma sembra facilmente estendibile anche ad
altri casi (sezione pressoinflessa/tensoinflessa).

Sulla base di studi precedenti [i13] relativi a problemi ana-
loghi, sembra infine proponibile wuna applicazione sistematica
del metodo esposto, e della relativa tecnica di risoluzione qui
richiamata, per cogliere 1’incidenza dei parametri significativi
-in particolare della "deformabilitd” delle lamiere placcate-
sulla risposta complessiva delle sezioni in esame.

S8alerno, gennaio 1989,
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SOMMARIO

Nel presente lavoro viene formulata la procedura per 1l'analisi
del comportamento istantaneo e differito nel tempo di strutture
di legno risanate mediante il getto di una soletta collaborante
in calcestruzzo armato. Tale formulazione & condotta in forma
generale nell'ipotesi di comportamento elastoviscoso lineare
dei materiali, considerando la deformabilita degli elementi di
connessione fra la struttura in legno ed il sovrastante cal-
cestruzzo.

SUMMARY

In the present paper the algorithms to compute the stress
response of a wood structure, strengthened by a R.C. slab,
under istantaneous and long term loads, are discussed. These
algorithms are established according to the hypothesis of
linear viscoelasticity, taking into account the deformability
of the linkage elements between wood and concrete.

1. INTRODUZIONE

Negli wultimi quindici anni si sono sempre pilld sviluppate nello
ambito dell'ingegneria strutturale la cultura e la sensibilita
per 1 problemi posti dal recupero e dall'adeguamento di strut-
ture degradate. Questo fatto & dipeso da un lato dalla
necessita di intervenire su un patrimonio edilizio di ragguar-
devole etda nonché di dover operare su strutture di grande
importanza per la comunitd, in primo luogo i ponti stradali ed
autostradali, in molti casi affette da situazioni di degrado
molto avanzate anche dopo tempi di esercizio relativamente
brevi. Lo sviluppo della disciplina afferente al recupero delle
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strutture degradate ha dato 1luogo ad una vasta produzione
tecnico~scientifica che ha mirato ad inguadrare in modo
razionale ed affidabile 1l'approccio a problematiche in molti
casi fra loro differenti ed alla circolazione di informazioni e
di metodologie operative in simposi internazionali (I), od allo
interno di commissioni appositamente costituite in seno ad
organi internazionali (IZ7}. A fianco delle formulazioni
teoriche per la risoluzione dei vari problemi, le possibilita
operative ed il 1loro buon esito hanno potuto, nella maggior
parte dei casi, essere garantite dalla messa a punto di
materiali speciali, aventi qualita specifiche atte a garantire
il raggiungimento delle caratteristiche prestazionali delle
strutture risanate. La tecnologia e la sperimentazione hanno
permesso la preparazione di materialil senza i quall non sarebbe
possibile procedere in modo affidabile al risanamento delle
strutture degradate, cosicche pud senz'altro affermarsi che le
operazioni intraprese su un gran numero di strutture ed am-
piamente coronate da successo basano la loro affidabilitad su
due fondamentali requisiti: la corretta e raffinata analisi
della struttura risanata e 1l'impiego di materiali con carat-
teristiche particolari, atte a soddisfare le ipotesi
dell'analisi.

La complessita dell'analisi strutturale e le negative con-
seguenze che peraltro possono derivare da valutazioni troppo
semplicistiche emergono in (III), (IV), ove sono indicate le
modalita operative dell'analisi di strutture in c.a. e c¢.a.p.
risanate con materiall di tipo cementizio od in (V), (VI), ove
il risanamentc prende in considerazione li'impiego di materiali
di tipo resinoso.

Nell'ambito del risanamento delle opere edilizie ha assunto
nell'ultimo decennio una sempre maggiore importanza guello
relativo al ripristino od all'adeguamento di impalcati con
strutture portanti in legno. Questa esigenza si & manifestata
in primo luogo nei tessuti urbani ove la presenza di gueste
strutture ha grande diffusione e valore storico, si pensi ad
esempio alla citta di Venezia, ed in forma generale in tutte
quelle realta edilizie ove la presenza di impalcati in legno
deve essere mantenuta per garantirne 1l'identitd sotto il
profilo storico ed architettonico.

Varie tecniche operative sono state proposte, anche in epoche
lontane, per procedere al risanamento ed all'adeguamento di
impalcati a struttura lignea, ricorrendo ad operazioni a secco
con profilati metallici posti a fianco od all'estradosso, od
ancora con lamiere opportunamente collegate agli elementi.
Recentemente si e sempre pil diffusa la tecnica del risanamento
ad umido, consistente nel porre al di sopra degli elementi in
legno un getto di calcestruzzo ad essi opportunamente col-
legato, cosi da realizzare una sezione mista legno-
calcestruzzo.

Attualmente sono state condotte varie operazioni di risanamento
di questo tipo e si dispone di alcuni dati sperimentali (VII),
(VIII), riguardanti il comportamento istantaneo, e differito
dell'accoppiamento legno~calcestruzzo, dai quali emergono
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indicazioni che fanno ritenere affidabile questo tipo di tec-
nica di risanamento e quindi la rendono suscettibile di impiego
generalizzato.

Alla base di un corretto funzionamento della struttura
risanata, ammettendo a priori che l'elemento strutturale di
legno sia in condizioni di sufficiente conservazione, vi e
l'efficienza del dispositivo di collegamento fra calcestruzzo e
legno. Tale collegamento, generalmente realizzato mediante
connettori metallici alloggiati in fori precostituiti negli
elementi di 1legno e sigillati con materiale epossidico, pos-
siede una non trascurabile deformabilita, la cul entita
influisce sulleo stato tensionale e di deformazione che si
instaura nella struttura risanata. Inoltre sia il calcestruzzo
che 1l legno presentano deformazioni differite nel tempo, il
culi sviluppo ed entita possono dar luogo a variazioni sensibili
dello stato deformative nonché ad aggravi tensionali nella
parte lignea. La corretta valutazione della procedura per
1'analisi di strutture risanate secondo guesta tecnica deve
pertanto tener conto in maniera realistica della deformabilita
del dispositivo di collegamento e delle deformazioni differite
dei materiali. In (IX) viene invero suggerita una tecnica di
analisi, basata su un comportamento elastico lineare dei
materiall, sotto azioni di natura istantanea, fornendo anche
indicazioni atte ad un dimensionamento pratico. Tale
prrocedimento non tiene in conte i fenomeni di ridistribuzione
delle tensioni dovute alla viscosita dei materiall che avven-
gono nelle sezioni della struttura risanata, il che pud portare
a non corrette operazioni di risanamento cul pud conseguire un
comportamento strutturale non affidabile.

Allo scopo di migliorare la comprensione dei complessi fenomeni
di ridistribuzione tensicnale che si manifestano nella strut-
tura risanata, nel presente lavoro viene formulata la procedura
per l'analisi del comportamento istantaneco e differito di
strutture di legno risanate mediante un getto di calcestruzzo
collaborante. Le equazioni che governano il problema, di natura
integro-differenziale, pur se caratterizzate da una certa
complessita, poOsSsono risolversi in modo sufficientemente
spedito ricorrendo ad un algoritmo numerico di discretizzazione
del problema nello spazio e nel tempo. I caratteri di base
della soluzione e 1la loro dipendenza dal variare delle leggi
costitutive assunte per i materiali permettono di individuare
alcuni casi limite di fondamentale importanza in corrispondenza
ali quali si hanno forti semplificazioni della soluzione ma
soprattutto si individuano le situazioni di sollecitazione pil
gravose per 1 materiali e per gli elementi di connessione. Da
tale conoscenza possono dquindi derivarsi regole pratiche che
permettono ai progettisti di formulare scelte operative che
assicurano 1l mantenimento nel tempo delle volute caratteri-
stiche prestazionali.

2. POSIZIONE DEL PROBLEMA
Si consideri 1l'elemento strutturale in legno di Fig.l, la cul

sezione trasversale & mostrata in Fig.2a. L'elemento viene
rinforzate mediante 1'inserimento di connettori di accilaio ed
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il getto di uno spessore di calcestruzzo al suo estradosso,
realizzando cosl la sezione mista di Fig.Z2b.

L'analisi della struttura risanata in presenza di una di-
stribuzione q(z) di carico verticale per unita di lunghezza puo
farsi assimilandola a due strutture monodimensionali, rap-
presentanti la nervatura in legno ed il getto di calcestruzzo
collegate da un vincolo continuo che simula l'effetto dei
connettori. '

Isolato un elemento infinitesimo di struttura all'ascissa z,
ove sussistono le sollecitazioni N _(z), M _(z), dovute al carico
esterno g{(z), ed evidenziate le azfoni mufue p(z,t), m(z,t) per
unita di lunghezza, di risultante F(z,t), M(z,t), scambiate fra
la trave di 1legno, il vincolo di connessione ed il cal-
cestruzzo, nonché 1l'azione nmutua z,t) scambiata fra il
calcestruzzo e l'armatura in esso éresente, le equazioni in-
definite di equilibrio dell'acciaio d'armatura, del getto di
calcestruzzo e della trave di legno nella sezione 1z, al
generico tempo t si scrivono:

Xi(Z,t) = -TC(Z,t) Td (1)
F'(z,t) = -p(z,t)
(2)

M'(z,t) = -m(z,t)
N'(z) =0

© (3)
M(z) = -q(z)

essendo (z,t) la tensione di aderenza fra acciaio e cal-

cestruzzo, d il diametro della barra equivalente ed avendo
indicato con un apice la derivazione rispetto alla variabile z.
La determinazione delle tre azioni incognite F(z,t), M(z,t),
X,{(z,t), si effettua lmponendo la congruenza delle deformazioni
tra le due parti in cui si & suddivisa la sezione.
Precisamente, indicati rispettivamente con ¢ . (z,t), (z,t),

(z,t), le deformazioni longitudinali 8%1 getto i cal—
cégtruzzo al suo bordo inferiore od in corrispondenza
all'armatura metallica e quella dell'elemento di legno al suo
bordo superiore; 1/r (z,t), 1/r,(z,t), le curvature del getto
di calcestruzzo e dell'eleme%to di legno; {z,t) la defor-
mazione dell'armatura metalllca, assunte p051tf e se concordi
con N_ed M le equa21on1 di congruenza nei punti ove si sono
effettfate 18 sconnessioni fra le varie parti costituenti 1la
sezione si scrivono:

als(z,t)-eci(z,t) = duch(z,t)/dz
l/rl(z,t)—l/rc(z,t) = d¢ch(z,t)/dz (4)
€ X(z,t)-scx(z,t) =0

Nella (4) du z,t)/dz e (z,t)/dz rappresentano rispet-
tivamente la vggla21one dello sggstamento longitudinale e della
rotazione dell'elemento di connessione.
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Per procedere negli sviluppi analitici introduciamc il vettore
deformazione (z,t) le cul tre componenti sono rappresentate
dai primi memb%l delle (4) ed il vettore di spostamento
generalizzato della connessione S,(z,t) le cui prime due com-
ponenti sono costituite dallo spostgmento longitudinale e dalla
rotazione del connettore, mentre 1la terza & assunta iden-~
ticamente nulla. In tal caso le (4) si scrivono brevemente:

S1(2,t) = §)(z,t) (5)

2
Assumendo per il legno, il calcestruzzo e la connessione un
comportamento eLastoviscoso 1ineare, individuato dalle funzioni
di viscosita J,(t,t'), (t,t'), (t,t'}), e per 1l'acciaio
d'armatura un comportaﬁento elas%?c lineare, descritto dal
modglo elastico ES, per 1 vettori §l(z,t), §2(z,t) puo
scriversi:

— t ¥ !

S;(z,t) = j [Eq(2) J9(t,t)+E (2) /E+E(2) J_(t,£')] dQ(z,t')+
+ [SET(2) 3,(t,t0) ag_(z,t') + y(z,¢) (6)
- t i r ¥

S,(z,t) = j Eop(2) Jop(t,t') dQ'(z,t")

ove con d indica il differenziale rispetto alla variabile t'

e gli integrali sonc del tipo di Stieltjes. Nelle (6) si sono
introdotti il vettore incognito @, gquello relativo alle azioni
esterne Q_, variabile lungo z, ed il vettore $ {z,t) contenente
le deform321on1 impresse ai materiali, in particolare il ritiro
del calcestruzzo. Tali vettori sono definiti dalle relazioni:

Q(z,t)T= [F(z,t) M(z,t) X (z,t)]|

X
T_

Qo(2) 7= |N_(2) M_(z) O] (7)

5, (z,6)7= [eg(z,8) 0 e (z,t)]

mentre le matrici quadrate di rango 3: F.(z), (z), E (z), di
natura esclusivamente geometrica, danno luogo, premoI€1pllcate
per il vettore colonna unitario a 3 componentl, alla parte
elastica del vettore deformazione relativamente ad ogni
elemento costituente la sezione, sog%et al vettore sol-
le01ta21one Q assunto unitario ed assumendo per essi un modulQ
lastico unitario. In modo analogo si definisce la matrice F,
che € relativa al vettore delle azioni esterne Q , mentre 1&
matrice F si riferisce agli spostamentl prodotti Bel connet-
tore dal~"'vettore unitario Q@' in corrispondenza a parametri
elastici unitari. Il calcolo delle matrici F & elementare, ad
esclusione della F per la cuili determinazione si deve, in via’
generale, procedere Eperimentalmente.
Introdotte 1le (6) nelle (5) e ricordando le (2), si perviene
all'equazione generale:

-[& Ean(2) Jon(t/t') aQ(z, ') + [E Bz, e,60) ag(z,en) = -
= Jg E,(z) J.(t,t") ag (z,t') - él(z,t)
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dove si & posto:

] — ¥ f
E(z,t,t') = gl(Z) Jl(t,t )+§S(Z)/ES+§C(Z) Jc(t,t ) (9)
La (8) & un'eguazione integro differenziale di Volterra, da
integrarsi con le condizioni al contorno:

Q(z=0,t) =0 (10)
Q'(z=1/2,t) =0 (11)

di cui la prime esprime l'equilibrio al contorno della parte di
sezione non direttamente caricata dal vettore Q_ e la seconda
la condizione di simmetria strutturale e di caric®.

