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SOMMARIO

Lo studio attualmente in corso, ha 1’obiettivo di valutare la capacita sismica di pile circolari da ponte in c.a., danneggiate nel corso di
precedenti prove pseudo dinamiche e riparate e/o rinforzate con resine epossidiche, barre in acciaio inox, calcestruzzo
autocompattante e fasciature in fibra di carbonio. I campioni sono rappresentativi di pile circolari in c.a. sia snelle che tozze
progettate in accordo all’Eurocode 8 e alla normativa italiana antecedente il 1986. Sono state condotte prove preliminari sia sul
calcestruzzo autocompattante che sulle barre di acciaio inox. Attualmente sono in corso prove pseudo-dinamiche al fine di valutare la
risposta sismica delle pile riparate e rinforzate per incrementare sia la duttilita che la resistenza a taglio.

SUMMARY

This study presently in progress, aims to assess the seismic performance of circular r.c. bridge piers specimens heavily damaged after
previous pseudodynamic tests and repaired and/or upgraded by means of epoxy adhesive, stainless steel rebars, self compacting
concrete and CFRP wrapping. Pier specimens are representative of tall and squat circular r.c. piers designed according to Eurocode 8
and Italian Code before 1986. Preliminary tests were performed on stainless steel bars and self compacting concrete. Pseudodynamic
tests are now in progress, in order to evaluate the seismic response of repaired and upgraded piers with the aim to increasing both
ductility and shear strength.

1. INTRODUZIONE pud migliorare il comportamento del nucleo di calcestruzzo
fortemente degradato. La sostituzione parziale delle armature
11 risanamento e/o il rinforzo di pile da ponte circolari in longitudinali e trasversali snervate o rotte con barre in acciaio
cemento armato seriamente danneggiate da un evento sismico, inox, pur comportando maggiori costi iniziali, permette un
puo rappresentare una valida ed economica alternativa alla risparmio nel lungo periodo in quanto riduce i costi di
ricostruzione dell'opera. Gli interventi strutturali sulle porzioni manutenzione e incrementa la durabilita dell'opera.
maggiormente danneggiate consentono di porre rimedio ai Si tenga in particolare presente il fatto che il
difetti di costruzione e/o di passare da particolari costruttivi danneggiamento avviene usualmente alla base delle pile,
conformi a precedenti normative, a particolari che peraltro zona soggetta al degrado per effetto dell’'umidita.
garantiscano le prestazioni richieste in zona sismica dalle L'impiego di calcestruzzo autocompattante, materiale che
normative attuali. oramai esiste da tempo e che presenta -caratteristiche
Le pile oggetto di studio sono pile circolari alte ¢ basse in particolarmente utili negli interventi sull’esistente, consente il
scala 1:6 realizzate con la Normativa Sismica Italiana del 1986 rapido e completo ripristino della continuita dell'elemento
[09], danneggiate nel corso di prove pseudodinamiche [07] e anche per volumi ristretti e congestionati di armature,
riparate e/o rinforzate con adesivo epossidico, barre ad semplificando le operazioni di getto.
aderenza  migliorata in acciaio inox, calcestruzzo Il rinforzo mediante fasciature discontinue in fibre di
autocompattante, cerchiature discontinue in fibre di carbonio. carbonio incrementa la duttilita e la resistenza al taglio degli
Nel presente studio si valutano le difficolta tecniche e elementi strutturali secondo quanto richiesto dalle normative
operative, il comportamento meccanico dei materiali sismiche attuali, e allo stesso tempo rappresenta un ulteriore
impiegati, e 'efficacia degli interventi mediante nuove prove garanzia per la buona collaborazione tra nuovo e vecchio
pseudodinamiche [15]. calcestruzzo. La risposta strutturale delle pile riparate ¢ messa
L'impiego di un adesivo epossidico molto fluido in grado a confronto sia con quella delle pile originali, sia con quella di
di saturare in profondita le strette fessure presenti nel nucleo pile progettate con I'Eurocodice 8 [11].
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2. CAMPIONI DELLE PILE

Lo studio si concentra su 8 campioni in scala 1:6 di pile da
ponte in cemento armato con sezione circolare con diametro di
2,5 m. Si distinguono due tipologie di pile: pile alte
appartenenti a una struttura regolare, e pile basse appartenenti
a una struttura irregolare (Figura 1).

Le due strutture sostengono lo stesso impalcato scatolare
in cemento armato per un carico complessivo portato di
200kN/m e sono state progettate sia con la precedente
Normativa Sismica Italiana [09]che con Eurocodice 8 [11].
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Figura I - Strutture prototipo: ponte irregolare (sopra)
e ponte regolare (sotto)

I criteri di scala applicati [08] garantiscono la similitudine
della risposta strutturale (resistenza a flessione e taglio, effetto
del confinamento, instabilita delle barre compresse,
comportamento degli ancoraggi) e consentono l'impiego di
calcestruzzi con inerti ordinari e barre ad aderenza migliorata
commerciali. Per scalare in modo accurato il comportamento
dell'aderenza tra acciaio e calcestruzzo nel basamento, sono
stati realizzati e verificati degli ancoraggi migliorati (peraltro
non presenti in tutte le pile qui provate). Nella Tabella 1 sono
indicate le principali geometrie e le armature presenti nei
campioni per le diverse normative adottate.

Tabella 1 — Caratteristiche dei provini (prog.=criteri di progetto: DM
secondo norma italiana 1986 [09], EC8 secondo Eurocodice 8 [11],
D=diametro [mm], H=altezza [mm], C=ricoprimento [mm]) (¥*passo
delle staffe superiore a quello prescritto da EC8)

pila prog. D H C barre spirali

1 DM 420 2340 30 24910  95/80
2 DM 420 2340 30 24010  @5/100
3 DM 420 2340 30 24010  ©5/100
4 DM 420 2340 30 24910  95/80
5 ECS 420 2340 30 24010  ©96/40
6 DM 420 1170 30 12012 ©6/120
7 EC8* 420 1170 30 42012 ©6/120
8 DM 420 1170 30 12012 ©6/120

I rilievi hanno evidenziato una disposizione delle armature
longitudinali e trasversali e uno spessore del ricoprimento non
conformi a quanto indicato negli elaborati progettuali.
L'acciaio impiegato ¢ di tipo FeB44k ed il calcestruzzo ha una
Ry =25MPa.

3. CONDIZIONI ORIGINARIE DEI CAMPIONI

Il gruppo di pile studiate comprende pile integre e pile
danneggiate (Figura 2).

Le pile 2 (alta DM), 4 (alta DM), 6 (bassa DM), 8 (bassa
DM) sono state seriamente danneggiate mentre la pila 5 (alta
EC8) ha riportato lievi danni in precedenti prove
pseudodinamiche [07].

I provini 1 (alta DM), 3 (alta DM) sono integri mentre la
pila 7 (bassa EC8) presenta una lesione sottile ¢ poco profonda
alla base dovuta al trasporto e alla movimentazione prima
della prova elastica eseguita in fase preliminare.

Nelle pile DM danneggiate si osserva un marcato
deterioramento del calcestruzzo alla base delle pile. Nelle zone
soggette alle maggiori compressioni la profondita del danno
interessa le porzioni piu esterne del nucleo confinato lasciando
scoperte le barre longitudinali e la spirale.

Le barre longitudinali sono in parte deformate per
instabilita o rotte. La spirale ¢ snervata e in alcune pile rotta.

Figura 2 — Stato dei provini: alti (1, 2, 3, 4, 5) e bassi (6, 7, 8)

4. RISANAMENTO E RINFORZO

Gli interventi di riparazione per le pile maggiormente
danneggiate (ad esempio le pile basse 6 e 8) possono
riassumersi nelle seguenti fasi (tabella 2):

e rimozione meccanica del calcestruzzo danneggiato del
ricoprimento ¢ della porzione esterna del nucleo, seguita
dalla modellazione delle asperita e dalla pulizia del
substrato di calcestruzzo, interfaccia tra nuovo e vecchio
calcestruzzo (fase 1).

e iniezione di un adesivo epossidico molto fluido nelle
sottili lesioni del nucleo per migliorarne le caratteristiche
meccaniche (fase 2).

e  sostituzione delle porzioni di barre longitudinali e di
alcune spire della spirale danneggiate con porzioni di
barra o staffe circolari in inox (fase 3).

e  ripristino della continuita dell'elemento strutturale con un
calcestruzzo autocompattante (SCC) molto fluido che
semplifica le operazioni di getto soprattutto nei volumi
ristretti congestionati di armature (fase 4).



applicazione di cerchiature in fibre di carbonio per
migliorare il comportamento sismico degli elementi
(fase?).

Tabella 2 - Fasi principali degli interventi di riparazione e rinforzo
delle pile basse 6, 8 DM.

4.1 Rimozione del calcestruzzo degradato (Fase 1)

La porzione di pila su cui interveniamo ha una altezza di
circa 550mm superiore a quella della cerniera plastica (misure
alla scala dei provini).

Il collegamento delle nuove barre inox alle barre
preesistenti richiede delle zone di sovrapposizione di circa
100mm fuori dalla cerniera plastica.

Lo spessore di calcestruzzo rimosso ¢ di almeno 20mm
attorno alle barre longitudinali per garantire il passaggio degli
inerti ¢ un buon ancoraggio con il nuovo calcestruzzo, ed ¢
variabile in funzione dell'entita locale del danno (trai 50 ¢ i 90
mm).

La superficie esterna del nucleo ¢ ben modellata cosi da
essere compatta, solida e rugosa per garantire la presa ottimale
del nuovo calcestruzzo. La qualita dell'interfaccia tra
calcestruzzo esistente e nuovo ¢ essenziale per garantire un
efficace e duraturo ripristino (Tabella 2, fase 1) [06].

4.2 Risanamento del nucleo fessurato (Fase 2)

Nelle pile basse DM alcune sottili fessure per taglio
interessano anche il nucleo di calcestruzzo alla base. Le
lesioni sono irregolari e in parte comunicanti.

Per migliorare le caratteristiche meccaniche del nucleo si
inietta un adesivo epossidico (EPOJET LV con resistenze di
70 MPa a compressione ¢ 20 MPa a flessione a 7 giorni,
garantendo una adesione al calcestruzzo di oltre 3.5 MPa)
molto fluido (140 mPa.s viscosita Brookfield).

L'adesivo penetra in profonditd, riempiendo anche le
fessure piu sottili e connette tra loro le porzioni di calcestruzzo
attraversate dalle lesioni.

Le lesioni sono chiuse esternamente con uno stucco
epossidico (MAPEWRAP12 resistenza a trazione a 7 giorni di
30 MPa - ASTM D 638, ¢ adesione al calcestruzzo superiore
ai 3 MPa).

I tubi di iniezione in gomma con diametro di circa 6mm
sono inseriti in fori di circa 20-40mm praticati lungo il piano
delle fessure a una distanza di circa 150mm e fissati all'atto
della posa in opera dello stucco.

Una sabbia irregolare silicea con diametro variabile tra i 2
e i 4mm, viene inserita sullo stucco ancora fresco per rendere
la superficie dello stucco rugosa.

Un flusso di area compressa immesso nel sistema di tubi
consente di eliminare la polvere e di verificare la
comunicazione tra i tubi.

Se i tubi vicini risultano non comunicanti, si procede con
l'inserimento di nuovi tubi e/o con il rifacimento della
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chiusura esterna delle lesioni con del nuovo stucco.

Le iniezioni sono eseguite dal basso verso l'alto seguendo
la circonferenza della pila fino al completo riempimento delle
lesioni (Tabella 2, fase 2).

L'operazione di iniezione deve essere rapida in funzione
della temperatura ambiente per l'aumento nel tempo della
viscosita della resina.

L'adesivo ¢ inserito lentamente con delle siringhe in un
sistema di vasi parzialmente comunicanti tra loro tramite le
fessure comuni, e con I'esterno tramite i tubi di iniezione.

L'adesivo deve uscire dai tubi vicini a quello di iniezione
ed ¢ in parte raccolto ed allontanato perché scorrendo nelle
lesioni ha raccolto delle polvere e dell'aria che possono
compromettere la riuscita dell'intervento.

Dopo questa operazione di “spurgo” si chiude il tubo di
iniezione e si inietta nuovo adesivo dal tubo da cui ¢
fuoriuscita la resina.

4.3 Sostituzione delle armature danneggiate (Fase 3)

Nelle pile basse alcune barre longitudinali e alcuni tratti
della spirale trasversale sono irrimediabilmente deformate o
rotte e quindi da sostituire.

Le spire della spirale snervata sono tagliate via avendo
cura di lasciare due porzioni libere da fissare alle barre
longitudinali presso la base e la sommita della zona di
ripristino.

Le porzioni delle barre longitudinali deformate vengono
rimosse, lasciando presso il basamento una porzione di barra
non deformata direttamente connessa agli ancoraggi, € presso
la sommita della zona di intervento una porzione di barra
integra utile per connettere le nuove barre alle porzioni
superiori integre delle barre esistenti.

Le estremita delle barre preesistenti nella zona di
congiunzione con le nuove barre devono essere ben pulite con
spazzola metallica, avendo cura di rimuovere la ruggine e i
residui di calcestruzzo e stucco.

Le nuove barre inserite sono barre ad aderenza migliorata
in acciaio inox (AISI304): barre longitudinali J12 e staffe
circolari J5.

L'acciaio inox € piu costoso ma consente risparmi nel
lungo periodo in quanto riduce i costi di manutenzione poiché
migliora la durabilita dell'opera anche se realizzata in
ambiente aggressivo.

Le nuove porzioni di barre longitudinali in acciaio inox
sono disposte accanto a quelle esistenti praticando dei fori nel
basamento.

Le giunzioni che si trovano fuori della cerniera plastica
sono realizzate con cordoni doppi di circa 70-80mm di
lunghezza, direttamente sugli ancoraggi delle barre esistenti e
alle estremita delle barre esistenti nella parte superiore della
pila avendo cura di riempire interamente gli spazi tra le barre
accostate (Figura 3, c).

La posa in opera non simmetrica delle barre longitudinali
non in asse ¢ saldate agli ancoraggi esistenti, appare l'unica
soluzione possibile data la presenza di fitte armature nel
basamento che impediscono la realizzazione di fori in cui
ancorare le nuove barre inox.

Le nuove barre sono posizionate in modo da garantire gli
stessi bracci interni e gli stessi ricoprimenti previsti nel
progetto. Inoltre, dove necessario, si cerca di correggere la
cattiva disposizione delle armature longitudinali esistenti.



Figura 3 - Giunzioni per saldatura inferiore (sinistra),
superiore (centro), dettagli (destra)

La lunghezza dei cordoni di saldatura nelle giunzioni delle
barre longitudinali sono simmetrici dove possibile ed hanno
dimensioni superiori a quelle strettamente necessarie date le
difficolta di operare tra le barre in opera e nei fori di
dimensioni ridotte del basamento.

11 passo delle nuove staffe ¢ tale da mantenere costante il
rapporto f; A,/s (A;=area sezione staffe, s=passo, f/=resistenza a
rottura).

Le staffe in inox sono applicate direttamente sulle barre
longitudinali avendo cura di tendere la staffa su ogni barra
longitudinale per poi fissarla ad essa con robuste legature.

Le staffe sono infine chiuse con una serie di cordoni di
saldatura di circa 20mm poco distanti tra loro cosi da non
danneggiare la barra con il calore, date le sue modeste
dimensioni (Tabella 2, fase 3).

Le barre inox ad aderenza migliorata sono state provate
con prove cicliche e monotone [01].

I risultati delle prove monotone delle barre usate nel
ripristino eseguite secondo il Codice Europeo UNI EN 10002-
1 (2004)[22] sono mostrate nella Tabella 3.

Tabella 3 — . Proprieta meccaniche delle barre inox (valori medi): f;,
tensione di snervamento (tensione a 0.2% della deformazione
residua), f, tensione massima, fuu/fom Ag deformazione uniforme alla
massima tensione e Ay, deformazione uniforme alla rottura

9 Jo Som Sl Ay A
mm MPa MPa - % %

5 829 927 119 5 22.6
12 790 941 1.19 5 22.0

4.4 Ripristino della continuita dell’elemento (Fase 4)

La posa in opera del materiale di ripristino mediante getto
rappresenta la soluzione piu adeguata per sostituire il
calcestruzzo danneggiato.

Le porzioni di calcestruzzo rimosso occupavano volumi
modesti dove ora sono state inserite delle nuove armature
accanto alle esistenti, le nuove staffe con le loro
sovrapposizioni e le legature, che localmente possono
ostacolare la completa diffusione del getto di un calcestruzzo
ordinario.

11 calcestruzzo autocompattante (SCC) resistente alla
segregazione, molto fluido e capace di superare agevolmente
gli ostacoli riempiendo anche i volumi piu piccoli senza
vibrazione, puo risultare un materiale ideale per assicurare il
completo ripristino della continuita e I'omogeneita
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dell'elemento.

Il materiale di ripristino deve avere un basso ritiro ¢ una
alta resistenza a trazione per evitare la formazione di lesioni
soprattutto all'interfaccia tra materiale nuovo e preesistente.

Presso il centro ricerca della BUZZI UNICEM di
Guidonia (Roma) ¢ stato studiato un calcestruzzo
autocompattante con un mix-design in grado di rispondere alle
esigenze richieste dalla nostra specifica applicazione. Il mix
design dell' SCC comprende graniglia (<12 mm), sabbia, filler
calcareo, cemento, agente espansivo e superfluidificante ed ha
un rapporto acqua cemento di 0,48.

La posa in opera del calcestruzzo autocompattante per il
ripristino delle pile ha incluso (Figura 4):

. posa in opera di uno specifico cassero
. preparazione del substrato su cui gettare

e  verifica delle proprieta del calcestruzzo allo stato fresco

al momento del getto[23].
esecuzione del getto.

La superficie di getto compatta solida e opportunamente
scabra [21], ¢ spolverata con cura ed ¢ bagnata prima del getto
per evitare il deterioramento del calcestruzzo all'interfaccia del
getto a causa del diverso contenuto d'acqua.

La cassaforma utilizzata ¢ quella per il getto delle pile
originali e quindi si adatta perfettamente alle pile.

La canaletta metallica aggiunta sfocia in una apertura nella
parte alta del cassero e spinge giu con continuita 1' SCC sotto
l'eftetto del peso proprio sino al completo rifiuto.

L' operazione di getto ¢ molto veloce e il calcestruzzo
scorre sino al lato opposto di getto senza problemi.

Concluso il getto si chiude l'apertura del cassero, e si
attendono 24 ore per il disarmo.

La superficie del getto presenta alcune irregolarita, piccoli
fori tra gli inerti e piccole lesioni superficiali probabilmente
dovute al disarmante utilizzato.

Figura 4 - (a) Cassaforma, (b) preparazione SCC, (c) getto SCC

I cubetti preparati al momento del getto hanno fornito
resistenze medie cubiche di 48.19MPa (1.60 MPa deviazione
standard ).

Il calcestruzzo di buona qualita costituisce una sorta di
camicia di rinforzo con spessore variabile tra 50 e 90mm date
le irregolarita della pila, e con una altezza di 550mm.

Le prove su SCC fresco rispettano tutte quanto prescritto
dal codice UNI 11040 (2003)[23].

4.5 Rinforzo (Fase 5)
Le pile alte e basse DM danneggiate presentano quadri
fessurativi diversi: le pile alte hanno raggiunto la rottura per



flessione per duttilita inferiori rispetto alle pile alte EC8
mentre le pile basse DM hanno subito una rottura per taglio.

Le pile 1 e 3 alte integre e le pile basse 6 e 8 ripristinate
sono state rinforzate con cerchiature in CFRP per migliorarne
rispettivamente la duttilita e la resistenza a taglio.

Le cerchiature in CFRP sono state realizzate con un
tessuto unidirezionale (Tenax HTS 300/10) con spessore
commerciale di 0,169mm in strisce larghe 100mm.

Lo spessore del rinforzo ¢ stato progettato seguendo le
indicazioni del CNR-DT 200/2004[05] e dell' EC8[12],
assumendo nei calcoli un modulo elastico di 240000MPa non
ridotto con i coefficienti parziali di sicurezza, e una
deformazione a rottura delle fibre di 0,01.

Lo spessore del rinforzo delle pile alte 1 e 3 ¢ stato
calcolato per incrementare la loro duttilita con I'obiettivo di
raggiungere quella delle pile alte EC8 (Figura 5).

‘_Ll‘OO

2210

‘_Ll‘OO

Figura 5 — Rinforzo in CFRP pile alte 1 e 3: 3 strati alla base,
1 strato nelle due fasciature superiori (quote in mm)

Seguendo 1'approccio proposto dall' EC8 ¢ stato stimato
l'indice di duttilita della sezione e date le caratteristiche del
tessuto, ¢ stato possibile determinare quale spessore del
rinforzo ¢ in grado di conferire la necessaria pressione laterale
di confinamento.

Le duttilita in curvatura delle sezioni delle pile alte EC8 e
di quelle DM sono state determinate con delle raffinate analisi
numeriche. Il rapporto tra duttilita in curvatura delle pile alte
ECS ¢ pile alte DM ¢ di circa 2.

Per una altezza superiore a quella di cerniera plastica pari
a quella in cui sono piu fitte le staffe delle pile alte EC8
provate [07], sono state applicate cerchiature distanti circa
20mm, realizzate con 3 strisce di tessuto lunghe 1700mm per
garantire sovrapposizioni di 350mm.

Due cerchiature realizzate con un solo stato di CFRP
garantiscono la resistenza a taglio stimata per le pile alte EC8
(Figura 5).

Le pile basse ripristinate 6 e 8 sono state rinforzate a taglio
con cerchiature a un solo strato di CFRP. Le cerchiature
distanti 20mm confinano una altezza superiore a quella di
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cerniera plastica, circa pari a quella in cui si € intervenuti con
il ripristino (Figura 6).

Queste cerchiature applicano un confinamento anche nelle
zone fuori cerniera, interne alla zona di intervento, per
garantire la collaborazione tra nuovo e preesistente
calcestruzzo ¢ dove sono state disposte ¢ saldate le nuove
barre inox.

Fuori dalla zona di ripristino una sola cerchiatura
garantisce la resistenza al taglio associato al massimo
momento che pud raggiungere la sezione ripristinata e
rinforzata.
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Figura 6 — Rinforzo in CFRP pile basse 6 e 8: 1 strato per tutta
laltezza della pila (quote in mm)

Il rinforzo ¢ stato applicato: pulendo le superfici,
stuccando  le  irregolarita, stendendo la  resina
(EPR320+EPHS50) sulla superficie della pila, per poi
applicare le strisce di rinforzo che sono impregnate con nuova
resina e distese con rullo specifico per far fuoriuscire 1’aria.

E' importante aver cura di disporre le strisce con le fibre
perpendicolari  all'asse  dell'elemento  rinforzato. Una
descrizione piu accurata nonché lo sviluppo dei calcoli di
progetto ¢ riportata in [15].

5. APPARECCHIATURA DI PROVA

L'apparecchiatura di prova ¢ composta da:

un attuatore elettromeccanico per imporre gli spostamenti
e/o 1 carichi orizzontali, un telaio incernierato alla base per
l'applicazione dei carichi verticali, un sistema di blocchi a
terra, dei dispositivi di controllo e misurazione degli
spostamenti e delle deformazioni (Figura 7).

Il martinetto a vite orizzontale puo applicare forze fino a
500kN lungo una corsa di 400mm, ed ¢ contrastato da una
piastra su un muro di contrasto. Due snodi connettono il
martinetto alla piastra e ad una cravatta che afferra saldamente
la testa della pila.

Il martinetto ¢ controllato ad “anello chiuso” tramite un
inverter grazie a un software specifico in Labview.

La struttura per imporre i carichi verticali ¢ realizzata con
una trave composta in testa alla pila, connessa alle cerniere a
terra con due tiranti Dywidag @47 mm.

Le estremita inferiori dei tiranti sono inserite in un telaio



in acciaio realizzato con due spesse piastre in acciaio e 4
tiranti @26.5mm Dywidag, e sono connesse con le cerniere a
terra.

In queste strutture sono inserite le celle di carico e i
martinetti cavi cilindrici da 1000kN (a 700Bar), attuatori del
carico verticale che tendono i tiranti Dywidag per trasferire il
carico verticale in testa alla pila.

Le rotazioni e le traslazioni del basamento dei provini
sono impedite da puntoni orizzontali in acciaio fissati a terra, e
da travi composte trasversali connesse a terra con dei tiranti in
acciaio.
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Figura 7 — Apparecchiatura di prova:#l castello per carichi
verticali, #2 attuatore elettromeccanico, #3 sistema di ancoraggio
a terra (quote in mm)
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Figura 8 — Apparecchiatura di prova:#l1 castello per carichi
verticali, #2 attuatore elettromeccanico, #3 sistema di ancoraggio a
terra (quote in mm)

Sono acquisite le letture di alcuni strain gauges posizionati
sulle cerchiature del rinforzo, di 12 potenziometri verticali con
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cui ricavare le curvature di alcune sezioni alla base (canali da
2 a 13) e da 3 potenziometri orizzontali (canali 19,18,1) con
corse di +/- S50mm posti lungo la pila ad altezze di 230 mm,
450 mm e 1170 mm o 2340 mm (rispettivamente pile basse e
alte).

Due potenziometri (canali 16, 17) leggono eventuali
rotazioni del basamento. Sono acquisite le letture di due celle
di carico cilindriche a sola compressione su cui insistono i due
martinetti cavi posti alle estremita dei tiranti Dywidag del
castello verticale, ¢ la lettura della cella di carico a trazione e
compressione posta tra la cravatta e la testa del martinetto.

Il sistema di acquisizione comprende una scheda di
acquisizione National Instruments NI PCI 6281, High-
Accuracy M series Multifunction DAQ 18-Bit, 625 kS/s,
moduli NI SCXI 1520 Universal Strain Gauge Input Module,
e moduli NI SCXI 1540 LVDT Input Module.

Il programma di acquisizione ¢& scritto in Labview. Il
programma di pseudodinamica ¢ scritto in Matlab ed ¢ inserito
in uno strumento virtuale di Labview. Matlab esegue alcuni
calcoli numerici e gestisce alcune subroutine per la
simulazione numerica di alcune pile con il legame Takeda.

Labview interfaccia Matlab con le apparecchiature e con
gli strumenti virtuali di controllo e acquisizione.

L'algoritmo di integrazione numerica delle equazioni del
modo ¢ implicito (alpha method).

Per una descrizione completa si rimanda [19][20].

6. PROVA PSEUDODINAMICA SULLA PILA 7

Per testare 1’apparecchiatura di prova ¢ stata eseguita una
prova pseudodinamica sul provino 7 gia provato nel corso di
una precedente campagna di prove [07].

La prova pseudodinamica ¢ stata preceduta da una prova
elastica in cui la pila 7 ¢ stata sottoposta a delle oscillazioni
libere per stimare la sua rigidezza. Questa rigidezza consente
di inizializzare la matrice di rigidezza della struttura ed ¢ pari
a circa 60000N/mm.

La prova pseudodinamica simula il comportamento
sismico del ponte irregolare precedentemente illustrato.

Nel seguito nel presentare i risultati della prova ci
riferiremo al ponte in scala reale.

Ricordiamo che per ottenere la risposta del provino in
scala 1:6, occorre dividere gli spostamenti per 6 e le forze per
36.

11 provino rappresenta la pila centrale bassa del ponte alta
7m mentre le altre due pile (alte 14 e 21m) sono simulate
numericamente con un modello Takeda.

Si assume che le masse, le rigidezze dell’impalcato, le
principali caratteristiche delle pile simulate numericamente e i
parametri utilizzati nell’algoritmo di integrazione numerica
siano quelli assegnati nella precedente campagna di prove.

L’input sismico ¢ 1’accelerogramma registrato a Tolmezzo
(Friuli) nel 1976 in direzione N-S, PGA=0.35g.

La prima parte della registrazione del terremoto in cui le
accelerazioni sono molto modeste ¢ stata esclusa.

La Figura 9 mostra in scala reale, la risposta sismica della
pila alta 7m. La forza massima raggiunta nella direzione
positiva ¢ di circa 5311kN per uno spostamento massimo di
circa 100mm. Nella direzione opposta ¢ stata misurata una
forza massima di 4819kN ad uno spostamento massimo di
85mm. Il comportamento ciclico appare simmetrico.



I danneggiamento ¢ limitato all’apertura di una
preesistente lesione presente alla base del provino e alla
diffusione di modeste fessure per flessione e taglio che si
estendono sui lati.

I ponte ¢ discretizzato concentrando le masse
dell’impalcato sulla sommita di ciascuna pila. Nella Figura 10
sono indicate le storie di spostamento dei tre gradi di liberta
della struttura durante la prova.

La storia di spostamento puo essere divisa in tre parti:

1. una prima parte della durata di circa 1s in cui gli
spostamenti delle pile sono modesti.
una seconda parte della durata di circa 3,5s dove si
raggiungono i massimi spostamenti.
una parte terminale in cui le pile sono sottoposte a 3
cicli di spostamento con ampiezza massima di circa
50mm.

2.
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Figura 9 — Risposta sismica della pila alta 7m
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Figura 10— Storie di spostamento(3 gradi di liberta)
all’ estremo superiore della pila
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7. CONCLUSIONI

Viene descritto il risanamento e/o rinforzo di pile da ponte
in calcestruzzo armato progettate con la precedente normativa
sismica italiana (DM 86) e seriamente danneggiate nel corso
di precedenti prove pseudodinamiche mediante materiali
innovativi (barre in inox, calcestruzzo autocompattante, fibre
di carbonio), atto a correggere i difetti costruttivi, migliorare
il comportamento sismico e la durabilita dell'opera.

Tutti 1 materiali utilizzati negli interventi di
consolidamento e rinforzo sono stati caratterizzati presso il
Laboratorio Sperimentale del Dipartimento di Strutture
dell'Universita di Roma Tre.

Le difficolta tecniche e operative sono state indagate ed ¢
stata provata la fattibilita dell'intervento in tempi contenuti.

Due pile alte DM integre sono state rinforzate mentre altre
due pile basse DM sono state ripristinate e rinforzate per
incrementare rispettivamente la loro duttilita e la resistenza a
taglio.

Prove elastiche e pseudodinamiche sono in corso per
valutare l'efficacia degli interventi confrontando la risposta
sismica delle pile ripristinate e/o rinforzate con quella di pile
simili provate nelle precedente campagna sperimentale.

In particolare, per testare 1’apparecchiatura messa a punto,
¢ stata eseguita una prova sulla pila 7 gia provata nel corso di
un precedente progetto.

In parallelo ¢ in corso una campagna di analisi numeriche
sia per I’analisi della sezione prima e dopo il rinforzo, che per
I’analisi delle pile.
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SULL’INSTABILITA’ E SUGLI EFFETTI DEL 2° ORDINE
NEI PILASTRI IN C.A. ESPOSTI ALL’INCENDIO

Patrick Bamonte, Pietro Gambarova

Dipartimento di Ingegneria Strutturale, Politecnico di Milano

SOMMARIO

In questo lavoro si illustra I’estensione del metodo della colonna-modello, basato sulla conoscenza della legge momento-curvatura ed
usato in condizioni ambientali normali per studiare la stabilita dei pilastri in c.a., allo studio della capacita portante e dell’instabilita
nei pilastri soggetti ad incendio. In primo luogo ’instabilita viene vista nei suoi effetti sezionali, che comportano drastiche riduzioni
dei domini di interazione M-N, tanto piu se intervengono le autotensioni dovute alla diversa dilatabilita termica di acciaio e
calcestruzzo. Successivamente vengono fatti confronti con alcune prove sperimentali ben documentate in letteratura, effettuate su
colonne in c.a. soggette a carico di punta ed in condizioni di incendio.

SUMMARY

This paper illustrates the extension of the model-column method (based on the moment-curvature diagram and used in ambient
conditions to study the buckling of R/C columns) to evaluate the bearing capacity and the buckling load of columns subjected to fire.
First, buckling is considered at the sectional level, where it brings in a sizable reduction of the M-N envelopes, even more if the
eigenstresses due to the different dilation coefficients of concrete and steel are taken into account. Then, comparisons are carried out
with some well documented experimental results taken from the literature, on R/C columns in fire.

1. INTRODUZIONE In condizioni di incendio, la redistribuzione delle azioni
interne  dovuta all’accoppiamento termo-meccanico deve

Molti elementi strutturali in calcestruzzo armato, tra cui i essere tenuta in debita considerazione in tutti gli elementi
pilastri e la maggior parte degli elementi prefabbricati, strutturali. Tale accoppiamento pud essere originato dalle
vengono modellati e progettati tramite schemi di calcolo dilatazioni termiche impedite dai vincoli o da parti della
isostatici, trascurando i limitati effetti di congruenza (e dunque struttura stessa [1,2], ovvero dall’elevata entita degli
le iperstaticitd) che li contraddistinguono. Tale ipotesi spostamenti con il conseguente insorgere di effetti del secondo
comporta che la distribuzione delle sollecitazioni non dipenda ordine di entitd non trascurabile [3,4]. Pertanto, la verifica
dalla rigidezza degli elementi stessi, ma possa essere della sicurezza di strutture in c.a. esposte all’incendio
determinata sulla base del solo equilibrio. Pertanto, non si andrebbe condotta sulla base dell’intera struttura, ovvero
verifica alcuna redistribuzione delle azioni interne (in stadio tenendo conto della redistribuzione delle forze interne al
II, o fessurato, e in condizioni ultime), e il collasso crescere della temperatura. Esistono tuttavia alcuni casi nei
dell’elemento ¢ pilotato dalla crisi della sezione piu sollecitata, quali il comportamento strutturale pud essere desunto sulla
o, per meglio dire, dalla sezione “critica”, cio¢ la prima base di modelli cinematici semplificati, che riducono
sezione in cui la sollecitazione eccede la resistenza. drasticamente 1’onere computazionale, con notevoli vantaggi

Lo stesso approccio viene adottato nel caso di strutture per ’applicazione ad elementi di uso comune.

iperstatiche, se il progetto viene condotto nell’ottica del Un esempio riguarda lo studio degli effetti del secondo
teorema statico del calcolo a rottura: la distribuzione delle ordine nei pilastri in calcestruzzo armato: il procedimento
azioni interne viene determinata tramite 1’analisi elastica usualmente utilizzato nella progettazione, ¢ quello di dare una
lineare, nell’ipotesi che tutti gli elementi siano in stadio I (non formulazione approssimata alla deformata “critica” (cio¢ alla
fessurato). Anche in tal caso, il grado di sicurezza della configurazione deformata a sbandamento incipiente), che
struttura viene identificato con quello della sezione critica. dipende generalmente da un numero limitato di variabili di
Tale modo di procedere non tiene in alcun conto le possibili spostamento, e di formulare il regime di sollecitazione in
redistribuzioni delle forze interne (e Iaumento di capacita funzione di tali parametri. In questo modo, le azioni interne
portante che ne consegue) e 1’iperstaticita non viene sfruttata vengono a dipendere dallo stato di spostamento. Il metodo
appieno. della “colonna modello” rientra in questa categoria: in esso, la
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deformata critica ¢ un arco di sinusoide (o cosinusoide, a
seconda dei vincoli di estremita) e la sua espressione dipende
da una sola variabile di spostamento. Il collasso dell’elemento
viene identificato con la crisi della sezione piu sollecitata
dell’elemento, generalmente posta ad uno degli estremi ovvero
in mezzeria. La semplicita di tale metodo ha fatto si che esso
sia stato recepito nelle principali normative, sia italiane sia
europee [5, 6].

Se la stabilita dei pilastri in calcestruzzo armato non
rappresenta un parametro rilevante nel progetto a temperatura
ambiente (eccezion fatta per il caso dei pilastri in uso nei
capannoni prefabbricati), essa ¢ alquanto subdola in
condizioni di incendio, perché la snellezza effettiva risulta
particolarmente sensibile ai fenomeni di riscaldamento [7], a
maggior ragione se alla riduzione della sezione “efficace”
contribuiscono vistosi fenomeni di spacco superficiale. Tale
problema ¢ di rinnovato interesse oggigiorno, con 1’avvento
dei calcestruzzi ad alte prestazioni (HPC) e ad alta resistenza
(HSC), che spinge verso l'utilizzo di elementi verticali di
snellezze elevate, e dunque maggiormente sensibili ai
fenomeni anzidetti.

In tale contesto si muove il presente lavoro, che riguarda la
stabilita delle colonne in c.a. durante o dopo un incendio:
I’'unica reale differenza fra i due casi ¢ la resistenza
dell’armatura, molto minore ad alta temperatura che dopo
raffreddamento. In molti casi, pur avendo le proprieta
termiche e meccaniche dei materiali un ruolo importante, cosi
come la gravita, la durata dell’incendio e la massima
temperatura raggiunta, tuttavia ¢ il contesto strutturale
(geometria e vincoli) a giocare un ruolo primario.

In questo lavoro il metodo della colonna-modello, basato
sulla conoscenza della legge momento-curvatura, viene esteso
allo studio della capacita portante e dell’instabilita delle
colonne soggette ad incendio, con riferimento a varie
condizioni di vincolo. In primo luogo I’instabilita viene vista
nei suoi effetti sezionali, che comportano drastiche riduzioni
dei domini di interazione M-N, tanto piu se intervengono le
autotensioni dovute alla diversa dilatabilita termica di acciaio
e calcestruzzo. Successivamente vengono fatti confronti con
alcune prove ben documentate, effettuate su colonne in c.a.
soggette a carico di punta ed in condizioni di incendio.

2. MODELLO NUMERICO
2.1 Analisi sezionale

La capacita portante delle sezioni in c.a. soggette ad una
combinazione di azione assiale e momento flettente viene
generalmente valutata mediante domini di interazione M-N.
Tali diagrammi possono essere tracciati facilmente, mediante
un calcolo diretto, se il comportamento uniassiale di acciaio e
calcestruzzo viene rappresentato tramite curve sforzo-
deformazione ad andamento monotono (come la parabola di
Sargin o il diagramma parabola-rettangolo per il calcestruzzo,
ed una legge elastoplastica per I’acciaio [6]), nell’ipotesi che
le sezioni rimangano piane sino a rottura. Operando in questo
modo, per ogni diagramma lineare di deformazioni sulla
sezione caratterizzato dal raggiungimento delle deformazione
ultima nel calcestruzzo (g, = 3.5%0) oppure nell’acciaio (e, =
10+20%o), ¢ possibile valutare le azioni interne corrispondenti
M, ed N, semplicemente calcolando la risultante ed il
momento degli sforzi agenti sulla sezione.
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Tale procedimento conduce invece ad una grossolana
sottovalutazione della capacita portante della sezione, se si
utilizzano leggi sforzo-deformazione non monotone, come per
esempio le leggi costitutive per il calcestruzzo in
compressione fornite nell’EN 1992-1-2 [8], caratterizzate da
parametri di deformazione e sforzo dipendenti dalla
temperatura nel punto considerato (Figura 1).

o,/ f,
T=20°C
1.0 H
4 T=200°C
0.8 +
1 T=1400°C
0.6 +
1 T=600°C
0.4
0.2 H
| T=800°C
T=1000 °C
I e e e A A S
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
¢ [%o]

Figura 1 — Diagrammi sforzo-deformazione per il calcestruzzo in
compressione dipendenti dalla temperatura [8]

In questo caso deve essere applicata un’analisi non lineare
incrementale, o “metodo del momento-curvatura” [9]: per un
dato valore di azione assiale N, si valuta il valore di momento
ultimo fornito dalla sezione, determinando il massimo M; del
diagramma momento-curvatura. Tale procedimento viene
ripetuto per diversi valori dell’azione assiale; i valori vengono
poi diagrammati insieme ai corrispondenti valori di momento
ultimo M,;, consentendo cosi di ottenere il dominio di
interazione M-N.

Il procedimento puo essere facilmente esteso al caso di
sezioni esposte all’incendio, pur di farlo precedere dall’analisi
termica mirata a valutare la distribuzione della temperatura
sulla sezione (per un’assegnata durata d’incendio), e quindi il
livello di danno termico in ogni punto della sezione stessa: le
proprieta meccaniche di calcestruzzo ed acciaio sono infatti
direttamente correlate alla temperatura, e cosi la legge sforzo-
deformazione viene a dipendere dal punto considerato (per il
tramite della temperatura). Il tracciamento dei diagrammi
momento-curvatura e del dominio di interazione viene
eseguito come illustrato in precedenza, benché, in presenza di
danneggiamento termico, 1’onere computazionale risulti
notevolmente piu elevato.

Il procedimento anzidetto ¢ mostrato in Figura2, con
riferimento al caso di una sezione in calcestruzzo ordinario
(300 x 300 mm, barre 4016, f. = 30 MPa, f; = 500 MPa)
esposta su 4 lati all’incendio standard ISO-834. La dipendenza
delle proprieta termiche e meccaniche dalla temperatura ¢
stata mutuata da EN 1992-1-2 [6].

2.2 Estensione al metodo della colonna modello

Come ricordato in precedenza, l’onere computazionale
legato al tracciamento di diagrammi momento-curvatura in
presenza di incendio ¢ notevole. Tuttavia, le informazioni
contenute in questi diagrammi consentono di estendere i
risultati, ottenuti a livello di singola sezione, ad un pilastro
snello in c.a., studiato nell’ottica del metodo della colonna
modello. I passi da seguire sono i seguenti:
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Figura 2 - Sezione quadrata soggetta a durata crescente di incendio: domini di interazione M-N tracciati a partire dai diagrammi
momento-curvatura (valutati per un valore di azione assiale N = N, = 500 kN).

si tracciano i diagrammi momento-curvatura per valori
crescenti della durata d’incendio, tenendo conto del
decadimento delle proprieta meccaniche dei materiali in
funzione della temperatura: tali diagrammi rappresentano
la capacita portante di una singola sezione del pilastro;

si valuta il momento flettente del secondo ordine AM,,
dovuto al fuori piombo dell’azione assiale causato dalla
deformazione flessionale del pilastro; si ipotizza che la
deformata in condizioni di instabilita incipiente coincida
con la deformata critica Euleriana; 1’espressione risultante
del momento del secondo ordine ha la seguente
espressione

2
ki,
My=N-—0_

(M

ove k ¢ la curvatura della sezione maggiormente
sollecitata, N ¢ ’azione assiale, e /, ¢ la lunghezza di
libera inflessione del pilastro, cio¢ la distanza tra i due
flessi della deformata critica (per pilastri incernierati agli
estremi /, coincide con la lunghezza totale): si osservi
come il momento del secondo ordine sia direttamente
proporzionale alla curvatura;

il valore ultimo del momento del primo ordine A, viene
determinato come intercetta all’ordinata della retta
tangente al diagramma momento-curvatura, e carat-
terizzata dalla stessa pendenza della retta rappresentata
dall’Equazione (1);

il valore di M, ed il corrispondente valore di N vengono
inseriti nel piano M-N; unendo un numero sufficiente di
punti corrispondenti a diversi valori dell’azione assiale ¢
possibile tracciare il dominio di interazione “ridotto”, che
tiene conto, seppur in maniera semplificata, degli effetti
del secondo ordine.

E’ opportuno ricordare come tale procedura sia stata
impiegata in passato nello studio di pilastri in calcestruzzo
ordinario soggetti ad incendio, seppur con una formulazione
lievemente diversa [10, 11].

La riduzione dei domini di interazione pud risultare
particolarmente marcata: un esempio ¢ mostrato in Figura 3,
ove sono rappresentati i domini ridotti corrispondenti alla
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durata di incendio di 90°, per la stessa sezione mostrata in
Figura 2; a titolo di confronto si riporta anche il dominio
sezionale, come ottenuto al paragrafo precedente.

Un’ulteriore riduzione ¢ causata dalla messa in conto delle
autotensioni (curve tratteggiate), originate dalla distribuzione
non lineare delle deformazioni termiche sulla sezione, e dai
differenti valori della dilatazione termica nell’acciaio e nel
calcestruzzo al crescere della temperatura. L’effetto puo essere
trascurabile o addirittura marginalmente benefico a livello
sezionale [12], mentre va sempre a detrimento della capacita
portante, se si tiene conto degli effetti del secondo ordine.
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Figura 3 - Domini di interazione sezionali (cioé senza effetti del
secondo ordine), ridotti (con effetti del secondo ordine);

[effetto delle autotensioni € mostrato dalle curve tratteggiate

3. RISULTATI SPERIMENTALI

Si illustra ora I’applicazione del metodo di analisi illustrato
in precedenza ad alcuni casi reali di prove condotte su pilastri
soggetti ad incendio. Si fa riferimento alle prove condotte da
Kodur et al. [13] su pilastri in calcestruzzo ad alta resistenza.

Il programma sperimentale consisteva in prove di resistenza
all’incendio di 10 pilastri in calcestruzzo ad alta resistenza
(HSC), denominati HS2-1-HS2-10. Tutti i pilastri erano
caratterizzati dalla stessa sezione quadrata (406 x 406 mm) e
dalla stessa lunghezza (3810 mm). Altre caratteristiche dei
pilastri sono riassunte in Tabella 1.



Nel seguito si fara riferimento solo ai pilastri numerati da 4 a
10: solo per essi infatti la documentazione ¢ completa. Inoltre,
i pilastri numerati da 1 a 3 sono realizzati con un calcestruzzo
di caratteristiche meccaniche lievemente inferiori (f. = 80
MPa) a quelli utilizzati per gli altri pilastri. Tale differenza,
marginale a livello quantitativo, pud implicare notevoli
differenze di comportamento ad alta temperatura, soprattutto
in virtu della crescente sensibilita (al crescere delle proprieta
meccaniche del calcestruzzo, e in assenza di opportuni
correttivi) ai fenomeni di spacco superficiale (spalling).

Tabella 1 - Pilastri HSC [13]: riassunto di geometria, parametri
di prova e resistenza (espressa in minuti primi)

f. Nexp vincoli tempo Nro?®

[MPa] [kN] estremita [min] [kN]

HS2-4 114 4567 incastri 146 20362
HS2-5 114 5373 incastri 108 20362
HS2-6 114 3546 incastri 142 20362
HS2-7 138 4233 cerniere 248 24318
HS2-8 138 4981 cerniere 118 24318
HS2-9 138 4981 cerniere 117 24318
HS2-10 138 4981 cerniere 166 24318

Per il confezionamento dei calcestruzzi sono stati utilizzati
sia aggregati grossi silicei che calcarei, mentre 1’aggregato
fine ¢ stato sabbia naturale di fiume.

L’armatura ¢ rappresentata da staffe e barre longitudinali.
La tensione di snervamento ¢ di 400 MPa. L’armatura
longitudinale in tutti i pilastri consiste in 8 barre di diametro
25 mm, posizionate simmetricamente. Il copriferro netto ¢ di
40 mm (misurato rispetto alla superficie delle staffe). Le barre
longitudinali sono saldate alle piastre di estremita. Il rapporto
geometrico d’armatura vale 2.38% in tutti i pilastri.

Sono state utilizzate tre mescole di calcestruzzo: le mescole
1 e 3 contengono aggregato calcareo, mentre la mescola 2 ¢
caratterizzata da aggregato siliceo. La resistenza a
compressione misurata a 28 giorni varia da 75 a 128 MPa, ¢
all’atto delle prove tra 81 e 138 MPa. I pilastri HS2-4/5/6 sono
stati provati con ambedue le estremita incastrate e assoggettati
ad un carico di pura compressione, mentre i pilastri HS2-
7/8/9/10, incernierati alle estremita, sono stati caricati con una
forza di compressione eccentrica (e = 27 mm, Figura 4).
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Figure 4 - Schemi strutturali dei pilastri provati da Kodur et al. [13]
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Il carico ¢ stato applicato circa 45 minuti prima dell’inizio
di ogni prova, ed ¢ stato poi mantenuto costante sino al
raggiungimento di una condizione stazionaria, ovvero sino alla
completa stabilizzazione degli spostamenti. Tale condizione ¢
stata scelta come punto di riferimento per la misura delle
deformazioni durante le successive prove ad alta temperatura,
che sono state condotte a carico costante.

La temperatura ambiente all’inizio di ogni prova ¢ stata di
circa 20°C. Durante le prove, il riscaldamento ¢ stato
controllato in modo che la temperatura media all’interno del
forno seguisse la curva standard di temperatura ASTM-E119,
caratterizzata dalla seguente espressione (approssimata):

T, =20+ 750-[1 —e‘3<79533‘ﬂ)+170.41 N )

dove ¢ ¢ il tempo in ore, e 7 ¢ la temperatura del forno in °C. I
pilastri sono stati considerati in condizioni di collasso
incipiente nel momento in cui non ¢ piu stato possibile
mantenere il carico.

La distribuzione di temperatura sulle sezioni degli elementi
in questione ¢ stata valutata tramite simulazioni termiche,
condotte assumendo per i materiali le proprieta termiche
suggerite dall’EN 1992-1-2 [8]. Per la densita ed il calore
specifico, i valori a 20°C e I’andamento in funzione della
temperatura sono gli stessi dei calcestruzzi ordinari (NSC,
Figura 5a,b). Per la conducibilita, che risulta invece altamente
variabile con la temperatura, si ¢ assunta la curva limite
superiore suggerita dalla normativa (Figura 5c): ¢ infatti
largamente dimostrato che nei calcestruzzi, I’aumentare della
classe di resistenza ¢ accompagnato generalmente da un
aumento della conducibilita, probabilmente in ragione della
maggiore compattezza ¢ omogeneita della matrice. Anche il
decadimento della resistenza a compressione in funzione della
temperatura ¢ stato desunto dalla normativa (Figura 5d),
facendo riferimento alla sezione dedicata ai calcestruzzi HSC.

3.1 Effetto dei vincoli di estremita

Nei primi tre provini (HS2-4, HS2-5 e HS2-6) le estremita
sono incastrate: nell’applicazione dell’equazione (1) per la
valutazione del momento sollecitante si deve pertanto
utilizzare una lunghezza effettiva pari a /o = #/2 = 1905 mm. |
domini di interazione ridotti corrispondenti alle durate di
incendio di 110 e 140 minuti sono mostrati in Figura 6 (linea
continua); tali valori di durata sono infatti assai prossimi ai
valori misurati nelle prove (108 minuti per HS2-5; 146 ¢ 142
minuti per HS2-4 e HS2-6 rispettivamente). Si osservi come il
valore numerico ottenuto per la capacita portante in pura
compressione (punto del dominio corrispondente ad M = 0)
risulti molto piu elevato del corrispondente valore
sperimentale (Ny/Ney, = 2+4).

Tale sopravvalutazione pud essere ridotta in maniera
significativa solo se si suppone che le estremita siano
parzialmente incastrate, ¢ ammettendo quindi una possibilita
limitata di rotazione: la condizione limite ¢ supporre che le
estremita siano incernierate, incrementando la lunghezza di
libera inflessione nell’Equazione (1) a 3810 mm. I domini di
interazione ridotti corrispondenti sono tratteggiati in Figura 6:
la capacita portante in compressione semplice risulta ancora
sensibilmente piu elevata dei valori sperimentali, ma la
differenza risulta notevolmente ridotta (Ny/Nexp = 1.5+2).
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Figura 5 - Proprieta termiche e meccaniche in funzione della temperatura
(a) densita; (b) calore specifico; (c) conducibilita; e (d) resistenza a compressione

Un altro modo per spiegare la discrepanza tra i valori di
capacita portante valutati per via numerica e quelli misurati
sperimentalmente ¢ di tenere conto della possibile eccentricita
non intenzionale di applicazione del carico. Chiaramente nel
caso di pilastro incastrato agli estremi non ha senso parlare di
forza assiale applicata eccentricamente, in quanto un qualsiasi
momento concentrato agli estremi (e dovuto quindi
all’eccentricita del carico assiale) verrebbe assorbito dai
vincoli, e comporterebbe la “ricentratura” del carico. Come
nel caso dell’instabilita eculeriana, 1’eccentricita del carico
deve invece essere considerata come un parametro atto a
rappresentare le imperfezioni del pilastro in esame (per
esempio una curvatura iniziale della linea d’asse). I valori di
eccentricita che consentono di portare i punti corrispondenti
alla sollecitazione sui rispettivi domini di resistenza ridotti,
possono essere ottenuti come mostrato in Figura 6: si spiccano
le rette verticali dai punti (giacenti sull’asse orizzontale) sino
ad intersecare il dominio; 1’angolo tra I’asse orizzontale e la
retta congiungente tale intersezione con l’origine del sistema
di riferimento consente di valutare 1’eccentricita, potenziale
causa della ridotta capacita portante rispetto a quella teorica.
La procedura anzidetta puo essere applicata al caso di pilastri
incastrati o incernierati agli estremi; i valori di eccentricita
corrispondenti sono riportati in Tabella 2.

Si osservi che nel caso di pilastro incernierato agli estremi, i
valori di eccentricita sono dello stesso ordine di grandezza dei
valori comunemente suggeriti dalle normative (e.g. ¢ < a/30 in
EN 1992-1-1 [6]). Nel caso di estremi incastrati, i valori di

eccentricita calcolati sono eccessivi, € non possono spiegare
da soli la differenza tra le capacita portanti valutate per via
numerica e quella sperimentale.
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Figura 6 — Domini di interazione ridotti per diverse condizioni
di vincolo

Tabella 2 - Valori di eccentricita inintenzionale per pilastro
incastrato (come nelle prove [13]) o incernierato agli estremi

e [mm] e [mm]
(estremi incastrati) (estremi incernierati)
HS2-4 77 (= a/5) 22 (= a/18)
HS2-5 84 (~ a/5) 33 (za/12)
HS2-6 100 (= a/4) 41 (= a/10)
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3.2 Effetto dello scoppio superficiale (spalling)

Durante tutte le prove sperimentali sono stati osservati
fenomeni di scoppio o spacco superficiale (spalling) piu o
meno estesi. La conseguente riduzione della sezione
trasversale potrebbe essere la spiegazione della significativa
riduzione di capacitda portante, rispetto alle valutazioni
numeriche.

Lo spacco superficiale puo essere messo in conto nelle
simulazioni numeriche semplicemente riducendo la sezione,
sin dal principio dell’analisi termica. Infatti, I’espulsione degli
strati superficiali di un elemento in calcestruzzo avviene
generalmente nelle prime fasi del riscaldamento, allorquando
la velocita di riscaldamento & piu elevata. Per strutture in
calcestruzzo ordinario (NSC) ¢ ragionevole pensare che lo
spacco si verifichi nei primi 30 minuti, e che possa portare a
riduzioni della sezione sino al 15% [14]. Nelle simulazioni
numeriche presentate nel seguito si ¢ presa in considerazione
I’ eventualita di un’espulsione di materiale pari al 50 ed al
100% del copriferro netto; i domini di interazione risultanti
sono mostrati in Figura7. Si noti come, mentre il
cambiamento dei vincoli di estremitd (incastro o cerniera)
causa una sorta di “rotazione” oraria dei domini, la riduzione
della sezione del pilastro comporti invece una sorta di
contrazione omotetica dei domini stessi.
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Figura 7 — Pilastri incastrati agli estremi: domini di interazione
ridotti, in presenza di livelli di spacco crescenti

I risultati mostrano come lo spacco possa dare una
spiegazione alla limitata resistenza dei pilastri provati
sperimentalmente. Infatti, anche considerando il carico
perfettamente centrato (e = 0), la differenza tra i valori
sperimentali e quelli numerici ¢ grandemente ridotta dallo
spacco superficiale:

Ni/Nexp, = 1.5+2.0 se lo spacco ¢ limitato al 50% del
copriferro netto;
Ny/Neyy = 0.7+1.0 se lo spacco ¢ esteso a tutto il
copriferro netto.

Lo stesso procedimento puo essere applicato agli altri
pilastri (HS2-7/8/9/10), tutti incernierati agli estremi. Dai
confronti tra simulazioni numeriche e valori sperimentali
(Figura 8) si pud notare come per un pilastro (HS2-10) si
possa cogliere il valore misurato senza necessita di tenere in
conto alcuna riduzione della sezione per effetto dello scoppio,
mentre per altri due (HS2-8 e HS2-9) si debba mettere in
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conto una limitata riduzione della sezione (meno di 2.5 cm,
ossia meno di meta del copriferro netto) per cogliere il valore
sperimentale. In tutti i pilastri incernierati 1’eccentrita ¢
prefissata (e = 27 mm = a/15). Si osservi come giustificare la
capacita portante ridotta chiamando in causa un’eccentricita
non intenzionale aggiuntiva non sia possibile (come lo ¢
invece nel caso dei pilastri incastrati): infatti, I’eccentricita
totale dovrebbe risultare pari a 44 mm, con un incremento
dell’eccentricita pari al 60% del valore desiderato (e
27 mm).

Il punto corrispondente al valore sperimentale di HS2-7
non ¢ mostrato in Figura 8, in virtu della sua resistenza
all’incendio decisamente elevata (7, =248 minuti), non in
scala con gli altri valori misurati.
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Figura 8 — Pilastri incernierati agli estremi: decadimento della
capacita portante adimensionalizzata in funzione della durata di
incendio, per due valori di spacco superficiale

4. CONCLUSIONI

11 ben noto ed apprezzato metodo della colonna modello ¢
stato applicato allo studio dell’instabilita di pilastri in
calcestruzzo ad alta resistenza, con estremi incastrati o
incernierati, con 1’obiettivo di indagare la riduzione dei domini
di interazione M-N in condizioni di incendio, per effetto
dell’instabilita. Sono state poi simulate numericamente alcune
prove sperimentali, molto ben documentate, effettuate su
pilastri con estremi incastrati o incernierati.

Se la riscontrata riduzione dei domini di interazione per
pilastri in calcestruzzo ad alta resistenza conferma quanto gia
noto per calcestruzzi ordinari, la modellazione pone una serie
di questioni, in virtu del fatto che i valori sperimentali della
capacita portante risultano sistematicamente inferiori alle
previsioni numeriche. Le ragioni di tali differenze potrebbero
essere dovute: (a) a possibili eccentricita inintenzionali,
oppure imperfezioni preesistenti nell’elemento in prova (in
particolare per i pilastri incastrati, caratterizzati da un carico
teoricamente centrato); ¢ (b) allo spacco superficiale,
inevitabile in qualsiasi elemento realizzato con calcestruzzo ad
alta resistenza, a meno che vengano aggiunte alla mescola
fibre polimeriche (non presenti nei calcestruzzi in questione).

Nei pilastri ad estremi incastrati esaminati in questo
lavoro, ’eccentricita inintenzionale da mettere in conto per
ottenere un buon accordo tra simulazioni numeriche e valori
sperimentali assume valori decisamente elevati (1/5+1/4 del
lato della sezione). Di conseguenza, una questione aperta ¢ se



I’eccentricita inintenzionale da sola possa spiegare la
riscontrata differenza tra i valori di capacita portante valutati
per via numerica e quelli misurati sperimentalmente, o se non
si debba tenere conto di altri fenomeni (quali lo spacco
superficiale). Effettivamente, la messa in conto dello spacco
del copriferro sotto forma di riduzione uniforme della sezione
resistente consente di ottenere un buon accordo tra i valori
numerici e quelli sperimentali; cio a condizione di ammettere
valori piuttosto marcati di riduzione della sezione, sino
all’espulsione completa del copriferro netto. Tale ipotesi
potrebbe sembrare molto (o addirittura troppo) conservativa;
tuttavia, I’aspetto del pilastro HS2-4 (Figura 9 [13]) al termine
delle prove sperimentali sembrerebbe testimoniare un
fenomeno di spacco superficiale molto marcato e addirittura
superiore al copriferro netto.

Figura 9 - Pilastro HS2-4 al termine della prova [13]

Nelle 3 colonne incernierate considerate in questo studio,
I’eccentricita inintenzionale sembra avere un ruolo minore,
mentre — una volta di piu — ¢ lo spacco superficiale a farla da
padrone, in quanto anche valori contenuti di spacco (meno di
meta del copriferro netto) consentono di valutare in maniera
pressoché esatta la riduzione di capacita portante in 2 casi su 3
(nel terzo caso, il limite di capacita portante viene raggiunto
per durate di incendio piu elevati, senza fenomeni di spacco).

Concludendo, le eccentricita inintenzionali (dovute in gran
parte alle disomogeneita superficiali), lo spacco superficiale, e
la deleteria sinergia tra questi due fenomeni sono tra i fattori
dominanti per la stabilita dei pilastri in presenza di incendio.
Sfortunatamente, le loro entitd sono sempre abbastanza
imprevedibili e in generale non sono adeguatamente
monitorate durante le prove. Tuttavia, limitatamente ai casi
esaminati, lo spacco superficiale sembra dare una spiegazione
piu convincente alla riscontrata discrepanza tra i valori di
capacita portante numerici e quelli sperimentali. Tale
considerazione puo essere di aiuto per i progettisti, che, con la
messa in conto di un limitato spacco superficiale, possono
ottenere valutazioni della capacita portante a favore di
sicurezza.
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SOMMARIO

Le principali relazioni analitiche che forniscono una previsione del carico di delaminazione dei rinforzi in FRP applicati su superfici di
calcestruzzo sono tarate mediante un fattore calibrato su risultati di prove sperimentali. I risultati di una campagna sperimentale costituita
da 12 prove di tipo SST condotte su lamine e tessuti, inseriti in un ampio database messo a punto attraverso la selezione di diversi dati
sperimentali presenti in letteratura, hanno consentito di ricalibrare il valore del fattore sperimentale kg presente nelle relazioni di progetto
fornite dalle linee guida italiane CNR-DT200/2004. La calibrazione ¢ stata effettuata mediante due metodi; dall’analisi dei risultati &
emersa |’opportunita di adottare nelle relazioni di progetto due differenti valori di kg nel caso di rinforzo con lamine o tessuti.