Per la risoluzione della (8) pud convenientemente procedersi
per via numerica, discretizzando il problema nello spazio e nel
tempo, secondo una tecnica gii messa a punto per altri sistemi
strutturali (X) e che da 1luogo a calcolazioni facilmente
eseguibili con programmi di calcolo automatico. In particolare
il problema viene discretizzato nello spazio esprimendo le
derivate secondo 2z attraverso 1 loro rapporti incrementali
secondo le indicazioni del metodo delle differenze finite,
mentre nel tempo gli integrali vengono approssimati mediante la
tecnica dei trapezi. Suddivisa pertanto l'asta in parti di
lunghezza Az e l'intervallo di tempo t-t_ in un congruo numerc
di sottointervalli di ampiezza variabile,odetto ® 1l vettore
colonna di 3m componenti che comprende i valori delle funzioni
incognite nei punti di ascissa mAz, QO e § gli analoghi
relativi ai carichi esterni ed alle deformazioni impresse,
F(z,t,t")=F(z,t,t")-F . (z)J h(t,t') la matrice di deformabilita
totale della sezioneTcEe (8Fscritte per gli incrementi AQ, del
vettore @ fra gli istanti t, e ty_; assumono la Torma
pseudoelastica incrementale:

~ ~ K=1~. . ~ ~ ~
S, P - Ay - (

B k-1 9 T II Bigk-1 9 T M1k Qo T MRk (12)
ove la matrice g k=1 & da valutarsi quale valore medio dei
v%lggi assunti pe%’ t=t,., t'=t ’tk— , Mmentre la matrice
Eore si ottiene da11k differénza dei valori medi calcolati
r%éﬁe%tivamente per t=tk, £'=t.,t._,, oOppure t=t, ., t'=
=t.,t._ e la mgtrice” AFE Jraﬁp%esenta la diffe%e%za dei
valoritadsunti da F.J.(t,t') p&¥ t=t ,t _yr £t
All'istante iniziaié éi ha l'espress%oné:

~ ~ . ~

Eo,0 82 = "E1 Q,/E (13)

costituente 1l'inizializzazione del processo iterativo descritto
dalla (12).

Le modalitd operative connesse all'algoritmo rappresentato
dalle (12), (13) sono alguanto complesse e richiedono
familiaritd con i concetti dell'analisi delle strutture vi-
scoelastiche non omogenee. Peraltro i risultati che si derivano
dalle (12) e (13) sono influenzati dalla scelta che si opera
per descrivere le leggi costitutive dei materiali, cosicché &
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senz'altro di grande utilita ai fini pratici stabilire
situazioni limite entro le quali la soluzione del problema si
colloca. Per tale motivo nel prosieguo si esaminano le varie
possibilita che si hanno per la scelta delle funzioni J,, J_,
J ., € si individuano quelle che comportano i maggiori &ggragi
p8? i materiali, onde dedurre procedure di analisi piu im-
mediate, di uso semplice e dotate di accettabile
approssimazione.

3. LEGGI COSTITUTIVE DEI MATERTIALI

Gli stati tensionali che devono essere garantiti per le strut-
ture risanate nel loro usuale esercizio sono di entita tale da
permettere di formularne il comportamento nel tempo nell'ambito
della wviscositd lineare. Per gquanto riguarda il calcestruzzo,
la funzione di viscosita pud essere assunta utilizzando il
modello proposto in (XI), attualmente in fase di discussione e
di messa a punte finale, caratterizzatce da una notevole

precisione nella previsione del comportamento differito del
calcegtruzzo

La funzione di viscosita del legno non appare invece cosi ben
indagata e definita. Tale funzione, per la quale, in presenza
di umiditd costante, pud farsi riferimento ad un modello di
tipo ereditario con coefficiente finale di viscosita dipendente
dal contenuto in umiditad del legno, (XII), assume aspetto
totalmente differente qualora il grado di umiditd sia variabile
nel tempo. In tal caso alle deformazioni viscose prodotte ad
umidita costante si sommano quelle associate alla variazione di
umidita, come indicato nella legge costitutiva proposta in
(XIII), la cui formulazione peraltro & in piena conformita con
quella della viscosita lineare, basata sul principio di sovrap-
posizione. Sulla funzione di viscositd del legno sussistono
pertanto incertezze non trascurabili e risulta quindi di grande
interesse poter stabilire per esso una situazione limite di
comportamento. Infine, relativamente ai connettori, in (XIV)
sono indicati alcuni risultati sperimentali atti a definirne la
deformabilita. Le prove, condotte fino allo stato limite ultimo
e per azioni istantanee, possono dividersi nelle due categorie
di prove su connettori con funzionamento prevalentemente ad
azione di taglio, per le quali si rileva in campo elastico una
proporzionalita fra azione e spostamento longitudinale, dipen-
dente dal modulo elastico del legno, e di prove su connettori
con funzionamento prevalentemente ad azione di taglic e fles-
sione, ove la caratteristica forza-spostamento viene
individuata mediante il modello di trave su suolo elastico di
Winkler. In entrambi i casi non & difficile estendere la legge
costitutiva per individuare il comportamento differito del
connettore. Infatti, ipotizzando per il legno wuna umidita’
costante, pud porsi nel primo caso una deformabilita differita
della connessione amplificando quella iniziale mediante 1la
applicazione del coefficiente di viscosita del legno, mentre
nel secondo la risoluzione preventiva del problema non omogeneo
relativo all'equilibrio della trave elastica su suolo vi-
scoelastico permette di definire la relazione forze-spostamenti
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che tiene contemporaneamente conto della deformabilita dif-
ferita del 1legno e di quella elastica dell'acciaio del
connettore.

L'osservazione fondamentale, che permette di giungere a
definire il comportamento limite della struttura, deriva dal
fatto che la ridistribuzione delle tensioni che avviene fra il
getto di calcestruzzo e 1l'elemento di legno sara tanto piu
gravosa per il legno, guanto pill sara grande la deformazione
viscosa del calcestruzzo rispetto a quella del legno. La mas-
sima ridistribuzione si manifesta in corrispondenza alla
massima eterogeneita fra i due materiali, ovvero qualora per il
legno si assuma un comportamento elastico lineare, trascuran-
done le deformazioni viscose. In tale ipotesi anche la
connessione presenta un comportamente solo elastico e, in virtu
dello schema assunto per la determinazione del vettore @, la
struttura pud essere schematizzata gquale struttura elastica,
rappresentata dalla trave di legno, dalla connessione e dallo
acciaio d'armatura, in presenza di un vincolo viscoelastico
consistente nel getto di calcestruzzo. In tale struttura, in
presenza di azioni statiche, si ha una diminuzione nel tempo
dello stato tensionale nel vincolo viscoelastico ed un con-
seguente aumento nella struttura elastica. Ne deriva che la
trave in 1legno viene nel tempo sovraccaricata in meodo piu
marcato di quanto si avrebbe se anche essa presentasse defor-
mazioni viscose. La massima ridistribuzione, dato il carattere
rilassante dell'azione esercitata dal vincolo viscoelastico, si
manifesta in corrispondenza al modello di comportamento viscoso
del calcestruzzo che a paritd di coefficiente finale di
viscositd ne minimizza la funzione di rilassamento. Tale
modello & notoriamente gquello di solo invecchiamento (XV),
cosicché si pud affermare che le massime sollecitazioni nella
parte di legno si avranno assumendo per esso la legge co-
stitutiva elastica lineare e per il calcestruzzo gquella
elastoviscosa di invecchiamento.

Per quanto riguarda le sollecitazioni nella connessione, esse
risultano minori al crescere della sua deformabilita e vanno
diminuendo nel tempo, cosicché la situazione piu sfavorevole
per la parte in legno si ha assumendo la massima deformabilita
della connessione. Per quest'ultima la situazione limite di
tensione si ha invece ammettendone la completa indeformabilita,
ovvero formulando 1l'ipotesi di connessione rigida e valutandone
lo stato tensionale in presenza dei carichi trasversali allo
istante iniziale, quando non si sono ancora manifestate le
deformazioni viscose del calcestruzzo che ne attenuano lo stato
tensionale. Al contrario, relativamente alle sollecitazioni
prodotte dal ritiro, la massima sollecitazione si manifesta
sempre per connessione rigida ma a fenomeni viscosi esauriti.
Sulla base delle osservazioni svolte, la misura della sicurezza
strutturale nella situazione di sollecitazione piu sfavorevole
per il materiale ligneo, per 1la connessione e per il cal-
cestruzzo, richiede 1l'analisi strutturale nell'ipotesi di
comportamento elastico del 1legno e viscoelastico di invec-
chiamento per il calcestruzzo. All'istante iniziale, assumendo
indeformabile la connessione, si individuano le massime ten-
sione nei «connettori e nel calcestruzzo, mentre a fenomeni
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viscosi esauriti, considerando la massima deformabilita della
connessione, si ottiene 1lo stato tensionale pil gravoso per
l1'elemento di legno.

Le ipotesi ora indicate per il comportamento limite dei
materiali e le condizioni di vincolo esterne per la trave,
permettono di risolvere in modo particolarmente spedito il
problema, riconducendo l'analisi della struttura a quella di
una sola sezione trasversale e consentendo di ottenere
soluzioni analitiche per l'equazione integrale di Volterra.

4. SOLUZIONE PER COMPORTAMENTO LIMITE DEI MATERIALI
Le condizioni al contorno (10) dell'equazione risolvente (8)

permettono di porre il vettore incognito Q(z,t) e quelli noti
Qtz), $,(z,t), nella forma:

Q(z,t) = 1 @ (t) sin 27%
n=1 )

® mZ
Q(z) = I Qop Sin — (14)

n=1
z > nnz
S,(z,t) = T S, (t) sin 222

1 n=1 -in 1

essendo Q (t) vettori incogniti, mentre i vettori Q S, (t),

rappresen%ano i vettori della amplezze degli SVLluggl 1n gerle
di Fourier dei vettori noti Q ( z,t).

L'ipotesi di elasticita del lggno e d%lla connessione, e guella
di viscoelasticitad di invecchiamento del calcestruzzo, ammet-
tendo la costanza della sezione trasversale e del passo dei
connettori, permettono di scrivere:

Jch(t,t') = Jl(t,t') = l/El (15)
I (E,t") = [1 + (6,8 - o(t',E )1/E (t,)

essendo ¢(t,t ) il coefficiente di viscositd del calcestruzzo e

il suo tempo di prima possibile messa in carico. Introdotte
18 (14), (15), nelle (8) e derivando rispetto al tempo si
ottiene:

l‘q

=1 dQ /dt +
c E_]

n

BTA
+

|
|

1 s (16)
Qn do(t,E )/dat = -d§, (t)/at

Ammettendo wuna relazione di affinita fra la deformazione di
ritiro e quella viscosa, per §1n(t) pud scriversi:

S1p(t) = §1p(=) o(t,E ) /0(=,E ) (17)

cosiccheé la (16) scritta nella variabile ¢(t,€o) diviene:

Eop 99,/d6 + E_

Qn = "Eg Sy,(®)/d(e,t) (18)

C
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1 1
E——genﬁz (19)

+
i3]
WFA

+ E
1 S By B
osservando che F__/E_ rappresenta la matrice di deformabilita
elastica del p?gblgma, nella sezione omogeneizzata a cal-

cestruzzo, la (18) pud scriversi nella forma:

C

dQ /dé + D Q. = Q on/0(>,E ) (20)
ove sl & posto:

_ =1
Pn = Een E¢ (21)
éne°° = ~Eg E;é Sln(w) (22)
ed il vettore Q rappresenta la soluzione elastica del pro-

blema in presenza N§81 solo ritiro del calcestruzzo a fenomeni
viscosi esauriti.

Per la risoluzione della (20) pud utilizzarsi molto convenien-
temente il metodo delle funzioni di rilassamento ridotte (XVI),
(XVII), la cui applicazione conduce alla soluzione:

- -1
Qnlt) = Ky Rp(E, € )/Ey K™ Qpe ¥ (23)
_1 .,..1 -
+ én (1 §n<t,t0)/Ec] Qn §n Qnem/¢(w’to)
essendo rispettivamente K le matrici modale e spettrale
di D ed R (t,t.) 1la ﬁatr?ce delle funzioni di rilassamento

ridotte di tlBo dlggonale, il cul generico termine rappresenta
la funzione di rilassamento ridotta associata al corrispondente
autovalore Wi della matrice Q , avente espressione:

iin(t) = Eg exp{-uw, [o(t,E )-0(t , £ )]} (24)
Nella (23) il vettore Q__ rappresenta la soluzione elastica al
tempo t=t sotto le aB%oni esterne cui consegue il vettore di
sollecitazfoni Qo Per Q.. si ha l'ovvia relazione:

-1 *
= -F E

Qne Zen =1 Qon Ec/El (25)

La soluzione (23) & di comodo impiego e da essa si ottengono
soluzioni di grande precisione anche considerando un solo
termine degli sv1lupp1 in serie (14), ovvero ponendo n=1l.
Confronti numerici effettuati con i risultati esatti derivanti
dalla (12) hanno mostrato scarti non superiori al 3+4% nelle
grandezze significative. Infine, se il getto di calcestruzzo &
sufficientemente contenuto in altezza rispetto alla trave di
legno, pud trascurarsi la rigidita flessionale del getto e, se
si astrae dalla presenza dell'armatura metallica, il vettore Ql
si riduce ad una sola componente e per l'autovalore Wy vale 14
evidente equazione, immediatamente ottenibile dalle™ (19) e
(21):
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e? -1
1 7?2 1 1 1 1] 1 SN
wy = |F = = * + + {26)
17 [ehll E] I AE) I By RE|  AE]
In presenza di un carico uniforme g, per l'unica componente del
vettore Q., rappresentata dalla risultante della forza di

scorrimento trasmessa dalla connessione nella sezione di mez-
zeria, si ha subito:

E e

_ 4gl? "¢ 1 - T
Q1,17 =7 E] Ao @ I expi-oy[o(t, e )-o(t, £ )1} +

| ! _ _ (@
+ 21 - expl-w [o(e,E )0t E)13) By AL e (#)/6(,E )

Per guanto riguarda 1l connettore, dalla prima delle (2),
tenendo conto delle (14), l'azione massima si ha in quello
terminale, all'istante iniziale, in presenza dei soli carichi
trasversall e vale:

E e
_ N _ aq1 Ec x €
81,17 91,1(t5t,) 1 b2y = == ) fc U1 T; “Zen (28)

*

essendo w, fornito dalla (26) ove si ponga F 41=0 (connettore
indeformab%le) ed avendo indicato con Az hzcoggf*il passc dei
connettori. ¢

Relativamente al ritiro vi & da osservare che l'ipotesi di
connessione rigida comporta l'applicazione della azione Q4 in
corrispondenza delle testate della trave. In tali zone é"éer—
tanto consigliabile disporre connettori adeguati per sopportare
l'intera azione dovuta al ritiro che, a fenomeni viscosi
esauriti diviene:

* —_ - -
2Q; 1= %(1 - exp{'wl[¢(t,to)—¢(to,to)]})EcAchh(m)/¢(w,to) (29)
5. ESEMPIO NUMERICO
Le soluzioni indicate in 2., 4., sono state applicate per

l'analisi strutturale, sotto carichi permanenti, dell'elemento
mostrato in Fig.4.
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Le caratteristiche geometriche della sezione valgono:

— - = = 4
€y 0.3 cm e = 6.2 cm el 12 cm IC 3159.3 cm

A= 1.7 cm? A = 596 cm? A.= 432 cm? I.,= 20736 cm*

s ! 1 1
mentre per le azionl esterne si & assunto g=5 kN/m.
Relativamente alle leggl costitutive dei materiali si & fatto
riferimento a pit schematizzazioni, allo scopo di mostrare la
variabilita dei risultati che si ottengono in conseguenza alle
scelte effettuate per caratterizzare il comportamento meccanico
dei materiali.