SUMMARY

Main analytical relationships predicting debonding load of FRP reinforcements applied on concrete surface are refined by means of
an factor calibrated on experimental tests results. The results of 12 Single Shear Test (SST) FRP-concrete bond tests have been
joined with the main experimental results available in literature. The database allowed refining the experimental factor value kg
reported in design relationships provided by the Italian guideline CNR DT 200/2004 by means of two calibrating methods: the results
obtained have been analyzed and discussed; outcomes showed that two different kg values should be adopted in the design
relationships for sheets and plates, respectively.

1. INTRODUZIONE delaminazione dell’FRP che I’influenza di diversi parametri
geometrico-meccanici.

Il rinforzo di strutture esistenti in calcestruzzo armato Nella presente memoria sono riportati i risultati di una
(c.a.) mediante D’applicazione esterna di compositi in campagna sperimentale costituita da 12 prove di tipo SST
polimeri fibrorinforzati (FRP) & diventata una tecnica condotte su lamine e tessuti; i risultati ottenuti sono stati
universalmente utilizzata. La delaminazione del rinforzo in inseriti in un ampio database messo a punto attraverso la
FRP rappresenta un aspetto chiave nella progettazione di tali selezione di diversi dati sperimentali presenti in letteratura
interventi di rinforzo: in particolare il fenomeno di [5],[9]-[18]. La selezione dei dati ¢ stata effettuata con
delaminazione intermedia [1] tra calcestruzzo e rinforzo I’obiettivo di verificare la bonta delle previsioni teoriche
esterno ¢ spesso la modalita di rottura che determina il valore ottenute attraverso le relazioni fornite dalle linee guida CNR-
della deformazione nell’FRP da assumersi per il progetto del DT200/2004 [7]. Due differenti procedure di calibrazione del
rinforzo a flessione. valore del fattore sperimentale kg utilizzato nelle relazioni

Numerosi modelli teorici basati sulla meccanica della fornite da tali linee guida sono brevemente richiamate e
frattura sono stati sviluppati per stimare il carico di applicate facendo riferimento al database messo a punto
delaminazione di rinforzi in FRP applicati su superfici di ([19],[20],[21],[22]).

calcestruzzo  ([2][3][4][5]). Le principali espressioni
analitiche per prevedere il carico di delaminazione dell’FRP

dipendono sia dalla rigidezza, dalla larghezza e dalla 2. CALCOLO DEL CARICO DI DELAMINAZIONE

lunghezza di ancoraggio del rinforzo in FRP che dalla TEORICO: CNR-DT200/2004

larghezza e dalla resistenza dell’elemento di calcestruzzo da

rinforzare. Il carico di delaminazione teorico pud essere ottenuto
Numerose campagne sperimentali sono state condotte al mediante 1’utilizzo dell’espressione fornita nelle Istruzioni

fine di validare e rifinire le relazioni di progetto disponibili CNR-DT200/2004 [7], basata sul modello proposto da Nigro

([61,[71,[8]): Single Shear Test (SST), Double Shear Test e Savoia [19], [20]:

(DST) e Beam Test (BT) sono le principali tipologie di test R

adottate per valutare sperimentalmente sia il carico di P =b, |2E 1 k; Bk ek Jem L (1)

theor f G 7. 7/‘d
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dove:

e by, tr e E; sono rispettivamente la larghezza, lo spessore e
il modulo di Young dell’FRP;

e ks = 0.03 ¢ un fattore del modello di delaminazione
calibrato su risultati di prove sperimentali;

e [ ¢ un fattore riduttivo che tiene conte dell’influenza

della lunghezza di ancoraggio, l,, del rinforzo in FRP;

B

_bp

2 b

se la lunghezza di ancoraggio efficace

¢ maggiore di 1, altrimenti f; =1;

e Lk, ¢ un fattore che tiene conto dell’influenza del rapporto
fra by e b, (larghezza del’elemento di calcestruzzo) sul
fenomeno di delaminazione:

b
[2— A con '—fZO.33;

b
j (1 : bfj 1
bC‘ bC bC‘

o f, e fyy, sono rispettivamente il valore caratteristico della
resistenza cilindrica a compressione ¢ il valore medio
della resistenza a trazione;

e y.¢ il coefficiente parziale di sicurezza per il calcestruzzo
e Yrq ¢ il coefficiente parziale di sicurezza che tiene conto
del fenomeno di delaminazione dell’FRP.

In tali relazioni le tensioni sono espresse in MPa e le

lunghezze in mm.

ki

3. CAMPAGNA SPERIMENTALE

Diverse tipologie di test set-up sono state utilizzate nel
passato per determinare la resistenza di aderenza
all’interfaccia FRP  calcestruzzo. Studi numerici e
sperimentali hanno mostrato che diversi test set-up possono
cambiare significativamente il risultato.

Cio nonostante ad oggi non ¢ stato ancora raggiunto un
consenso su una procedura di prova standard. L’esame dei
risultati sperimentali ottenuti attraverso la procedura di prova
Single Shear Test (SST) ha tuttavia mostrato che tale set-up
di prova ¢ piu affidabile del Double Shear Test (DST) e del
Beam Test (BT).

Pertanto il set-up SST ¢ stato scelto e adottato dagli autori
nella campagna sperimentale descritta nella presente
memoria.

Si ¢ proceduto ad effettuare dodici prove SST su lamine e
tessuti in CFRP (sei per ogni tipo di rinforzo) applicate su
due facce longitudinali di sei prismi di calcestruzzo.

Le caratteristiche meccaniche delle lamine e dei tessuti
utilizzati nella campagna sperimentale sono stati forniti dal
produttore: E;= 170 GPa e E;= 230 GPa per lamine e tessuti
rispettivamente, ¢ la deformazione ultima gz = 2% per
entrambi. La miscela di calcestruzzo per la realizzazione dei
prismi ¢ stata definita con l’intento di ottenere una bassa
resistenza a compressione per meglio simulare le applicazioni
su elementi strutturali esistenti che hanno necessita di essere
rinforzati. Le prove di schiacciamento su tre cubetti sono
state effettuate a 28 giorni dal getto: la resistenza media ¢
risultata essere pari a R, = 21.23 MPa (ovvero la resistenza
media cilindrica f, = 0.83R = 25.58 MPa).
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Prima di applicare il rinforzo in FRP, la superficie di
calcestruzzo ¢ stata trattata, sia attraverso 1’uso di carta
vetrata per eliminare il lattime di cemento, che mediante
I’applicazione del primer per consolidare la superficie di
calcestruzzo.

Le prove di aderenza sono state eseguite con una
macchina di prova con serraggio idraulico (vedi Fig. 1).

Figura 1 - Set-up di prova

Per garantire un adeguato serraggio nelle ganasce della
macchina di prova sono state installate coppie di piastrine
metalliche all’estremita del rinforzo in FRP. Infine numerosi
estensimetri sono stati applicati lungo il rinforzo per
misurarne le deformazioni assiali durante la prova. I risultati
sperimentali sono sintetizzati in Tabella 1.

Tabella 1 - Valori del carico di delaminazione sperimentale

(12 SST tests)
lb . Pmax Pmax,Mean
FRP mm Provino KN kN
SM7 19.40
100 SM8 20.38 20.79
Tessuti SM9 22.60
t=0.16 mm
b= 100mm SM13 16.88
50 SM14 21.19 19.03
SM15 19.02
PM7 19.02
250 PM8 19.84 18.77
Lamine PM9  17.46
tr= 1.4 mm
be=50 mm PM13 19.46
125 PM14 19.30 19.83
PM15 20.73




4. DATABASE DI RISULTATI SPERIMENTALI

I risultati delle 12 prove SST condotte sui tessuti e sulle
lamine in CFRP sono stati uniti ad un database di riferimento
di 262 risultati di prove SST utile per lo sviluppo ¢ la
calibrazione di espressioni analitiche.

I dati disponibili sono stati attentamente selezionati al
fine di escludere quelli relativi a prove durante le quali una
non perfetta applicazione del rinforzo in FRP o imperfezioni
di set-up sono state evidenziate da rotture anomale (rottura
del prisma di calcestruzzo o peeling superficiale).

Inoltre sono stati considerati solo i risultati di prove
condotte su rinforzi in CFRP applicati con una lunghezza di
ancoraggio 1, > 1. (con I, calcolata secondo le prescrizioni
delle Istruzioni CNR-DT200/2004) al fine di selezionare dati
sperimentali di prove il cui esito non fosse influenzato da una
insufficiente lunghezza di ancoraggio (= 1) (Brosens et al.
[23]).

Infine non sono state considerate le prove in cui i tessuti
sono stati applicati in due o piu strati. Pertanto, a valle di tale
selezione i valori del carico di delaminazione considerati si
sono ridotti a un numero di 127 provenienti da prove di tipo
SST (vedi Tabella 2).

Un confronto fra i valori del carico sperimentale di
delaminazione e le previsioni teoriche ottenute attraverso
I’Eq. (1) ¢ riportato in Figura 2. Nel calcolo di Py, (Eq. (1))
¢ stato assunto kg = 0.064 (vedi CNR-DT200/2004 -
Appendice B [7]), un valore medio della resistenza a
compressione del calcestruzzo (f. = f.,), e coefficienti
parziali di sicurezza y¢q = y. = 1. La Figura 2 mostra che i
valori del carico di delaminazione relativi ai test condotti
sulle lamine (triangoli) sono piu dispersi di quelli relativi ai

provini rinforzati utilizzando i tessuti (cerchi). La
dispersione dei dati ¢ confermata dal valore dell’indice di
determinazione R?=0.59. I 12 valori del carico di

delaminazione registrati durante i test riportati nella presente
memoria sono evidenziati con punti pieni.
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P Chalos et AL (1996)
ajes et Al
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[
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Figura 2 - Previsioni teoriche Vs risultati sperimentali
CNR-DT200/2004 [7] - ks=0.064; R*=0.59
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5. CALIBRAZIONE DEL COEFFICIENTE kg

La calibrazione del kg per il calcolo teorico del carico di
delaminazione ¢ stato effettuata utilizzando due metodi: il
Metodo I ¢ basato sulla procedura proposta da Nigro e Savoia
[19], [20] che ¢ stata gia utilizzata per la calibrazione delle
relazioni di progetto fornite dalle Istruzioni CNR-
DT200/2004 [7] con riferimento pero ad un database ridotto
di risultati sperimentali; il Metodo II segue la procedura
proposta nel testo dell’Eurocodice EN1990 [21] che ¢ stata
gia investigata e discussa in Alessandri et Al. [22].

Di seguito, le due metodologie di calibrazione sono state
brevemente richiamate e applicate sul campione di 127
risultati sperimentali raccolti nel database in Tabella 2: i
valori del coefficiente kg proposti nelle Istruzioni CNR-
DT200/2004 [7] sono dunque stati confrontati con i valori
ottenuti sulla base di pil numerosi e recenti risultati
sperimentali.

Il Metodo II, inoltre, ¢ stato applicato su due diversi
campioni relativi a prove eseguite solo su tessuti (87) o solo
su lamine (40).

5.1. Metodo I

In base a tale metodo, con riferimento a ciascuna prova
sperimentale, il valore di kg puo essere calcolato utilizzando
la seguente espressione:

kg =Pnzlax/(b} 2 Epctyoky oy fom ’fczm) 2)

Assunta una distribuzione normale per i valori di kg
ottenuti mediante la (2) con riferimento agli n-test, il valore
medio kg (percentile al 50%), la deviazione standard o, il
coefficiente di variazione CoV e il percentile al 5% kg so,
possono essere ottenuti attraverso semplici relazioni
statistiche. Sulla base del database riportato in Tabella 2
relativo a 127 prove SST su tessuti e lamine sono stati
ottenuti i seguenti valori: kgy = 0.066, o = 0.027, CoV =
40% and kg s0,= 0.022.

5.2. Metodo I1
11 modello di resistenza puo essere espresso come:

By =b-g(X) ©)
dove gi(X)=br-ks-\2- Ertr-\[fe fom & il modello di

resistenza teorico (avendo assunto f; = 1), funzione del
vettore KZ{Ef,tf,b_/v,kb,fc,ﬂ,tm}

principali variabili che possono influenzare in maniera diretta

il modello. Il termine b = \/E ¢ il fattore correttivo che
tiene conto di tutte le varabili non incluse nella relazione del
modello teorico; tale fattore migliora 1’accuratezza del
modello teorico minimizzando la differenza tra i valori teorici
e quelli sperimentali. Esso ¢ ottenuto attraverso una
regressione lineare con il metodo dei minimi quadrati. Per
ciascuna prova si puo valutare 1’errore del modello

0,=P / Pth,i , e un modello di resistenza che include tale

exp,i
errore o puo essere infine scritto come:

contenente  le

P=8-Pi=0-br-ko-\[2- -ty -ko-\[fo- fom (@)



Tabella 2 - Valori dei carichi di delaminazione sperimentali (127 prove SST)

Carico di Carico di Carico di
Ref. Provino delaminazione Ref. Provino delaminazione Ref. Provino delaminazione
[kN] [kN] [KN]
1-6 5.96 PM1 20.10 1-11 8.75
-7 5.95 PM2 21.78 1-12 8.85
-8 6.68 PM3 20.71 121 930
1-9 6.35 PC4 21.55 1-22 8.50
s o | Nmaw S0 e
- : SM2 21.81
1-32 8.30
I-16 7.03 SM3 21.24
14 700 “ca J1eo 1-41 8.05
L5 707 sCs 2074 1-42 8.05
Teng et Al. 11-6 6.98 SC6 211 1-51 8.45
[9] (2005 3 -
(2005) I11-1 5.94 V1A 20.00 1-52 7.30
12 11.66 VoA 37.00 Takeo of 2-13 7.75
111-3 14.63 VI3A 37.50 Al [16] 2-14 7.65
II1-4 19.07 VI6A 25.10 (1997) 215 9.00
zﬁi Z'iz VI4A 2427 251 9.85
- : V17A 25.19 i
2-52 9.50
VII-5 7.07
V14B 27.00 261 $.80
VII-6 7.44 ) ’
V16B 21.00 - 995
VI-7 7.16 VI5B 21.50 '
ViI-8 6.24 VI1A 32.77 27 765
Faella et 529 39.78 VA 35.01 272 6.80
AL [10] 11 (25) 31.00 VSA 2015 2-81 7.75
(2002) 17 (25) 35.65
& V24A 25.39 2-82 8.05
jes et
AlaJ["islT 3 11.92 V26A 21.71 2-91 6.75
(1996) 4 11.57 V25A 29.09 2-92 6.80
1 23.00
2 36.75 . V25B 21.22
Savoia et (2001) 25b 11.90
3 19.80 Al [15] V26B 2145
(2008) Ueda et Al.
4 33.00 Vla 30.14 (18] Ueda_BI 20.60
5 34.50 V2a 33.56 1999)
6 33.50 V3a 3247 PM7 19.02
S:lvollfz‘]ft 7 37.60 Visa 24.00 PM8 19.84
2006) 8 39.10 V19a 24.96 PM9 17.46
9 41.00 V20a 23.65 SM7 19.40
10 38.00 Vi8b 21.84
By Authors SM8 20.38
11 16.50 V19b 21.49
(2009) SM9 22.60
12 17.40 V20b 21.91
13 14.40 Vb 22.96 T gel‘l’i ; PMI3 1946
14 14.60 Vsb 20.51 abella PM14 1930
PMI15 20.73
Taljsten J200 50 27.50 V6b 21.55
[13] 1300 50 35.10 V21b 20.82 SM13 16.88
(1994) 3400 50 26.90 V22b 18.97 SM14 21.19
V23b 20.14 SM15 19.02
V2la 16.85
V23a 19.40
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11 valore caratteristico della resistenza del modello P sotto
I’ipotesi di distribuzione normale ¢ stato ottenuto come:

Pi~ E(P)-1.64-[Var(P)]” ~

~ E(5)-E(B,)-1.64-[Var(P)]"” = 5)
=Py, -5, ~L64-[Var(P)]”

dove § ¢ stata ipotizzata variabile aleatoria con distribuzione
normale; per verificare se il modello di errore § soddisfa
questa ipotesi, sono stati condotti alcuni dei principali test
statistici riportati in letteratura ([24],[25],[26]).

Assunte le variabili base del modello come statisticamente
indipendenti 1’Eq. (5) ¢ stata scritta come

Pc=P,, -5, -[1—1,64-(0,25-CV§M +

+0,0625-CV},, +0,0625-CV7,, + (6)

5 TS
+CVy, )J
Poiché i risultati delle prove sperimentali non permettono
di definire i valori dei coefficienti di variazione CV . ,CV,

e C VEf per le variabili f, f., ed E;rispettivamente, sono stati

assunti dei valori nominali di tali coefficienti in accordo con
risultati provenienti da prove reperite in letteratura [11] e le
relazioni di progetto del EN 1992-1-1 [12]:

(Var(£,))" =4.88;

(Val"(fct))o‘s =0,183- fctm ;
(var(E,))" = 0.05E,,,.

In questo modo il valore caratteristico del fattore kg puo

Pk
I)th,m : 5m

Sulla base della stessa popolazione di dati utilizzata
nell’applicazione del Metodo I, il Metodo II fornisce i
seguenti valori: kg v = 0.047, 6 =0.011, CoV = 23% and kg sv,
=0.030.

La procedura di calibrazione ¢ stata ripetuta raddoppiando
i valori nominali dei coefficienti di variazione delle variabili
f,, fo e Eg i valori di kg ottenuti in tal modo non sono
particolarmente influenzati da questa assunzione poiché il
coefficiente di variazione dell’errore & influenza i risultati
della procedura di calibrazione piu dei coefficienti di
variazione dei materiali.

essere ottenuto come K 50, =kgm

5.3. Analisi dei risultati

In Tabella 3 sono riportati i valori di kg m, o, Cov € kg s
riportati nelle CNR-DT200/2004 [7] e quelli ottenuti mediante
il Metodo I e il Metodo II. E opportuno ricordare che il
Metodo I e il Metodo II sono stati applicati sullo stesso
campione di 127 risultati sperimentali, ampliato rispetto a
quello esistente quando ¢ stata effettuata la calibrazione
recepita dalle CNR-DT200/2004 [7].

Dal confronto si puo notare che il valore medio, kg m,
fornito dal Metodo I ¢ molto simile a quello proposto dalle
CNR-DT200/2004 [7], mentre il percentile al 5%, kgsw, €

leggermente piu basso a causa della maggiore dispersione dei
dati sperimentali, legata alla presenza di numerosi risultati di
prove eseguite su lamine.

Viceversa il Metodo II fornisce un valore kg, = 0.047 piu
basso di quello proposto dalle CNR-DT200/2004 [7] ovvero di
quello fornito dal Metodo I ma il valore del percentile al 5%
kg5 = 0.030 ¢ piu alto di quello fornito dal Metodo I, e
prossimo a quello proposto dalle CNR-DT200/2004 [7].

Tabella 3 — Confronto dei valori di k¢ ottenuti mediante il Metodo I e
il Metodo II con quelli proposti nelle Istruzioni CNR-DT200/2004

CNR-DT200/2004

(7] Metodo 1 Metodo 11
KGm 0.064 0.066 0.047
c 0.023 0.027 0.011
CoV 36% 40% 23%
kG 50 0.026 0.022 0.030

La Figura 3 mostra il confronto fra i valori sperimentali
del carico di delaminazione (P.y) e quelli teorici (Pypeor)
ottenuti attraverso la relazione (1) assumendo il valore del
coefficiente kg tarato con il Metodo I (kg=0.066) sul database
ampliato. Il valore dell’indice di determinazione della
regressione ¢ uguale a R?=0.56, ovvero molto simile al valore
R’=0.59 ottenuto assumendo il valore del coefficiente
kg = 0.064 proposto dalle CNR-DT200/2004 [7] (vedi Fig. 2)
calibrato sul database ridotto. Si conferma, inoltre, la forte
dispersione dei valori sperimentali del carico di
delaminazione, soprattutto di quelli relativi alle 40 prove
condotte su provini in calcestruzzo rinforzati con lamine
(triangoli).
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Figura 3 - Previsioni teoriche Vs risultati sperimentali
Metodo I - kg=10.066; R*=0.56

La Figura 4 mostra che adottando il fattore kg fornito dal
Metodo II (kg=0.047) le previsioni teoriche sono in grado di
approssimare meglio i risultati sperimentali con un valore
dell’indice di determinazione pari a R*=0.70.
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Figura 4 - Previsioni teoriche Vs risultati sperimentali
Metodo II - kg=0.047; R*=0.70

La dispersione dei dati sulle lamine influenza in ogni caso
i risultati delle nuove calibrazioni effettuate sia attraverso il
Metodo I che il Metodo II e evidenzia I’opportunita di valutare
un valore del coefficiente kg per lamine diverso da quello per
tessuti.

5.4. Applicazione del Metodo II su campioni di dati
separati per tipologia di rinforzo: Lamine e Tessuti

I dati sperimentali delle prove condotte sui tessuti (87
SST) sono stati infine separati da quelli delle prove eseguite
sulle lamine (40 SST) al fine di valutare I’incidenza dell’alta
dispersione dei risultati sperimentali relativi ai provini
rinforzati con lamine nei confornti della valutazione del kg.
Sulla base dei due campioni di dati cosi ottenuti, la procedura
del Metodo II ¢ stata nuovamente applicata: per tessuti e
lamine sono stati ottenuti valori del percentile al 5% del
fattore kg rispettivamente uguali a kg sy,s = 0.050 e kg so,p =
0.023 (vedi Tabella 4). Rispetto al valore ottenuto applicando
lo stesso metodo su un unico database (kgso, = 0.030), il primo
valore ¢ significativamente piu elevato e consente di
migliorare la valutazione della deformazione di delaminazione
per i tessuti; il secondo valore invece ¢ penalizzato dalla forte
dispersione dei dati. (CoV=26%).

Tabella 4 - Valori di kg: Tessuti e Lamine

Metodo I1
Tessuti Lamine
87 prove 40 prove
KGm 0.071 0.039
c 0.013 0.010
CoV 18% 26%
ke 50 0.050 0.023
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6. DEFORMAZIONI DI
DELAMINAZIONE

PROGETTO ALLA

Utilizzando le relazioni di progetto fornite dalle Istruzioni
CNR-DT200/2004 [7], le deformazioni teoriche di
delaminazione possono essere ottenute come (3= 1):

_ 1 2kG kb fck ctm
Etheor = E (6)
. }/C f t I
funzione del parametro E f, / ky/fop fon contenente le
principali caratteristiche geometrico - meccaniche che

influenzano il fenomeno di delaminazione.

Al variare della terna di valori (kg,Yt4, Yc) POSsono essere
ottenute diverse curve funzioni di tale parametro. Le due curve
che legano le deformazioni teoriche di delaminazione al

parametro E Tty / kyl for fop relative alle terne (kgm, 1, 1)

e (kgsw 1.2, 1.6) con i valori di kg, € kgse ottenuti
applicando il Metodo I ¢ il Metodo II (sulla base dello stesso
campione di dati, 127 prove SST) sono riportate in Figura 5 e
6 rispettivamente. In ciascuna figura le curve teoriche sono
confrontate con i punti rappresentativi delle deformazioni
ultime sperimentali di delaminazione e la curva di
deformazione di progetto fornita dalle Istruzioni CNR-
DT200/2004 [7]. Dai grafici si evince che in entrambi i casi le
curve di progetto ottenute differiscono in maniera poco
significativa da quella proposta dalle CNR-DT200/2004 [7],
nonostante siano state ottenute considerando un campione di
dati piu ampio.
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Figura 5 — Confironto dei valori teorici e sperimentali delle
deformazioni di delaminazione - Metodo I su 127 dati
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Figura 6 — Confironto dei valori teorici e sperimentali delle
deformazioni di delaminazione -Metodo II su 127 dati
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Figura 7 — Confronto dei valori teorici e sperimentali delle
deformazioni di delaminazione- Metodo II su 87 dati (Tessuti)
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Figura 8 — Confronto dei valori teorici e sperimentali delle
deformazioni di delaminazione -Metodo II su 40 dati (Lamine)
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Le corrispondenti curve di deformazioni teoriche calcolate
facendo riferimento ai valori di kgn e kgsy ottenute
applicando il Metodo I, sulla base dei due differenti campioni
di dati relativi alle prove eseguite su tessuti (87 SST) e lamine
(40 SST) sono riportati in Figura 7 e 8 rispettivamente: nel
caso dei tessuti la curva ¢ significativamente piu alta di quella
proposta dalle CNR-DT200/2004 [7], ovvero consente di
assumere in sicurezza valori di deformazione di progetto piu
elevati; nel caso delle lamine la curva ¢& invece solo
leggermente piu bassa di quella proposta dalle CNR-
DT200/2004 [7].

7. CONCLUSIONI

I risultati di 12 prove di aderenza FRP — calcestruzzo di
tipo Single Shear Test (SST) sono stati presentati e inseriti in
un ampio database (127 prove di tipo SST) messo a punto
attraverso la selezione di diversi dati sperimentali presenti in
letteratura.

11 confronto fra i carichi di delaminazione teorici calcolati
con le relazioni fornite nelle Istruzioni CNR-DT200/2004 e
quelli sperimentali, ha mostrato un buon accordo teorico-
sperimentale con riferimento alle prove eseguite sui tessuti ma
ha evidenziato una notevole dispersione dei dati relativi alle
prove eseguite sulle lamine.

Sulla base del database messo a punto, ¢ stata effettuata
una nuova calibrazione del valore del fattore kg; dal confronto
dei risultati forniti dai due metodi utilizzati per la calibrazione
¢ emerso che:

e il Metodo I conferma che i valori del fattore kg proposti
nelle  Istruzioni ~ CNR-DT200/2004 non  sono
significativamente cambiati al crescere del campione di
dati sperimentali;

e il Metodo II fornisce valori del fattore kg piu accurati del
Metodo I (R>=0.70 e R?=0.56 rispettivamente) e permette
di tenere conto della variabilita delle proprieta dei
materiali (i.e. assumendo coefficienti di variazione
nominali per i materiali derivati dalla letteratura e dalle
relazioni di progetto dei codici di calcolo);

e sulla base di due diversi campioni di riferimento, relativi a
prove eseguite su tessuti (87 SST) e lamine (40 SST)
rispettivamente, la procedura del Metodo II evidenzia che
si possono ottenere valori del kg significativamente
maggiori per i tessuti rispetto alle lamine.

Risulta necessario, pertanto, procedere ad ulteriori
investigazioni sperimentali sulle lamine per ridurre la
dispersione dei dati sperimentali; sembra, inoltre, evidente
I’opportunita di adottare due diversi valori del fattore kg al
fine di prevedere meglio il carico di delaminazione per tessuti
¢ lamine e minimizzare, nel contempo, le differenze tra i
risultati sperimentali e le previsioni teoriche.
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ANALISI DI DURABILITA E VALUTAZIONE DEGLI EFFETTI DI UN INTERVENTO
DI RIPARAZIONE STRUTTURALE DELL’ISTITUTO MARCHIONDI SPAGLIARDI

Fabio Biondini, Pier Giorgio Malerba

Dipartimento di Ingegneria Strutturale, Politecnico di Milano

SOMMARIO

La memoria presenta i risultati di uno studio preliminare per la valutazione delle prestazioni nel tempo e degli effetti di un eventuale
intervento di riparazione di uno degli esempi piu significativi dell’architettura italiana del dopoguerra. Il complesso ¢ costituito da
sette edifici realizzati in calcestruzzo armato con la tecnica del béton brut, ovvero con calcestruzzo a vista e senza rifiniture. Dopo
molti anni di abbandono, gli edifici sono al momento dismessi ed in uno stato di avanzato degrado, con tracce estese di espulsione del
copriferro e corrosione delle armature su gran parte degli elementi strutturali. Lo studio viene condotto a livello sezionale mediante
una metodologia per ’analisi non lineare nel tempo di strutture in calcestruzzo armato soggette all’attacco diffusivo di agenti
aggressivi. Le prestazioni strutturali nel tempo vengono esaminate in forma sia deterministica, sia probabilistica, ponendo a
confronto I’evoluzione dello stato della struttura senza e con intervento di riparazione. Il confronto dei risultati ottenuti fornisce una
base di riferimento a supporto del processo decisionale per la definizione della strategia di intervento piu appropriata.

SUMMARY

This paper presents the results of a preliminary study aimed to investigate the lifetime performance, as well as the effects of a
structural repair, of one of the most significant examples of the Italian postwar architecture. The building complex consists of
reinforced concrete frame structures realized by using béton brut, that is concrete left unfinished or roughly-finished after pouring
and left exposed visually. After many years of disrepair, such buildings are at present dismissed and in a state of severe damage, with
extensive concrete spalling and steel corrosion. The study is developed at the cross-sectional level by using a procedure for lifetime
nonlinear analysis of concrete structures subjected to diffusive attacks from external aggressive agents. Based on this procedure, both
the deterministic and probabilistic time-variant structural performance are analyzed with respect to proper indicators considering two
separate cases: without and with repair intervention. The comparison of the results is expected to support the decision making process
in the selection of the most appropriate repair strategy.

1. INTRODUZIONE In questo lavoro si presentano i risultati di uno studio
preliminare per la valutazione delle prestazioni nel tempo e

L’Istituto Marchiondi Spagliardi a Milano ¢ stato degli effetti di un eventuale intervento di riparazione delle
progettato dall’architetto Vittoriano Vigano ed ¢ considerato strutture dell’Istituto Marchiondi Spagliardi. Lo studio viene
I’esempio italiano dell’architettura neobrutalista, caratterizzata svolto a livello sezionale con riferimento ad uno dei pilastri
dall’uso del béton brut, ovvero del calcestruzzo a vista senza esterni dell’edificio principale (Figure 2, 3) mediante una
rifiniture, ¢ da una particolare enfasi stilistica attribuita metodologia generale per 1’analisi non lineare nel tempo di
all’assemblaggio ed all’intersezione degli elementi che strutture in calcestruzzo armato soggette all’attacco diffusivo
formano 1’assieme strutturale (Figura 1). di agenti aggressivi, come solfati e cloruri [1], [2].

Il complesso Marchiondi Spagliardi si compone di sette Le prestazioni strutturali nel tempo vengono esaminate in
edifici realizzati fra il 1953 e il 1957. Dopo molti anni di forma sia deterministica, sia probabilistica, considerando due
abbandono, tali edifici sono al momento dismessi ed in uno diversi scenari. Nel primo scenario la struttura si considera
stato di avanzato degrado, con tracce estese di espulsione del esposta al degrado senza alcuna manutenzione. Nel secondo
copriferro e corrosione delle armature su gran parte degli scenario si mettono invece in conto gli effetti di un intervento
elementi strutturali (Figura 2). Si pone pertanto il problema di riparazione finalizzato a contrastare la libera evoluzione del
della caratterizzazione dello stato attuale di degrado e della degrado. Il confronto dei risultati ottenuti fornisce una base di
previsione della sua evoluzione nel tempo per la definizione riferimento a supporto del processo decisionale per la
della strategia di riparazione piu appropriata. definizione della strategia di intervento piu appropriata.
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Figura 1 — Le strutture dell Istituto Marchiondi Spagliardi [6]
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Figura 2 — Degrado dei pilastri esterni dell edificio principale
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Figura 3 — Pianta e sezioni dell edificio principale dellIstituto Marchiondi Spagliardi
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2. ANALISI DELLE PRESTAZIONI NEL TEMPO

Si studia I’evoluzione delle prestazioni nel tempo a livello
sezionale per uno dei pilastri esterni dell’edificio principale
(Figura 3). Le caratteristiche geometriche e di armatura della
sezione sono mostrate in Figura 4.a. Per i materiali si assume
una resistenza a compressione del calcestruzzo f;=35 MPa ed una
tensione di snervamento dell’acciaio f;,=400 MPa.

Si valutano le prestazioni della sezione nei primi 100 anni
di vita considerando due diversi scenari evolutivi. Nel primo
scenario si consente la libera evoluzione del degrado, senza
’attuazione di alcuna manutenzione. Nel secondo scenario si
prevede un intervento di riparazione dopo 50 anni di vita.
L’intervento ¢ descritto in Figura 4.b e consiste nelle seguenti
operazioni [3], [4]:

(1) demolizione dello strato di calcestruzzo copriferro;

(2) integrazione dell’armatura esistente con dieci nuove barre
=18 mm con tensione di snervamento f;, = 500 MPa;

(3) ripristino dello strato di copriferro con un calcestruzzo di
resistenza a compressione f.= 45 MPa;

(4) applicazione di una speciale malta cementizia traspirante
verso I’esterno ed impermeabile verso 1’interno.

Con tale intervento 1’ingresso di sostanze aggressive
risulta impedito ed il degrado pud svilupparsi solo a causa
delle sostanze gia presenti all’interno dell’elemento.

In entrambi gli scenari esaminati la sezione si considera
soggetta all’attacco diffusivo di un agente aggressivo disposto
sul perimetro esterno con concentrazione costante C(#)=C,. Il
processo diffusivo viene descritto mediante le leggi di Fick [5]
¢ la soluzione numerica del problema si ottiene con 1’ausilio di
una speciale classe di algoritmi evolutivi denominati automi
cellulari [8]. Per i dettagli del metodo, che tiene conto anche
degli effetti stocastici nel processo diffusivo, si veda [1]. La
Figura 5.a mostra la griglia dell’automa cellulare e la
disposizione dell’agente aggressivo.
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Figura 4 — (a) Caratteristiche della sezione prima dell’intervento.

(b) Dettagli dell’intervento di riparazione con sostituzione dello strato
di calcestruzzo copriferro e integrazione delle barre di armatura
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Figura 5 — (a) Griglia dell’automa cellulare, sistema di riferimento
e disposizione dell’agente aggressivo. (b) Celle di calcestruzzo
e barre di armatura monitorate (Figura 6)

Nel modello gli effetti dell’intervento di riparazione sono
messi in conto a partire dall’istante della sua attuazione
(a) assumendo uno stato iniziale non danneggiato per lo strato
di calcestruzzo riparato e le barre di armatura integrative e
(b) posizionando una barriera diffusiva lungo il perimetro
esterno della sezione. Con riferimento ad una diffusivita del
calcestruzzo D = 107" m%/sec, le mappe di concentrazione di
Figura 6 mostrano 1’evoluzione del processo diffusivo per i
due scenari esaminati, senza e con intervento di riparazione. Il
confronto fra la Figura 6.a e la Figura 6.b conferma I’efficacia
dell’intervento nel contrastare il processo diffusivo.

L’evoluzione del degrado indotta dalla diffusione viene
descritta con una progressiva riduzione dell’area resistente
della matrice di calcestruzzo e delle barre di armatura ed
adottando, per entrambi i materiali, un legame lineare fra
velocita di degrado e concentrazione dell’agente aggressivo. 11
modello lineare consente ad esempio di riprodurre con buona
approssimazione il legame fra velocita di corrosione e
concentrazione di solfati e cloruri [7]. Per i coefficienti di
proporzionalita g. e g, che definiscono la velocita di degrado
si pone ¢ =(C.At.)"' e ¢=(C,At,)"", dove C, e C, rappresentano
i valori di concentrazione costante che porterebbero ad un
completo degrado dei materiali, calcestruzzo e acciaio, dopo
un intervallo temporale pari rispettivamente a Az, e Az, [1]. Per
il caso in esame si assume C=C=C, e At= At;~100 anni.

La Figura 7 mostra ’evoluzione della percentuale di degrado
per le celle di calcestruzzo e le barre di armatura indicate in
Figura 5.b. La corrispondente evoluzione delle prestazioni
sezionali viene mostrata in Figura 8 in termini di domini di
resistenza M,-M. valutati per una azione assiale N=—1.5 MN
e deformazioni limite ¢&,=0.35% per il calcestruzzo in
compressione e &,=1.00% per 1’acciaio. La Figura 9 mostra il
dettaglio dell’evoluzione del momento resistente A, per il
caso di pressoflessione retta con M, = 0.
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Figura 6 — Mappe di danneggiamento per la matrice di calcestruzzo e le barre di armature dopo 20, 50, e 100 anni dall’inizio del processo diffusivo.
(a) Struttura danneggiata. (b) Struttura riparata
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Figura 8 — Evoluzione dei domini di resistenza M,-M. per una azione assiale N =—1.5 MN (At=5 anni).
(a) Struttura danneggiata. (b) Struttura riparata
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Figura 9 — Evoluzione nel tempo del momento resistente M,
con M, =0 e N=1.5 MN nei due casi esaminati: struttura danneggiata
(linea sottile) e struttura riparata (linea spessa)

11 confronto delle Figure 8.a e 8.b ¢ I’esame della Figura 9
dimostrano come I’intervento adottato consenta non solo un
incremento delle risorse di resistenza iniziali, ma soprattutto
una notevole riduzione della velocita di degrado e, di
conseguenza, una significativa riduzione dei costi attesi
associati alle attivita future di ispezione e manutenzione.

3. ANALISI PROBABILISTICA

L’analisi svolta in ambito deterministico evidenzia con
grande efficacia gli effetti benefici dell’intervento di
riparazione. Tuttavia, per una valutazione affidabile
dell’evoluzione delle prestazioni nel tempo occorre tenere
conto delle numerose incertezze coinvolte nel problema. A
tale scopo 1’analisi viene svolta anche in ambito probabilistico
ponendo nuovamente a confronto i due scenari esaminati.

Il modello probabilistico assume come variabili aleatorie
le resistenze dei materiali f. € f,, le coordinate (y,, z,) dei punti
nodali p = 1, 2, ... che definiscono la geometria del modello
della sezione di calcestruzzo, le coordinate (y,,z,) e il
diametro &,, delle barre di armatura m=1,2,..., la diffusivita
D, le velocita di degrado qL.=(CL.AtL.)’1 e qs=(CSAtS)’1. Le
distribuzioni adottate per ciascuna variabile aleatoria sono
elencate in Tabella 1 insieme ai relativi parametri statistici
riferiti ai valori nominali assunti nell’analisi deterministica.

Sulla base di tale modello, si procede per via numerica con il
metodo Monte Carlo. La Figura 10 mostra 1’evoluzione delle
prestazioni nel tempo con riferimento ai parametri statistici del
momento resistente My, con M,=0 e N =-1.5 MN. Tali risultati si
riferiscono ad un campione di 2000 simulazioni per ciascuno dei
due scenari esaminati. La dimensione del campione ¢ stata
definita in modo da ottenere risultati stabili sull’intero periodo di
vita esaminato.

Tabella 1 - Distribuzioni e parametri (media p e deviazione standard o) del modello probabilistico [2]

Variabile Aleatoria (=t,) Distribuzione )7 o
Resistenza del calcestruzzo, f, Lognormale Senom 5 MPa
Resistenza dell’acciaio, f;, Lognormale Ssvnom 30 MPa
Coordinate dei punti nodali, (y;, z;) Normale Vis Zi)nom 5 mm
Coordinate delle barre, (v, z,) Normale Vs Zm)nom 5 mm
Diametro delle barre, &, ®) Normale Donnom 0.109,.,, nom
Coecfficiente di Diffusivita, D ) Normale Do 0.10 D,p
Velocita di degrado calcestruzzo, gq. ) Normale Ge.nom 0.30 g iom
Velocita di degrado acciaio, ¢ ®) Normale 9s.nom 0.30 g, .0m

*) . . . .
* Distribuzioni troncate

- 387 -



Resistant Moment My [MNm]

Resistant Moment My, [MNm]

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Time t [years]
(a)

100

1.50
1.35 e
120 E
1.05
0.75
0.60
045 —u
0.30 — o
0.15
0.00 SN s A —
0O 10 20 30 40 50 60 70 8 90 100
Time t [years]
(b)

Figura 10— Evoluzione nel tempo del momento resistente M, per M. =0 e N=—1.5 MN: valore medio y (linea spessa) e scarto quadratico medio &
rispetto alla media (linee sottili). (a) Struttura danneggiata. (b) Struttura riparata

Il confronto delle Figure 10.a ¢ 10.b, oltre a confermare
I’efficacia dell’intervento di riparazione in termini sia di
incremento delle risorse di resistenza iniziali, sia di riduzione
della velocita di degrado, consente di evidenziare gli effetti
benefici a lungo termine del ripristino anche sull’entita delle
incertezze coinvolte nella misura delle prestazioni strutturali.
Dal confronto si nota infatti come a seguito dell’intervento si
abbia una significativa riduzione della dispersione dei risultati
rispetto alla situazione senza ripristino.

6. CONCLUSIONI

In questo lavoro sono stati presentati i risultati di uno
studio preliminare per la valutazione delle prestazioni nel
tempo e la quantificazione degli effetti di un eventuale
intervento di riparazione delle strutture dell’Istituto
Marchiondi Spagliardi a Milano. L’efficacia della strategia di
intervento ¢ stata esaminata mediante una analisi non lineare
svolta nel tempo considerando il degrado conseguente ad un
attacco diffusivo di agenti esterni aggressivi. Le prestazioni
strutturali nel tempo sono state esaminate in forma sia
deterministica, sia probabilistica, ponendo a confronto
I’evoluzione dello stato della struttura senza e con intervento
di riparazione. Il confronto dei risultati ottenuti nei due casi ha
consentito di evidenziare e quantificare gli effetti benefici
dell’intervento di riparazione, che ha comportato non solo un
incremento delle risorse di resistenza iniziali, ma soprattutto
una notevole riduzione a lungo termine sia della velocita di
degrado, sia dell’entita delle incertezze coinvolte nella misura
delle prestazioni, con una conseguente significativa riduzione
dei costi attesi associati alle attivita future di ispezione e
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manutenzione. Si ritiene che tali risultati possano costituire
una base di riferimento a supporto del processo decisionale per
la definizione della strategia di intervento piu appropriata.
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SOMMARIO

Vengono presentati i risultati di una ricerca teorico-sperimentale sull’affidabilita strutturale di elementi di conglomerato cementizio
armato confezionati con calcestruzzi con aggregati riciclati. Nella prima parte dello studio viene misurata, mediante prove a rottura,
la resistenza meccanica di un numero significativo di provini standard di calcestruzzo confezionato impiegando diversi tipi di
aggregato, naturale e riciclato in diversi dosaggi. L’analisi dei risultati ottenuti ha consentito di determinare le caratteristiche
statistiche della resistenza meccanica in funzione del tipo di calcestruzzo e delle percentuali di sostituzione degli aggregati naturali
con materiale riciclato. La comparazione con le corrispondenti caratteristiche di una ampia casistica di calcestruzzi convenzionali ha
confermato che le resistenze meccaniche del materiale realizzato con aggregati riciclati sono generalmente piu disperse. Allo scopo
di saggiare I’influenza di questa dispersione sulle modalita di progettazione ¢ stata eseguita un’analisi di affidabilita a Livello 2. A
tale scopo sono state considerate sezioni di pilastri presso-inflessi, di tipologia e dimensioni ricorrenti, caratterizzati da diversi valori
del rapporto di armatura. L’analisi probabilistica ¢ stata eseguita per elementi sia di calcestruzzo convenzionale che di calcestruzzo
riciclato di pari resistenza caratteristica. Assunto come valore di riferimento della probabilita di rottura quello che si ottiene
applicando al calcestruzzo convenzionale il coefficiente parziale di sicurezza indicato dalla normativa italiana, ¢ stato cosi possibile
determinare il valore del coefficiente parziale che occorre impiegare nel caso di elementi realizzati con calcestruzzi riciclati per
ottenere la stessa affidabilita. La discussione critica dei risultati ottenuti consente di individuare 1’ordine di grandezza dei coefficienti
parziali da utilizzare e di evidenziare le ulteriori indagini necessarie ad una loro piu precisa definizione.

SUMMARY

The reliability of reinforced concrete structural elements, realized using concretes manufactured with recycled aggregates, is
investigated both theoretically and experimentally. The first part of the study is devoted to the determination of the compression
resistance of a sufficiently large number of standard cubes of concrete manufactured using several types of aggregates, either natural
and artificial in different percentages, through standard laboratory tests. The analysis of the results has allowed to obtain the statistic
characteristics of the mechanical resistance as functions of the concrete type and of the substitution percentage of the natural
aggregates with recycled ones. The comparison with the corresponding characteristics of a large class of conventional concretes, has
confirmed that the resistance of recycled concretes is generally more scattered. With the purpose of investigating the influence of
such a scattering on design methodologies, a Level 2 reliability analysis has been performed. To this end, standard sections of
columns, subjected to axial forces and bending moments, have been considered using different amounts of reinforcement. The
probabilistic analysis has been carried out for elements realized using either conventional concretes or recycled ones with similar
characteristic strength. Assuming the failure probability obtained by applying the partial safety factor of the Italian standard code to
the conventional concrete as a reference, it is possible to calculate the value of the partial safety factor that should be adopted when
using recycled concretes in order to obtain the same safety. The discussion of the obtained results allows to determine an
approximation of the partial safety factors and to point out the necessary future developments for improving their specification.

1. INTRODUZIONE di ridurre gli spazi da destinare a discarica.

A seguito della sempre maggiore attenzione alla Tuttavia I’impiego degli aggregati riciclati per il
salvaguardia dell’ambiente, gli studi e le ricerche sui confezionamento di calcestruzzi strutturali non ¢ ancora
calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati, intrapresi a sufficientemente diffuso, eccezion fatta per alcuni paesi, come
partire dalla seconda meta degli anni ’70, hanno avuto negli ad esempio Olanda, Belgio, Hong Kong, dove la scarsita di
ultimi anni nuovo impulso [1,2,3,4,5,6]. L’impiego di tali risorse naturali ha gia reso di fatto necessario il ricorso a
aggregati presenta infatti indubbi vantaggi dal punto di vista materiali riciclati. Lo scarso utilizzo di questi materiali nel
ambientale. In particolare essi consentono di ridurre le attivita resto del mondo pud essere ricondotto ai due seguenti
estrattive, con un miglior sfruttamento delle risorse naturali, e principali fattori: (i) i dubbi che ancora permangono sul loro
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impiego; (ii) la mancanza di uno stato dell’arte consolidato
sull’impiego strutturale dei calcestruzzi confezionati con
aggregati riciclati. A conferma di questo ultimo punto ¢ utile
far notare che le poche norme tecniche, nazionali ed
internazionali, che prevedono I'utilizzo strutturale di questi
materiali [7,8,9,10] lo fanno con modalita molto differenti tra
di loro, a differenza di quanto avviene invece per i calcestruzzi
convenzionali. Punto comune a tutte le norme sono invece le
modalita di calcolo, che sono le stesse che si applicano ai
calcestruzzi normali, con I’implicita affermazione di ritenere
equivalente 1’affidabilita strutturale di elementi confezionati
con aggregati naturali e con aggregati riciclati.

Studi recenti hanno dimostrato che il coefficiente di
variazione (COV) della resistenza a compressione di
calcestruzzi  confezionati con aggregati riciclati ¢
generalmente maggiore di  quello dei corrispondenti
calcestruzzi convenzionali. In [11] ¢ stato ad esempio
riscontrato che il coefficiente di variazione della resistenza a
compressione di un calcestruzzo con aggregati ottenuti dalla
frantumazione di calcestruzzi esistenti passava dall’8.8% al
16.7% mentre la percentuale di aggregati riciclati sulla
quantita totale di aggregati variava fra lo 0 ed il 100%. In [12]
sono state sottoposte ad indagini sperimentali 10 miscele di
calcestruzzo, con resistenze a compressione previste variabili
tra 20 e 50 N/mm?, ottenute sia utilizzando aggregati naturali
che aggregati riciclati. Nel caso di calcestruzzo convenzionale
il COV diminuiva dal 4.18% all’1.87% all’aumentare della
classe del calcestruzzo da 20 a 50 N/mm> Al contrario, nel
caso dei calcestruzzi riciclati, il COV cresceva dal 2.61 % al
3.17%. In [13] sono state analizzate le proprieta statistiche di
calcestruzzi normali e riciclati progettati per avere la stessa
resistenza meccanica. I risultati hanno mostrato che il COV
variava dall’8.27% per i calcestruzzi convenzionali al 9.70%
per quelli con percentuale di sostituzione degli aggregati
naturali con aggregati riciclati pari al 50%.

E evidente che il comportamento meccanico dei
calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati dipende dalla
qualita e dalla quantita degli aggregati riciclati impiegati e
che, di conseguenza, le procedure di analisi della sicurezza
impiegate per il calcolo delle strutture realizzate con i
calcestruzzi normali debbano essere opportunamente adattate.
Su questo argomento ¢ da tempo attivo presso la Facolta di
Ingegneria di Perugia un programma di ricerca avente
carattere teorico-sperimentale [14,15]. Per quanto riguarda la
parte sperimentale ¢ stato confezionato un numero
statisticamente ~ significativo di  provini standard di
calcestruzzo riciclato, poi sottoposti a prova di rottura per la
misurazione della resistenza meccanica. L’analisi dei risultati
ottenuti ha consentito, relativamente alle percentuali di
materiale riciclato investigate, di determinare le caratteristiche
statistiche della resistenza meccanica, individuando in
particolare il valore della resistenza media, del suo scarto
standard e del suo coefficiente di variazione. La comparazione
con i risultati di analoghe prove condotte su calcestruzzi
convenzionali ha confermato che le resistenze meccaniche del
materiale realizzato con aggregati riciclati sono piu disperse.
Allo scopo di saggiare I’influenza di questa dispersione sulla
sicurezza strutturale ¢ stata eseguita un’analisi di affidabilita
di Livello 2, condotta su sezioni pressoinflesse di cemento
armato di tipologia e dimensioni ricorrenti. I risultati fin qui
ottenuti hanno mostrato che, per ottenere la stessa affidabilita
di un calcestruzzo convenzionale di pari resistenza, ¢
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necessario, nel caso di calcestruzzi riciclati, incrementare
opportunamente il coefficiente parziale di sicurezza del
materiale, rispetto a quello previsto dalla normativa Italiana
[16] per i calcestruzzi convenzionali. In alternativa, ¢ stato
anche possibile costruire una tabella di corrispondenza tra
classi di calcestruzzo convenzionale e classi di calcestruzzo
riciclato che garantissero la stessa affidabilita a parita di
coefficiente parziale di sicurezza. Tali risultati sono comunque
ancora limitati ad un esiguo numero di casi e non considerano
I’influenza, ad esempio, del rapporto di armatura della
sezione. Nella presente comunicazione tale studio viene esteso
considerando un numero maggiore di prove sperimentali e
svolgendo un’analisi parametrica volta ad evidenziare il ruolo
della percentuale di armatura nella calibrazione del
coefficiente parziale di sicurezza.

2. INDAGINI SPERIMENTALI

Le prove di schiacciamento sono state condotte su un
totale di 198 cubetti di calcestruzzo allo scopo di valutare
I’effetto della qualita e della quantita degli aggregati riciclati
sull’affidabilita ~ strutturale del materiale. Sono state
considerate tre tipologie differenti di aggregati riciclati (AR)
ottenuti dalla frantumazione di elementi di calcestruzzo
esistenti:

e ARI: aggregati riciclati ottenuti dalla frantumazione di
traversine ferroviarie;

AR2: aggregati riciclati provenienti da un impianto di
riciclaggio;

AR3: aggregati riciclati ottenuti dalla frantumazione di
elementi prefabbricati di cemento armato aventi resistenza
caratteristica di partenza Ry=55 N/mm?>.

A titolo di esempio, in Figura 1 vengono mostrate due
tipologie di aggregati riciclati utilizzati nelle prove
sperimentali, caratterizzate da diverse granulometrie. Le
proprieta meccaniche delle tipologie di aggregati considerate
sono tra loro molto diverse, come riassunto in Tabella 1.

AR2 4-12 mm

AR2 12-25 mm

Figura 1 — Esempi di aggregati riciclati impiegati nelle indagini
sperimentali per diverse granulometrie



Tabella I - Proprieta meccaniche degli aggregati riciclati utilizzati

Aggregato Composizione Resistenza Car. cov

AR1 Calcestruzzi ad alta fino a 90 2.5%
resistenza N/mm’

AR2 Calcestruzzi ordinari 25-35 N/mm’ 12.0%

AR3 Calcestruzzi di 45 N/mm’ 7.4 %

media resistenza

Sono stati progettati i seguenti quattro diversi mix design
di calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati (CAR):
e CARI: Calcestruzzo contenente aggregati naturali e AR1
in diverse percentuali;
CAR2: Calcestruzzo contenente aggregati naturali ¢ AR2
in diverse percentuali;
CAR3: Calcestruzzo contenente aggregati riciclati, AR1 e
AR?2 in diverse percentuali;
CARA4: Calcestruzzo contenente aggregati naturali ¢ AR3
in diverse percentuali;

2.1 Calcestruzzo CAR1

11 primo set di prove a rottura ¢ stato condotto sui provini
CARI. In particolare sono state considerate le seguenti
miscele CAR1 con diverse percentuali di sostituzione di
aggregati naturali con aggregati riciclati:
e Calcestruzzo convenzionale (0% AR1);
Calcestruzzo con 30% AR1;
Calcestruzzo con 50% AR1;
Calcestruzzo con 100% AR1;
La composizione di ciascuna miscela ¢ riportata in [15].
Per ciascuna di esse sono stati confezionati 10 cubetti di lato
15 cm, sottoposti, se necessario, a spianatura per garantire la
planarita e la geometria dei campioni e successivamente
portati a rottura secondo le indicazioni della norma UNI EN
12390-3:2003 [17]. In particolare, i campioni sono stati
compattati con una tavola vibrante, sono stati rimossi dopo un
giorno dalla cassaforma e poi conservati in acqua alla
temperatura di 20°C fino al momento della prova.

2.2 Calcestruzzo CAR2

Il secondo set di prove a rottura ¢ stato condotto sui
provini CAR2. Anche in questo caso sono state considerate
diverse miscele CAR2 secondo il seguente prospetto:
e Calcestruzzo convenzionale (0% AR2);
Calcestruzzo con 25% AR2;
Calcestruzzo con 50% AR2;
Calcestruzzo con 75% AR2;
Calcestruzzo con 100% AR2.
Per ciascuna composizione sopra riportata sono stati
confezionati 10 cubetti standard e soggetti a prova di
schiacciamento come descritto nel paragrafo 2.1.

2.3 Calcestruzzo CAR3
Il terzo set di prove a rottura ¢ stato condotto sui provini
CAR3, confezionati con diverse miscele secondo il seguente
prospetto:
Calcestruzzo con 0% AR1 e 100% AR2;
Calcestruzzo con 25% AR1 e 75% AR2;
Calcestruzzo con 50% AR1 e 50% AR2;
Calcestruzzo con 75% AR1 e 25% AR2;
Calcestruzzo con 100% AR1 e 0% AR2;
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Anche nel caso dei calcestruzzi CAR3, per ciascuna
composizione sopra riportata sono stati confezionati 10 cubetti
standard e soggetti a prova di schiacciamento.

2.4 Calcestruzzo CAR4

Il quarto set di prove a rottura ha riguardato calcestruzzi
CAR4 confezionati con aggregati riciclati provenienti dalla
frantumazione di elementi prefabbricati in cemento armato. Le
seguenti miscele sono state considerate nelle prove di
schiacciamento:
e Calcestruzzo convenzionale (0% AR3);
Calcestruzzo con 30% AR3;
Calcestruzzo con 50% AR3;
Calcestruzzo con 100% AR3;
Nel caso del CAR4, sono stati confezionati e
successivamente sottoposti a prove di schiacciamento i
seguenti provini: 20 cubetti di calcestruzzo convenzionale, 10
cubetti di calcestruzzo con 30% di aggregati riciclati, 20
cubetti di calcestruzzo confezionato con 50% di aggregati
riciclati e 8 cubetti per calcestruzzo con soli aggregati riciclati.

3. RISULTATI SPERIMENTALI
L’analisi dei risultati ha consentito di determinare le
proprieta  statistiche della resistenza meccanica dei

calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati. In particolare
¢ stata analizzata 1’influenza della qualita e della quantita di
aggregati riciclati sul valore medio R, e sul COV della
resistenza a compressione R., per le quattro tipologie di
calcestruzzi  considerate. Tali risultati, rappresentati
sinteticamente in Figura 2 e riassunti Tabella 2, evidenziano
tendenze diverse per i diversi CAR. Si noti che, nel caso dei
cubetti di CAR3, le percentuali di aggregati riciclati riportate
in ascissa nei diagrammi di Figura 2 e in Tabella 2 si
riferiscono alla frazione di AR1.

3.1 Risultati dei campioni di CAR1

Nel caso dei campioni confezionati con CAR1 si osserva
un miglioramento delle proprietd meccaniche del materiale
all’aumentare della percentuale di aggregati riciclati (AR1). In
particolare, al crescere di tale percentuale dallo 0 al 100%, la
resistenza media cresce da 60.6 a 66.2 N/mm* e il COV
diminuisce da 0.064 a 0.023. Tali risultati, sono evidentemente
dovuti alla ottima qualita degli ARI.

3.2 Risultati dei campioni di CAR2

Nel caso dei campioni confezionati con CAR2 si osserva
un peggioramento delle proprieta meccaniche del materiale
all’aumentare della percentuale di aggregati riciclati (AR2). In
particolare, al crescere di tale percentuale dallo 0 al 100%, la
resistenza media passa da 61.1 a 46.1 N/mm? e il COV cresce
da 0.030 a 0.045.

3.3 Risultati dei campioni di CAR3

Le prove condotte sui campioni di CAR3 hanno
confermato i risultati ottenuti nel caso dei CAR1 e CAR2. In
particolare, la resistenza meccanica di tali calcestruzzi ¢
cresciuta all’aumentare della percentuale di sostituzione di
AR2 con ARI. La resistenza media ¢ infatti cresciuta da 45.7
N/mm? (100% di AR2) a 64.0 N/mm?* (100% di AR1), mentre
il COV ¢ diminuito da 0.051 a 0.025.



~CARIL | @
AT - CARD
2 | =CARS
Z 0% wCard
5{5#,!\ __D/
et
o 3
E 3
3 A9
o i 40 an &0 It
Penvenbmile i wparepni viciclil (#40)
Ng ‘ ; !
B | =garl ®)
£ N o CARD
=5 = CARS
-E +.3 o AR
CI =
= 345
=
= 3 \\
ERE
] b—._____________-_-_‘_-_-_
‘H s i —
= by 20 s o & Tl
Prenvenbmle i aparepati Vel (#40
£
s | e-DARI (c)
g W wcare
13 u = ARS
F o ARS /ﬂ/
S o5
5 .
K
E R T
k|
=
z 4 e 1 S
E . . ‘a—______________h
S n En {0 Ry |7

Porventunle i apgrcgali uelo

Figura 2 — Analisi statistica dei risultati delle prove di schiacciamento

3.4 Risultati dei campioni di CAR4

Nel caso dei campioni confezionati con CAR4 ¢ stato
necessario aggiungere acqua per aumentare la lavorabilita del
materiale nel caso di alte percentuali di aggregati riciclati
(AR3). Cio ha portato ad un aumento del rapporto
acqua/cemento all’aumentare della percentuale di aggregati
riciclati che ha penalizzato parzialmente le proprieta
meccaniche del materiale. Le prove di schiacciamento hanno
evidenziato una riduzione della resistenza media da 60.6
N/mm® a 38.1 N/mm’ all’aumentare della percentuale di
aggregati riciclati dallo 0 al 100%. Analogamente il COV ¢
cresciuto da 0.074 a 0.107. Tali risultati sono in buon accordo
con quelli riportati da Xiao et al. [5] in cui gli Autori hanno
analizzato le proprieta statistiche di calcestruzzi convenzionali
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e riciclati progettati per avere le stesse resistenze
caratteristiche. Sulla base di tale considerazione, appare
ragionevole supporre che a parita di tipologia e quantita di
aggregati riciclati il COV non varia al variare della resistenza
media.

I risultati delle indagini sperimentali indicano in sintesi
che il ruolo della qualita degli aggregati riciclati ¢ decisivo nel
determinare le proprieta meccaniche e statistiche del
calcestruzzo finale. In particolare, si sottolinea come gli
aggregati riciclati provenienti dalla frantumazione di
calcestruzzi ad elevata resistenza consentano persino
miglioramenti di tali proprieta rispetto al corrispondente
calcestruzzo convenzionale. In generale, comunque, 1’impiego
di inerti riciclati ottenuti dalla macinazione di calcestruzzi di
medie e ordinarie caratteristiche meccaniche produce un
peggioramento delle proprieta del calcestruzzo riciclato finale.