Per il calcestruzzo si e fatto riferimento alla legge di
viscositd riportata in (XI) relativamente ai parametri:

f .= 25 N/mm?, t = 14 giorni, R.H.= 70%, T= 20°C, h = 8 cm

CSE calcestruzz® a rapido indurimento. Ne consegu8no i valori
del modulo elastico iniziale e del coefficiente finale di
viscosita:

E (t )= 31914 N/mm? , ¢(e,t =14)= 2.576

p&r °i1 ritiro, esplorato” solo in corrispondenza a gquesto
modello, si sono assunti i parametri che da guesto discendono.
In alternativa si sono considerati il comportamento ereditario,
nella forma indicata in (XVJII), assumendo:
E=E (t ), ¢o_=¢(c,t =14), T = 50 giorni
ogpu%e ?1 modello 4% invecchiamento, (XVIII) con 1 medesimi
valori per E_ e ¢ e ponendo B= 0.02 giorni ~.

Il legno & stato Schematizzato nelle due ipotesi di materiale
ereditario oppure solamente elastico, caratterizzato dail
parametri: %
E = 9000 N/mm?, ¢_=1.80, T = 180 giorni,
m&ntre per l'accialio dell'armatura del getto si & assunto un
comportamento elastico lineare con E_= 0.21 MN/mm?.
Relativamente al connettori, si sono fatte le tre ipotesi di
connettori rigidi oppure di connettori con deformabilita ela-
stica a taglio od ancora di connettori con deformabilita
elastica per taglio e flessione. In entrambi i casi di connet-
tore deformabile si & comungue assunta la loro indeformabilita
rotazionale, cosicché 1la matrice Ec che compare nella (6) ha
il solo primo termine significativo, gssendo tutti gli altri
nulli. Precisamente per connettori indeformabili si ha:
F =0
pg%llconnettori deformabili a taglio, assumendo la formulazione
riportata in (12}, risulta:
F = Az . /(0.08 E; ¢ ,) = 150/(0.08 9000 14) = 0.01488 mm?/N
mgg%}e amﬁgttendo ufia agformabilité per flessione e taglio si
ha:

= - - -1
Fin11™ 02.,/(0.08 Eq ¢, 6) , & = 3[{ab, 1)3+4] ,
a = 0.7413 [E,/E 123/
e con i vg}orl niimerici®dssunti:
a=0.185cm ~; h,=3cm; 6=0.767; F =0.01488/0.767=0.0194mm? /N

Nelle tabelle 1I+3 sono riportatf?l%n corrispondenza a tutte le
combinazioni di comportamento dei materiali, i valori iniziale
e finale delle azioni costituenti 11 vettore Q(z,t) nella
sezione di mezzeria. Nelle medesime tabelle sono indicati i
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Tabella 1 - Fchll 0
Legno t F{RKN] M[kNm) XI[kN] cinf ciup Calcestruzzo
fag.] [N/mm?] [N/mm? )
) T4 ST A8 ST ITIEE ST LY 0. 37
elastico | rceel 96044 ~6.6453 ~6.30 4.71 0,25 oo
creditariol 14 7. 48~ TIEETITTSY 157 017 reditario
T10111565] 98.56 -7.3020 -6.82 4.23 0.33
- T3 R Y B A CE Y 1.04 Y
elastico |11565| 97.52 -6.4252 -6.52 4 9% -0.27 | .
creditario] 14 ST A8 T RS TS 703 0.47 nvecchiante
11565] 96.67 ~7.5687 ~6.69 4,17 0.31
: 14 §7. 65 T 666 L <506 7.8 0.146
elastico |yigecl g6 sa -6.5235 ~6.66 4.77  -0.30 |CEB M.cC.90
TN BT 37,65 76664 -3 .08 1.0¢ 0.36 e . =0
ereditariof jgec| gg'cs ~7.2685 -6.94 4.25 0.31 sh
) T4 ST 85 ~T.8564 7. 08 1708 1%
elastico 1.756s! 7382 -5 7406 -21.3 6.29  -2.89 ICEB M.C.90
I S7.85 T B664 ~T.08 7,08 0.46 Je . #0
ereditariol noes! 86.39 -7.1715 -9 23 4.87 0.87 sh
Tabella 2 - F_ . = 0.01488 mm?/N
Legno t FLkN]  M[kNm] Xi[kNl oinf oiuP Calcestruzzo
{gg.] [N/mm? ] [N/mm? ]
X 1% T T T TTE ST BTN
elastico | igect g1'35 ~6.0680 ~5.48 5.74 -1,98 .
T TTT0 =7 7537 S L TE TS o5 Breditario
TETMATAiO1565] 90,14 ~7.1743 ~6.23 4.70 -0.52
) 1% TTT0 ~ T TS =] Y R Y
c1astico 1115e5| 83:46 -5.6430 -5.65  5.89 -7 03 Invecchiante
U Y TTT0 ST TS ST ST LS Y B e v o RS -
ereditariolyjgec| gg'gy ~7.2595 ~6,09 4.67 ~0.51
: 77 TE.08 ~7. 8640 =T %1 T -T.38
elastico | igccl go7oe -5,8596 -5,78 5.83  -2.03 {CEB M.C.30
113 78.08 <T.8640 ~T 8T 9T ITLYE 1 =0
ereditariol ises! 90,69 -7.0615 -¢. 44 4.74  -0.54 sh
o T4 78.08 ~T. 8640 ~T BT T. 87T =1.3%
elastico 1,75c0t 40025 -5.1345 -20.5 7.25 -4.45 lcEB M.c.90
PN B 78.08 <7.6640 =T.81 197 <1.36 le_. #0
ereditario| 1ses| 78.75 -6.9702 -21.7 £ 34 -1.70 | Sh
- = 2
Tabella 3 Fchll 0.0194 mm?2/N
Legno € F[kN] M[kNm) Xl{kNJ oinf ciup Calcestruzzo
log.] [N/mm?] [N/mm? ]
. T4 7288 <TTTEID <168 O - by
elastico | igecl 77047 ~5.9196 -5.26 6.01  =2.42 o .ol
ereditariol 14 72.98 T 7610 TTTEE P - b :
11565] 87.73 ~7.1378 -6.12 4.83 -0.77
. 14 72.98 =T.T815 168 515 1T
elastico 1i7ses| 79.75 -5.4405 -5.43  &.1a 22,49 | hiante
creditario] 14 72.98 <7 V810 T1.88 O RS b
Srealrtariol 1ses| 87.60 -7.1843 -5.9o 4.81  -0.75
) g 73.39 -T.6635 178 S T I
elastico 1 igcc| 1 56 ~5.6884 ~5.56 6.11  -2.48 ICEB M.c.90
11 73.39 <T.B835 <T.7% 51T ST le =0
ereditarioliises| 8s.40 -7.0058 -6.30 .87 -0.9s | Sh
) 12 73.39 =T 8635 TI 7% 539 =1.79
elastico fijgccl 5375 ~4.9922 -20.3 7.47  -4.80 |CEB M.C.90
113 73.39 <T.8635 =1.7¢ 519 T e #0
ereditario| 1ses| 76.63 -6.9180 -21.5 247 -1 95 |°sh
Tabella 4 - Calcestruzzo invecchiante, legno elastico
Fonie £ | FLRN] MikNm) X [kN]  o3Pf oSUP
(mm2/N] | [99-] [N/mm?] [N/mm? )
5 1% 10054 =7.5533 <1787 1718 Y
11565] 100.58 -6.6226 ~5.23 4,95  =-0.29
5.01288 | 14 78.60 =7.8551 =1, 1% 3 S
. 11565] 84.43 -5,8251 -3.64 6.15 -2.24
5.0194 14 73.71 =8.0043 ~1.00 T8 =1. 98
: 11565] 80.55 ~5.6109 ~3.23 6.46 -2.73
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valori delle tensioni normali ail bordi della trave 1in legno
(positive di +trazione). Come precisato la situazione piu
sfavorevole per la trave in legno si manifesta considerando un
comportamento elastico ed assumendo per il calcestruzzo un
comportamento invecchiante. Tale fatto & piu marcato allo
aumentare della deformabilita dei connettori, che oltre a
determinare un aggravio tensionale nel legno gia all'istante
iniziale, ne determina un maggiore incremento nel tempo, questo
ultimo perd, seppure esistente, appare assal contenuto.
Nella tabella 4, relativamente al caso di calcestruzzo invec-
chiante e legno elastico, sono riportati 1 medesimi valori
delle tabelle 1+3 valutati secondo il procedimento basato sulle
(14), (23). Si osservi la piu che buona concordanza del risul-
tati all'istante iniziale per guanto Concerne sia i wvalori di F
ed M, che sono gui significativi, essendo di ordine di
grandezza nettamente inferiore, sia delle te%51on1 nel legno.
L'ordine di approssimazione si mantiene immutato nel tempo
poiché 11 procedimento di risoluzione adottato nelle (23) é& in
questo caso esatto.
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VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA DELLE COSTRUZIONI ESISTENTI: UTILIZZAZIONE
DELLE TECNICHE BAYESIANE ED IMPIEGO DI METODI DI LIVELLO 2 PER LA
CALIBRAZIONE DEI COEFFICIENTI PARZIALI DI LIVELLO 1.
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SOMMARTIO

Nel caso delle costruzioni esistenti la necessita di limitare il numero di
prelievi parzialmente distruttivi pone il problema della valorizzazione dei
risultati delle prove: cid6 che & possibile «con 1'applicazione
dell’approccio bayesiano. Nel presente lavoro <viene wutilizzata wuna
procedura di analisi della sicurezza che include tanto le procedure
bayesiane che metodi di livello 2. Viene effettuata la calibrazione del
coefficiente parziale di livello 1 del calcestruzzo e vengono discussi
alcuni aspetti rilevanti del problema della valutazione della sicurezza
delle costruzioni esistenti.

SUMMARY

In the case of existing structures the need of limiting the number of
samples, which are partially destructive, sets up the problem of turning
the tests’ results to better account. This 1is possible applying the
bayesian approach. An analysis procedure 1is used which includes both
bayesian and level 2 methods. By means of these methods partial safety
coefficient of concrete is calibrated. Then some relevant topics relating
to the assessment of safety of existing structures are discussed.

1. INTRODUZIONE

I1 problema della valutazione della sicurezza di una costruzione esistente
(re-design) differisce in modo sostanziale da quello analogo relativo ad
una nuova costruzione. Nel primo caso & possibile acquisire tramite esami
diretti, oggettive informazioni sulle resistenze effettive dei materiali
costitutivi, sulla geometria della costruzione, sulla intensitad delle
azioni permanenti e spesso anche di quelle accidentali, sulla
caratterizzazione dei vincoli tra la sovrastruttura e la fondazione. Nel
progetto delle nuove costruzioni, invece, le grandezze delle resistenze
vengono assegnate per il tramite dei loro valori caratteristici, rinviando
alla fase esecutiva la realizzazione dei valori prefissati. Cido avviene con
la tacita assunzione che la legge della densita di probabilita sia quella
gaussiana, per il tramite di opportune coppie "valore medio; deviazione
standard" determinate con un numero adeguato di prelievi secondo le
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prescrizioni della Normativa. La documentazione relativa costituisce
l'elemento di riferimento che pud essere perfezionato alla luce delle
successive considerazioni.

Peraltro la possibilita di acquisizione di dati sulle costruzioni esistenti
risulta, all’atto pratico, limitata da una serie di circostanze, inerenti,
per esempio, alla esigenza di non interferire con le attivita
dell’esercizio, agli aspetti distruttivi del prelievo di campioni dei
materiali, alle difficolta di accedere a talune parti della costruzione. Si
rende pertanto necessario, nel caso frequente di un numero limitato di
rilevamenti, di far ricorso ai procedimenti propri della statistica
bayesiana, in modo da aggiornare lo stato di informazione basato sui dati
disponibili preesistenti alla luce delle nuove informazioni, acquisite per
il tramite delle esperienze effettuate. Nello studio delle costruzioni
esistenti, la disponibilitd di un limitato numero di prove distruttive
consente di aggiornare, con 1 procedimenti bayesiani, le assunzioni di
progetto . Da tale procedimento deriva una stima aggiornata del valor medio
e dello scarto standard. Questi dati sono il punto di partenza per le
successive analisi della sicurezza: a livello 1 essi sono utilizzati per
determinare la resistenza caratteristica aggiornata; a livello 2 essi
vengono utilizzati direttamente per valutare la distanza di sicurezza.

Il presente lavoro fa parte di una ricerca svolta in collaborazione fra le
Universitd di Torino e di Roma approfondendo una delle tematiche prese in
considerazione nell’ambito del GTG21 del CEB "Re-design", coordinato dal
Dott. Ing. Theodor Monmnier dello Stevin Laboratory di Delft.

2. PROCEDIMENTO BAYESIANO PER LA STIMA AGGIORNATA DEI PARAMETRI VALOR
MEDIO E SCARTO DELLA RESISTENZA DEI MATERIALI

Se & disponibile un numero ridotto di campioni, la statistica bayesiana
permette di utilizzare i valori misurati, ad esempio della resistenza dei
materiali, per aggiornare i dati di progetto. Supponiamo che i documenti di
progetto prescrivano un dato valore caratteristico della resistenza.
Durante la fase di progetto questa prescrizione implica la stima di due
quantita:

a) il valor medio m
b) lo scarto standard %

Nel formulare queste stime il progettista tiene conto della sua personale
esperienza sui processi costruttivi in base a considerazioni di carattere
generale non legate alla specifica costruzione. Questo gli permette di fare
delle previsioni ragionevoli sul valor medio e sullo scarto standard.
Pertanto egli ipotizza la resistenza come v.a. normale X, avente la
distribuzione:

£, (X)=N(my, o) (1)

Nella realta il valore effettivo della resistenza media, m;, & anch’esso
una v.a., normale, centrata intorno al valore teorico mg, che & il suo
valore medio. Diciamo % il suc scarte standard. Pertanto m) segue la
distribuzione:

g(my)=N(my, o) (2)
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Qualora 11 wvero wvalore di m fosse noto, allora 1la funzione di
distribuzione di x cambierebbe nella:

£ (x|my)=N(mq, o7) (3)
Evidentemente si ha:
({)2= (12 + 022 4

In fase di progetto manca qualsiasi informazione specifica sulla futura
costruzione e pertanto occorre applicare la (l). La stessa distribuzione
deve essere assunta nella diagnosi delle strutture esistenti se non sono
state fatte indagini sperimentali e se il valor medio mp Ppud essere
ricavato dai dati di progetto o da considerazioni di carattere generale.

Se, invece, 11 wvalore medio my ¢ noto, si pud utilizzare 1l’equazione (3)
con o07<oy. In generale, comunque, sard al pil disponibile un campione di n
osservazioni X=Xq1,%9,...,X ricavato da n misure eseguite sulla struttura.
Possiamo osservare che a distribuzione g(m;) rappresenta tutte le
informazioni disponibili "a priori" sulla v.a. "valor medio di x, relativo

alla struttura considerata", mentre il campione x fornisce delle
informazioni specifiche che permettono 1la formulazione di wun modello
aggiornato.

Il teorema di Bayes stabilisce che:

glmy |x)=£(x|my ) g(m,) (5)

< (X)

La funzione di distribuzione condizionata f(glml) pud essere considerata
funzione di my invece che di x. In questo caso essa & la funzione di
verosimiglianza di m;, in forma simbolica L(mllﬁ).

La distribuzione f(x) pud essere ottenuta mediante la:

£(x)= [ E(xIm))g(my ) dmy (6)

Osserviamo ora che la alterazione di L(ml|§)=f(§[ml) per una costante non
ha effetto su g(my|x), poiché essa & presente tanto al numeratore che al
denominatore della (5).

Una volta determinato g(m1|‘_x.) dalla (5), si pud ricavare la densita di
probabilita della variabile x , aggiornata dal campione x:

oQ
£(x|x) =_£ofx(;<lm1)g(m1!§)dml (7)

relazione che corrisponde alla (1) dopo che & avvenuto l'aggiornamento.
Utilizzando le relazioni (1),(2),(3) ed eseguendo i calcoli si ottiene:

g(my |x)=N(mg, ) (8)
in cui
my= (g 0 + mg 012/ (noy? + o) )

a=Cq% 92)/(4? + ney?) (10)
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ove x & il valore medio del campione x.
Pertanto tenendo conto della (7) si ricava:

£, (x]|%)=N(m3, 03) (11

con 032 = 012 + 042 (12)

3. CALIBRAZIONE DEI COEFFICIENTI PARZIALI DI SICUREZZA RELATIVI AI
MATERIALT

3.1 Basi della verifica di sicurezza a livelilo 1

Nell’ambito del metodo semiprobabilistico di livello 1, l'equazione che
indica il raggiungimento di un determinato stato limite si scrive:

S(Fye Yp)=Sg=R=R(£} /vy (13)

essendo Fi ed f; 1 valori caratteristici rispettivamente delle azioni e
delle resistenze dei materiali, YF e W i coefficienti di sicurezza sulle
azioni e sulle resistenze dei materiali stessi. I valori da attribuire a
questi ultimi sono indicati nei Codici; essi sono stati scelti in modo da
ottenere, in condizioni standard, una probabilita di raggiungere lo stato
limite in esame giudicata ottimale. E’ peraltro ben noto (I) che, in
condizioni differenti da quelle standard, la probabilita di raggiungimento
dello stato 1limite wvaria anche sensibilmente, e che in generale essa
aumenta all’aumentare del c¢.d.v. delle wvariabili aleatorie in gioco,
diminuisce in caso contrario. Questo aspetto non pud essere, naturalmente,
preso in conto dai Codici, a causa della usuale impossibilita di formulare,
per una costruzione in progetto, previsioni da considerarsi pit attendibili
per i parametri statistici delle grandezze: di conseguenza VvVengono
prescritti valori dei coefficienti parziali identici per tutti i casi,
basati sull'esperienza e confermati dall’esame critico del comportamento
delle opere realizzate. Per la stessa ragione non si traggono particolari
benefici dall’impiego di metodi di livello 2, in quanto anch’essi si
basano su assunzioni affette dallo stesso grado di incertezza. Si deve
invece riconoscere che la situazione si presenta sostanzialmente differente
quando, nel caso delle costruzioni esistenti, sia stato utilizzato il
procedimento bayesiano per 1'aggiornamento dei parametri statistici delle
grandezze: in questo caso si dispone effettivamente di dati attendibili,
riferiti alla specifica opera in esame. Risulta quindi appropriato sia
l'uso dei metodi di livello 2, sia 1'assunzione di coefficienti parziali di
sicurezza diversi da quelli usuali e di valore variabile caso per caso.

In linea generale, il procedimento di aggiornamento bayesiano pud essere
applicato sia alle azioni che alle resistenze. Per 1le prime, quando
risultino confermati i wvalori del carico accidentale, 1’aggiornamento
riguarda i soli carichi permanenti, per i quali non c¢i sono grandi
variazioni. Per cid & sufficiente introdurre un valore caratteristico
aggilornato. Molto pil significativo & 1'effetto dell’aggiornamento delle
resistenze dei materiali, ed in particolare di quella del calcestruzzo, che
risulta la pid dispersa.

Una proposta preliminare di adozione di coefficienti di sicurezza variabili
per il calcestruzzo, correlati al risultato dell’aggiornamento bayesiano, &
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stata avanzata in (X), saggiandone le implicazioni con una sperimentazione
numerica relativamente limitata. Anche alla luce dell’interesse suscitato
da questa proposta, l’argomento viene ripreso ed approfondito nella
presente nota, corredandolo di ulteriori indagini numeriche. Inocltre viene
esaminata 1’influenza della incertezza relativa al modello adottato per la
descrizione dello stato limite.

3.2 Considerazioni sulla incertezza di modello

I coefficienti parziali di sicurezza applicati alle resistenze dei
materiali hanno la funzione di tener conto dei seguenti aspetti:

a) della possibilita di deviazioni casuali sfavorevoli delle proprieta del
materiale dalla resistenza caratteristica stimata;

b) delle incertezze sulla corrispondenza tra le resistenze dei materiali
nella struttura e quelle desunte dai provini normalizzati;

c¢) dell’incertezza, rispetto alla realta fisica, del modello meccanico
fornito dalla teoria del cemento armato ed utilizzato per la
valutazione della capacita ultima della sezione;

d) della possibilita di deviazioni casuali di alcuni parametri geometrici
rispetto al loro valore nominale (per esempio le dimensioni delle
sezioni o la posizione delle armature), che intervengono anch’esse
nella valutazione della capacitd ultima della sezione.

Nei casi in cui risulti opportuno una presa in conto separata dei diversi
aspetti, la (13) si modifica in:

Sq=Rg=1/Ypq -R(£1/7y) (14)

in cul yv_ & correlato alla incertezza sub a) e sub b), mentreyp 4, indicato
come "coefficiente di incertezza di modello" tiene conto cumulativamente
degli aspetti sub ¢) e sub d). (VII,XI)

3.3 Metodologia adottata per la calibrazione dei coefficienti parziali di
livello 1 con l’analisi di livello 2

La proposta di calibrazione del coefficiente parziale di sicurezza del
calcestruzzo per correlarlo ai risultati dell’aggiornamento bayesiano della
resistenza, & basata, sul seguenti principi.

1) Si ammette che la probabilita di collasso che si otterrebbe applicando
le regole prescritte per una costruzione nuova sia ottimale anche per
una struttura esistente. (Ci¢ corrisponde a trascurare, a favore di
sicurezza, 1'innalzamento della probabilita ottimale di collasso
conseguente al maggior costo degli interventi sull’esistente rispetto
al nuovo).

2) Si calcola tale probabilita di collasso di riferimento, per ogni esempio
considerato, considerando la struttura soggetta ad una sollecitazione
(determlnlstlca) Sd =R 0 calcolata con la (14), e leggi di
distribuzione log- norma%l per le resistenze di calcestruzzo ed acciaio,
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con c.d.v. rispettivamente 0.05 e 0.18 . 11 valor medic & dedotto dal
valore caratteristico utilizzato per il calcolo di fk con la formula
£ /(1-1.64 x c.d.v.). '

3) Per ogni caso di aggiornamento bayesiano della resistenza del
calcestruzzo si ricerca il valore di 54 che da luogo alla medesima
fqs X yA8E ‘
probabilita di collasso.

conseguente

4) Il confronto a Livello 1 viene effettuato calcolando fk agg
’ he

all’aggiornamento bayesiano e determinando il valore y agg ©
soddisfa la (14). '

5) Si ammette che vi sia l'uguaglianza delle probabilita di collasso quando
vi sia uguaglianza della minima distanza R tra la superficie di stato
limite e 1l'origine di un sistema d’assi normalizzato.

Questa metodologia & stata applicata a degli esempi numerici. I parametri
considerati nella sperimentazione numerica, insieme ai corrispondenti
risultati, sono riportati nel paragrafo seguente, Nel calcolo delle
resistenze di riferimento Rd,O si & utilizzato in tutti i casi:

Ys T YgRra T 1.15 Grg - 1.05
Yo T YeRrg = L.6 WC—L'AS)

E’' interessante osservare fin d’ora che anche l'impiego di wvalori fissi del
coefficiente di sicurezza Y darebbe luogo ad un aggiornamento della
sollecitazione resistente, conseguenza dell’aggiornamento della resistenza
caratteristica del materiale: esso tuttavia non & sufficiente a rendere
equivalenti i livelli di sicurezza, per il cui ottenimento & necessario
aggiornare anche il coefficiente'YC.

A titolo di confronto la sperimentazione numerica & stata anche effettuata
senza operare la suddivisione dei coefficienti ¥ in YRg © Yy cilo
corrisponde ad attribuire 1‘aggiornamento anche alle incertezze sub c) e
sub d) del punto 3.2 e pertanto & un procedimento non completamente
cautelativo: come era prevedibile esso da’ luogo a wvariazioni piu
pronunciate dei coefficienti ‘E,agg rispetto al valore base Ye=1.6.

4. SPERIMENTAZIONE NUMERICA

E’ stata esaminata la sezione di un pilastro di cemento armato sottoposto a
pressione eccentrica, che rappresenta un caso significativo
nell’accertamento degli edifici esistenti e nel quale la resistenza del
conglomerato svolge un ruolo predominante.

La scelta della sezione e dei carichi & stata guidata dal criterio di
riprodurre situazioni ricorrenti nelle costruzioni civili,.

4.1 Dati geometrici, proprieta dei materiali e caratteristiche delle
sollecitazioni

E’ stata considerata una sezione quadrata avente dimensioni 40x40 cm,
armata con quattro barre d’acciaio ¢ 24 mm (copriferro & cm) e sottoposta a
pressione eccentrica monoassiale.

La sezione & stata preliminarmente progettata con i seguenti dati:
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R =25. N/mu? ; £oy=0-83R y=20.75 N/mm?; £ 1=440 N/mm? ; e=M/N=18.46 cm
Yo=1.6 £ 4=12.97 N/mm?

Yg=1.15 £,4=382.6 N /mm?

g 1.5

I1 valore del carico assiale di progetto e quello caratteristico sono:
N4=1000. KN ; N, ~666.67 KN

4.2 Verifiche di sicurezza basate sui dati di progetto

E' stata poi eseguita una verifica a 1livello 2 ipotizzando per il
conglomerato un c.d.v. pari a 0.18 e per l'acciaio pari a 0.05 a cul
corrispondono:

R, =35.47 N/mm’ ; 0 _=6.385 N/mm’
£ym=479.3 N/mm? ; 0 _=23.965 N/mm?

Le resistenze dei materiali sono state considerate v.a. con distribuzione
log-normale.

Le dimensioni geometriche sono state considerate deterministiche, cosl come
1l'eccentricita ed il carico assiale, avente valore N,.

Sotto queste ipotesi & stato determinato R =5.222, corrispondente ad una
probabilita di rottura Pf=8.883x10'8. A titolo di confronto & stata anche
determinata 1la distanza di sicurezza ponendo, a parita delle altre
condizioni,cc=l.5. Si & ottenuto B=4,841, corrispondente a Pf=6.500x10' .

4.3 Calibrazione del coefficiente parziale del conglomerato basata sul
dati aggiormati

E’ stato poi ipotizzato che il processce di aggiornamento della resistenza
del conglomerato discusso in precedenza, fornisca i seguenti risultati:

1) stesso valor medio;
2) valor medio inferiore del 20%;
3) valor medio superiore del 20%;

e ,per ogni situazione, 4 possibili wvalori del c.d.v. aggiornato: 0.18,
0.15 , 0.12 e 0.08, per un totale di 12 casi.

A questo punto sono stati calcolati i valori Ny ag del carico assiale ai
quali corrisponde lo stesso valore B =5.222 della!%istanza di sicurezza del
caso del progetto, che costituisce il termine di riferimento dei successivi
sviluppi.

Sulla base dei valori Nd a sono stati calibrati i wvalori di Yo
individuando la curva di’iggerazione M-N tale da passare per il punto di
coordinate (Md ﬁ§§ZN§'agg X e;Nd,agg) e caratterizzata dalla resistenza di

progetto aggiot cd,agg”
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Fig.l - Il processo di aggiornamento del coefficiente parziale del
conglomerato mediante 1'impiego di curve di interazione M-N.

Dal rapporto tra fc% ed £, agg Sono stati ricavati i coefficienti parziali
aggiornati Y ag (fig. 1).~

Le elaborazioni éono state ripetute due volte, la prima & stato considerato
YRd=1.1 e la seconda Y’Rd=l.0, secondo l'impostazione discussa nel par. 3.
I risultati numerici corrispondenti sono consegnati nelle Tabelle I e II.

4.4 Esame dei risultati

Osservando le tabelle I e II si pud vedere come i valori del coefficiente
parziale di sicurezza del conglomerato risultino decrescenti al diminuire
del coefficiente di variazione della resistenza. Questa tendenza risulta
pid marcata nell'ipotesi'YRd=1.0.

Pertanto in un ipotetico progetto di una nuova costruzione si potrebbero
utilizzare Yo Pit piccoli e quindi realizzare sezioni resistenti piu
piccole. Nel caso di strutture esistenti queste informazioni sul valore del
coefficiente parziale del conglomerato possono essere utilizzate quando
occorra abilitare 1l'’opera a sostenere un carico maggiore, con o senza
interventi di rinforzo. Dall’'esame delle tabelle emerge che se
l"aggiornamento avesse determinato un c.d.v. pit grande di quello di
progetto (0.18), si sarebbe trovato un coefficiente parziale piu grande di
1.6. Questo avrebbe comportato, nel caso del nuovo, 1l’adozione di sezioni
resistenti piu grandi, nel caso dell’esistente la necessita di ridurre il
sovraccarico di servizio della struttura. Tutte queste deduzioni. sono fatte
nell’ipotesi di carico deterministico.Nella realta, nel caso piu generale
in cui il carico wvaria in modo aleatorio, la distanza di sicurezza va
calcolata tenendo conto della variabilita congiunta delle azioni e delle
resistenze, cid che arricchisce la discussione.



179

Caso Rea c.d.v  fek feg Y Y e
Progetto 35.47- 0.18 20.75 14.26 1.455 1.60
2 35.47 0.15 22.20 16.15 1.375 1.51
3 35.47 0.12 23.65 18.29 1.293 1.43
4 35.47 0.08 25.58 21.58 1.185 1.30
5 42.57 0.18 24.90 16.98 1.466 1.61
6 42.57 0.15 26.64 19.26 1.383 1.52
7 42.57 0.12 28.38 21.83 1.300 1.43
8 42.57 0.08 30.69 26.06 1.178 1.30
9 28.38 0.18 16.60 11.53 1.439 1.58
10 28.38 0.15 17.76 13.04 1.362 1.50
11 28.38 0.12 18.92 14,73 1.284 1.41
12 28.38 0.08 20.46 17.34 1.180 1.30

Tab.I - Valori aggiornati del coefficiente parziale di sicurezza del

conglomerato (wkd=l.l).

5. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

I1 problema della stima della capacitad portante di un edificio esistente &
sempre piu frequente.In questo contesto gli accertamenti in situ
costituiscono un elementec di importanza determinante, che trova piena
valorizzazione con 1’'impiego delle tecniche della statistica bayesiana.
Questo studio & tanto pid efficiente quanto pit completa sia la
documentazione originale di progetto, accompagnata dai certificati delle
prove sui materiali, per le quali sarebbe auspicabile una archiviazione
secondo procedure normalizzate.