4. AFFIDABILITA DI SEZIONI

REALIZZATE CON CAR

I risultati sperimentali descritti nel paragrafo 2 sono stati
utilizzati per saggiare 1’influenza del COV della resistenza a
compressione del calcestruzzo sull’affidabilita strutturale di
pilastri di cemento armato. A tale scopo sono state svolte
analisi di affidabilita di Livello 2, volte alla determinazione
dell’indice di sicurezza P, secondo le note tecniche della
Sicurezza Strutturale [18].

Le analisi sono state svolte considerando i quattro mix
design di CAR considerati nelle prove sperimentali, con
riferimento ad una sezione quadrata di cemento armato avente
dimensioni B=H=300 mm e copriferro di 40 mm (Figura 3). E
stato considerato il caso di sforzo normale di compressione N
con piccola eccentricita. Studi precedenti [14] hanno
dimostrato infatti che I’affidabilita strutturale dei pilastri
risulta sempre meno influenzata dal valore del COV della
resistenza a compressione del calcestruzzo al crescere
dell’eccentricita del carico. Si ¢ considerata pertanto la sola
eccentricita minima prevista dalle Istruzioni per I’applicazione
delle “Norme Tecniche per le Costruzioni” [19] ed essa ¢ stata
tenuta in conto riducendo la resistenza del calcestruzzo di un
fattore pari a 0.80, come previsto dalle stesse Istruzioni.

DI PILASTRI

Tabella 2 — Analisi statistica dei risultati delle prove di
schiacciamento al variare della percentuale di AR

Resistenza media (N/mm?)

Calcestruzzo 0% 25% 30% 50% 75%  100%
CARI1 60.60 / 60.05  66.25 / 63.00
CAR2 61.10 58.60 / 54.75 5135 46.15
CAR3 45.70  49.75 / 5295 54.60 63.95
CAR4 59.42 / 48.32  40.67 / 3741

Deviazione standard della resistenza (N/mm?®)

Calcestruzzo 0% 25% 30% 50% 75%  100%
CARI1 3.864 / 3.547 1.830 / 1.472
CAR2 1.823  1.560 / 1918 1973 2.082
CAR3 2312 2.031 / 1.978 1.838 1.589
CAR4 4.400 / 4.065 3.888 / 4.036

Coefficiente di variazione (%)

Calcestruzzo 0% 25% 30%  50% 75%  100%
CARI1 6.377 / 5907 2.762 / 2.336
CAR2 2983  2.662 / 3504 3.842 4512
CAR3 5.059 4.082 / 3.736 3366 2.485
CAR4 7.405 / 8.413  9.560 / 10.79




Figura 3 — Sezione di pilastro considerata

I calcestruzzi convenzionali (0% AR) sono stati
considerati in tutti i casi di classe C25/30 (Ry=30 N/mm’),
mentre ’acciaio di armatura ¢ del tipo B450C (tensione di
snervamento caratteristica f =450 N/mm’). Il coefficiente
parziale di sicurezza del calcestruzzo convenzionale ¢ stato
assunto pari a y.~=1.5, mentre quello dell’acciaio ¢ stato
assunto pari a y=1.15.

L’area di acciaio complessiva A, ¢ stata fatta variare tra il
valore minimo Ag i, € il valore massimo A, previsti dalla
Normativa Italiana [16]. Le analisi di affidabilita sono state
effettuate considerando 3 variabili aleatorie: la resistenza a
compressione del calcestruzzo R, la resistenza a trazione
dell’acciaio f, e il valore dello sforzo normale N. Sia per R,
che per f, sono state assunte distribuzioni di probabilita di tipo
Lognormale. Le proprieta statistiche della resistenza dei
calcestruzzi convenzionali privi di inerti riciclati, Rggo,
desunte a partire dal valore di Ry=30 N/mm? ¢ dai COV
ottenuti sperimentalmente, sono riassunte in Tabella 3. Nella
stessa tabella si riportano anche le proprieta statistiche della
tensione di snervamento dell’acciaio. Si noti che nel caso del
CAR3 la percentuale di aggregati riciclati riportata in Tabella
3 si riferisce alla frazione di AR1. Per lo sforzo normale ¢
stata assunta una distribuzione di tipo normale con
coefficiente di variazione pari a 0.30.

La capacita portante Ny calcolata a Livello 1 per un
pilastro del tipo riportato in Figura 3, realizzato con
calcestruzzo avente Ry=30 N/mm?’ e armato con I’armatura
massima Agn., © pari a Ng=2424.6 kN. A tale valore
corrisponde il valor medio Ny,,=1083.4 kN ¢ una deviazione
standard pari a 325.0 kN.

L’equazione di stato limite assume la forma seguente:

0.564-R.-B-H+f,-A-N,=0 ()

Assunte le proprieta delle grandezze aleatorie riportate in
Tabella 2, ¢ stato calcolato ’indice di sicurezza [ per le
quattro tipologie di CAR considerate, al variare dell’area di
armatura A,. Allo scopo di ottenere curve B-A; corrispondenti
ad un valore costante della capacita portante del pilastro Ny,
I’analisi ¢ stata eseguita variando la resistenza caratteristica
Ry al variare dell’area di acciaio A,. Assumendo come
riferimento il valore di Ny corrispondente a Ry,=30 N/mm? e
A=A max, 11 valore massimo di R (78.5 N/mm?) si ha per
A=A min, mentre il minimo (30 N/mmz) si ha per A=A max. |
risultati dell’analisi, rappresentati in Figura 4, mostrano la
variazione di B con A,. Valori piccoli di A corrispondono a
pilastri poco armati realizzati con calcestruzzi ad alta
resistenza, mentre valori elevati di A corrispondono a pilastri
molto armati realizzati con calcestruzzi di resistenza ordinaria.
Pertanto, all’aumentare di A si riduce progressivamente il
contributo portante del calcestruzzo ed aumenta quello
dell’acciaio da armatura.
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Figura 4 — Indice di affidabilita § di pilastri realizzati con
calcestruzzi convenzionali (0% di AR) a parita di capacita portante Ny

I risultati mostrati in Figura 4 evidenziano che, per
calcestruzzi aventi coefficienti di variazione piu alti (ad
esempio CAR4), esiste un punto di massima affidabilita
intermedio tra un pilastro poco armato con R elevato e un
pilastro molto armato con R basso, a parita di capacita
portante Ny. Al contrario, per calcestruzzi aventi coefficienti
di variazione piu bassi, I’affidabilitd diminuisce all’aumentare
dell’area di acciaio e al diminuire della resistenza del
calcestruzzo. Tale risultato, come meglio discusso nel seguito,
¢ giustificato dal fatto che si ¢ assunto un coefficiente di
variazione della resistenza a trazione dell’acciaio paragonabile
a quello determinato sperimentalmente per la resistenza a
compressione del calcestruzzo.

L’analisi di affidabilita di Figura 4 ¢ stata ripetuta al variare
della percentuale di sostituzione degli aggregati naturali con
AR. Tale analisi ha condotto ai risultati riportati in Figura 5.
Come si vede, l’indice di affidabilita B diminuisce
all’aumentare della percentuale di AR nel caso dei CAR2 ¢
CAR4. Per tali calcestruzzi infatti 1’analisi sperimentale
mostra un aumento del coefficiente di variazione della
resistenza meccanica all’aumentare della percentuale di AR.
Al contrario, negli altri casi (CAR1 e CAR3), I’aumento della
percentuale di AR produce un miglioramento delle proprieta
meccaniche del calcestruzzo e dunque un incremento
dell’affidabilitad. Si noti comunque che nel caso del CAR3
(calcestruzzo confezionato con ARI e AR2 in diverse
percentuali) tale risultato deve essere interpretato tenendo
conto del fatto che la percentuale di AR, in Figura 5, si
riferisce alla frazione di ARI avente proprietda meccaniche
migliori rispetto alla frazione AR2. Vale la pena sottolineare
infine che, avendo assunto per 1’acciaio un coefficiente di
variazione del 5%, nel caso di calcestruzzi con coefficienti di
variazione paragonabili a tale valore, 1’affidabilita ¢ maggiore
per pilastri poco armati (R grande) mentre essa diminuisce
all’aumentare di Ag e al diminuire di Rg. Al contrario, per
calcestruzzi aventi COV molto maggiori di quello dell’acciaio,
caso piu frequente nella realta, tale tendenza si inverte e la
massima affidabilita si ottiene sfruttando al massimo 1’area di
acciaio. Per continuitd esiste una tendenza intermedia che
caratterizza calcestruzzi con COV di poco superiori a quello
dell’acciaio. In tali casi infatti esiste un valore ottimo della
coppia Ag-Ry che, a parita di capacita portante Ny, massimizza
I’indice di affidabilita .
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Figura 5 — Affidabilita di pilastri realizzati con calcestruzzi

con aggregati riciclati in diverse percentuali
a parita di capacita portante N,

Tabella 3 — Caratteristiche delle variabili aleatorie assumendo per i
calcestruzzi R;=30 N/mm’ € 0% AR
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Variabile Distribuzione Media Dev. Std. COV

f, N/mm’)  Lognormale 490.2 24.5 0.050

con R Lognormale 33.5 2.14 0.064

Re o %2 Lognormale 31.5 0.94 0.030

R g0, A% Lognormale 327 1.65 0.051

Re oo MM Lognormale 34.1 2.53 0.074
5. CALIBRAZIONE DEL COEFFICIENTE PARZIALE

DI SICUREZZA PER CALCESTRUZZI CONFEZIO-
NATI CON AGGREGATI RICICLATI
Sulla base dei risultati ottenuti in Sezione 4, sono stati

determinati i valori del coefficiente parziale di sicurezza vy, del
calcestruzzo da applicare in presenza di aggregati riciclati per
ottenere la stessa affidabilita di una sezione realizzata con
calcestruzzo convenzionale (0% AR).

In particolare, per diverse percentuali di sostituzione di

aggregati riciclati e per le diverse tipologie di CAR
considerati, ¢ stato determinato il valore di y. che fornisce gli
stessi indici di affidabilita  riportati in Figura 4 al variare
della coppia AyR.

Cio ¢ stato ottenuto applicando la metodologia descritta

nello schema a blocchi di Figura 6.

1

2)

3)

4)

5)

La procedura si articola nelle seguenti fasi:

Assegnazione dei dati geometrici della sezione e del
coefficiente di variazione CV della resistenza del
calcestruzzo con 0% di aggregati riciclati. Media e
deviazione standard della resistenza del calcestruzzo si
ottengono assumendo Ry =30 N/mm?;

Calcolo della capacita portante Ny del pilastro a Livello 1
nel caso di sezione armata con armatura massima Ag .y €
Ry=30 N/mm?;

Per ciascun valore di A compreso nell’intervallo [Ag yin,
Agmax] si calcola il valore di R tale da garantire la stessa
capacita portante Ny calcolata al punto precedente. Si
calcola quindi I’indice di affidabilita B del pilastro
mediante un’analisi di Livello 2;

Si considera il coefficiente di variazione CV" della
resistenza del CAR avente una specificata percentuale di
aggregati riciclati;

Si calcola il coefficiente parziale di sicurezza y, , funzione
della coppia Ag-Ry, da applicare al calcestruzzo con
aggregati riciclati per ottenere la stessa curva (-A, del
calcestruzzo di partenza (0 % di aggregati riciclati).

A tale scopo, per ciascun valore della coppia Ag-Rey:
L. si incrementa il valore di y. mediante iterazione di
Newton-Raphson;

II.  si calcola la capacita portante Ny del pilastro a
Livello 1 e la corrispondente affidabilita p* a Livello
2;

III.  si esegue la verifica di convergenza controllando se

B" ¢ circa uguale a B con una piccola tolleranza €.
Se il controllo ¢ negativo si ritorna al punto I, se il

controllo & positivo si ha y. =y, per il valore
considerato della coppia A-Rey.



~
Dati di progetto della sezione e assegnazione

del COV della resistenza del calcestruzzo
convenzionale (0 % di AR)

v

Calcolo della capacita portante Ny a Livello 1
(Rck:3 0N/ mmza As:As.max)

A4

Determinazione della curva ff — (Re,As)
attraverso un’analisi di Livello 2

'

Assegnazione del coefficiente di variazione
* .
COV ' del calcestruzzo avente una specificata
percentuale di aggregati riciclati

»
»

Identificazione della coppia R - A, dalla
curva 3 — (Rg,As) obiettivo

A,
—» Itera21o*ne Newton-Raphson
Ve =Y. tAY,

v

Determinazione di N,* corrispondente alla
coppia 4; - R tramite algoritmo di Livello 1

v

Determinazione di B* per Ng* - COV ~

Figura 6 — Procedura di calibrazione del coefficiente parziale
di sicurezza

I risultati dell’analisi sopra descritta sono riportati in Figura
7. Come si vede, per calcestruzzi il cui coefficiente di
variazione aumenta all’aumentare della percentuale di
aggregati riciclati, come CAR2 e CARA4, anche il coefficiente
parziale di sicurezza aumenta con tale percentuale. Inoltre, in
tali casi, Y. diminuisce all’aumentare di A e al diminuire di
R Cio ¢ giustificato dal fatto che, per bassi valori di A e alti
valori di Ry, € massimo il contributo portante del calcestruzzo
ed ¢ minimo quello dell’acciaio. Al contrario, per quei
calcestruzzi, quali CAR1 e CAR3, nei quali si ha una
diminuzione di COV all’aumentare della percentuale di aggre-
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gati riciclati, il coefficiente parziale di sicurezza y. aumenta
al’aumentare di A e diminuisce all’aumentare della
percentuale di aggregati riciclati. Cio indica che i due
parametri fondamentali che intervengono nella determinazione
del valore del coefficiente parziale di sicurezza da applicare ai
calcestruzzi con aggregati riciclati sono la qualita e la quantita
di tali aggregati.

Il caso piu significativo tra quelli considerati ¢
rappresentato dal CAR4. In tal caso infatti si evidenzia che,
per pilastri poco armati, il coefficiente parziale di sicurezza
deve essere incrementato anche significativamente (di una
quantita pari a circa il 40%) rispetto al valore di 1.5 applicato
al corrispondente calcestruzzo convenzionale. Al contrario un
incremento dell’armatura consente di mantenere valori piu
bassi di y., sempre comunque superiori a 1.5.

6. CONCLUSIONI

Sono stati illustrati i principali risultati di una ricerca a
carattere teorico-sperimentale in corso di svolgimento presso
I’Universita di Perugia sull’impiego di aggregati riciclati nel
confezionamento di calcestruzzi ad uso strutturale.

E stata eseguita una vasta indagine sperimentale, consistita
nella determinazione delle proprieta statistiche della resistenza
a compressione di un numero significativo di provini standard
realizzati con diverse tipologie di calcestruzzo contenenti
aggregati riciclati in diverse percentuali. I risultati hanno
evidenziato che, nel caso di aggregati riciclati di bassa qualita,
quali quelli ottenuti dalla frantumazione di calcestruzzi di
resistenza ordinaria, le resistenze meccaniche sono risultate
piu basse e piu disperse rispetto a quelle ottenute per
calcestruzzi con soli aggregati naturali. Tuttavia, nel caso di
aggregati riciclati aventi ottime proprietd meccaniche, quali
quelli ottenuti dalla frantumazione di calcestruzzi ad alta
resistenza, si sono evidenziati miglioramenti delle proprieta
meccaniche e statistiche del calcestruzzo all’aumentare della
percentuale di aggregati riciclati.

I risultati sperimentali sono stati impiegati per saggiare
I’affidabilita di sezioni di pilastri presso inflesse realizzate con
calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati. In particolare
¢ stata proposta una metodologia di calibrazione del
coefficiente parziale di sicurezza da applicare a calcestruzzi
riciclati per ottenere la stessa affidabilita di calcestruzzi
convenzionali.

I risultati delle analisi numeriche hanno mostrato che, nel
caso di pilastri essenzialmente compressi, il coefficiente
parziale di sicurezza del calcestruzzo riciclato deve essere
adeguatamente modificato in funzione della quantita e della
qualita degli aggregati riciclati, nonché del rapporto tra il
contributo portante del calcestruzzo e il contributo portante
dell’acciaio. In particolare, per calcestruzzi con aggregati
riciclati di bassa qualita, i valori maggiori del coefficiente
parziale di sicurezza si hanno per bassi valori del contributo
dell’acciaio e alti valori della resistenza caratteristica del
calcestruzzo.

Si evidenzia infine la possibilita di utilizzare strumenti di
calibrazione dei coefficienti parziali di sicurezza, come quello
impiegato nel presente studio, per perfezionare le indicazioni
delle Normative che trattano 1’impiego dei calcestruzzi
confezionati con aggregati riciclati ponendo soltanto un limite
superiore alla resistenza meccanica raggiungibile in funzione
della percentuale di aggregati riciclati.
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SOMMARIO

In questo articolo viene presentato un nuovo dettaglio progettuale per il rinforzo a taglio di travi in c.a. Su travi particolarmente
deficitarie di armatura a taglio, dove non potevano essere utilizzati i sistemi usuali di rinforzo, ¢ stato messo appunto un nuovo
dettaglio progettuale. In sostanza si ¢ adottato uno strato di transizione (in malta ad alta resistenza) tra il supporto di conglomerato
degradato ed il rinforzo costituito da strisce in FRP. Inoltre per I’ancoraggio delle strisce si ¢ adottato un dettaglio che fornisce una
chiave meccanica di taglio. Successive prove effettuate in laboratorio hanno fornito risultati pit che positivi ed hanno praticamente
validato sia i coefficienti di calcolo, sia i dettagli costruttivi.

SUMMARY

This paper describes a new detail for the FRP shear of reinforced concrete beams. This shear strengthening has been obtained by
means of FRP strips, laid at 45° to wrap the sides and the lower part of the beams. The design made use of a transition layer in lugh
strength mortar, in order to improve the bond between the poor quality existing concrete of the beams and the FRP strips. The bond
was further improved by a mechanical key, inserting pultruse bars in the grove just below the slab. During the works, a number of
beams, which were to be demolished, were extracted and used to perform tests on the efficiency of the FRP strengthening. The
results validated both the calculation method and the details used.

1. INTRODUZIONE

1.1 Stato di fatto

La sede della Dogana Fluviale di Roma, realizzata nel
1929, in prossimita del fiume Tevere, ¢ un edificio con
struttura portante in calcestruzzo armato di dimensioni in
pianta pari a 75mx36m su quattro piani (vedi Fig. 1).

La struttura portante ¢ realizzata con telai e solai (dello
spessore di 12cm) in calcestruzzo armato e pareti perimetrali
in muratura. La struttura portante evidenziava una diffusa
fessurazione anche se non era evidente la causa di tale
deterioramento. Da un’indagine visiva, risultava inoltre che la
struttura era stata oggetto di alcuni interventi localizzati di
ristrutturazione, quali una serie di pali di diametro 300mm
(collegati alle intersezioni delle travi continue di fondazione),
I’eliminazione di un giunto di dilatazione, il rinforzo di alcuni
pilastri mediante la realizzazione di camice in c.a. Figura 1 — Dogana del Porto fluviale, Roma
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1.2 Progetto di ristrutturazione

Il progetto di ristrutturazione doveva tener conto delle
azioni sismiche (una novita per il territorio di Roma) in
ottemperanza delle indicazioni contenute nella nuova
normativa.

La struttura esistente ¢ stata analizzata con un’indagine
estesa che ha individuato un calcestruzzo di classe C10,
armature in acciaio dolce con resistenza allo snervamento pari
a 220-10° N/mq ed ha evidenziato due diverse qualita
costruttive, di cui wuna, limitata ad un’area ristretta,
particolarmente scadente.

La scarsa qualita del calcestruzzo ¢ sembrata collegata
all’utilizzo di aggregati di grandi dimensioni ed alle procedure
di getto impiegate all’epoca della costruzione (eccessivo
contenuto di acqua ed assenza di vibratura). Le armature di
rinforzo riscontrate nei vari elementi strutturali erano in
generale scarse, al punto da non soddisfare i requisiti di
resistenza oggi necessari.

Nonostante il diffuso sotto-dimensionamento, 1’edificio ¢
sopravvissuto a periodi in cui ¢ stato sottoposto a carichi di
notevole intensita e, anche se si sono manifestati fenomeni di
deterioramento, non si sono verificate situazioni critiche.

Si & deciso di rinforzare le strutture e sono stati individuati
una serie di interventi, anche in riferimento alle azioni in caso
di sisma:
nuove solette in c.a. in estradosso ai solai esistenti;
realizzazione di camice sui pilastri con malte speciali;
rinforzo a flessione delle travi con 1’aggiunta di nuova
armatura inferiore in mezzeria;
rinforzo a taglio delle travi utilizzando il dettaglio
strutturale con chiave meccanica.

2. REALIZZAZIONE DEL RINFORZO A TAGLIO
2.1 Criteri di scelta del rinforzo

Oltre a tutti gli interventi su menzionati, ¢ apparsa
evidente la necessita di rinforzare le travi esistenti per le
azioni di taglio, sia per lo stato di forte degrado in cui versava
la struttura, sia per I’evolversi delle Normative e degli studi in
ambito strutturale, posteriori alla nascita della struttura
in oggetto, che impongono la verifica nel caso di azioni
sismiche.

Il metodo canonico, dell’aumento di armatura a taglio e
ripristino del calcestruzzo, appariva di difficile esecuzione,
poiché troppo invasivo per il materiale strutturale a rischio di
distacco. Mentre la semplice fasciatura della trave con FRP
risultava inapplicabile a causa delle scadenti qualita del
calcestruzzo, che assicurava poca adesione tra FRP e
calcestruzzo. E’ stato quindi sviluppato un nuovo dettaglio
progettuale per effettuare 1’intervento.

2.2 Nuovo dettaglio progettuale per il rinforzo a taglio

A causa delle problematiche su esposte ¢ stato studiato un
nuovo dettaglio progettuale per il rinforzo a taglio di travi in
calcestruzzo armato, che vengono a trovarsi in situazioni cosi
complesse.

L’intervento ha compreso le seguenti lavorazioni (vedi
Fig. 2 e Fig. 3):
applicazione di primer bicomponente per creare un
opportuno strato di interfaccia;
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ripristino della sezione con malta ad alta resistenza, con
creazione di smussi;

fasciatura dell’estradosso trave (base ¢ lati) con nastro in
fibra di carbonio unidirezionale da 300gr/mq, con matrice
epossidica;

inserimento di barre in FRP pultruso negli angoli
superiori della trave, per ammorsare le strisce di FRP
nella trave.

L/2

J Armatura® aggiuntiva 3820

Zona di applicazione del nastro in

fibra di carbonio unidirezionale dal

peso di 300 gr/mgq impregnato con
resine epossidiche

pilostro esistente

Figura 2 — Prospetto dettaglio intervento

Connettori 4910/mq

Armaturo_oggiuntiva RES 812/20
Armaturo_esistente RES 06/25

o jo
smusso 4x4mm ;J(
\ Ripristino dello sezione con
smusso 4x4mm ‘ ‘ malta ad dita resistenza tipo
. \| "RUREDIL ExOCEM FP”
Barre 810 in FRP pultruso I\ o equvatente,”con - superficie
_ ‘ ‘ rosata ‘e smussi o misuro
i di primer bi
o base di resine ipossidiche X
per creare un opportuno_strato filmogeno
di supporto ed interfaccia
nastro in fibra di carbonio /I ‘
unidirezionale da 300gr/m A& %§ Armatura esistente staffe #6/20
R T
R b = Armoturo_esistente 3012
B -
Armotura_oggiuntiva 3820

Figura 3 — Sezione dettaglio intervento

2.3 Modello di calcolo

Il calcolo della resistenza a taglio delle travi dopo il
consolidamento ¢ stato effettuato su un modello di trave
appoggiata, secondo i criteri dettati dalla CNR - DT200/2004
(vedi Equazione 1).

Nel progetto esecutivo di ristrutturazione le verifiche sono
state eseguite considerando una resistenza caratteristica del
calcestruzzo Ry= 10 N/mm>.

La formula utilizzata nel calcolo(DT_200/2004, par.4.3.3):

VRq = min(vcd +Vua + Vi Vrd,max) ey
dove V4 e V4, rappresentano rispettivamente, il contributo
del calcestruzzo e dell’acciaio, Vg € il contributo del rinforzo
in CFRP € Vgpgmax € la resistenza della biella compressa di
calcestruzzo.

In questa espressione, sono stati considerati i seguenti
coefficienti correttivi:



vrq = coefficiente parziale del composito=1,5 (Tab. 3-2,
CNR-DT200/2004)

v~ coefficiente parziale del calcestruzzo=1,6 (Prospetto
6-1, D.M. 09/01/1996)
Sommando i vari contributi, si € ottenuto un carico di
taglio di progetto pari a:
VRd: 168 KN

2.4 Prove in laboratorio

Durante ’esecuzione dei lavori, una serie di travi, che
dovevano essere demolite, sono state asportate ed utilizzate
per eseguire delle prove di laboratorio atte a validare
I’intervento progettato, fornendo una stima della resistenza a
taglio ed a flessione delle travi consolidate.

Le prove sono state eseguite dapprima provando le travi
nella loro condizione originaria, non andando oltre il campo
elastico, e successivamente dopo 1’opera di consolidamento.

Vedi ad esempio la Tabella 1.

Tabella - Confronto tra la Resistenza a taglio di progetto e la
Resistenza a taglio ottenuta dalle prove di laboratorio
Resistenze:N/mm? Taglio:KN

Trave 1 2
Resistenza di 10 10
calcolo cls

Resistenza 27391 273.91
acciaio

Taglio

resistente di 168 168
progetto

Taglio

resistente da 213.75 212.75
prove

Coefficiente 127 126

di sicurezza

Parallelamente sono state svolte prove per stimare la
resistenza effettiva dei materiali, in particolare la resistenza a
compressione del calcestruzzo, e la resistenza a trazione delle
barre di armatura, a tal fine sono state prelevate delle carote ¢
dei monconi d’acciaio. Inoltre sono state eseguite prove
sclerometri che ed ultrasoniche (metodo Sonreb) lungo i
fianchi delle due travi al fine di valutare 1’omogeneita del
getto.

I risultati ottenuti sono presenti nella Tabella 2.

Tabella 2: Risultati prove sui materiali

N/mm?
Trave 1 2
Resistenza cls 15.7 10.4
Resistenza 27391 273.91
acciaio

* Resistenze medie dei materiali

A seguito delle prove sui materiali, con cui si sono ottenuti
gli effettivi valori di resistenza del calcestruzzo, ¢ stata
ricalcolata la resistenza a taglio di progetto (vedi Tab. 3).

Le prove hanno fornito dei risultati estremamente
soddisfacenti, evidenziando che i valori di resistenza assunti
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nel progetto erano comunque cautelativi, con un margine di
sicurezza di circa il 5% .
Vedi ad esempio la Tabella 3.

Tabella 3 - Confronto tra la Resistenza a taglio di progetto (usando i
valori di resistenza dei materiali ottenuti con le prove, Tab.1) e la
Resistenza a taglio ottenuta dalle prove di laboratorio
Resistenze:N/mm?” Taglio:KN

Trave 1 2
Resistenza cls 15.7 10.4
Resistenza 27391 273.91
acciaio

Taglio

resistente 203.60 171.23
effettivo

Taglio

resistente da 213.75 212.75
prove

Coefficiente 1.05 124

di sicurezza

3. CONCLUSIONI

Alla luce di quando esposto nella memoria ¢ possibile, a
seguito soprattutto dell’interpretazione della campagna di
prove (vedi Tab. 4) che:

e i valori di resistenza unitaria riscontrati sulle carote
prelevate dalle travi ha validato la scelta di assumere in
sede di progetto un Ry 10N/mm?;

i valori di resistenza della sezione riscontrati con le prove
a rottura hanno validato sia il procedimento di calcolo
utilizzato in sede di progetto (CNR-DT 200/2004) sia i
dettagli costruttivi adottati.

Tabella 4: Tabella riassuntiva dei risultati ottenuti
KN

Trave

Taglio 168 168
resistente di
progetto
Taglio
resistente
effettivo
Taglio
resistente da
prove
Coefficiente
di sicurezza di
progetto
Coefficiente
di sicurezza di
calcolo

203.60 171.23

213.75 212.75
1.27 1.26

1.05 1.24

11 sistema di intervento qui presentato, si ¢ rivelato molto
efficace. Gli ottimi risultati delle prove a rottura hanno
consentito di validare sia il metodo di calcolo sia il dettaglio
costruttivo di ancoraggio. Tale dettaglio progettuale, proprio
per P’affidabilita che ha dimostrato, ¢ estendibile a molti casi
analoghi.
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INFLUENZA DEL CONFINAMENTO DEL CALCESTRUZZO CON FRP
SULLA STABILITA’ DELLE BARRE COMPRESSE DI ELEMENTI IN C.A.
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SOMMARIO

Si esamina I’influenza degli FRP sulla stabilita delle barre longitudinali compresse di elementi in c.a. I presente lavoro di natura
teorica focalizza 1’attenzione al caso di pilastri in c.a. con sezione trasversale quadrata e prevede una prima fase di acquisizione di
modelli noti in letteratura dei legami costitutivi in compressione del calcestruzzo confinato, dalle armature trasversali, dell’FRP in
trazione e delle barre d’acciaio compresse in presenza di effetti del secondo ordine. Una seconda fase ¢ rivolta allo studio del
problema dell’instabilita delle barre longitudinali con un modello a rigidezza diffusa ed alla sua applicazione al caso di colonne
armate con barre longitudinali di spigolo e di lato e fasciate esternamente con FRP. Si eseguono quindi delle analisi numeriche
rivolte alla determinazione delle curve carico-accorciamento delle colonne compresse comprensive dei contributi del calcestruzzo e
delle barre. Infine, dopo un confronto teorico-sperimentale sulla base di risultati recentemente ottenuti dagli autori, si forniscono
indicazioni progettuali che si confrontano con quelle fornite dalle piu recenti norme.

SUMMARY

In the present paper the influence of the external wrapping of R.C. columns with FRP on the overall buckling of longitudinal bars is
examined. The case of study refers to a short compressed R.C. member having square transverse cross-section and reinforced with
eight longitudinal bars (four at the corners and fours along the sides) and transverse stirrups. A first phase of the investigation was
addressed to study the constitutive laws of constituent materials (confined concrete core, steel bars in compression and in tension,
FRP in tension.) The second phase of the research was addressed to develop a simple mechanical model based on the study on an
elastic beams on elastic springs subjected to compressive forces and to the determination of the stiffness of the equivalent springs
(effects of FRP, concrete cover and stirrups). Based on the above mentioned information complete load-shortening curves in
compression of R.C. members are derived and comparison with existing experimental data was made.