Dal presente lavoro emerge come la conoscenza delle caratteristiche delle
costruzioni esistenti si avvantaggi grandemente dalla associazione tra
prove in situ o su campioni estratti dall’opera e procedimenti teorici
propri della statistica bayesiana per la loro interpretazione alla luce
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Caso Rew c.d.v  fex fea Ye

Progetto 35.47 0,18 20.75 12.97 1.60

1 35.47 0.15 22,20 14.94 1.48

35.47 0.12 23.65 17.23 1.37

35.47 0.08 25.58 20.90 1.22

42.57 0.15 26.64 17.70 1.51

42.57 0.12 28.38  20.46 1.39

42.57 0.08  30.69 25,96 1.18

28.38 0.12 18.92 13.99 1.35

28.38 0.08 20.46 16.90 1.21

Tab.II - Valori aggiornati del coefficiente parziale di sicurezza del
conglomerato (YRd= ).

delle informazioni comunque gia disponibili. Non wvi & dubbio che un
corretto impiego delle une e degli altri possa condurre, in particolare per
quanto attiene alla resistenza dei materiali in opera, a livelli di
accuratezza che mnon trovano riscontro nel caso delle costruzioni in
In questa situazione, 1l'usuale metodo di verifica a livello 1, basato su
coefficienti parziali di wvalore fisso, si rivela non completamente
adeguato: i confronti con le analisi di livello 2 dimostrano infatti che
esso recepisce correttamente 1'aggiornamento del valore medio, mentre
risulta troppo poco sensibile a quello del coefficiente di variazione.
Peraltro proprio il c.d.v. & di solito il parametro che presenta le piu
sensibili wvariazioni durante il processo di aggiornamento bayesiano,
generalmente in riduzione: si passa infatti da una previsione di
distribuzione delle resistenze "a priori®, generica per tutte le
costruzioni, ad wuna specifica per 1’opera in esame, ovviamente meno
dispersa. L'uso del classico metodo di verifica a livello 1 pud pertanto
risultare eccessivamente cautelativo, e cid in contrasto con l'esigenza di
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accuratezza nella valutazione dei margini di sicurezza disponibili, che &
tipica delle analisi sulle costruzioni esistenti, a causa della grande
rilevanza dei costi di rinforzo e di mancato utilizzo.

I1 procedimento qui proposto, che correla il coefficiente di sicurezza del
materiale al valore del c.d.v. risultante dal processo bayesiano, consente
invece una valutazione accurata, senza rinunciare alla semplicita di
impiego propria del 1livello 1. Naturalmente, sul piano numerico, diversi
aspetti richiedonc ancora un approfondimento prima che ne sia possibile una
proposta a livello normativo; in particolare: la standardizzazione del tipo
e delle modalita delle prove sull’opera; la quantificazione dello scarto
standard "a priori" ¢, e la sua suddivisione in 04 e 0,; la individuazione
delle quote del coefficiente di sicurezza destinate a coprire
rispettivamente la dispersione della resistenza e 1l'incertezza di modello.
Sul piano teorico, peraltro, il procedimento sembra offrire sin d'ora una
risposta razionale al problema della valutazione della sicurezza delle
costruzioni esistenti.

Lo sviluppo della ricerca prevede di includere nel modello dapprima la
variabilita delle sole azioni e poi 1la variabilita contemporanea di
resistenze ed azioni.
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SOMMARIO

La teoria e i tentativi di applicazione della manutenzione programmata si
sono sempre rivolti essenzialmente agli organismi edilizi, trascurando
opere quali viadotti, ponti, dighe, eccetera. Per esse & proponibile una
particolarizzazione delle tecniche di programmazione manutentiva, con
riflessi di carattere progettuale e gestionale nelle tecnologie di

intervento.
SUMMARY

The theory and the pratic attempts of "programmed maintenance" have always
been turned essentially to buildings, lefting works like wviaducts,
bridges, dykes, out. It's proposable for them a particularization of the
maintenance programming technics, with effects on the plan and on the
management in operative technologies.

1. PREMESSA

Gli studi concernenti la "manutenzione programmata", relativamente recenti
(soprattutto per gquanto concerne le proposte di carattere pil
squisitamente applicativo) si sono sempre rivolti essenzialmente allo
studio del manufatto pil complesso che esista nel campo dell'ingegneria
civile: l'organismo edilizio.

Tale orientamento, in effetti, derivava da motivi prettamente contingenti,
che portavano ad esemplificare l'applicazione della teoria su qualcosa che
offrisse una molteplicita di subsistemi in grado di rendere emblematico
l'assunto che i loro cicli di vita si presentano, almeno a gruppi,

alquanto dissimili.

Sostanzialmente al di fuori di guesto ambito, percid, sono sempre rimasti
altri manufatti quali strade, ponti, viadotti, dighe, muri di sostegno,
che sono un po' al di fuori dello specifico settore dell‘'ingegneria

edile.

Se per certi versi tali opere offrono dei problemi di natura tale da
scoraggiare alquanto l'applicazione di teorie che ne programmino in senso
stretto del termine la gestione, per altri sposano per le loro stesse
caratteristiche particolarmente bene proprio le tecniche che tendono a
prefissare gli interventi manutentivi secondo criteri del tutto dissimili
da quelli tradizionali, per quanto essi siano - in taluni settori,
progrediti significativamente.

E' proponibile, dunque, un particolarizzazione di tali teorie per le opere
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o riflessi a monte nella sfera
lle, in quella gestionale, nelle

3]

in cemento armato di ogni gener
progettuale e conseguentemente, a v
tecnologie di intervento.

2. LA MANUTENZIONE PROGRAMMATA

In un'ottica squisitamente tecnica pud intendersi per "intervento di
manutenzione”™ relativo ad un certo componente, un intervento che mira a
mantenere il livello delle diverse prestazioni offerte entro una fascia
predeterminata di valori, o comungue al di sopra di una soglia prefissata.
Se poi esso & inseritc in un programma che sovraintenda alla
pianificazione di una serie di interventi scaglionati a pild riprese nel
tempo, pud dirsi che ha come obiettive l'equilibric dellt'invecchiamento
all'interno di quello che pud ravvisarsi come "involucro esterno".

Un programma di manutenzione, in sostanza, ha lo scopo di instaurare una
situazione di equilibrioc fra le caratteristiche dei vari componenti o
subsistemi nei confronti della cosiddetta "durabilita", in modo da poter
programmare interventi con periodicitd predeterminata.

La manutenzione programmata, dJdungue, pud intendersi come 1l'insieme

"sistematico e progressivo” (XII) degli interventi atti a:

- prevenire lo stato di degrado attraverso operazioni di controllo in
grado di evidenziare l'innesco di fenomeni di decadimento, nelle varie
parti componenti;

- individuare le cause di degrado e procedere, attuando gli interventi
appropriati, alla loro disattivazione;

- intervenire sugli effetti, cioé sulle avarie prodotte da un fenomeno di
degradazione non accertato inizialmente oppure non adeguatamente
contrastato;

- attuare metodiche di recupero, tese a programmare, attraversoc cicli di
rinnovamento funzionale, il riuso di opere tecnicamente obsolete.

2.1 Recuperc e nuove costruzioni

Un problema con connotazioni ben definite nell'ambito di gquest'area
tematica & quello della differenziazione che puod farsi fra un intervento
di nuova costruzione e un intervento di recupero. Qualsiasi sia la natura
delle opere da considerare (edifici o altre) si pud osservare che una
trattazione con analoga metodclogia nei due casi & proponibile in realta
solo quando, negli interventi di recupero, le informazioni assunte sulla
vita trascorsa dell'opera siano in misura tale (qualitativamente e
quantitavivamente) da garantire un controllo gestionale sufficiente.

E' infatti evidente che una programmazione di interventi su qualcosa che
potrebbe avere giad subito delle vicissitudini di carattere operativo e
gestionale, delle gquali non sia possibile alcuna conoscenza, resta
alquanto ardua.

Solo un certo numero di interventi ed un appropriato periodo di controllo,

consentono di acquisire il background sufficiente per:

- azzerare le situazioni di degrado in atto, registrando spazio-
temporalmente gli interventi effettuati allo scopo di programmarne il
controllo e l'eventuale reiterazione o complemento;

- ricondurre le informazioni sul passato dell'opera ad un livello tale
(mediante saggil, assunzione di informazioni, ecc.) da consentire, almeno
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in via approssimata, di prevederne la fruizione a livello operativo;

- programmare compiutamente la manutenzione quasi come se l'opera fosse di
nuovo impianto, prefissande soglie temporali, tipologie e modalita di
intervento che mantengano il livello delle prestazioni offerte entro una
fascia di valori prefissata.

2.2 Muratura e cemento armato

Le tecniche e gli studi di programmazione gestionale applicati agli
edifici di cui si diceva in premessa, sono sempre stati quasi
esclusivamente orientati alle strutture in muratura, per le gquali, in
generale, il problema del recupero & sempre stato - probabilmente a
livello per cosl dire inconscio = considerato pil emblematico.

In realta cid & dipeso anche dal fatto che le strutture in c.a. di ben pil
giovane impiantco, hanno abbastanza di recente offerto una estesa tipologia
e casistica di interventi di recupero, al punto che, ad esempio, molti di
tali interventi ancora non hanno una sufficiente sperimentazione nei
confronti di parametri quali 1'"affidabilita™ e la "durabilita"™, anche per
il continuo insorgere di nuove tecnologie.

Quest’'ultima considerazione ha una conseguenza immediata ed evidente:
attribuire un ciclo di wvita a determinati subsistemi in fase di
programmazione della manutenzione non pud, almenc per il momento, che
essere un'approssimazione, fatta sulla scorta di gquanto, a tutt'oggi, &
stato possibile dedurre dall'osservazione della fenomenologia delle
strutture in c.a., inevitabilemente limitata e non esaustiva.

Resta comungque una guestione insoluta, e cio& se esista una differenza
anche nelle tecniche di programmazione della manutenzione, fra edifici in
nmuratura e edifici in c.a.

L'analisi del problema si risolve sostanzialmente nel considerare che, a
parte la struttura, gli altri subsistemi offrono senza dubbio gli stessi
aspetti tematici. La diversificazione delle tecnologie che caratterizza le
due classi di edifici, ad esempio in alcuni tipi di impianti, non ha
conseguenza a livello metodologico, variando, nei dati di input,
unicamente gquello riferibile al ciclo di wvita da attribuire
specificamente.

E' dunque nei problemi connessi alla sola struttura che il cemento armato
pud offrire una diversificazione di aspetti rispetto alla muratura; il che
- come sarada chiarito in seguito =~ apporta solo ed wunicamente
differenziazioni nelle tecniche di controllo e nelle conseguenze,
progettuali e gestionalil, degli interventi di recupero cosl come nel nuovi
insediamenti.

Non pud ad esempio non osservarsi l'evidente differenza che esiste a
livello di scelte operative per quel che concerne le manifestazioni
fessurative nelle due classi di edifici. Una lesione che interessi una
muratura offre preoccupazioni riguardo alla sicurezza quando assume ordini
di grandezza ben superiori a quelli che, invece, deve raggiungere una
lesione in una trave o in un pilastro in c.a. Analogo il discorso per i
solai che tradizionalmente si incontrano nei due tipi di edifici:
ordinariamente quelli in legno o in ferro e tavelloni, sono certamente
soggetti a manifestazioni di degrado macroscopiche (e fino a certi limiti
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non preoccupanti), e ben pil palesi di gquelle che possono interessare un
solaio latero-cementizio.

Fenomeni di ossidazione che possono riguardare sia le poutrelles di un
solaio in ferro e tavelloni, che i tondini di armatura dei travetti sono
nell'un caso tanto evidenti (con interessamento diffuso dell'intonaco, e
dunque controllabile anche a occhio nelle prime fasi) quanto almeno
all'inizio poco condizionanti, nell'altro caso tanto subdoli (con piccole
lesioni d'intonaco iniziali, facilmente scambiabili per fenomeni
superficiali) quanto capaci di influenzare in breve tempo la sicurezza del
manufatto.

3. DEGRADO ED EFFICIENZA

Lo strumento di attuazione della manutenzione programmata, cosl come
dianzi definita, & rappresentato dai cicli di rinnovamento funzionale, che
mirano a riportare 1lfandamento del degrado (e, in maniera quasi
complementare dell'efficienza) di un'‘opera 11 pil vicino possibile
all'andamento che esso avrebbe per il normale "invecchiamento", tenuto
conte delle prestazioni a cui tale opera & destinata. Tale
"invecchiamento” & sostanzialmente imputabile a:
- obsolescenza fisiologica, che comporta il deterioramento naturale della
qualita iniziale:;
- insufficienza tecnologica,conseguente al mancato adeguamento funzionale:
- fatiscenza progressiva, dovuta & fattori esterni quali l°‘ambiente, con
le sue caratteristiche idro-geologiche e climatiche, o l'utenza con le
azioni logoranti proprie dell’'uso.
Questi fattori comportano, in assenza totale di interventi di
manutenzione, uno stato finale di totale fatiscenza dalle originarie
attitudini prestazionali, con un livello di degrado del 100% in un arco di
tempo variabile in funzione del tipo e delle caratteristiche dell'opera, e
comungue alguanto limitato rispetto alle possibilita potenziali. A tale
valore del degrado corrisponde, a paritad di istante di tempo considerato,
un residuo valore di efficienza che l'opera & in grado di esplicare,
essendo - come gia detto - le due variabili non esattamente complementari
nei loro valori percentili.

3.1 I cicli di rinnovamento funzionale

L'andamento del degrado e dell'efficienza tecnologica (intesa come quella
prerogativa tecnica della qualitda che assicura ad una opera la sua
attitudine, entro un campo di varibialitd prefissato a conservare la sua
prestazione funzionale, mediante interventi di carattere ciclico) nel
tempo, espressi in valori percentili, & rappresentato nelle figure 1 e 2,
che si riferiscono specificamente ad edifici. In entrambi i diagrammi, le
curve AB rappresentano la situazione che si instaurerebbe in totale
assenza di interventi di manutenzione. I quali, se attuati secondo un
programma, si traducono nella spezzata mistilinea AC, riconducendo, grazie
ai cicli di rinnovamento funzionale effettuati alle soglie temporali TI1,
T2, ..., Tn, i wvalori prossimi alla curva AD, che rappresenta appunto
l'andamento teorico se gli interventi di manutenzione fossero continui.

Le discontinuitad nella curva AC corrispondono alle date di attuazione dei
cicli di rinnovamento funzionale: essi rappresentano interventi
sistematici, operati periodicamente sul manufatto oggetto della
programmazione manutentiva, tendenti al ripristino o alla progressiva
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sostituzione delle parti per le quali sia stata preventivamente
evidenziata la diversificazione di obsolescenza (sia essa tecnologica,
funzionale ovvero gestionale) al fine di riattivare l'efficienza o di
disattivare il degrado, riconducendoli verso il 1livello originario,
compatibilmente con i naturali fenomeni legati al decorso del tempo.

Si pud osservare che, a parita di soglia temporale, la somma dei valori di
degrado ed efficienza non da 100: cid & determinato dal fatto che, come
gia detto, a degrado totale (100%) corrisponde comungque, fino ad una certa
data, sempre una efficienza residua.

Tale assunto & valido per gli edifici, e corrisponde alla circostanza che
essi, anche se in uno stato di totale fatiscenza, conservano per un certo,
ulteriore tempo, prerogative di efficienza quali, ad esempio, la portanza
degli elementi strutturali o lo sporadico funzionamento di un impianto.

3.2 Degrado ed efficienza delle opere in c.a.

Ccioé non & valido, invece, per opere in c.a. quali ponti, dighe, opere di
sostegno, ecc. Se, infatti, per gli edifici pud dirsi che l'efficienza
globale del sistema & circa pari alla somma dell'efficienza dei singoli
subsistemi, per tali manufatti in realta la funzione statica risulta
nettamente predominante e tale da far trascurare le altre prestazioni
offerte, gualora ve ne siano.

Basti pensare al caso di una diga, che pur essendo in grado spesso di
garantire requisiti di carattere estetico, deve fondamentalmente assolvere
a prestazioni di carattere statico e funzionale. Il permanere della
suggestivitd della morfologica non & sufficiente a dare all'efficienza
globale del sistema valori diversi da zero, se venissero meno i
presupposti di sicurezza in seguito, ad esempio, a fenomeni fessurativi
incipienti e di rapida espansione.

I diagrammi di cui alle figure 1 e 2, pertanto, si modificano non tanto
nell'andamento qaualitativo, quanto nei valori puntuali, assumendo ad
esempio gli aspetti delle figure 3 e 4.

Al totale degrado dell'opera corrisponde certamente efficienza nulla, cosi
come, a paritda di soglia temporale, & sempre verificato che

D%(T) + E%(T) = 100

dove D% (T) ed E%(T) sono rispettivamente i valori percentili di degrado ed
efficienza all'istante di tempo T.

4. AFFIDABILITA' E MANUTENIBILITA' NEGLI INTERVENTI DI RECUPERO DELLE
OPERE IN C.A.

Per poter prevedere compiutamente dei cicli di rinnovamento nell'ambito di
un programma di manutenzione, occorre anche avere sufficientl conoscenze
sulle caratteristiche del “ciclo di vita" dei componenti che costituiscono
l'opera da manutenere, sulle modalita e sui tempi dei lori processi di
degradazione: in una parola, sulla loro "affidabilita”.

Occorre inoltre prefigurare e migliorare le condizioni operative per
1'attuazione della manutenzione, agendo sulle caratteristiche del prodotto
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e quindi sui componenti di cui esso & costituito: ovvero incrementare il
livello di "manutenibilita®.

4.1 Tecnologie di interventi in un'ottica di m.p.

Le tecniche di intervento per il rafforzamento e l'adeguamento di
manufatti in c.a., in base ai materiali impiegati possono suddividersi in
due distinte categorie tipologiche:

a} quelle che impieganoc materiali non tradizionali (III);

b) quelle che impiegano tipologie gia consolidate.

In particolare, alla prima categoria appartengono le tipologie di
interventi che utilizzano calcestruzzo additivati o speciali, resine
epossidiche, ecc. Della seconda categoria fanno parte interventi quali
placcaggio, chiodatura, cerchiatura, tirantatura.

Una prima difficoltd nell'affrontare il problema del rafforzamento e
dell'adeguamento consiste nel dosaggio di tali interventi. In effetti,
accanto ad una corretta interpretazione del modellc di calcolo che neglio
aderisca allo schema strutturale in questione, v'd& la necessaria
definizione dei parametri meccanici e di resistenza che intervengono sia

nel calcolo strutturale vero e proprio che nelle verifiche di resistenza.

In tal senso c¢'¢ da lamentare una scarsa sperimentazione atta ad
individuare tali parametri, specie per quei materiali "non tradizionali",
come ad esempio le resine epossidiche, per i quali le poche prove sinora
eseguite hanno fornito valori di resistenza notevolmente dispersi (IIIX).

Il problema della manutenibilita nell'ambito delle tecnologie di
intervento per manufatti in c.a. & strettamente connesso alla tecnologia
utilizzata. Per quanto concerne le tecniche che impiegano materiali non
tradizionali, 1l'influenza dei fenomeni lenti (tipo "fluage™) & assai
rilevante, per cui la variabilita nel tempo delle caratteristiche
meccaniche e di resistenza, se da un lato suggerisce la sistematica
attivazione di interventi di manutenzione per ovviare all'estrema
alterabilita dei prodotti impiegati, dall'altro introduce incertezze
sostanziali su "come" e “"quando" intervenire.

Sono stati proposti approcci di tipo analitico in merito alla definizione
delle problematiche connesse al comportamento dei materiali in esame (V).
Appare tuttavia preferibile, ai fini di un controllo puntuale
dell'efficacia nel tempo di tali tipologie di intervento, riferirsi a
parametri di tipo sperimentale globale, basati sulle esperienze di
laboratorio disponibili. Sulla scorta delle condizioni al contorno che
influenzano i1 tipo di intervento trattato (in particolare,
caratteristiche dei materiali impiegati, condizioni ambientali di
esercizio, vetusta della struttura su cui intervenire, grado di
sollecitazione cui & sottoposto l'elemento strutturale anche in relazione
alla variabilitad delle condizioni di carico) si pud pensare di introdurre
un parametro indicatore del "grado di affidabilita" dell'intervento
proposto, stabilendo un valore di soglia al di sotto del quale occorre
intervenire, al fine di garantire il massimo grado di efficienza per la
riparazione effettuata.

In un'ottica di manutenzione programmata, l'obiettivo da perseguire &
quello del tempestivo ripristino delle condizioni ottimali, o attraversc
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la riproposizione dello stesso tipo di intervento (ad esempio utilizzando
particolari dispositivi messi in opera in sede permanente all'atto
dell'intervento, e opportunamente celati) ovvero cambiando totalmente
tipologia di intervento gualora 1l'indice di affidabilita sia molto

inferiore al livello di soglia.

Nel caso di interventi di tipo tradizionale, si pud pensare ad un
controllo pid diretto sull'efficienza della riparazione proposta. A titolo
di esempio si pensi ad un tipico intervento di placcaggio di un elemento
strutturale pilastro, eseguito mediante fasciatura con armature metalliche
esterne. L'efficacia di un siffatto intervento nel tempo pud essere
misurata direttamente e visivamente con particolari rilievi da eseguire,
badando a non "seppellire"” l'elemento strutturale, ma semplicemente
nascondendolo grazie all‘utilizzo per il rivestimento di finitura non gia
di intonaci (la cui rimozione comporta in seguito la non immediata e
"indolore" rifazione), bensl di supporti in lamierino di acciaio zincato o
di alluminio, facilmente asportabili. La "trasparenza" delle finiture nei
confronti di ispezioni per il controllo o l'effettuazione di interventi di
riparazione si rileva, generalmente, elemento di enorme importanza per
conseguire un elevato livello di manutenibilita.

Tale concetto, di difficile applicazione nel campo dell‘*ingegneria edile
propriamente detta, sembra pid facilmente approcciabile in tutti queil
settori in cui la struttura assume un ruolo di primaria importanza. Si
pensi, ad esempio, alle opere d'arte riguardanti la rete stradale, in
particolare i ponti (V). L'efficacia nel tempo di una soletta d'impalcato
& oggi misurata in relazione alle sue condizioni macroscopiche. Eppure, in
una corretta impostazione di manutenzione programmata, basterebbe
1'individuazione di pochi parametri correttamente correlati alla
durabilita dell'opera per attuare piani di intervento manutentivo tendenti
ad una economia di scala e atti a prevenire i fenomeni di degrade e non a

sanare situazioni gid compromesse.
4.2 Riflessi di carattere gestionale nella progettazione

Gia in fase di definizione dei criteri progettuali dell'opera in c¢.a. da
realizzare "ex novo", particolare attenzione va posta sugli aspetti di
carattere manutentivo e gestionale in generale. La stesura di un progetto
deve quindi prevedere, a fianco ai vincoli di piu immediata individuazione
(architettonici, strutturali, tipologici, impiantistici, ambientali, ecc.)
il perseguimento di un certo grado di manutenibilitad, che & funzione di

diversi fattori.

Gli aspetti architettonici connessi al problema della manutenibilita
riguardano, come g¢gid accennato, la "permeabilita"™ delle finiture
all'ispezione e il generico requisito della "sccessibilita”™. Ad esempio,
in un organismo edilizio, la realizzazione di pareti divisorie mobili
consente, da un punto di vista manutentivo, l'ispezionabilita di parti
strutturali e anche impiantistiche che, presumibilmente, possono essere
soggette a fenomeni di degrado, con conseguenze, nel primo caso, sulla
sicurezza dell'opera.

Anche la scelta dello schema strutturale & influenzata da aspetti
manutentivi: un organismo strutturale isostatico, in virtl delle - sue
prerogative di mobilita cinematica, sembra avere requisiti di
manutenibilita superiori ad un equivalente schema iperstatico, in cui la
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scarsa deformabilitd comporta generalmente l'insorgere di fenomeni
tensionali di una certa rilevanza, se sottoposto a “carichi geometrici”.

A tal proposito & da notare che spesso interventi di manutenzione possono
comportare l'insorgere di condizioni di carico di tipo geometrico: si
pensi, ad esempio, alla sostituzione di apparecchi di appoggioc su una
travata da ponte.

Una trattazione a sé meriterebbero i problemi connessi all'ambiente.
Valga, in questa sede, solo la considerazione che una corretta
programmazione della manutenzione non pud, in fase progettuale, non tenere
conto dell'impatto che l'ambiente al contorno avra nei riguardi dell'opera
da eseguire.
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Foto 1 - Pontile sud, Italsider di Bagnoli: degrado connesso alliaggressivita

dell'ambiente e non adeguatamente contrastato con interventi di manutenzicone
preventiva.

Foto 2 - Napoli, condominio di wvia Mazzella: intervento di manutenzione
programmata, con placcaggio del soclaio a mezzo di rete elettrosaldata, dopo i
fenomeni generalizzati di dissesto a solai intermedi del tipo SAP.
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SOMMARIO

Si riportano i risultati di numerose prove sperimentali con-
dotte sia su calcestruzzi "vecchi” che su calcestruzzi di nuvo-
va confezione.

I primi provenivano da una serie di opere d'arte autostradali
in servizio sulla Al da circa 20/25 anni; i secondi riguardano
un ponte ferroviario in costruzione sulla Direttissima Roma-
Firenze.

Si forniscono curve di interpolazione dei risultati e si ef-
fettua un confronto critico con i valori suggeriti dalla Nor-
mativa di vari Paesi.

SUMMARY

The paper illustrates the results of many experimental tests
conducted both on "o0ld" concrete and on new cast samples.

The former have been obtained from a number of highway bridges
in service on Al from about 20/25 years; the latter refer to a
railway bridge actually under construction for the "Direttis-
sima" Rome-Florence.

Some curves describing the experimental results are presented
togheter with a critical comparison with the values suggested
from the codes of some nations.

1. PREMESSA

L'identificazione della risposta statica o dinamica di un'ope-
ra, soggetta ad azioni note, & fondamentale per stabilire il
livello di sicurezza della stessa: cid sia che si tratti 4i o-
pere nuove (collaudo) sia che si stia valutando 1la capacita
portante di strutture in esercizio per decidere gli interventi
di manutenzione o rinforzo.

Nella interpretazione di questi dati ha grande importanza la
conoscenza del modulo di elasticita del calcestruzzo che spes-
so si & costretti a derivare dalla resistenza a compressione
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attraverso formule di origine pill o menc empirica quali quelle

suggerite dalle norme.

Proprio al fine di apprcfondire questa conoscenza si sono esa-
minati 1 risultati d4i una estesa sperimentazione eseguita sia
su calcestruzzi "vecchi™ di circa 20 anni che su calcestruzzi
di nuova confezione.

Il primo gruppo di prove ha riguardato le carote prelevate su
13 ponti, parte in c.a.o. e parte in c.a.p., in servizio sulla
Al nel tratto Orte-Badia al Pino; le prove sono state condotte
dalla Contest S.r.1l. di Roma per conto della Societa Bonifica
del gruppo IRI-ITALSTAT.

Il secondo gruppo di prove & relativo al calcestruzzo attual-
mente impiegato per la costruzione del nuovo ponte ferroviario
in c.a.p. che permetterd alla Direttissima Roma-Firenze di
scavalcare L'Arno poco a Nord di Arezzo.

Queste prove sono condotte dall'Istituto Sperimentale delle
Ferrovie e riguardanc provini di etd variabile da 7 a 90 ag.

2. LE PROVE SUI CALCESTRUZZI STAGIONATI

Il progetto per la costruzione della terza corsia nel tratto

Fabro-Badia al Pino dell'autostrada Al Milano-Roma ha richie-

sto una indagine conoscitiva sistematica sullo stato di con-

servazione dei ponti interessati dai futuri lavori.

Sono stati studiati 13 ponti con impalcati a travi, parte in

c.a. e parte in c.a.p.

Per tutte le opere maggiori, tra cui 4 attraversamenti del

fiume Tevere, sono state prelevate carote di calcestruzzo su

cui sono state successivamente eseguite prove di laboratorio.

Le indagini, nel loro complesso, sono state articolate nel mo-

do seguente:

- Misura delle velocitad longitudinali degli ultrasuoni rile-
vate per trasparenza;

- Esecuzione di prove di penetrazione mediante sonde Win-
dsgor;

- Prelievo di carote di calcestruzzo da 100 mm di diametro
al fine di:

a} Determina

secante e la densita del calcestruzzo;
b) Effettuare le prove di rilascioc delle deformazioni;
¢) Determinare 1la profonditd di carbonatazione del calce-
struzzo. Sono state prelevate 80 carote, tutte dalle anime
delle travi a circa 60 cm dall'intradosso, in corrispon-
denza della sezione di mezzeria.

Parte dei risultati ottenuti sono stati presentati in (I); in

~ T ~ 7 P P Y o e S
e la sten a rottura, il modulo elastico
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questa sede ci si limita a considerare il modulo di elasticita
e la resistenza a compressione riportati in grafico nella fig.
1 con le seguenti precisazioni:
la resistenza indicata e quella cubica ed & stata derivata
da quella cilindrica accettando il rapporto fc/Rc = 0.83
suggerito dall'attuale normativa; inoltre, poiché le caro-
te non avevano quasi mai le dimensioni standard, sono sta-
ti utilizzati i coefficienti correttivi proposti
dall'ASTM.
I1 modulo elastico secante & stato rilevato con una coppia
di estensimetri elettrici, diametralmente opposti, in cor-
rispondenza di una tensione nominale pari al 40% di quella
di rottura.
PROVE SU CALCESTRUZZI STAGIONATI
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Come si vede dalla figura i risultati, se si trascurano tre o
quattro valori anomali, sono contenuti in una fascia relativa-
mente ristretta.
Adottando un legame del tipo

E = a*Rci/2
simile a quello proposto dalle attuali Norme Italiane, & stato
calcolato il valore di a che rendeva minimo lo scarto quadra-
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tico, trovando (E in GPa: Rc in MPa)

a = 5,22
(si ricorda che le attuali Norme Italiane suggeriscono
a = 5.7) con un coefficiente di correlazione pari a 0.43.
Volendo interpolare i risultati con una legge del tipo di
quella proposta dall'EBurocodice n. 2

E = ai(Rc + 6)1/3
in questo casc la regressione fornisce

ai1 = 8.68 v
con il che si ha un coefficiente di correlazione di 0.35,
L'Eurocodice indica il valore di 9.5 utilizzando perd la resi-
stenza c¢ilindrica.
Una leggera migliore approssimazione si ha con una formula del
tipo di quella suggerita dal regolamento francese (II).