1. INTRODUZIONE espulso, di ripristinare il contrasto laterale e di ridurre il
rischio dell’instabilita delle barre compresse, aumentando le

Un’attenta analisi del problema della stabilita delle barre doti di resistenza e di duttilita dell’elemento.

compresse di pilastri in c.a. risulta, come ¢ ben noto, di
notevole importanza sia nell’ottica della valutazione della

vulnerabilita sismica di edifici esistenti in cemento armato che 2. MODELLO ANALITICO PER PILASTRI FASCIATI

di quella statica che si puo verificare in quegli edifici che, se CON FRP

pur soggetti prevalentemente a carichi verticali, sono Il comportamento della colonna fasciata con FRP viene
caratterizzati da degrado di materiale ed espulsione dei qui trattato considerando separatamente il contributo del
copriferri. In quest’ultimo caso, con particolare riferimento ai nucleo confinato e della barre longitudinali includendo per
pilastri, se le staffe sono disposte con passo rado ed il esse anche gli effetti del secondo ordine. I legami costitutivi
copriferro ¢ stato espulso, le barre compresse risultano del calcestruzzo (confinato e non), dell’acciaio ¢ dell’FRP qui
sensibili all’instabilitd con conseguenze sul comportamento adottati sono quelli proposti in letteratura [1]. Il contributo
dell’intero  elemento  strutturale che pud risultare delle barre longitudinali viene calcolato determinando la
particolarmente fragile. Per contenere tali effetti, oltre all’uso lunghezza critica ed il carico critico della barra in presenza di
di idonee staffature, tiranti, adeguati diametri delle barre e fasciatura con FRP. A tal fine si calcola preliminarmente la
robusti copriferri, si possono adottare fasciature esterne con rigidezza laterale offerta dal copriferro, dalle staffe e
materiale composito fibro-rinforzato (FRP). Quest’ultimo dall’FRP.

intervento, oltre ad essere di tipo non invasivo e di facile Ci si riferisce ad una colonna corta semplicemente
applicazione, permette, nei casi in cui il copriferro ¢ stato compressa avente sezione trasversale quadrata (vedi Fig. 1).
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Le armature sono costituite da otto barre longitudinali di cui
quattro disposte agli spigoli di area A;; e quattro disposte sui
lati di area Ap,.

Le colonne sono armate anche con staffe in acciaio poste
con passo s. La fasciatura esterna in FRP ¢ applicata previo
smussamento degli spigoli con adeguati raggi di raccordo
(minimo 20 mm, come suggerito dalle CNR-DT [1]). Il
copriferro effettivo ¢ pari a d.

—— FRP | 7
b o

be A

b S1

Figura 1 - Caso di studio

2.1 Legami costitutivi del calcestruzzo

Si forniscono preliminarmente i legami costitutivi dei
singoli contribuenti (calcestruzzo e barre di acciaio) e quindi si
presenta la procedura per la determinazione della risposta
complessiva della colonna in termini di curve carico-
accorciamento.

Il legame c-¢ che si adotta per il calcestruzzo confinato con
FRP (con esso si intende quello interno al lato b essendo anche
il copriferro trattenuto dall’FRP) ¢ quello proposto nelle CNR-
DT [1] e mostrato in Fig. 2.

L J

il fem £

Figura 2 - Legame costitutivo CNR-DT 200/2004
per calcestruzzo confinato con FRP

11 legame analitico adottato ha espressione:

fC:fc'o-(aE—Ez) per0<e<l (1)
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8Cll
2

co
Nell’Eq. (1) e (2) i simboli introdotti hanno il seguente
significato:

- & ¢&un coefficiente adimensionale pari a € =€/e;

f,=fl -(1+b-g)  perl<e<

€

- f e &, sono rispettivamente la massima tensione ¢ la
corrispondente  deformazione del calcestruzzo non
confinato (quest’ultima assunta nel seguito pari a 0.002);

- aebsono dei coefficienti aventi espressione:

a=1+y b=y-1 3)

con y ed E, espressi da:

y= f‘co_{'ft "o )
co
f —f
E, = cc” ' co (5)
€

ccu

con gy, la deformazione del calcestruzzo confinato la cui
espressione, di seguito riportata, € quella fornita in [1], con f.’
la tensione di rottura del calcestruzzo confinato espressa da

[1]:

£ 2/3
£l =f -|1+26- (f—lJ (6)

co

ed f la pressione efficace di confinamento dovuta all’FRP
espressa da:

_2:t-BEpoggg (b-21r)
- b 3.h2

£, ™

essendo r il raggio di raccordo da adottare prima della
fasciatura ed €4 fornito in [1].

Tale deformazione, che dipende dal fattore ambientale e dal
tipo di fibra impiegato, assume un valore inferiore o al piu
uguale a quello di rottura della fibra che ¢ a sua volta
penalizzato con un coefficiente parziale di sicurezza.

In presenza di staffatura discontinua alla pressione di
confinamento fornita dalla Eq. (7) ¢ necessario aggiungere
quella dovuta alle staffe e dedotta, ad esempio, con il modello
di [2], che qui si riporta nella forma:

2
¢ zZ'ﬂ)st'fy. l—i le J12 S2 (8)
T bes 16-b? 2-by

essendo g 1’area della staffa , w; il lato della iesima parabola
definita come in [2].

Nella Eq. (5), come gia detto, &, ¢ la deformazione
massima del calcestruzzo confinato, cio¢ quella corrispondente
alla deformazione massima del tessuto e definita come:

[f
€oey = 0.0035+0.015- f—f ©)
c0




2.2 Legami costitutivi dell’acciaio
Il legame o-¢ dell’acciaio in trazione ¢ quello proposto da
Dhakal e Maekawa [3] nella seguente forma:

g, -Eg per g, <g,

per g, <g, <8-g, (10)

€ ’Es+(55 —ay)-Ep per 8-, <g,<40-¢,

dove g, ¢ la deformazione in corrispondenza dello snervamento,
E, ¢ il modulo di Young. E, ¢ il modulo plastico del legame
bilineare dell’acciaio, assunto uguale 0.03 E.

Il legame o-¢ dell’acciaio compresso utilizzato ¢ quello di
[3] ed ¢ stato ricavato dall’elaborazione dei risultati provenienti
dalla microanalisi condotta su barre di lunghezza L e di
diametro ¢ in cui ’instabilita si verifica in campo anelastico.
In Fig. 3 ¢ mostrato il legame tensione-deformazione relativo
ad una barra soggetta ad una prova di compressione
monotonica, in cui 1’instabilita si verifica in campo anelastico

[3].

\ zenza instabilita

. oA ey Ry

| con instabilita

OE | /
|
|

ot
|
|

o2 |
|

-] + T
- ] 1E n = 1.}
=y

Figura 3 - Legame tensione-deformazione dell acciaio
in compressione

I1 punto di coordinate (¢*/ey, 6*/cy) ¢ un punto intermedio
dopo il quale il modulo di elasticita si assume pari a 0.02E,
questo tratto decrescente prosegue fino a quando la tensione
media nell’acciaio raggiunge il valore di 0.2f;.

Il legame tensione-deformazione in compressione puo
essere rappresentato analiticamente con la seguente equazione:

.
o o €—¢&
—:1—[1——*} Y per & ,<g<g"

o, o) e —¢

y

an
6202-f;0=0"-002-E ~(a—s*)per g>g*

dove oy ¢ la tensione corrispondente alla deformazione €
valutata nel legame costituivo dell’acciaio non instabile, mentre
ol* ¢ quella corrispondente alla deformazione €* valutata nel
legame costitutivo dell’acciaio non instabile.

Le coordinate del punto intermedio (e*/ey, o*/ oy) si
calcolano mediante 1’utilizzo delle seguenti equazioni:

% f %
& _s5_53. |y L -2 sy
e, V100 % e,
. f
% - 1.2—0.016~1/—y-£ - 2502
. 100 ¢ f,

La presenza di a nell’Eq. (12) ¢ dovuta al tipo di legame
costitutivo che si sceglie per I’acciaio, precisamente: o = 1 se il
comportamento della barra ¢ elasto-plastico-incrudente, mentre
a = 0.75 se il comportamento ¢ elastico- perfettamente plastico.

(12)

2.3 Determinazione del carico critico e della lunghezza
critica della barra longitudinale

Ai fini della determinazione del carico ¢ della lunghezza
critica della barra compressa si fa riferimento al modello di
Russo e Terenzani [4], proposto per colonne confinate da staffe
e qui opportunamente modificato nel caso di colonna fasciata
con FRP.

Nbarra l . .
instabilita *

T staffe
barra cls
L ]
S
1
\
Copr. copriferro ?
Nbarra

Figura 4 - Modello meccanico per l'instabilita della barra
longitudinale nel caso di sezione con staffe

Nel modello di Russo e Terenzani [4] nel calcolo della
lunghezza e del carico critico della barra di spigolo si ¢ messa
in conto la rigidezza laterale offerta dalle staffe pensata
distribuita nel tratto s.

La tensione critica o, ¢ la lunghezza critica L risultano,
come anche ricavato in [4], nella forma:

B'Er 'Jl
NP 02 BE
N B-E. (13)

G, =33
1

1
4\0-25

L:4.4-(Mj4 047, B0 (14)
B B
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essendo E, il modulo ridotto della barra dedotto come proposto
da [5] e B la rigidezza diffusa che tiene conto della presenza di
staffe, copriferro ed FRP.

Dalle due espressioni (Eq. 13, 14) appare evidente che la
rigidezza offerta dal contrasto gioca un ruolo fondamentale sul
problema della stabilita della barra compressa. Infatti
all’aumentare di 3 la tensione critica aumenta e la lunghezza L
si riduce.

Per il calcolo di E; ci si riferisce alle CNR-DT [1] che
suggeriscono la seguente espressione semplificata che in
accordo con la procedura proposta in [5]:

4.ES 'Ei

WE +JE T

essendo E; il modulo di elasticita tangente in campo plastico
delle barre di armature longitudinale.

Ai fini del calcolo di B occorre osservare che per le barre
di spigolo si ipotizza che [D’instabilita avvenga lungo la
direzione della diagonale della sezione, mentre, per le barre di
bordo, che essa avvenga nella direzione normale al lato, come
mostrato dallo schema in Fig. 5.

E, = (15)

Figura 5 - Possibili meccanismi di sbandamento delle barre
di spigolo e d’angolo

Nel seguito nel calcolo delle rigidezze si fa riferimento a
tre possibili valori di (.

Il primo wvalore, corrispondente all’espulsione del
copriferro e si ha quando si raggiunge la resistenza a trazione
del calcestruzzo e la staffa ¢ in campo elastico.

Il secondo valore, che ¢ rispetto al primo ridotto,
corrisponde alla situazione in cui il copriferro ¢ stato espulso,
le staffe sono snervate e I’FRP ¢ in fase elastica.

11 terzo valore (ulteriormente ridotto rispetto ai precedenti)
si ha quando I’FRP raggiunge la deformazione ultima e le
staffe sono snervate.

Nel seguito si esamina prima il caso della barra di spigolo
e poi quella di lato.

2.3.1 Caso di barra di spigolo

Nel caso di barra di spigolo, con riferimento al modello di
Fig. 6, la rigidezza del vincolo puo calcolarsi come I’inverso
dello spostamento prodotto da una forza unitaria agente in
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direzione della diagonale del quadrato e su una trave costituita
dall’insieme di staffa-copriferro-FRP ed avente solo rigidezza
assiale.

,F\— 1 b/2

1\ / FRP

t Copriferro
b/f S Staffa
RS

Figura 6 - Modello di calcolo della rigidezza del contrasto
per barra di spigolo

Il contributo dovuto alla staffa (distribuito nel tratto s)
risulta:

@
Bstaffe :2'ES ' . (16)
b, -
11 contributo offerto dal copriferro ¢ pari a:
d s
. =2.E. .— .2 (17)
Bcoprlferro ct b-5 s

dove E ¢ il modulo elastico del calcestruzzo in trazione
ottenuto con l'espressione E =2500-,/f_, .

Ed infine il contributo del tessuto ¢ pari a:

t
Brrp =2'EF'E (18)

In presenza di staffe, copriferro ed FRP la rigidezza si
assume pari alla somma dei tre contributi prima ricavati.

Trascurando il contributo delle staffe ed assumendo che le
barre longitudinali siano snervate (in assenza di copriferro) ¢
possibile ricavare dalla Eq. (13), assumendo o, = f, lo
spessore minimo del tessuto.

Il documento CNR-DT [1] suggerisce, seguendo questa
procedura, di adottare come spessore minimo della fasciatura
il valore:

1().b;n

E¢

t (19)

essendo n il numero totale delle barre longitudinali in
condizione di potenziale svergolamento ed E; il modulo
elastico delle fibre valutato come in [1].

2.3.2 Caso di barra di lato
Nel caso delle barre di lato il fenomeno dell’instabilita si
verifica prima rispetto alle barre poste agli spigoli a causa della



differente rigidezza laterale offerta dal copriferro, dalle staffe e
dall’FRP, che ¢ di tipo flessionale e non assiale.

Il modello per il calcolo della rigidezza del vincolo ¢
quindi quello mostrato in Fig. 7. In questo caso la rigidezza si
assume come l’inverso dello spostamento prodotto da una
forza unitaria agente in mezzeria su una trave formata dal
copriferro, dalla staffa e dall’FRP. Nel caso dell’FRP il
comportamento che qui si assume ¢ quello di una fune
irrigidita da un tiro noto e pari al prodotto della tensione di
calcolo per lo spessore del tessuto.

FRP
5 F=1 Copriferro

Staffa

L

be

Figura 7 - Modello di calcolo della rigidezza del contrasto
per barra di lato

Per il calcolo della rigidezza offerto dal copriferro e dalla
staffa con riferimento al modello a trave si ha:

3
)
Bcopriferro =16-E (b_J (20)
c
3-n-E, -0
Bstsffe =—S3St (21)
s-b,

Mentre nel caso dell’FRP si deve rilevare che lo strato di
avvolgimento non possiede direttamente rigidezza flessionale,
ma la acquisisce non appena le fibre vengono poste in
trazione. All’aumentare dello sforzo di trazione aumenta la
rigidezza flessionale del materiale e conseguentemente
diminuiscono le deformazioni laterali. Questo comportamento
¢ molto simile a quello di una fune soggetta ad un carico P
(che ¢ la spinta della barra) applicato in mezzeria e irrigidita
da una forza di estremita. In questo caso 1’abbassamento in
mezzeria indotto da una forza unitaria e per assegnata forza
laterale risulta [6]:

W(Rj_ 1 b @)
2) 2-t-(Ef-gy) 2

L’inverso ¢ la rigidezza laterale cercata, relativa
all’avvolgimento in FRP che ¢ espressa da:

4-t-Ep -
lato _ F ud
ﬁ1~'RP - b 23)

In presenza di staffe, copriferro ed FRP la rigidezza puo
assumersi pari alla somma dei tre contributi prima ricavati.
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Ovviamente anche in questo caso (come per le barre di
spigolo) occorre calcolare le rigidezze nelle vari fasi (rottura
copriferro, snervamento staffe e strappo tessuto). Studi recenti
presenti in letteratura [7] hanno esaminato questo problema
pervenendo ad espressioni per il calcolo della rigidezza del
contrasto simili a quelle qui ricavate.

Nel caso del modello qui considerato si osserva che lo
strato di FRP fornisce un contrasto nettamente maggiore per le
barre di spigolo rispetto a quelle di lato. Cio perché il
contributo per le barre di lato ¢ dovuto essenzialmente
all’effetto irrigidente in flessione del tessuto connesso al tiro,
contributo che ¢ di un uno o due ordini di grandezza inferiore
di quello assiale.

Da quanto detto fino ad ora ne consegue che la barra di
spigolo ¢ quella di lato sono affette da lunghezze critiche
diverse e conseguentemente da diagrammi costitutivi diversi.
La barra di lato presenta sempre tensioni critiche molto basse
e svergola in fase elastica e pertanto ¢ ragionevole non
considerarla ai fini della portanza della colonna.

3. APPLICAZIONE DEL MODELLO PROPOSTO

Per evidenziare alcuni aspetti significativi del problema
qui analizzato si sviluppa un esempio di calcolo che si
riferisce ad una colonna corta con sezione trasversale quadrata
di lato 250 mm, armata con 8 barre da 12 mm e staffe da 6
mm con passo 400 mm. Il copriferro ¢ pari di 20 mm. Il
calcestruzzo ha Ry 30 MPa e 1’acciaio ¢ del tipo Feb 44k.

Si esamina anche il caso di una stessa colonna fasciata con
FRP e per essa si adotta r = 20 mm. Si considerano due tipi di
fibre: - carbonio con spessore equivalente di tessuto secco:
0.165 mm, modulo elastico 230 GPa ed allungamento a rottura
1.5%; - vetro di uguale spessore, modulo 70 GPa e
allungamento a rottura 3.5%. Applicando la Eq. (19) risulta
che per fibra di carbonio lo spessore minimo ¢ 0.019 mm,
mentre per quella di vetro ¢ 1.63 mm. Inoltre nei confronti di
seguito riportati si sono adottati per i materiali i valori di
resistenza di calcolo forniti dalle norme [1].

In Fig. 8 si mostrano due tipiche curve -carico-
accorciamento per le colonne considerate e relative alle due
diverse fasciature.

Dall’andamento dei grafici si evince che adottando fibre di
carbonio la rigidezza del contrasto assicura che la barra
longitudinale non svergoli durante il caricamento della
colonna. Ne risulta quindi che il contributo delle barre
longitudinali snervate ¢ presente fino al raggiungimento della
deformazione g4 del tessuto, con evidenti vantaggi nel caso in
cui la membratura sia progettata in zona sismica.

Nel caso invece di fibre di vetro di uguale spessore (o
analogamente se si adotta uno spessore di fibre di carbonio
inferiore a quello fornito dalla Eq. (19)) I’instabilita della
barra compressa si verifica allo snervamento delle barre
longitudinali rendendo nullo il contributo delle stesse e con
conseguenze negative sulla vulnerabilita della colonna in zona
sismica. Sulla base delle considerazioni fino a qui fornite
appare evidente che uno degli aspetti fondamentali da
controllare applicando la fasciatura con FRP su pilastri
esistenti ¢ da adeguare sismicamente (come tali con debole o
assenza di staffe) ¢ quello della verifica di stabilita delle barre
compresse. Se [l’instabilita si verifica subito dopo lo
snervamento delle barre la presenza dell’FRP risulta pressoché
inefficace.
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Figura 8 — Curve carico-accorciamento per colonne fasciate

Per quanto riguarda la determinazione della portanza della
colonna, occorre osservare che dato che le barre di bordo si
instabilizzano prima di quelle di spigolo (poiché come gia
detto la rigidezza del contrasto in FRP ¢ irrisoria sulle barre di
lato) ¢ necessario, nella maggior parte dei casi concreti,
omettere nel calcolo della portanza il contributo fornito dalle
barre di bordo. Per le barre di spigolo, se si adotta uno
spessore minimo di fasciatura (ad esempio il valore suggerito
dalle CNR-DT 200/2004) il contributo delle barre di spigolo
deve essere considerato.

4. CONFRONTO TEORICO-SPERIMENTALE

In questo paragrafo si opera un confronto teorico-
sperimentale sulla base di recenti risultati ottenuti in [8].
L’indagine sperimentale di riferimento [8] ha previsto il
confezionamento di elementi di calcestruzzo di forma
prismatica a sezione quadrata, di dimensioni 100 x 340 mm,
realizzati con conglomerato di normale resistenza.

In Fig. 9 si mostra la geometria dei provini e i dettagli
delle armature impiegate. Le armature trasversali impiegate
sono costituite da staffe di diametro ¢ =4 mm a passo s =20 e
40 mm.
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Figura 9 - Armature impiegate e relativa geometria dei provini

Le corrispondenti percentuali volumetriche di armatura
trasversale sono pari a pt=px = py = A,/(s bc), = 1.46 ¢
0.73%, essendo Asx I’area totale del tondo costituente la staffa
in direzione x ¢ b, la dimensione in asse della staffa in
direzione x. Si sono anche adottate armature longitudinali
costituite da 4 ferri longitudinali di diametro 5 mm. La
percentuale di armatura longitudinale ¢ risultata p; = 0.785%.
Per tutti i provini si ¢ adottato un copriferro di 3 mm. Alcuni
elementi sono stati fasciati con un solo foglio di tessuto di
fibra di carbonio (CFRP) di spessore 0.165 mm incollato ai
provini e sovrapposto per una lunghezza di 10 cm. Il tessuto di
fibra ¢ stato reso aderente alla superficie del conglomerato
mediante resina epossidica bicomponente, previa applicazione
di un primer di supporto. La resistenza cilindrica a
compressione a 28 giorni, misurata su provini 100 x 200 mm,
fc' = 20 MPa.

L’acciaio impiegato per la realizzazione delle armature
trasversali e longitudinali ha tensione di snervamento f, = 520
MPa. Nel caso dei prismi, essendo b, = 85 mm e s = 20 e 40
mm, si possono determinare pressioni di confinamento ftx =
px x fy = fty = py x fy = 7.64 ¢ 3.82 MPa. Il tessuto di fibre di
carbonio del tipo MBrace C1-30 con orientamento
unidirezionale ha peso dell’unita di volume 1820 kg/m3,
larghezza 500 mm, spessore equivalente t 0.165 mm,
modulo elastico caratteristico 230000 MPa, resistenza
caratteristica a trazione f, = 3430 MPa ed allungamento a
rottura g, = 1.5%.

Le corrispondenti percentuali volumetriche di tessuto
fibroso risultano, sia nel caso della sezione pari a ps=4t/B =
0.66%, essendo b il diametro esterno della sezione circolare
(ovvero il lato del quadrato).

Le prove di compressione sono state eseguite utilizzando
una pressa idraulica del tipo Galdabini da 60 t dotata di snodo
sferico e operante in controllo di spostamento, con velocita di
avvicinamento delle testate di 0.2 mm/min.
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Figura 11 - Curve carico-deformazione per elementi
100 x 340 mm rinforzati con a) staffe; b) staffe ed CFRP

Dai diagrammi si evince che nel caso di sola matrice il
comportamento del materiale ¢ complessivamente piu fragile
rispetto a quello osservato per gli elementi con armatura
longitudinale e trasversale. In presenza di staffe e ferri
longitudinali D’incremento di resistenza e di duttilita ¢
proporzionale alla riduzione del passo tra le staffe (vedi Fig.
11a). Si rileva inoltre che, dopo I’espulsione del copriferro e
prima del raggiungimento della massima deformazione
corrispondente alla rottura delle armature trasversali, si
manifestano fenomeni di instabilitda delle barre compresse,
senza tuttavia compromettere la capacitda portante ultima

dell’elemento. In presenza di CFRP, senza e con armature
trasversali. oltre agli ulteriori incrementi di resistenza e di
deformazione ultima rispetto al caso dell’impiego delle sole
armature trasversali, si osserva un ritardo nell’innescarsi del
fenomeno dell’instabilita delle barre longitudinali che si
manifesta dopo la rottura del tessuto.

Le modalita di rottura sono caratterizzate dalla formazione
di un piano di frattura inclinato nel conglomerato, dallo
strappo del tessuto ed, infine, dalla instabilita delle barre
compresse.

La Fig. 12 mostra i campioni prismatici con armature
trasversali e CFRP dopo I’esecuzione delle prove. E’ evidente
I’effetto benefico del confinamento sul conglomerato

esercitato sia dalle armature che dalla presenza del CFRP.

¥
-
-

ps =0.73% + CFRP ps =0.73% ps = 1.46%
Figura 12 - Modo di rottura dei prismi

In Fig. 13 si mostra il confronto teorico-sperimentale tra le
curve ottenute in [8] e quelle ottenute con il modello qui
assunto. Il confronto mostra una accettabile rispondenza in
termini di rigidezza iniziale. La previsione del carico ultimo
risulta accettabile in entrambi i casi esaminati, mentre la
deformazione ultima risulta sovrastimata nel caso di impiego
di sola fasciatura.
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Figura 13 - Confronto teorico—sperimentale
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5. CONCLUSIONI

Lo scopo principale del presente lavoro ¢ stato quello di
valutare D’influenza degli FRP sulla stabilita delle barre
compresse di elementi in calcestruzzo armato.

Mediante I’applicazione del modello con rigidezza diffusa,
opportunamente modificato, si ¢ calcolata la lunghezza ¢ il
carico critico della barra longitudinale di spigolo e di bordo.
Dallo studio ¢ emerso che le barre di spigolo si instabilizzano
dopo quelle di bordo. Cio ¢ dovuto alla maggiore rigidezza
laterale offerta dalla staffe e dall” FRP.

Inoltre, si ¢ osservato che, utilizzando come spessore
minimo di fasciatura il valore proposto da CNR-DT 200/2004,
le barre longitudinali di spigolo non si stabilizzano prima della
rottura dell’FRP. Le barre di lato in assenza di tiranti non vanno
messe in conto ai fini della portanza a causa della instabilita che
si manifesta prima delle barre di spigolo ed in taluni casi anche
in fase elastica.
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RECUPERO DI UN ANTICO EDIFICIO INDUSTRIALE.
DALLA PREFABBRICAZIONE DI COMPONENTI IN CALCESTRUZZO
A CENTRO COMMERCIALE
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SOMMARIO

La presente memoria ha ad oggetto I’intervento di recupero di un edificio industriale sito nel Comune di Monterotondo (RM),
precedentemente adibito alla prefabbricazione di componenti in calcestruzzo e, in seguito, rimasto in stato di abbandono per oltre
venti anni. L’edificio si trova, oggi, all’interno di un’area destinata all’attuazione di un Programma Integrato di Riqualificazione
Urbanistica ed Ambientale. In considerazione del suo carattere peculiare, la struttura ¢ stata individuata quale elemento aggregante di
riferimento della nuova area urbana e ne ¢ stata decisa la riqualificazione con destinazione ad uso commerciale.

SUMMARY

The present work concerns the restoration of an industrial building located in the Municipality of Monterotondo (RM), formerly used
for the production of precast concrete structural components and subsequently neglected for more than twenty years. The building is
today part of an area included in the urban and environmental improvement integrated program. Due to its peculiar features, the
structure was chosen as the main point of reference for the new urban area and it was converted into a shopping centre.

1. INTRODUZIONE

L’intervento di recupero in esame ha ad oggetto un
edificio industriale sito nel Comune di Monterotondo (RM),
in origine adibito alla produzione di componenti in c.a.p. per
solai per conto della SCAC (Societa Cementi Armati
Centrifugati). In considerazione delle peculiarita stilistiche
che lo contraddistinguono, I’edificio ¢ stato ritenuto un
importante elemento di archeologia industriale e ne ¢ stato
proposto il recupero dopo un periodo di abbandono durato
oltre venti anni.

L’intervento si colloca all’interno di un piu ampio
programma integrato di riqualificazione urbanistica ed
ambientale che prevede, tra 1’altro, 1’edificazione di nuove
costruzioni suddivise in comparti a destinazione residenziale,
commerciale e terziario. La struttura in questione ¢ stata
individuata quale elemento aggregante di riferimento della
nuova area urbana e, dopo un approfondito studio di
fattibilita di carattere tecnico-amministrativo, considerate le
caratteristiche strutturali, ¢ stata destinata ad attivita per
medie superfici commerciali.

L’intervento di recupero ¢ stato basato su un’attenta
valutazione del rischio sismico e del rischio idrogeologico,
significativi nell’area di progetto. L’adeguamento alle azioni
sismiche previste dalla Normativa vigente per le zone di II
categoria ha reso necessarie importanti modifiche alle
elevazioni ed integrazioni al sistema fondazionale. Il contesto
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idrogeologico complesso in cui si viene a trovare 1’opera,
contraddistinto dalla presenza del Fiume Tevere, ha richiesto,
inoltre, che particolare attenzione fosse riservata allo studio
degli eventi di piena e alle verifiche strutturali relative
all’azione della sottospinta idraulica, secondo le prescrizioni
dettate dall’Agenzia Regionale per la Difesa del Suolo
(ARDIS).

L’intervento di riqualificazione ¢ stato orientato altresi a
criteri di bioedilizia, prevedendo, tra l'altro, I’inserimento di
un impianto fotovoltaico con produzione di energia da
restituire alla rete.

2. LA STRUTTURA ANTE OPERAM
2.1 Composizione della struttura

Nella sua veste originaria (Fig.1), ’edificio si presenta
come un capannone in calcestruzzo armato di lunghezza 100
m ¢ larghezza 39 m. La struttura ¢ composta da un corpo di
fabbrica centrale e da due ali laterali, di dimensioni minori,
costruite in adiacenza al primo.

11 fabbricato centrale, di larghezza 25 m, & costituito da
due file esterne di 18 pilastri, collegati in testa da una trave
lungo tutto 1’allineamento. La copertura ¢ realizzata mediante
una volta cilindrica a profilo circolare, di luce pari a 24.35 m
ed altezza massima di 11 m, con spinta eliminata da catene
metalliche ancorate alle travi di collegamento. La peculiare



Figura 1 — Veduta generale dell’edificio nelle condizioni ante operam

tipologia costruttiva della volta, parzialmente prefabbricata
con pannelli curvi in laterizio armato tipo Bisap di
produzione RDB (Piacenza) e completata da soletta in cls
gettata in opera, costituisce la cifra stilistica distintiva
dell’intero complesso.

Una terza fila di pilastri, disposta al centro del fabbricato
in posizione equidistante dagli allineamenti di bordo, aveva
funzione di sostegno degli elementi del carroponte.

Lateralmente al manufatto principale, sono presenti due
corpi di fabbrica edificati in epoca successiva. Ciascuno di
essi ¢ realizzato con telai in cemento armato e una copertura
a falda inclinata di altezza limitata variabile da 3.10 m a
5.80 m.

2.2 Stato di conservazione

Lo stato di conservazione dell’edificio nelle condizioni
ante operam ¢ differente nei diversi corpi di fabbrica che lo
compongono.

11 fabbricato centrale non presenta cedimenti riconducibili
a problemi statici. Si rintracciano, invece, fenomeni di
degrado (Fig.2 a-b) quali distacco del copriferro dai pilastri,
corrosione delle armature sottostanti e, in zone circoscritte e
ben definite, fenomeni di infiltrazione d’acqua all’intradosso
della copertura, con conseguente presenza di efflorescenze
superficiali e microfessurazione continua della volta e del
rivestimento.

I corpi di fabbrica laterali si presentano in stato
fortemente fatiscente (Fig.2c): gli elementi di copertura si
trovano in situazioni di parziale o totale collasso; i pilastri
evidenziano fenomeni avanzati di degrado, con formazione di
composti pulverulenti (ettringite) per disgregazione chimica e
riduzione significativa della sezione reagente. A causa di cio,
taluni pilastri hanno esaurito la propria capacita portante, con
trasferimento dell’intero carico alle tamponature limitrofe.

3. LE INDAGINI PRELIMINARI
La valutazione di fattibilita dell’intervento di recupero ¢
stata basata su di una campagna preliminare di indagini sulle
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strutture e sui terreni di fondazione.

3.1 Indagini sugli elementi strutturali

Le indagini sugli elementi strutturali sono state
finalizzate alla verifica dello stato di conservazione della
struttura ¢ alla determinazione delle caratteristiche
meccaniche dei materiali utilizzati. Sono stati esaminati, nel
dettaglio, i pilastri, le travi e gli elementi della copertura
(volta e catene) del fabbricato centrale.

3.1.1 Ispezione tecnica visiva

L’ispezione tecnica visiva ha consentito, in primo luogo,
di identificare la tipologia costruttiva degli elementi
strutturali ed i materiali utilizzati. In secondo luogo, ha
condotto alla valutazione dello stato di conservazione
dell’edificio e all’individuazione dei fenomeni di dissesto e di
degrado presenti.

3.1.2 Prove sul calcestruzzo
I pilastri e le travi di collegamento sono stati oggetto di
indagini sperimentali aventi le seguenti finalita:
e la determinazione della resistenza caratteristica a
compressione R ;
e la misura della profondita di carbonatazione dello strato
superficiale.
Per quanto attiene alla prima finalita, sono state eseguite sia
prove distruttive (prove di schiacciamento su carote [3]) sia
prove non distruttive con applicazione del Metodo Sonreb
basato sulla combinazione di misure ultrasoniche e misure
sclerometriche ([2], [4], [5], [6]). Le prove di schiacciamento,
piu onerose dal punto di vista esecutivo, sono state limitate
nel numero ed hanno assolto principalmente la funzione di
fornire misure oggettive su cui tarare le misure indirette
ottenute con le prove combinate, il cui impiego ¢ stato
decisamente piu esteso. I valori di resistenza ottenuti nelle
due tipologie di prova sono coerenti tra loro e sono compresi
tra 15 e 20 N/mm”.



b)

Figura 2 — Stato di conservazione dell’opera. a) Distacco del
copriferro e corrosione delle armature sottostanti. b) Intradosso
della volta di copertura, presenza di infiltrazioni di acqua con
formazione di efflorescenze superficiali. ¢) Fenomeni avanzati di
dissesto e degrado del corpo di fabbrica laterale
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Figura 3 — Indagini sugli elementi strutturali. a) Prova di
carbonatazione eseguita su di una carota prelevata da un pilastro. b)
Prova semistatica per la valutazione del tiro nelle catene della
copertura

La misura della profondita di carbonatazione (Fig. 3a) ha
consentito di verificare la presenza di una delle cause
primarie di corrosione delle armature e di degrado dell’opera.
Sui pilastri, in particolare, le prove sono state eseguite
effettuando fori di ispezione a quote differenti, in modo da
determinare la sezione utile di calcestruzzo da recuperare su
tutta I’altezza dell’elemento.

3.1.3 Prove sulle armature

Dai pilastri dell’allineamento centrale sono stati prelevati
dei campioni delle barre di armatura, successivamente
sottoposti ad analisi di laboratorio per 1’identificazione delle
proprieta meccaniche e chimiche dell’acciaio.

3.1.4 Prove sulla volta di copertura

A seguito delle evidenze di degrado emerse da una prima
ispezione visiva, 1’intradosso della volta di copertura ¢ stato
oggetto di rilievo in termovisione. Tale indagine ha
consentito di individuare con maggiore dettaglio le aree
degradate e 1’entita dei danni presenti.
I tiranti della volta sono stati analizzati al fine di rilevarne le
caratteristiche geometriche e meccaniche e di determinare il
valore del tiro nelle condizioni ante operam. La tensione di
snervamento dell’acciaio ¢ stata stimata a partire dai risultati
di prove Rockwell per la misura della durezza. 1l valore del



tiro ¢ stato calcolato mediante prove di trazione (Fig.3b) con
applicazione di un carico noto in corrispondenza della
mezzeria della catena e misura della conseguente
deformazione (metodo semistatico).

3.2 Indagini geognostiche

Sono state eseguite indagini geognostiche per la
determinazione delle caratteristiche geologiche,
idrogeologiche e geotecniche dei terreni presenti nell’area del
progetto di recupero. Le indagini sono state finalizzate, in
particolare, a valutare la complessa realta idrologica e
idrogeologica prodotta dalla presenza, nella zona, del Fiume
Tevere, e a caratterizzare opportunamente gli equilibri ed i
flussi idrodinamici che ne derivano.

4. TL PROGETTO DI RECUPERO

Al termine delle indagini preliminari e della valutazione di
fattibilita, ¢ stato deciso di sottoporre ad un incisivo
intervento di recupero il solo fabbricato centrale del
capannone industriale. I motivi risiedono nelle migliori
condizioni di conservazione presentate da tale struttura e dal
carattere stilistico di pregio conferito dalla copertura a volta.

La riqualificazione dell’opera a nuova destinazione ad
uso ¢ stata condotta, quindi, nel rispetto dei caratteri originari
dell’edificio e dei materiali presenti (Fig. 4).

4.1 Strutture di nuova costruzione

Nell’ambito dell’intervento di recupero, ¢ stata prevista, la
costruzione di un nuovo impalcato a quota 4.20 m dal piano
di campagna attuale. Il solaio ¢ del tipo gettato in opera con
elementi interni di alleggerimento in polistirolo espanso. A
sostegno dell’impalcato, sono stati realizzati due nuovi
allineamenti di pilastri centrali a sezione circolare, sostitutivi
dell’'unica fila originaria da demolire, e due nuovi
allineamenti di pilastri di bordo, da rendere solidali ai pilastri
esistenti.

I corpi di fabbrica laterali sono stati giudicati non
recuperabili a causa dei gravi dissesti presenti e, pertanto, ne
¢ stata decisa la demolizione e la completa ricostruzione. La
nuova copertura ¢ stata realizzata mediante un solaio a falda
inclinata composto da predalles inferiori, elementi di
alleggerimento in polistirolo espanso, travetti e soletta
superiore gettati in opera.

Le strutture di nuova costruzione sono state eseguite in
cemento armato, mentre per le parti recuperate si ¢ cercato,
per quanto possibile, di utilizzare il telaio strutturale
originale. Le strutture esistenti sono state, quindi, oggetto di
consolidamento ¢ di adeguamento antisismico.

4.2 Consolidamento della volta di copertura

Il progetto di consolidamento della volta di copertura ¢
stato preceduto da uno studio di dettaglio dello stato
tensionale agente nelle condizioni ante operam.

La volta ¢ stata modellata mediante elementi finiti
bidimensionali di tipo shell (Fig.5) e le analisi eseguite sul
modello di calcolo hanno consentito di valutare
parametricamente lo stato tensionale in funzione del valore
del tiro presente nei tiranti. Particolare attenzione ¢& stata
prestata agli effetti locali che si manifestano all’attaccatura
tra catene e volta. Al fine di migliorare il comportamento
statico e dinamico della volta sotto le nuove azioni di
progetto, ovvero di incrementare lo stato di compressione, ¢
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stata disposta la ritesatura dei tiranti. Il valore ottimale del
tiro, ricavato per ciascuna catena mediante le analisi
parametriche precedentemente descritte, ¢ stato confrontato
con il valore sperimentale rilevato durante la campagna di
indagini preliminari.

E’ stata, quindi, eseguita la chiusura dei giunti strutturali
presenti nella copertura mediante 1’applicazione di due strati
di nastri di fibre di carbonio, solidarizzati all’intradosso e
all’estradosso della volta mediante adesivo epossidico. La
verifica della capacita degli strati di fibre di carbonio di
assorbire gli sforzi di trazione ha fatto riferimento allo stato
tensionale determinato, in prossimita dei giunti, nel modello
agli elementi finiti.

4.3 Consolidamento dei pilastri

Le analisi eseguite hanno evidenziato che i carichi
sopravvenuti previsti nel progetto di recupero (nuovo
impalcato e nuove coperture laterali) inducono nei pilastri
laterali uno stato di sollecitazione superiore alla loro capacita
resistente nella condizione ante operam. Le analisi sismiche
hanno mostrato inoltre che, a fronte di un buon
comportamento deformativo nella direzione longitudinale
della struttura, gli spostamenti dei pilastri in direzione
trasversale risultano, invece, eccessivi. Sono stati necessari,
pertanto, interventi di consolidamento e di aumento della
sezione resistente dei pilastri esistenti.

Il consolidamento dei pilastri ha comportato, in primo
luogo, la scarificazione mediante scalpellatura meccanica del
calcestruzzo degradato e, in secondo luogo, il ripristino con
betoncino delle porzioni perimetrali, sulle quali ¢ stato
realizzato uno spessore aggiuntivo di 5 cm. All’interno di tale
spessore, ¢ stata disposta I’armatura aggiuntiva ad aderenza
migliorata, sia longitudinale sia trasversale.

Al pilastri esistenti sono stati affiancati, sul lato interno, i
pilastri di nuova costruzione, aventi la duplice funzione di
ridurre la deformabilitd in direzione trasversale e di
aumentare la sezione resistente fino alle dimensioni richieste
dal progetto. Le due tipologie di pilastro sono state rese
solidali mediante staffe di chiusura.

4.4 Consolidamento delle fondazioni

Le prove per la valutazione dei parametri geomeccanici
hanno evidenziato che le fondazioni dirette esistenti,
costituite da plinti isolati, sono localizzate ad una quota con
scarsa capacita portante, rendendo probabile I’innescarsi di
cedimenti di tipo differenziale. E’ stata, pertanto, prescelta
una tipologia fondazionale di tipo profondo sia per il
consolidamento dei plinti esistenti sia per le fondazioni di
nuova costruzione, con pali ¢ micropali spinti a profondita
22 m.

Le fondazioni esistenti dei pilastri di bordo del corpo di
fabbrica centrale sono costituite da plinti isolati di forma
troncopiramidale, con lati da 2.5 m a 3.5 m, spessore della
suola di base di circa 0.30 m ed altezza totale compresa tra
0.80 m e 1.20 m. A seguito della costruzione dei nuovi
pilastri, adiacenti e solidali a quelli esistenti, la distribuzione
degli sforzi in fondazione ¢ stata garantita realizzando un
getto di completamento in cls, opportunamente armato e
connesso alla soletta di base, e collegando i ferri del nuovo
pilastro al plinto esistente.



Figura 4 — Sezione trasversale dell’edificio dopo l'intervento di recupero e riqualificazione

Figura 5 — Modello agli elementi finiti della struttura e della volta di copertura
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Ciascun plinto ¢ stato, quindi, consolidato mediante quattro
micropali.

I pilastri centrali, ricostruiti in due file, sono stati dotati di
plinti prismatici a base rettangolare con quattro micropali. Per
i pilastri delle ali laterali, ¢ stata preferita, invece, la soluzione
di plinto su monopalo.

5. INTERVENTI DI BIOEDILIZIA
L’intervento di recupero e di successiva riqualificazione
dell’opera sono stati orientati a criteri di bioedilizia. Le
tecnologie utilizzate hanno previsto tra 1’altro:
e un impianto fotovoltaico con produzione di energia da
restituire alla rete;
sistemi solari passivo centralizzati.
I moduli fotovoltaici, cosi come i pannelli solari, sono stati
installati sulla copertura in modo da ottimizzarne la stabilita e
I’orientamento. L’impianto fotovoltaico ¢ permanentemente
connesso alla rete elettrica, la quale agisce come un
accumulatore di capacita pressoché illimitata, accettando
I’energia in esubero eventualmente prodotta dal sistema
fotovoltaico ed alimentando le utenze qualora la fonte solare
non fosse sufficiente.

6. CONCLUSIONI

Attraverso la descrizione del progetto di recupero di un
antico stabilimento di prefabbricazione, riqualificato a nuova
destinazione d’uso, la presente memoria ha voluto evidenziare
il ruolo rivestito dagli interventi di archeologia industriale nel
contesto pit ampio della salvaguardia del patrimonio edilizio
esistente.

Nei casi in cui la struttura industriale da riqualificare si
presenti come parte integrante del contesto urbano e sociale,
I’intervento di recupero assume il significato di preservare
I’identita del luogo e di tramandare alle generazioni future una
testimonianza significativa della storia locale. In accordo con
questa finalita, i criteri e le metodologie di progetto devono
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essere improntate alla salvaguardia dei caratteri stilistici e dei
materiali originari che connotano la struttura, pur
comportando tale modus operandi costi economici senz’altro

superiori all’alternativa rappresentata da demolizioni e
rifacimenti.
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SOMMARIO

La direttiva europea 96/53/EC consente, di fatto, I’impiego in Europa dei veicoli lunghi e pesanti (LHV). L’impiego di tali veicoli, di
massa fino a 60 t, incrementa 1’efficienza dei trasporti su strada, riducendo i costi unitari e le emissioni di inquinanti, ma potrebbe
determinare incrementi inaccettabili delle prestazioni richieste ai ponti esistenti. L effetto dei LHV sulla progettazione a fatica dei
ponti stradali in c.a. e c.a.p. € valutato confrontando i danneggiamenti a fatica prodotti dal traffico registrato ad Auxerre (F) nel 1986,
usato per calibrare gli spettri di carico dell’EN1991-2, dal traffico registrato a Moerdijk (NL) nel 2007, caratterizzato da un’alta
percentuale di LHV, e dai modelli di carico a fatica 3 e 4 dell’EN1991-2, adottati anche in Italia con il DM14/01/2008.

SUMMARY

The European directive 96/53/EC allows virtually the adoption in Europe of long and heavy vehicles (LHVs). The adoption of such
kind of vehicles, whose total mass is up 60 t, increases the efficiency of the road transports, reducing economic costs as well as
pollutant emissions, but it could result too much demanding for existing bridges. The LHV effects on fatigue assessments of r.c. and
prestressed r.c. bridges is studied comparing the fatigue damages induced by traffic recorded in Auxerre (F) in 1986, used as
reference traffic for calibration of load spectra of road bridges, by traffic recorded in Moerdijk (NL) in 2007, characterized by high
percentage of LHVs, and by fatigue load models n. 3 and n. 4 of EN1991-2, adopted in Italy also with the DM14/01/2008.

1. INTRODUZIONE coprire gli effetti di tali traffici.

La direttiva 96/53/EC (1996) ha armonizzato dimensioni e In effetti, come ampiamente riportato in bibliografia
masse dei veicoli pesanti di cui ¢ permessa la libera (O’Brien ¢ al. 1998, O’Connor ¢ al. 1998, Bruls e al. 1996,
circolazione in Europa, prevedendo limiti di 18.75 m sulla Croce 2001 a,b, Croce ¢ Salvatore 2001, Croce ¢ Sanpaolesi
lunghezza massima ¢ di 44 t sulla massa limite, ma ha 2004), i modelli di carico da traffico, statici e a fatica,
consentito anche, in casi preautorizzati, eccezioni nazionali. dell’EC1-2, adottati anche in Italia con il DM14/01/2008, sono
Eccezione particolarmente importante ¢ quella riguardante i stati ottenuti e calibrati utilizzando i traffici piu aggressivi
cosiddetti trasporti modulari, che impiegano veicoli di massa misurati in Europa negli anni 1980-1994, ed in particolare il
lorda fino a 60 t, lunghi fino a 25.25 m, denominati veicoli traffico registrato in Francia, sull’autostrada A6 Parigi —
lunghi e pesanti (LHV) Allo scopo di aumentare 1’efficienza Lione, in prossimita di Auxerre, i quali erano tutti basati sugli
del trasporto su strada, sia in termini di riduzione dei costi, sia usuali veicoli pesanti da trasporto (HGV), la cui massa totale
di riduzione delle emissioni di inquinanti, questa possibilita di limite, come gia ricordato, ¢ 44 t. E necessario, peraltro,
trasporto ¢ ampiamente sfruttata in molti paesi dell’Europa considerare, che zone molto urbanizzate e/o industrializzate
centro-settentrionale, quali la Germania, la Finlandia, I’Olanda possano essere soggette a traffici anche piu severi di quello di
e la Svezia, nei quali il traffico su lunga distanza & percio Auxerre: ma tali situazioni sono talmente peculiari da
caratterizzato da percentuali crescenti di LHV. L’introduzione richiedere studi specifici, che non possono essere
di tali veicoli, peraltro, potrebbe determinare incrementi generalizzate; tipico in tal senso ¢ 1’esempio del viale
inaccettabili delle prestazioni richieste alle infrastrutture e ai Périférique di Parigi.
ponti esistenti, per cui ¢ necessario studiare l’impatto di Nella memoria ci si propone di studiare l’effetto dei
traffici caratterizzati da elevate percentuali di LHV sui ponti veicoli lunghi e pesanti sulla progettazione a fatica dei ponti
esistenti e, soprattutto, stabilire se i modelli di carico da stradali in c.a. e c.a.p. confrontando il danneggiamento
traffico dell’Eurocodice EN1991-2 (2005) sono in grado di prodotto dal traffico registrato a Auxerre (F) il 29 e 30 maggio
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1986, usato per la calibrazione dei modelli di carico
del’EN1991-2, con quello prodotto dal traffico registrato a
Moerdijk (NL) nel 2007, caratterizzato da un’alta percentuale
di LHV, e dai modelli di carico a fatica 3 (veicolo equivalente)
e 4 (spettro equivalente) dell’EC1-2. Nello studio si
considerano gli spettri di tensione normale in mezzeria di
travate semplicemente appoggiate di luce compresa tra 1 m e
100 m, in riferimento alle diverse curve S-N bilatere previste
nell’EN1992-1-1 (2005) per le armature metalliche da c.a. e
ca.p. ¢ le relative giunzioni, e si determinano anche i
corrispondenti coefficienti di danneggiamento equivalente A;,
che sono confrontati con quelli, analoghi, proposti
nel’EN1992-2.

Completa lo studio il confronto con i risultati ottenuti
impiegando il modello di carico a fatica, peraltro abbastanza
grossolano, previsto della normativa italiana previgente (DM
04/05/1990).

2. REGISTRAZIONI DI TRAFFICO CON LHV
Registrazioni di traffico contenenti un’alta percentuale di
LHV sono state effettuate sistematicamente in Olanda,
utilizzando moderni sistemi di pesatura in marcia dei veicoli
(WIM), soprattutto al fine di indagare le cause di alcune
premature crisi per fatica di moderni ponti in acciaio (van
Bentum e Dijkstra 2008).
Qui ci si riferisce in particolare alle registrazioni effettuate
presso Moerdijk (NL) nella prima settimana di aprile del 2007.
Le caratteristiche salienti del traffico di Moerdijk dedotte
dalle registrazioni sono ampiamente discusse in Caramelli ¢
Croce 2009, per cui ci si limita, in questa sede, a ricordare
quelle maggiormente significative:
e iveicoli pesanti possono essere suddivisi in 53 sottoclassi
tipiche, caratterizzate da un numero di assi variabile tra
due e nove;
il massimo numero di assi registrato per un singolo
veicolo ¢ risultato uguale a tredici assi, mentre il massimo
carico totale & stato di circa 1140 kN, relativo a un
veicolo a dieci assi, lungo 19.50 m;
il massimo carico asse registrato ¢ stato di 292 kN, per il
terzo asse di un autoarticolato a 6 assi, di perso totale 636
kN, con trattore a tre assi, con secondo e terzo asse in
tandem, e semirimorchio a tre assi in tridem,;
il massimo carico equivalente uniformemente distribuito,
infine, pari a 63 kN/m, compete ancora ad un
autoarticolato a sei assi di peso totale 813 kN, con trattore
a tre assi, con secondo e terzo asse in tandem, e
semirimorchio a tre assi, con il primo e il secondo asse in
tandem;
il confronto tra il traffico di Auxerre e il traffico di
Moerdijk, riportato in termini di distribuzione dei carichi-
asse e dei carichi totali nelle figure 1 e 2, rispettivamente,
dimostra che, a dispetto del fatto che sia caratterizzato da
massimi giornalieri piu elevati, il traffico di Moerdijk ¢
meno severo di quello di Auxerre se si considerano tempi
di ritorno piu elevati, per cui i modelli di carico da
traffico dell’EC1-2 per le verifiche statiche sembrano
coprire soddisfacentemente anche traffici con LHV.
3. SPETTRI DI CARICO PER PONTI STRADALI
I modelli di carico da impiegare per le verifiche a fatica
dei ponti stradali devono ovviamente tener conto del fatto che
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le curve S-N, riguardanti la resistenza a fatica delle armature
da c.a. e c.a.p. e delle relative giunzioni, sono caratterizzate
dall’assenza del limite di fatica, per cui, oltre alle registrazioni
di traffico, ¢ possibile impiegare soltanto i modelli 3, veicolo
equivalente, e il modello 4, spettro di veicoli equivalenti,
dell’EC1-2, essendo I’impiego dei modelli 1 e 2 dello stesso
ECI1-2 espressamente concepiti per le verifiche a vita
illimitata, in presenza di limite di fatica.
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Figura 1 — Confronto degli spettri registrati per gli assi singoli dei
veicoli pesanti — traffici di Auxerre (1986) e Moerdijk (2007)
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Figura 2 — Confronto degli spettri registrati per i carichi totali dei
veicoli pesanti — traffici di Auxerre (1986) e Moerdijk (2007)

3.1 I modelli di carico a fatica 3 e 4 del’EN1991-2

I modelli di carico a fatica del’EC1-2 da impiegare nelle
verifiche a danneggiamento, come detto, sono il modello 3 e il
modello 4.

Il modello di carico 3 ¢ un modello semplificato costituito
da un veicolo equivalente di fatica, simmetrico, costituito da
quattro assi da 120 kN, ipotizzato, viaggiante secondo 1’asse
longitudinale del ponte e avente la geometria illustrata in

figura 3.
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Figura 3 — Modello di carico a fatica n. 3 dell’EN1991-2



Il modello di carico 4, piu raffinato, ¢ costituito da un
insieme di cinque veicoli standard equivalenti, in proporzione
variabile in funzione del tipo di traffico che interessa il ponte,
ed ¢ rappresentato in figura 4. Il numero di veicoli da
considerare dipende dalla vita a fatica, generalmente 100 anni,
¢ dal flusso annuo di veicoli pesanti sulla corsia lenta, che, in
assenza di studi specifici, puo essere scelto, come suggerito
dall’EN1991-2, in accordo con la tabella 1.

Composizione del traffico (%)

Sagoma del veicolo Interassi| 2:2?:;;?5 Lunga Media  |[Traffico

[m] percorrenza | percorrenza | locale
[kN]
4.50 70

%Q 130 20.0 40.0 80.0
4.20 70

%Q 1.30 120 5.0 10.0 5.0
120
3.20 70
5.20 150

1.30 90 50.0 30.0 5.0
1.30 90
90
3.40 70
6.00 140

m T80 o 15.0 15.0 5.0
90
4.80 70
3.60 130

4.40 90 10.0 5.0 5.0
1.30 80
80

Figura 4 — Modello di carico a fatica n. 4 dell’EN1991-2

Tabella 1 — Flusso annuo N, di veicoli pesanti per corsia lenta.

Categorie di traffico Nobs
1 Strade e autostrade a due o piu corsie per senso di marcia 2.10°
caratterizzate da flussi elevati di veicoli pesanti
2 | Strade e autostrade soggette a flussi medi di veicoli pesanti 0.5-10°
3 | Strade principali caratterizzate da bassi flussi di veicoli pesanti| 0.125-10°
4 | Strade locali caratterizzate da flussi medi di veicoli pesanti 0.05-10°

3.2 Il modello di carico a fatica del DM 04/05/1990

Il modello di carico a fatica della previgente normativa
italiana ¢ un modello estremamente semplificato e rozzo, da
adottare in mancanza di specifiche analisi e derivato dal
modello impiegato per le verifiche statiche.

Detto @il coefficiente dinamico, dato da

[ [ L-10 j ]
@ =max| min| 1 , 1
2

A4-—— 14
150
ove L ¢ la lunghezza base della linea d’influenza, in ponti di I*
categoria lo spettro di carico da considerare per le verifiche a
fatica degli elementi principali & costituito da 2-10° ripetizioni
del 50% del carico-q,, dinamizzato, rappresentato quindi da tre
assi da 10 t oltre ’effetto dinamico, e del 50% del carico gy,
non dinamizzato, rappresentato da un carico uniformemente
distribuito di 1.5 t/m (vedi fig. 5); lo spettro da considerare per
le verifiche degli elementi secondari, invece, ¢ costituito da
2:10° ripetizioni del carico ¢, dinamizzato, composto da
un’unica ruota da 10 t oltre I’effetto dinamico, oppure, in
alternativa, dell’intero carico uniformemente distribuito da 3.0
t, ¢1v, non dinamizzato se piu severo. Poiché il numero di cicli
da considerare ¢ indipendente dalla tipologia di strada servita e

(M
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dalla vita nominale dell’opera, il danneggiamento risulta
indipendente dall’effettivo volume di traffico.
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Figura 5 — Modello di carico a fatica del DM 4/5/1990

4. TPOTESI DI CALCOLO
4.1 Schema statico e linee d’influenza

Nello studio si ¢ fatto riferimento al momento in mezzeria
e alla relativa linea d’influenza di ponti e solette d’impalcato,
semplicemente appoggiati alle estremita, di luce variabile tra 1
me 100m(1,2,3,4,5,6, 8,10, 12, 16, 20, 25, 30, 35, 40, 45,
50, 60, 70, 80, 90, 100 m), considerando il caso
particolarmente rilevante di veicoli transitanti su un’unica
corsia e trascurando I’interazione tra veicoli transitanti
simultaneamente su piu corsie, peraltro rilevante soltanto per
luci maggiori di 30 - 40 m.

4.2 Determinazione dello spettro di tensione

Nei casi considerati, facendo transitare i diversi spettri di
carico sulla linea d’influenza e ipotizzando proporzionalita tra
tensioni e sollecitazioni, si sono determinate le storie di
tensione nei diversi dettagli d’armatura, dalle quali sono stati
ricavati gli spettri di tensione, impiegando come metodo di
conteggio il metodo del flusso di pioggia (rainflow method).

4.3 Curve S-N di riferimento

Per le verifiche a fatica, si sono considerate le sette diverse
curve S-N date dall’EC2-1-1 per i vari dettagli d’armatura,
rappresentate in figura 6. Dette curve S-N sono caratterizzate
dall’assenza di limite di fatica e sono costituite da due tratti
rettilinei di pendenza ki, per Ac>Aogg, € k» per Ao<Aogg, Ove
Aogg, che identifica la classe del dettaglio ¢ la resistenza
caratteristica a fatica a N cicli, essendo N* uguale a 10° o0 a
10 cicli, secondo i casi.

Le curve S-N di figura 6 sono associate ai diversi dettagli
d’armatura in tabella 2, ove sono riportati anche i
corrispondenti ky, ky, Aogg € N

4.4 Vita di progetto e calcolo del danneggiamento
Ai fini del confronto, si ¢ considerata una vita di progetto
di 100 anni, mentre il danneggiamento D prodotto da ciascuno

spettro ¢ stato calcolato utilizzando la legge di
danneggiamento cumulativo di Palmgren e Miner
n.
D=) —L 2
o @)

dove n; ¢ il numero di cicli dello spettro di tensione con
escursione di tensione Ag;, N; ¢ il corrispondente numero di
cicli a rottura, e la sommatoria € estesa a tutti i delta di
tensione dello spettro.
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Figura 6 — Curve S-N per dettagli d’armatura dell’Eurocodice EN1992-1-1

Tabella 2 — Curve SN per dettagli d’armatura

veicoli transitanti simultancamente sulla stessa corsia,
generato in maniera casuale con il metodo Montecarlo:
nella generazione si ¢ considerata la composizione di
traffico relativa a trasporti su lunga percorrenza, mentre
le distanze interveicolari sono state generate
considerando un flusso annuo di 2-10° veicoli/corsia;

e traffico costituito da 10* assi del modello di carico 4
dell’EC1-2, generato come sopra, ma caratterizzato da
distanze interveicolari maggiori della lunghezza della
linea d’influenza considerata, si da escludere interazioni
tra veicoli;

e  spettro costituito dal solo modello di carico 3 dell’EC1-

Curva
*
Armature ordinarie SN | N* [k | K Ao(N¥)
. [MPa]
(fig. 6)
barre rettilinee 2 [10°[s5] 9 162.5
barre saldate e reti 4 10 | 3 5 58.5
dispositivi di giunzione 7 10 | 3 5 35
Armature da precompressione
Armature pretese 1 10° 5 9 185
Armature post-tese
- trefoli singoli in guaine di plastica 1 10° | 5 9 185
- trefoli rettilinei (tutti) 3 10° | s 10 150
- trefoli curvi in guaine di plastica
- trefoli curvi in guaine di acciaio 5 10° | 5 7 120
- dispositivi di giunzione 6 10° | 3 5 80

4.5 Spettri di carico

Nel calcolo si sono considerati, per ciascun caso studiato,

sei diversi spettri di carico:

e traffico pesante della corsia lenta di Auxerre, come
registrato e riferito a 10* assi, considerato come

riferimento;

e traffico pesante della corsia lenta di Moerdijk, come

registrato e riferito a 10* assi;

(fig. 5), veicolo di fatica equivalente, considerato isolato;
spettro di carico del DM04/05/1990.
I1 massimo delta di tensione Ao, g, indotto nel dettaglio

considerato dal modello di carico 3 ha costituito il valore di
riferimento per I’applicazione del metodo dei coefficienti 4 e,

qui

5.

ndi, per la loro determinazione.

RISULTATI DELLO STUDIO
I risultati dello studio sono sintetizzati, per le diverse

tipologie di curve S-N di figura 6, nelle figure 7, 8,9, 10 e 11,
in cui gli effetti dei diversi spettri di carico sono confrontati
con quelli indotti dal traffico di Auxerre sotto forma di curve

AUC min _ AO’C min (L) (3)

traffico costituito da 10* assi del modello di carico 4
del’EC1-2 (fig. 4), con possibilita di interazione tra
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Ao, " Ao

cmin( Auxerre) cmin( Auxerre)



essendo Ao, la minima classe del particolare che garantisce
il soddisfacimento della verifica a danneggiamento sotto lo
spettro di carico considerato € AGuminauxerre) 12 corrispondente
classe per il traffico di Auxerre. Piu precisamente, la figura 7
fa riferimento ad armature pretese, a trefoli singoli in guaine di
plastica e ad armature ordinarie in barre rettilinee (curve 1 e 2
di fig. 6), la figura 8 a trefoli rettilinei in guaine di plastica o
d’acciaio (curva 3 di fig. 6), la figura 9 a trefoli curve in
guaine d’acciaio (curva 5 di fig. 6), la figura 10 a dispositivi di
giunzione per armature post-tese (curva 6 di fig. 6) e la figura
11, infine, ad armatura ordinaria in barre saldate o a dispositivi
di giunzioni per armatura ordinaria (curve 4 ¢ 7 di fig. 6).