E = a%Rci/3 con a = 9.26

3. LE PROVE SUI CALCESTRUZZI GIOVANI

Il secondo gruppo di dati elaborati & relativo al calcestruzzo
prelevato dai getti eseguiti per 1la realizzazione di un ponte
ferroviario costruito a sbalzo per conci sguccessivi.
In questo caso il modulo di elasticita & stato determinato su
provini prismatici a sezione quadrata secondo le procedure
specificate dalle Norme UNI(III).
Per ciascun prisma sottoposto a prova sono stati portati a
rottura per compressione tre ‘cubetti, confezionati con lo
stesso calcestruzzo del prisma, che hanno permesso di conosce-
re la resistenza a compressione.
La fig. 2 mostra una tipica curva ¢ - & ottenuta nelle prove e
dalla quale si pud vedere come il comportamento del materiale
si discosti poco da quello lineare.
La fig. 3 riporta i valori del modulo di elasticitd secante
ottenuto per ciascun provino in corrispondenza di una tensione
di compressione di 100 Kg/cm?2. Sulla stessa figura sono ripor-
tate le curve di interpolazione di questi risultati con la
formula tipo regolamento Italiano, Francese ed Eurocodice 2.
In questo caso i risultati sono molto meno dispersi ottenendo-
si per i tre casi dei coefficienti di correlazione pari a 0.60
0.49 e 0.45, con una migliore approssimazione quindi nella
norma italiana.
I1 coefficiente per la formula italiana & in questo casgo

a = 4.64,.
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4. CONFRONTO CON LE NORMATIVE ESISTENTI

E' parso utile riportare in un unico diagramma le curve sugge-
rite da alcuni regolamenti per descrivere 1' andamento di E in
funzione della resistenza a compressione del calcestruzzo.
(fig. 4).
Le ascisse riportano la doppia scala (resistenza cubica o ci-
lindrica) supponendo come detto un coefficiente di equivalenza
4i 0.83.
La curva AASHTO (IV} che viene fornita dalle norme in funzione
del peso di volume del calcestruzzo, & stata calcolata per

¢ = 2350 Kg/cm?,
In figura sono riportate anche le due curve ricavate dai dati
sperimentali per le due categorie di calcestruzzo illustrate
in precedenza qualora si accetti una espressione del tipo di
quella suggerita dalla normativa italiana.
Come si vede, le curve fornite dai vari regolamenti differi-
sconc anche in modo sensibile tra loro.
La normativa Italiana & quella che fornisce i valori pil ele-
vati, specie per calcestruzzi di alta resistenza.
All'estremo opposto si collocano le AASHTO che, pur suggerendo
una formula uguale a quella italiana, danno valori dell'ordine
del 75% di questa.
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Le prove sperimentali sembrano confermare la bonta della
struttura della formula che fa dipendere il modulo elastico
dalla radice guadrata (anziché cubica) della resistenza a com-
pressione del calcestruzzo, con valori pero tutti pid bassi di
quelli della normativa italiana.

cid fa si che le normative tipo Eurocodice (o regolamento
francese) si trovino in migliore accordo con i dati sperimen-
tali per calcestruzzi di qualita medio-alta (Re > 35 MPa) men-
tre quella italiana approssima meglio il comportamento dei
calcestruzzi di clasge inferiore.

5. CONCLUSIONI

Le prove sperimentali analizzate, pur con la notevole disper-
sione dei risultati propria di questi parametri, sembrano in-
dicare che il modulo di elasticitad a compressione del calce-
struzzo sia in realtd inferiore a quello che si deriva dalla
normativa italiana e pil prossimo, almeno per calcestruzzi di
buona qualitad, ai valori indicati dall'Eurocodice 2.

Peraltro 1la struttura dela formula proposta dalle Norme Ita-
liane o dalle AASHTO sembra essere pil adatta di altre a de-
scrivere il fenomeno, purché si tarino opportunamente i coef-
ficenti, la qual cosa potrd essere fatta solo guando si avran-
no molti altri dati del tipo di quelli giad presentati.
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ADEGUAMENTO ANTISISMICO DI STRUTTURE INTELAIATE
IN CEMENTO ARMATO: USC DI CONTROVENTI METALLICI
CON DISPOSITIVI DISSIPATIVI PER ATTRITO
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SOMMARIO

Viene esaminato il problema del proporzionamento di controventi metal-
lici con dispositivi dissipativi per attrito ai fini dell'adeguamento anti-
sismico di strutture intelaiate in cemento armato. Per valutare l'efficacia
di diversi criteri seguiti nella scelta delle proprietd geometriche e mecca-
niche del sistema di controventamento viene condotta un'indagine numerica
volta a studiare la risposta dinamica non lineare dell'intero sistema strut-
turale.

SUMMARY

Problems involved in the design of steel braces with friction device
to be used in retrofitting reinforced concrete frames in seismic areas are
examined. In order to evaluate the effectiveness of different design crite-
ria of the braces and friction device, a numerical investigation is carried
out to study the nonlinear dynamic response of the entire structural system.

1. INTRODUZIONE

Una tecnica molto diffusa nell'adeguamento antisismico di edifici con
struttura intelaiata in cemento armato consiste nell'inserire saldamente,
nelle maglie della struttura stessa, dei telai metallici irrigiditi da
controventi a croce di S. Andrea. Tale tecnica, se da una parte consente
d'integrare le prestazioni strutturali per adeguarle a nuove esigenze,
dall'altra pud presentare alcuni inconvenienti. Infatti, 1 controventi
forniscono un considerevole contributo in termini di rigidezza e resistenza
nei riguardi di azionil orizzontali come quelle prodotte dal vento o da
sismi di moderata intensitd. In occasione di sismi di notevole intensita,
perd, le capacitd dissipative del sistema di controventamento subiscono
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degradazione, soprattutto a causa di fenomeni instabilizzanti in campo
plastico delle diasgonali compresse (I).

Per ovviare a questo inconveniente si pud dotare il sistema i contro-
ventamento di un dispositivo in grado di dissipare buona parte dell'energia
ceduta all'intero complesso strutturale durante 1l moto sismico, preservan-
do cosl da eccessive deformazioni gli elementi della struttura originaria.
Detto dispositivo & essenzlalmente costituito da giunti scorrevoli, in
cui le superfici di scorrimento sono guarnite di un materiale che presenta
un elevato coefficiente d'attrito. Numerose prove sperimentali (II,III),
condotte utilizzando materiali diversi, hanno evidenziato la validita del-
l'uso di ferodo: i1l dispositivo, soggetto a carichi ciclici, ha mostrato
notevole capacita dissipativa, con forma rettangolare stabile del ciclo
d'isteresi. T1 dispositivo pud essere opportunamente dimensionato in modo
che per effetto del vento o di un sisma di moderata intensitd non si produca
scorrimento, mentre per effetto di un sisma violento si abbia scorrimento

deformazioni inelastiche.

Sistemi di controventamento con dispositivo dissipativo, originariamen-
te adottati per strutture in acclaio, successivamente hanno trovato applica-
zione anche nell'adeguamento antisismico di strutture in cemento armato
(IV,V). Una soluzione consiste nel predisporre un giunto ad attrito per
ognuna delle diagonali di controvento. I1 giunto potrebbe essere dimensiona-
to in modo da subire scorrimento in entrambe le direzioni d4i carico per
uno sforzo inferiore al carico critico, oppure solo in trazione se la snel-
lezza delle diagonali & abbastanga elevata. Come sars meglio specifica-—
to nel paragrafo successivo, detta soluzione risulta nei due casi poco
conveniente. Pill conveniente risulta, invece, 1'adozione del dispositi-
vo dissipativo proposto da Pall e Marsh (II), che, dotato di un quadrilatero
articolato, viene installato in corrispondenza della zona d'incrocio fra
le diagonali 4di controvento. Infatti, il quadrilatero articolato consente
di recuperare in tutto o in parte 1'eventuale accorciamento subito dalls
diagonale compressa a causa del suo sbandamento, con notevoli vantaggil
dal punto di vista della dissipazione energetica.

Nella progettazione del sistema di controventamento con dispositivo
dissipativo & necessario operare scelte opportune: per €s., nel dimensionare
gli elementi costituenti il sistems di controventamento e stabilirne 1la
distribuzione di rigidezza e resistensza all'interno della struttura, nel
tarare lo sforzo che produce scorrimento nel dispositivo, etc.. Al fine
di valutare 1'efficacia di diversi criteri seguiti nell'operare tali scelte,
nel presente lavoro viene condotta un'indagine numerica con riferimento
ad una struttura intelaiata in C.a., le cul prestazioni vengono adeguate
per resistere ad un grado qi sismicita pid severo rispetto a quello per
cui la struttura originaria & stata progettata. Dal confronto fra la rispo-
sta dinamica non lineare della struttura originaria e quella adeguata adot-
tando diverse scelte progettuali scaturiscono utili indicazioni sull'effica-
cla o meno delle scelte stesse.
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2. DISPOSITIVI DISSIPATIVI PER ATTRITO

2.1 Uso di giunti semplici

Come accennato in precedenza, l'adozione di giunti semplici per ognuna
delle diagonali di controvento risulta poco conveniente. Infatti, nel caso
in cui il giunto & dimensionato in modo da subire scorrimento in entrambe
le direzioni di carico per uno sforzo N, inferiore al carico critico Ner
(fig. 1a), il dimensionamento delle diagonali non € economicamente conve-
niente.

Risulta piu economico, invece, dimensionare le diagonali solo come te-~
se: cid comporta snellezze abbastanza elevate da assicurare che la diagona-
le, se compressa, sbandi in campo elastico per uno sforzo Ngr relativamente
modesto da poter essere praticamente trascurato. In tal caso il giunto
viene dimensionato in modo da subire scorrimento solo se la diagonale €
soggetta ad uno sforzo di trazione N, inferiore a quello di snervamento
Ny; inoltre, nei cicli di carico successivo al primo si ha scorrimento
nel giunto solo se la stessa diagonale, ancora una volta tesa, raggiunge
la massima lunghezza attinta durante la precedente fase di carico (fig.
1b). Tale comportamento & caratterizzato, perd, da una ridotta capacita
dissipativa.

A A
N N
, scorrimento , scorrimento
T T T T
4+ »
v .
— } >
A Ne, - A
No
-+ N instabilit N
T
N scorrimento L
T T
(a) Diagonali progettate in trazione (b) Diagonali progettate
e compressione (N <Ncp) solo come tese (N < Ny)

Fig. 1 - Schematizzazione del comportamento isteretico di diagonali
di controvento con semplice giunto ad attrito

2.2 Dispositivo ad attrito con quadrilatero articolato

Per migliorare la capacitd dissipativa si pud installare in corrispon-
denza della zona d'incrocio delle diagonali di controvento il gia citato di-
spositivo proposto da Pall e Marsh (II), schematicamente illustrato in
fig. 2. La prerogativa di tale dispositivo é che, quando si verifica uno
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Fig. 2 - Dispositivo dissipativo Fig. 3 - Forze agenti durante lo
proposto da Pall e Marsh (II) scorrimento nel dispositivo in

fig. 2

scorrimento nel giunto della diagonale tesa, viene attivato il quadrilatero
articolato. Quest'ultimo, assumendo una configurazione  romboidale, induce,
contemporaneamente allo scorrimento nel giunto suddetto, anche quello nel
giunto della diagonale compressa. Viene cosi compensato in tutto 0 1n parte
l'accorciamento precedentemente subito dalla diagonale compressa, a causa
del suo sbandamento. Se lo scorrimento nel giunto della diagonale tesa
é stato sufficientemente grande, la diagonale compressa riassume la configu~-
razione rettilinea e risulta immediatamente attiva in trazione a seguito
di un'inversione di carico. Ne consegue un sensibile aumento della capacita
dlSSlpatlva, soprattutto se il confronto & fatto con il caso illustrato
in fig. 1

Tenuto conto delle condizioni di equilibrio fra le forze agentl duran-
te la fase di scorrimento nei giunti, si ha (fig. 3):

N =2N - N : 1
g 1 cr (1)
avendo indicato con N lo sforzo nella diagonale tesa durante lo scorrimen-
to e con Nl il corrispondente sforzo nel generico giunto. Se vengono adotta-
te aste abbastanza snelle (snellezza A > 200) da assicurare fra 1'altro lo

sbandamento in campo elastico, il carico critico N pud essere trascurato
e, quindi, si pud assumere semplicemente:

Ng = 2Nl (2)
relazione in base alla quale il dispositivo stesso pud essere tarato.

Per quanto detto precedentemente, il comportamento isteretico della
singola diagonale di controvento, pud essere schematizzato mediante il
modello semplificato proposto da Pall e Marsh (II) e illustrato in fig.
4b.Dal confronto con il modello isteretico in fig. 1b risulta particolarmen-
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N
h
Ng
/N afcthsAs -
L | B s P
g M A
(a) Localizzazione nella (b) Modello isteretico semplificato

generica maglia del taglio

Fig. 4 - Controventi metallici con dispositivo dissipativo
del tipo in fig. 2

te evidente la maggiore capacitd dissipativa del dispositivo con quadrilate-
ro articolato.

Nel seguito si fard esclusivamente riferimento al modello semplificato
in fig. 4b, anche se, come evidenziato da Filiatrault e Cherry (vI ), esso
pud comportare una sovrastima dell'effettiva capacita dissipativa del dispo-
sitivo adottato. Infatti, se durante un ciclo di carico il giunto relativo
alla diagonale tesa non subisce scorrimento, il quadrilatero articolato non
viene attivato e la diagonale compressa, avendo subito uno sbandamento,
non & costretta dallo stesso quadrilatero a riassumere la configurazione
rettilinea ed il suo comportamento isteretico & del tipo in fig. 1b. Inol-
tre, il modello in fig. 4b assume che lo scorrimento nel dispositivo sia
abbastanza grande da raddrizzare perfettamente la diagonale compressa che
ha subito sbandamento; se, perd, lo scorrimento non & sufficientemente
grande, parte dell'energia che il giunto corrispondente a tale diagonale
potrebbe dissipare non viene realmente dissipata.

Nonostante 1'inconveniente del modello semplificato di sovrastimare la
energia dissipata dal dispositivo in fig. 2, detto modello viene ritenuto
sufficientemente affidabile per le finalita del presente lavoro, soprat-
tutto quella di saggiare l'efficacia di alcune scelte progettuali del siste-
ma di controventamento. D'altra parte, 1l'uso di un modello piu raffinato
del tipo proposto nel rif. (VI) richiede di seguire 1'evoluzione dello
stato tensionale-deformativo del singolo elemento costituente il sistema
di controventamento ed il dispositivo stesso. Cio comporterebbe un notevole
aggravio del costo dell'analisi, senza trovare del resto giustificazione
nelle finalitd stesse del presente lavoro.
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3. STRUTTURA DA ADEGUARE E PROGETTAZIONE DEL SISTEMA DI CONTROVENTAMENTO CON
DISPOSITIVO DISSIPATIVO

Sulla base delle vigenti norme tecniche per le costruzioni in =zone
sismiche (VII) & stata progettata, in zona di moderata sismicita (S=9),
la struttura intelaiata piana in c.a. schematicamente illustrata in fig.
5. La carpenteria ed altri dati sono riportati in tab. 1. In fig. 5 sono
riportati anche i momenti ultimi M, delle sezioni d'estremitd delle travi
e di -quelle dei pilastri. Pid precisamente, in corrispondenza di dette
sezioni delle travi sono riportati i valori dei momenti ultimi negativi,
intendendo che per quelli positivi wvenga assunto, sezione per sezione,
un valore pari a metd dei precedenti: cid corrisponde praticamente ad assu-
mere un'armatura inferiore pari a metd di quella superiore, anche se non
richiesto strettamente dal calcolo. Inoltre, per i pilastri & stato riporta-
to il valore di M, calcolato, una volta progettata l'armatura, con riferi-
mento allo sforzo normale dovuto ai soli carichi verticali, ritenendo con
tale scelta di poter descrivere con sufficiente approssimazione, ai fi-
ni del presente lavoro, il comportamento dinamico non lineare medio delle
copple di pilastri disposti in posizione simmetrica. E! opportuno notare
che il tipo di carpenteria adottato, con rastremazione dei pilastri in
corrispondenza dei soli livelli 2° e 4%, comporta delle irregolariti nella
distribuzione delle resistenze dei pilastri stessi, come risulta evidente
confrontando i valori del rapporto T,/T., fra il tagliante ultimo e quello
di calcolo, in corrispondenza dei vari piani (v. tab. 1). '

Per fissare le idee si Suppone che, a segulito di una variazione della
zonazione sismica precedente, occorre procedere all'adeguamento delle pre-
stazioni della struttura in fig. 5 per poter resistere alle azioni previste
in zona di forte sismicita (5=12). A tale scopo vengono disposti, come

LA

M, =106 198 190 +
87 139 il
215 2331223 <
SEZIONI (cm)
139 i64] i Tu/Tc
262 267|257 i PIAND | PILASTRI  TRAVI
218 210] 1 5 30x30 30x50 | 2.62
303101299 4 4 40x40 30x50 | 1.86
210 182 § 3 40x40 30x50 1.91
22 Ho + 2 50x50 30x60 | 1.48
362 B4l @ 1 50x50 30x60 | 1.91
Ja wr vy  + Periodo fond. di vibr,: 0.947 sec
-3 = 4 500 i = i
T T T i ol

Fig. 5 - Struttura da adeguare Tab. 1 - Caratteristiche della

(misure in cmy M, in kNm) struttura in fig. 5
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illustrato in fig. 6, dei controventi metallici muniti di dispositivo dissi-

pativo del tipo mostrato in fig. 2. Ai fini della progettazione del sistema

di controventamento si ritiene di dover perseguire essenzialmente 1 seguenti

obiettivi:

(a) proporzionamento delle diagonali di controvento in modo da assorbire
l'incremento delle azioni sismiche orizgontali a seguito della variazio-
ne di zonazione, evitando cosli di gravare con ulteriori sollecitazioni
gli elementi della struttura originariaj

(b) scelta di un valore ottimale dello sforzo N , in modo che lo scorrimento
nel dispositivo non abbia luogo per un terremoto di moderata intensita
(ossia per effetto dei carichi sismici di esercizio), ma si verifichi
comunque prima che gli elementi della struttura originaria subiscano
deformazioni plastiche.

I1 primo obiettivo pud essere perseguito proporzionando i controventi

in modo che risulti, al pianc generico i:

(r /(& + K D) 7{1) = {0) (3)
avendo indicato con Ky; e Kq; le rigidezze di piano del telaio e dei contro-
venti, rispettivamente, mentre per il tagliante di piano T; sono stati uti-
lizzati gli apici O e 1 con riferimento alla situazione originaria ed a
quella dopo l'adeguamento, rispettivamente.

Le rigidezze di pianc possono essere espresse come (v. fig. 4a):

3
Kti ~ 12 o Z(Eclc)pil&nripiamai / hy y 03 =1 (4)
K= B; (BA)/hy 5 By= (1/n3)%/ {1+4(1/n;)?43/2 (5a,b)
i
PIAND | Eghg(kN)  Npjn(kN) N (kN)
5
x10
5 1.04 42.9 82.8
4 1.94 83.1 160.4
3 2.23 114.1 220.2
2 3.53 135.4 261.3
1 4,39 160.1 309.1
Periodo fond. di vibr.: 0.731 sec
A 0 % o

Fig.6 - Struttura di fig. 5 adeguata Tab.2 - Proprietsa dei controventi
mediante controventi metallici in fig. 6 (soluzione pro-
con dispositivo del tipo in fig.? gettuale di riferimento )
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I1 coefficiente i che compare nella (4) tiene conto della deformabilita
delle travi e pud essere calcolato, per es., mediante il "metodo della
mensola equivalente" (VIII). La rigidezza Ke; € stata valutata trascurando
il contributo della diagonale compressa.

Passando dalla situazione originaria a quella dopo l'adeguamento si
ha un incremento sia del coefficiente d'intensitd sismica (da ¢C 0 =0.07
a €(1)=0.10) che del coefficiente di risposta (da R(D)=O.862/O.9472/3=
0.894 a r(1) da calcolare per via iterativa, una volta proporzionati 1
controventi, assumendo, per es., il valore 1 di primo tentativo). Pertanto,
se 1 controventi sono dimensionati in modo da avere a tutti i piani una
rigidezza proporzionale a quella del telaio originario, si ha:

(1 0 (1) (1)
T; ) =Y T; ) s Y = R C ~ 4 (6a,b)
R(0) o(0)

In definitiva, sostituendo le espressioni (4), (5), (6) nella (3), si
ottiene la rigidezza assiale da assegnare ad ognuna delle due diagonali di
controvento al generico piano i:

2
(Eshs)i > 12 (y-1) Qi Z<ECIC)‘_, . /B; hj (7)
pilastri piano 1" +

Pid complesso risulta, invece, il perseguimento del secondo obiettivo
(b). Austin e Pister (IX) propongono, ai fini della progettazione ottimale
di un sistema strutturale in acciaio con controventi dissipativi, di far
riferimento alla condizione di minimo di un'opportuna grandezza da scegliere
in funzione dell'intensitd dell'azione sismica. Comunque, nel seguito si
fard riferimento al criterio proposto da Filiatrault e Cherry (VI), ricer-
cando il valore ottimale di Ny come quello che rende minima, nel generico
istante t, la funzione:

t
Et(Ng, t) =f (E; - Ep) dt (8)
0

essendo Er l'energia ceduta dal sisma al sistema strutturale od Er l'ener-
gia complessivamente dissipata per attrito dai dispositivi. ILa validita
del criterio suddetto sard valutata anche controllando le escursioni plasti-
che locali degli elementi della struttura originaria. Fondamentalmente
si fara riferimento ad una soluzione progettuale in base alla quale le
diagonali di controvento sono dimensionate assegnando ad esse 1l minimo
valore di EsAs richiesto dalla (7) e il dispositivo & tarato in modo che
lo sforzo Ng risulti ai vari piani proporzionale ad EsAs;resta, comunque,
il problema di stabilire il valore ottimale di Ng. In tab. 2 sono riportati
i valori di EsAs cosi ottenuti, nonché quelli degli. sforzi: assiali Nmin
e Nmax , che, se non avvenisse scorrimento nel dispositivo, sarebbero attin-
ti nei controventi ai vari piani per effetto dei carichi sismici di eserci-
zio e di quelli che producono 1la prima plasticizzazione della struttura
originaria, rispettivamente. Comunque, saranno esaminate altre soluzioni
progettuali ottenute apportando variazioni a quella di riferimento.
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4. INFLUENZA DELLE SCELTE PROGETTUALI DEL SISTEMA DI CONTROVENTAMENTO
SULLA RISPOSTA DINAMICA NON LINEARE

Al fine di valutare l'efficacia delle scelte progettuali del sistema
di controventamento con dispositivo -dissipativo del tipo descritto nel
par. 2.2, viene studiata la risposta dinamica non lineare della struttura.
A tale scopo viene utilizzata la procedura di analisi proposta in un prece-
dente lavoro (X) e succesivamente adottata nel rif. (XI). Inoltre, per
limitare il costo dell'analisi, si fa riferimento alle azioni sismiche
orizzontali prodotte da tre accelerogrammi che, generati artificilalmente,
riproducono in media lo spettro di risposta adottato dal codice sismico
C.E.B. (XII) per il livello IT di duttilitd. I1 valore di picco dell'accele-
razione del suolo & assunto pari a 0.35g, valore atteso durante un sisma
violento in zone a "forte sismicitd". Per ulteriori dettagli si rinvia
per brevitd al rif. (XI) gia citato. I risultati che seguono sono stati
ottenuti mediando quelli relativi ai tre accelerogrammi suddetti.

Sulla base della soluzione progettuale di riferimento indicata nel
precedente paragrafo (v. tab. 2), ai fini della scelta del valore ottimale
dello sforzo di scorrimento nei dispositivi dissipativi viene innanzitutto
effettuata 1'analisi dinamica non lineare per diversi valori di Ng. In
fig. 7 sono riportati, in corrispondenza di diversi istanti t di osservazio-
ne, i valori medi ottenuti per la funzione E, al variare dello sforzo di
scorrimento Ny, nel dispositivo dissipativo del 1° piano. Nella stessa figura
sono indicati anche 1l'intervallo in cui sarebbe opportuno, come anticipato
nei paragrafi precedenti, operare la scelta diNg1, nonché i valori corri-
spondenti allo snervamento per diversi tipi di acciaio.

Come si pud osservare, per valori crescenti dj.Ng11a funzione E, decre-
sce sempre meno rapidamente fino ad attingere un minimo, per poi crescere
assumendo valori solo di poco maggiori di detto minimo. Inoltre, al crescere
di t, il minimo viene attinto per valori di Ng1 non decrescenti.

E' interessante rilevare che, come risulta dalla tab. 3, in cul sono
riportate sinteticamente alcune grandezze rappresentative della risposta
non lineare della struttura (t=12 sec) per alcuni valori di Ng1 ritenuti
significativi, il criterio di ottimizzazione basato sulla minimizzazione
della funzione E; fornisce risultati non necessariamente ottimali in termini
di risposta locale della struttura originaria: si vedano, in particolare,
i valori della massima duttilitd richiesta per le travi (Ugmax ) e per 1
pilastri (Ugpax), nonché quella media (Mped) calcolata riferendosi, per
ogni elemento, al massimo valore attinto nelle sue sezioni d'estremita.
Inoltre, & importante notare che assumendo Ngi = 344.85 KN, cui corri-
sponde il minimo della funzione E, per t=12 sec, nel pilastri centrali
dei piani 1° e 3° é stato attinto un valore dello sforzo normale molto
prossimo a quello di "rottura bilanciata". Una tale situazione é da riguar-
dare con particolare cautela e va comunque tenuta in debito conto durante
la fase di progettazione del sistema di controventamento.

Sulla base dei risultati precedentemente discussi si pud ritenere
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valida la scelta del valore Ng1= 300 kN. Al fine di valutare l'efficacia
di diverse scelte progettuali del sistema di controventamento adottato,
in fig. 8 la risposta della struttura originaria (F5) e quella della strut-
tura adeguata di riferimento assumendo il suddetto valore di Ng1 (struttura
FBF) sono messe a confronto con l'analoga risposta delle seguenti strutture:
- struttura RFBF, come quella di riferimento,
di scorrimento nei dispositivi dei piani 2° e 5°, cul corrispondono nella
struttura F5 valori del rapporto T,/T. molto diversi rispetto agli altri
piani, sono stati modificati in ragione inversa ai valori di detto rapporto
in modo da correggere irregolarita di resistenza originariamente presenti;

ma 1 valori dello sforzo

- struttura CFBF, in cui la rigidezza dei controventi e lo sforzo di scorri-
mento nei dispositivi dissipativi sono assunti costanti ai vari piani e
pari a quelli relativi al 1° piano della struttursa FBF;
- struttura DFBF, simile alla struttura FBF, ma i valori di EsAg sono assun-
ti doppi di quelli in tab. 2.

Dal confronto fra i risultati ottenuti per le strutture suddette scatu-
risce che la presenza del sistema di controventamento produce in ogni caso

LE, (kN-m:s)
Intervalio in cui
scegliere Ng (v.tab.2)
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Fig. 7 - Andamento della funzione considerata per 1'ottimizzazione
dello sforzo di scorrimento nei dispositivi dissipativi

N (xW)] u em) (Au/h) u u
gl S5ma (em) max Gmax Cmax med
172.42 9.258 0.00793 6.07 8.48 2.55
229.90 8.086 0.00791 5.55 9.3 2.48
287.40 8.469 0.00843 4.62 B8.47 2.42
344,85 8.893 0.00871 4.95 8.69 2.53

Tab. 3 - Risultati ottenuti per alcune
scelte di N91 (t = 12 sec)
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un sensibile miglioramento della risposta. Le modifiche introdotte con
la struttura RFBF risultano particolarmente efficaci soprattutto ai fini
di una maggiore uniformita dell'impegno plastico locale nel telaio origina-—
rio e di una pid limitata richiesta di duttilitd nei pilastri del 2° piano,
che presentava originariamente 1l pid basso valore del rapporto T,/T..
Niente affatto efficace risulta, invece, la scelta della struttura CFBF,
la cul risposta é essenzialmente caratterizzata da un evidente rafforzamento
dei piani superiori, mentre poco affetta & la risposta deil piani inferiori,
soprattutto in termini di richieste di duttilitd degli elementi del 1°
piand. Infine, la scelta della struttura DFBF, nonostante il raddoppio
di volume di materiale impiegato per i controventi, non risulta particolar-
mente efficace, se non per aver limitato gli spostamenti massimi di piano.
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Fig. 8 - Confronto fra risultati ottenuti per diverse scelte progettuali
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5. CONCLUSIONI

In definitiva si pud concludere che il ecriterio di dimensionamento
del sistema di controventamento suggerito nel par. 3 é& risultato efficace,
soprattutto nel preservare la struttura originaria da eccessive deformazioni
plastiche. Ai fini della scelta del valore da assegnare allo sforzo di
‘scorrimento N nel dispositivi dissipativi, il criterio basato sulla mini-
mizzazione della funzione E., ha indicato come opportune le scelte del
valore suddetto entro l'intervallo avente per limiti i valori attinti dallo
sforzo nel controventi per effetto dei carichi di esercizio e di quelli
che producono la prima plasticizzazione nella struttura originaria. Inoltre,
é risultata particolarmente efficace, nel correggere irregolaritd di resi-
stenza eventualmente presenti nella struttura originaria, la scelta dei
rapporti fra i valori di Né per 1 dispositivi dei vari piani in ragione
inversa rispetto ai corrispondenti rapporti TU/TC nella struttura suddetta.
Di scarsa efficacia e antieconomiche somno risultate, invece, scelte di
controventi e dispositivi dissipativi con le stesse caratteristiche a tutti
i piani, nonché scelte tendenti ad un ulteriore irrigidimento dei controven-
ti rispetto a quanto strettamente richiesto dal calcolo.
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