5.1 Coefficienti di danneggiamento equivalente 4,

Utilizzando i risultati ottenuti, sono stati anche calcolati i
coefficienti di danneggiamento equivalente A; associati ai
traffici di Auxerre e Moerdijk e ai traffici derivati dal modello
di carico a fatica n. 4 dell’ECI1-2, caratterizzati da veicoli
interagenti e non, si da poterli confrontare con quelli
dell’EN1992-2.
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Figura 7 — Curve AGcwmin/ AGemin(auxerre—L (curve S-Nn. 1 en. 2 - fig. 6)
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Figura 8 — Curve Ao i/ AGcmin(auxerre—L (curva S-N n. 3 - fig. 6)
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Figura 10 — Curve Ao min/ AGemin(auserre—L (curva S-N n. 6 - fig. 6)

Per i ponti stradali la verifica con il metodo A consiste nel
controllare che sia soddisfatta la relazione

4 O Rsk ( 4)

7F,fatAGs,equ = }/F,fatﬂ's AO-S,EC < R

Vs, fat
dove ypsu € % sa SONO 1 coefficienti parziali di sicurezza, Ag .,
¢ il delta di tensione equivalente, Ao, e € il delta di tensione
massimo indotto nel dettaglio considerato dal modello di
fatica n. 3 e /A ¢ il coefficiente di danneggiamento equivalente.
11 coefficiente A puo essere calcolato come
A =Pk A b Ay (5)

essendo A, il coefficiente che tiene conto dello schema statico
e della luce del ponte e della forma della curva S-N, 4, il
coefficiente che tiene conto del volume annuo di traffico, A5 il
coefficiente che tiene conto della vita di progetto e A, il
coefficiente che tiene conto dell’eventuale interazione dovuta
al transito simultaneo di veicoli su piu corsie e ¢y, il
coefficiente dinamico equivalente.
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Poiché nel caso in esame, con N,,=2-10°
veicoli/anno/corsia e vita a fatica di 100 anni, i coefficienti 4,
e A3 sono uguali a uno, ¢ considerato che il caso di transito
simultaneo di veicoli su piu corsie, rilevante peraltro soltanto
per L>40-50 m (Croce 2001.a), esula dagli scopi del presente
studio, nel seguito si fa riferimento al solo coefficiente A;.

Conformemente a quanto previsto nello stesso EN1992-2
per travate semplicemente appoggiate, il delta di tensione di
riferimento, Ag; k¢, € stato calcolato incrementando del 40% i
carichi asse del modello di fatica n. 3.
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Figura 11 — Curve Ao yin/ AGcmin(auxere—L (curve S-N n. 4 e n. 7 - fig. 6)
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Figura 12 — Curve A;—L (curve S-N n. 1 e n. 2 - fig. 6)
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Figura 14 — Curve A)—L (curva S-N n. 5 - fig. 6)

I coefficienti A, relativi ai diversi dettagli d’armatura, per i
quattro traffici considerati, sono rappresentati in funzione
della luce L, nelle figure 12+16, nelle quali sono confrontati
con le corrispondenti curve fornite dall’EC2-2, ove rilevanti.
In particolare, la figura 12 fa riferimento ad armature pretese,
a trefoli singoli in guaine di plastica e ad armature ordinarie in



barre rettilinee (curve 1 e 2 di fig. 6), la figura 13 a trefoli
rettilinei in guaine di plastica o d’acciaio (curva 3 di fig. 6), la
figura 14 a trefoli curve in guaine d’acciaio (curva 5 di fig. 6),
la figura 15 a dispositivi di giunzione per armature post-tese
(curva 6 di fig. 6) e la figura 16, infine, ad armatura ordinaria
in barre saldate o a dispositivi di giunzioni per armatura
ordinaria (curve 4 ¢ 7 di fig. 6).

5.2 Analisi dei risultati
I risultati ottenuti dimostrano che:

e il modello di carico n. 4 dell’EC1-2, costituito da cinque
veicoli equivalenti, benché originariamente calibrato per i
dettagli delle strutture metalliche, riproduce in maniera
molto soddisfacente il danneggiamento prodotto dal
traffico di Auxerre: per dettagli caratterizzati da curve S-
N tipo 1, 2 e 3 di figura 6 - armature ordinarie rettilinee,
armature pretese e armature post-tese costituite da trefoli
rettilinei o da trefoli curvi in guaine di plastica — il
modello sottostima il delta di tensione equivalente
AGmin(auxerre) PEI luci fino a 15 m circa, ma I’errore
massimo ¢ contenuto entro il 5%, mentre per luci
superiori risulta leggermente cautelativo, essendo 1’errore
del 3-4% circa; per gli altri dettagli risulta, invece,
sempre cautelativo: I’errore, che € minimo per luci minori
di 15 m, aumenta lievemente per luci superiori,
stabilizzandosi intorno ad un valore prossimo al 7% se si
considerano curve S-N del tipo 5 di figura 6 — trefoli
curvi in guaine d’acciaio — e al 10% per gli altri dettagli;

e irisultati forniti dal predetto modello n. 4 non cambiano
in maniera significativa passando dal caso con veicoli
interagenti al caso con veicoli isolati, essendo la
differenza apprezzabile soltanto per luci molto grandi;
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Figura 16 — Curve A;—L (curve S-Nn. 4 e n. 7 - fig. 6)

questo risultato non ¢ inaspettato stante la particolarita
della linea d’influenza presa in esame: considerando linee
d’influenza di travi continue, le differenze dovrebbero
essere molto piu marcate;

il modello di carico n. 3 dell’EC1-2, veicolo di fatica
equivalente, considerato isolato, generalmente sottostima
il delta equivalente AG yin(Auxerre) PET luci minori di 5-6 m,
con errori massimi dell’ordine del 10-12%, eccezion fatta
per le barre saldate e le reti e per i dispositivi di giunzione
(curve 4, 6 ¢ 7 di fig. 6): per tali dettagli, infatti risulta
sempre cautelativo;

per luci maggiori di 5-6 m, il modello n. 3 sovrastima il
delta equivalente AGmin(auxerre), €5s€ndo logicamente pit
cautelativo del modello n. 4: I’errore massimo occorre
per luci di circa 10 m ed ¢ circa il 12% per dettagli
caratterizzati da curve S-N tipo 1, 2 e 3, di circa il 20%
per trefoli curvi in guaine d’acciaio e di circa il 30% negli
altri casi; per luci maggiori di 30 m ’errore € pressoché
costante ed ¢ circa il 10% considerando curve tipo 1 e 2,
il 7% considerando curve tipo 3, il 14% considerando
curve tipo 5 e circa il 20% negli altri casi;

il traffico di Moerdijk ¢ generalmente meno severo,
anche significativamente, del traffico di Auxerre;

per luci molto piccole, fino a 4-5 m, il delta equivalente
AGmi, indotto dal traffico di Moerdijk ¢ fino al 30-40%
minore di quello di Auxerre; per luci superiori, fino a 14-
16 m, la differenza diminuisce fin quasi ad annullarsi, se
si considerano curve tipo 1, 2 e 3, oppure fino a un
minimo di circa 5% per curve tipo 5 e del 10-13% negli
altri casi; per luci maggiori di 25-30 m, infine, la
differenza risulta pressoché costante e pari al 4-5% per le
curve 1, 2 e 3, al 10% per la curva 5 e al 15% nei casi
rimanenti;

il modello di carico a fatica della previgente normativa



italiana (DM 1990) non ¢ in grado di cogliere I’effettivo
danneggiamento;

se si considerano curve S-N tipo 1, 2 e 3, il delta
equivalente Ac.n, prodotto dal modello del DM 1990 ¢
minore del AGgmin(auxerrey N€ll’intervallo di luci compreso
tra 10 m e 70 m circa, con differenze massime dell’ordine
del 20% per L=30 m, al di fuori di questo intervallo il
modello sovrastima il delta di tensione equivalente; le
differenze massime sono di circa il 20% per luci minori
di 10 m e di circa il 30% per luci prossime a 100 m;

per curve S-N tipo 5 il comportamento ¢ analogo: il delta
equivalente  AGgnin, € minore del  AGimin(Auxerre)
nell’intervallo di luci compreso tra 10 m ¢ 80 m circa,
con differenze massime dell’ordine del 30% in prossimita
di 30 m, al di fuori di questo intervallo il modello
sovrastima il delta di tensione equivalente, ma le
differenze non sono particolarmente rilevanti,
considerando curve S-N tipo 4 e 7, il delta equivalente
AGcmin prodotto dal modello del DM 1990 ¢
costantemente inferiore al AGyminauxerre): 12 differenza ¢ di
circa il 35% per luci fino a 10 m, aumenta con la luce
fino ad un massimo di circa 55% intorno ai 30 m per poi
ridursi via via fino a un minimo del 26% per L=100 m;
considerando curve S-N tipo 6, il delta equivalente del
modello DM 1990 ¢ ancora costantemente minore del
AGmin(auxerre): 12 differenza ¢ di circa il 30% per L=3 m, si
riduce a circa il 20% per luci prossime a 10 m, aumenta
poi con la luce fino a un massimo di circa 45% intorno ai
30 m per poi ridursi via via fino ad un minimo del 15%
per L>90 m;

il modello DM 1990, peraltro, non pud essere adattato al
variare del flusso annuo o della vita di progetto;

i coefficienti A; forniti dall’EC2-2 per le armature,
ancorché limitati all’intervallo di luci compreso tra 10 m
e 50 m, non sembrano sufficientemente ben calibrati:
essi, infatti, conducono in tutti i casi, eccetto che per
dettagli caratterizzati da curve tipo 4 e 7, a una sottostima
sistematica del danneggiamento effettivamente indotto
dal traffico di Auxerre, soprattutto per luci piccole, anche
se gli errori massimi sono contenuti entro il 10-12 %;
viceversa, l’errore appare eccessivo quando si fa
riferimento ai dispositivi di giunzione per armature
ordinarie (curva tipo 7) - e alle armature ordinarie saldate,
alle reti (curva tipo 4): questa contraddizione si spiega
con il fatto che nell’EC2-2 queste due curve, che hanno
rami di pendenza k=3 e k=5 con ginocchio
corrispondente a N*=107 cicli, sono trattate alla stessa
stregua della curva 6, che ha si rami della stessa
pendenza, ma ginocchio a N*=10° cicli.

6. CONCLUSIONI

I modelli di carico a fatica dell’Eurocodice EC1-2 sono
stati confrontati, in termini di danneggiamento e in riferimento
ai dettagli d’armatura di ponti in c.a. ¢ c.a.p., con il traffico
registrato ad Auxerre, su cui sono basati i modelli stessi, e con
il traffico registrato recentemente a Moerdijk, caratterizzato
dalla presenza di una significativa percentuale di veicoli
lunghi e pesanti (LHV), allo scopo di valutare la capacita dei
modelli stessi di coprire anche le nuove tendenze evolutive del
traffico. Lo studio ¢ stato completato estendendo il confronto
anche al modello di carico a fatica semplificato del DM 1990 e
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determinando i coefficienti di danneggiamento equivalente A;,
relativi ai diversi traffici.
I risultati dimostrano che
i modelli di carico a fatica dell’EC1-2 sono ben calibrati e
coprono ampiamente anche il traffico di Moerdijk;
i coefficienti A; dati nell’EC2-2 richiedono affinamenti;
il modello del DM 1990, eccessivamente semplificato e
scarsamente  flessibile, conduce a stime del
danneggiamento inattendibili.
Nel seguito della ricerca ci si propone di approfondire gli
studi, considerando anche schemi statici pitt complessi.
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SOMMARIO

A causa del progressivo degrado delle strutture ad oggi in esercizio la tecnica della precompressione esterna ¢ di impiego sempre pit
diffuso, soprattutto in casi come quello oggetto della presente memoria sia necessario incrementare notevolmente la resistenza delle
travi portanti. I1 grande vantaggio di questa tecnica ¢ di consentire la regolazione della tensione nel tempo in funzione della risposta
della struttura, permettendo in tempi successivi all’installazione di intervenire per eventuali controlli. Questo consente di monitorare,
soprattutto nel periodo successivo alla messa in tensione, sia il rilassamento del trefolo che gli effetti viscosi del calcestruzzo,
fenomeni sicuramente di difficile previsione in fase preliminare.

SUMMARY

Due to the progressive deterioration of the structures now in use the technique of external post-tensioning is becoming more common
during last years, especially in the cases, such as the one considered in this memory, where it’s necessary to increase considerably
the resistance of load-bearing beams. The great advantage of this technique is to allow adjustment of the tension in the future,
depending on the response of the structure, allowing time to take action after any structural checks. This allows the monitoring,
especially in the period following the installation of cables, either the relaxation of the strand or the viscous effects of concrete, that
are certainly difficult to predict at an early stage.

1. INTRODUZIONE tendenza a realizzare interventi di incremento della sezione
stradale ¢ spesso effettuata per aumentare la capacita stessa
L’utilizzo della post-tensione esterna per il rinforzo di della rete stradale. Come risultato, molti ponti sono ad oggi
strutture esistenti si ¢ diffuso a partire dagli anni ’50 in molti tenuti a portare dei carichi significativamente maggiori
paesi, e si ¢ dimostrato in molti casi e per diverse tipologie rispetto ai carichi di progetto originali. Inoltre, gli stessi ponti
strutturali una soluzione valida ed economica. Uno dei fattori anche se progettati considerando livelli di carico adeguati,
di maggiore successo di questa tecnologia ¢ sicuramente la possono essere sovraccaricati per motivi differenti, quali una
velocita di realizzazione, unitamente ad una bassa interferenza non perfetta realizzazione, difetti dovuti all’usura o alla
con il traffico veicolare. In alcuni casi ¢ infatti possibile progettazione; questo pud compromettere le prestazioni
realizzare l’intervento di ripristino senza interrompere il strutturali della struttura. Nel caso di strutture precompresse,
normale stato di servizio dell’opera, oppure semplicemente la perdita di precompressione dovuta al rilassamento
riducendolo. dell’acciaio, unitamente ai fenomeni viscosi del calcestruzzo,
A dispetto del suo uso diffuso e degli evidenti vantaggi, vi ¢ possono portare ad un’ulteriore diminuzione della resistenza
una mancanza di informazioni di carattere generale sul modo dell’opera.
in cui questa tecnica puo essere applicata, e non ci sono linee Inoltre, questi problemi sono molto accentuati in paesi in
guida specifiche disponibili. via di sviluppo, dove la manutenzione del ponte ¢ spesso
trascurata. Di conseguenza, le amministrazioni e le imprese di
1.1 1l rinforzo strutturale costruzione si trovano di fronte alla scelta di limitare il
In risposta alla domanda di piu veloci ed efficienti sistemi traffico veicolare per effettuare la riabilitazione delle strutture.
di trasporto, vi ¢ stato negli ultimi 50 anni un costante
aumento del peso e del volume di traffico che utilizzano i 1.2 Tipologia dell’intervento
sistemi di viabilita nazionale principali in tutto il mondo. La scelta della tecnologia e delle peculiarita
L'eccesso di carico dovuto al traffico veicolare ¢ oggi un dell’intervento dipendono da un elevato numero di fattori, tra
problema molto comune, che deve essere considerato cui i principali sono sicuramente il tipo di struttura,
sicuramente nella fase di progettazione di nuove opere, ma I’incremento di forza necessario e i relativi costi. Infatti,
che ¢ di fondamentale importanza nella valutazione dello stato alcune tecniche di ripristino sono applicabili solo a
di degrado dei ponti ed in generale delle strutture ad oggi in determinate tipologie strutturali, e ci sono delle limitazioni
esercizio. In risposta all’aumento del flusso di traffico, la nella possibilita di incrementare il livello tensionale nelle
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strutture oltre certi limiti. Nel valutare un intervento di una funzione del comportamento globale della trave, oltre che

ripristino, ¢ importante considerare, oltre al costo iniziale dello stato deformativo nelle particolari sezioni.
delle opere di rinforzo, anche i costi del loro mantenimento Molti codici nazionali e internazionali riportano metodi
futuro, durante la vita utile dell’opera. Certamente la per la determinazione della capacita portante, ma questi si
valutazione corretta dello stato di fatto dell’opera ¢ essenziale, basano soprattutto su risultati di laboratorio ottenuti da
in quanto per strutture particolarmente degradate 1’eventuale esperimenti su travi con cavi di post-tensione interni. La post-
risparmio iniziale legato all’intervento di ripristino verrebbe tensione esterna come strumento per il rinforzo di strutture
annullato in breve tempo dalla necessita di sostituire 1’intera esistenti ¢ stata usata a partire dagli anni ’50, e ci sono
opera o parti importanti di questa. In particolare, lo stato numerosi esempi di applicazione in tutto il mondo. Nella
tensionale e le condizioni delle sottostrutture non devono maggior parte delle applicazioni la post-tensione ¢& stata
essere ignorate, e la progettazione dell’intervento non puo applicata tramite cavi a trefoli, anche se ci sono applicazioni
prescindere da un’attenta valutazione della capacita portante con barre da precompressione. La maggiore rigidita provocata
delle pile e delle relative fondazioni. dal sistema di post-tensione esterna ¢ in grado di ridurre
In funzione della configurazione del ponte e della vita di I’inflessione e le vibrazioni in esercizio. Le sollecitazioni
esercizio prevista a seguito dell’intervento di ripristino, altri possono essere ridotte ed anche le prestazioni a fatica possono
fattori che devono essere considerati prima di orientarsi verso essere migliorate. La presenza di una deformazione o
un particolare schema strutturale sono sicuramente la l'abbassamento del ponte possono essere ridotti o eliminati.

durabilita, D’ispezionabilita e la sostituibilita. Per alcune
modalita di ripristino strutturale, la possibilita di monitorare il

comportamento dell’opera deve necessariamente essere 3. DESCRIZIONE DELL’INTERVENTO

considerata, soprattutto in quei casi in cui si propongono

soluzioni innovative; in quest’ottica la possibilita di variare il 3.1 Realizzazione del sistema di precompressione

carico applicato alla struttura in futuro, per esempio per Per la realizzazione del sistema di precompressione
fronteggiare un eventuale incremento aggiuntivo del traffico aggiuntivo ¢& stato necessario predisporre, all’interno del
veicolare. L'aspetto del ponte, dopo il ripristino, € un aspetto cassone, dei setti in calcestruzzo, inghisandoli all’interno del
importante che non deve essere ignorato; nella progettazione calcestruzzo pre-esistente in modo da conferire una resistenza
di grandi strutture 1’estetica ha sempre svolto un ruolo allo scorrimento relativo sufficiente a sopportare i carichi
importante, mentre la percezione del pubblico ¢ stata spesso aggiuntivi.

ignorata per piccoli interventi su strutture secondarie.

[

ivayg 1] -!-.._. __!___

Immagine 2 — Viadotto Incoronata — Durante il lavoro
Immagine 1 — Viadotto Incoronata — Il viadotto
La realizzazione di questi setti ha coinvolto direttamente
anche I’impresa specialistica fornitrice del sistema di post-

2. LA POST-TENSIONE ESTERNA tensione, in quanto le esigenze di ingombro dei cavi si
scontravano direttamente con la necessita di contenere il piu

11 principio della post-tensione esterna ¢ il medesimo della possibile il peso proprio strutturale dell’intervento, per non
post-tensione tradizionale, cio¢ 1’applicazione di un carico appesantire oltremodo la struttura. In corrispondenza dei setti
assiale che comporta un elevato incremento della capacita in calcestruzzo i cavi di post-tensione assumono una elevata
flessionale delle travi, riducendo l’insorgere di fenomeni curvatura, dovendosi abbassare rispetto all’intradosso della
fessurativi. Possono esserci anche dei benefici nella resistenza soletta per consentire 1’alloggiamento dei dispositivi di
a taglio, ma certamente una precisa valutazione di questi ancoraggio. Si sono cosi predisposti dei tubi calandrati
fenomeni, soprattutto su strutture esistenti, ¢ spesso molto all’interno dei setti, che all’estremita del dispositivo di
complessa. Questo perché il carico nei cavi di post-tensione ¢ ancoraggio sono dotati di una piastra di ripartizione, mentre
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all’altra estremita hanno al loro interno un anello centratore,
che consente sia di ridurre il diametro del fascio di trefoli per
far si che sia contenibile da una guaina di diametro ridotto, sia
di proteggere la zona di ancoraggio dall’ingresso di agenti
corrosivi. In corrispondenza dei setti intermedi, i cavi sono
passanti all’interno degli stessi. Di conseguenza sono stati
predisposti dei tubi in acciaio da annegare nel getto, sporgenti
all’incirca 20cm da ogni estremitd. E di estrema importanza
curare con particolare attenzione il posizionamento di questi
tubi, sia in corrispondenza delle zone di passaggio che di
quelle di deviazione, in quanto ogni deviazione rispetto alla
posizione prevista dal progetto comporta notevoli
concentrazioni localizzate di sforzo, che possono portare
anche alla rottura del getto di calcestruzzo, ma che ad ogni
modo portano ad una distribuzione degli sforzi differente da
quella prevista in fase progettuale. In corrispondenza di
ognuno di questi setti intermedi, si sono realizzate, dopo aver
effettuato I’infilaggio dei trefoli, delle chiusure ermetiche con
degli spezzoni di guaine in PEAD di diametro maggiore, e
delle fasce di materiale termoretraibile. In questo modo il cavo
rimane un sistema isolato dall’ambiente esterno lungo tutto il
suo sviluppo. Una particolare attenzione ¢ stata posta in
corrispondenza delle zone di ancoraggio, in quanto in tali
zone, per motivi legati all’immorsamento, viene rimossa la
protezione in polietilene su ogni singolo trefolo. Questo
livello di protezione viene quindi ripristinato con un’iniezione
di tutta la zona, compresa quella retrostante 1’ancoraggio, con
un grasso protettivo, che pud essere rimosso nel caso si
rendano necessari futuri interventi sul cavo.

11 dispositivo di ancoraggio ¢ costituito da un blocco filettato
munito di ghiera di regolazione, che consente eventuali
regolazioni future nell’ordine di +/-25% del carico. Eventuali
ritensionamenti ~ superiori saranno comunque possibili

interponendo degli spessori a contrasto sotto la ghiera
diregolazione, fatti salvo i problemi di ingombro
che si presenterebbero per effettuare questa operazione,
essendo icavi interni ad un cassone, che ha dimensioni
ridotte.

3.2 Cablaggio

Il sistema di precompressione aggiuntiva (vedi figura 1), &
costituito da 684 cavi @ 0.6” “unbonded”, in acciaio zincato,
formati da 7 fili di acciaio armonico di cui uno centrale e gli
altri 6 avvolti attorno ad essi, ed alloggiati in un tubo di
protezione in HDPE @ 140mm. Alle due estremita dei cavi
sara posta in opera una testata di ancoraggio, da 285
tonnellate, del tipo 1I9MTRN15 (19 cavi da 15 ton/cad.), con
ghiera di regolazione del tiro con escursioni variabili +/- 25%.
I cavi sono disposti con deviazioni verticali massime di circa
30°, mentre in direzione orizzontale, con disposizione ad arpa,
hanno un’inclinazione massima di circa 5°. La collocazione
dei 684 trefoli ¢ la seguente:

Tabella 1 — Disposizione cavi carreggiata nord / sud

PILA NUMERO

DACONCIO A CONCIO  NUMERO TREFOLI
13A 13A 5-6 38
9A 9 5 76
6A 6 5 76
9 9A 6 76
6 6A 6 76
TOTALE 342

SEZIONE LONGITUDINALE - CAMPATA PILA 5

PIANTA - CAMPATA PILA 5
PROFILO DEI CAVI

SETTI IN CALCESTRUZZO

BOTOLE DI ACCESSO

Figura 1 — Disposizione cavi carreggiata nord e sud — Lato pila 5
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N DESCRIZIONE

1 |Cap di protezione

2 | Piattelo regolabile tipo 19MTRNIS

A | Ghiera di regolazione per piattello T9MTRNTS
4 | Pastra di ripartizions 400x400x50

5 |Morsetto

6 | Trefolo 15.2-viplate—zincoto—ingrassato

Immagine 3 — Viadotto Incoronata — Dettaglio ancoraggio Immagine 4 — Viadotto Incoronata — Dettaglio tubi PEAD

- 426 -




3.3 Fasilavorative

Di seguito sono descritte, suddividendole in macroattivita
principali, le fasi lavorative necessarie per la posa in opera dei
cavi per ogni impalcato:
Fissaggio del tubo in P.EAD. © 140mm lungo
I’intradosso della soletta dell’impalcato.
Infilaggio dei 684 trefoli all’interno dei tubi in P.E.A.D.,
in ragione di 19 per ogni tubo.
Fissaggio della testa di ancoraggio 19MTRNI15 sulla
piastra di contrasto gia predisposta in fase di getto del
calcestruzzo dei setti di ancoraggio, muniti di ghiera di
regolazione.
Predisposizione del martinetto monotrefolo e prima
messa in tensione dei trefoli .
Successiva messa in tensione, seguendo il piano di
tesatura concordato, e raggiungimento delle tensioni
richieste.
Taglio delle sovralunghezze di trefolo che erano
necessarie in fase di tesatura. Da questo momento in poi
sara possibile modificare la tensione nei cavi solamente
agendo sulla ghiera di regolazione.
Iniezione delle testate di ancoraggio e della zona
retrostante le stesse con grasso protettivo, impiegando un
apposito ingrassatore. Il grasso viene iniettato
direttamente  attraverso un cappuccio  protettivo,
realizzato in acciaio zincato a caldo.

Immagine 3 — Costruzione dei setti di ancoraggio

4. MONITORAGGIO IMPALCATO DURANTE LE

FASI DI TESATURA E RITESATURA DEI CAVI

4.1 Monitoraggio dell’estradosso

Durante le fasi di tesatura e ritesatura dei cavi all'interno
dell'impalcato era previsto il monitoraggio dell'estradosso
attraverso il rilevamento di 22 punti topografici posti sulla
soletta. Tutte le misurazioni delle frecce tramite livellazione
topografica di precisione, eseguite nelle diverse fasi di
tesatura previste, sono avvenute in condizioni esterne il piu
possibile costanti e fra loro direttamente confrontabili, con la
precompressione esterna come unica variabile esterna
applicata, oltre che il tempo (per lo sviluppo della viscosita).
A impalcato scarico, e/o comunque non influenzato dal
traffico veicolare circostante, ¢ stata rilevata per un periodo
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significativo 1’influenza della variazione della temperatura
uniforme e differenziale sul ponte per effetto
dell’irraggiamento solare, misurando le frecce di natura
termica nei punti di livellazione. I primi risultati sperimentali
sono serviti ai progettisti dell’opera per tarare definitivamente
il modello matematico FEM opportunamente predisposto,
consentendo una verifica delle diverse variabili (vincoli,
moduli dei materiali, ecc) in parte gia note dalle prove
sperimentali effettuate. Le misurazioni sono state eseguite
nelle medesime condizioni esterne, in orari prestabiliti e
con irraggiamento solare diretto assente (in orario serale-
notturno).

4.2 Monitoraggio dell’intradosso

Per il monitoraggio dell'intradosso dell'impalcato ¢ stato
utilizzato il by-bridge, al fine di monitorare durante le
differenti fasi di tesatura la formazione di eventuali fessure
non attese. Si sono potute strumentare tutte le fessure
mediante vetrini o fessurimetri ottici con tacche graduate, in
modo da poter mappare I’intradosso e fornire indicazioni al
progettista in merito ad eventuali azioni da intraprendere. A
conclusione dell'intervento di post tensione, ¢ stato redatto un
rapporto finale contenente una mappatura complessiva e tutte
le rilevazioni effettuate, che potranno documentare anche in
futuro lo stato dell’arte dopo [I’intervento di ripristino
effettuato.

5. CONCLUSIONI

L’intervento realizzato ha consentito di riportare in
sicurezza una struttura che ad oggi si trovava a dover
sopportare livelli di carico decisamente differenti da quelli a
suo tempo considerati in fase progettuale. A livello di post-
tensione esterna, ’intervento ha comportato 1’installazione di
cavi con lunghezza massima di 190 metri, che rappresenta un
record sul territorio nazionale. La buona riuscita
dell’intervento ¢ sicuramente una conferma della validita di
questa tecnologia, che, se pensiamo al solo territorio
nazionale, conosce in questo periodo una sempre maggiore
richiesta.

5.1 Vantaggi e svantaggi

Come per qualsiasi tipo di intervento di ripristino, ci sono
una serie di vantaggi e svantaggi legati all’utilizzo della post-
tensione esterna. Tra i vantaggi, possono sicuramente essere
citati i seguenti:

Il metodo ¢ economico in quanto ¢ veloce da installare nei
confronti di interventi che prevedono un maggiore
danneggiamento dell’impalcato del ponte. Inoltre
I’equipaggiamento necessario all’installazione ¢ leggero e
semplice da usare, in particolar modo quando
I’installazione viene eseguita con martinetti monotrefolo.
Anche ancoraggi e dispositivi deviatori sono di semplice
posizionamento.

Sia il comportamento a flessione che quello a taglio
risultano incrementati, senza un sensibile incremento del
peso proprio della struttura.

La facilita di ispezione incrementa |’affidabilita della
struttura, in quanto eventuali incrementi di sforzo dovuti



per esempio ad un impatto o alla corrosione possono
essere riscontrati adottando delle semplici procedure di
ispezione.

La possibilita di variare lo stato tensionale nel cavo;
questa ¢ un’operazione che puo essere effettuata con un
disturbo minimo al traffico veicolare. Di conseguenza,
soprattutto con un attento monitoraggio dell’opera, ¢
possibile intervenire a ripristinare eventuali perdite di
tensione dovute a ritiro, viscosita e rilassamento. In
assenza di uno specifico sistema di monitoraggio, il
ritensionamento del cavo pud essere fatto con il solo
scopo di conoscere il reale stato tensionale nel cavo.

I cavi possono essere interamente sostituiti, se in seguito
ad un’ispezione venissero rilevati dei fenomeni di
corrosione che pregiudicano 1’efficienza dell’intervento.
Nel caso si impieghino dei trefoli non viplati, e quindi il
cavo sia iniettato con miscela cementizia, ¢ comunque
possibile rimuovere il cavo tagliando i trefoli e
ripristinando interamente il sistema, compresa la guaina di
ricoprimento.

I cavi possono essere curvati in modo da aumentarne
I’eccentricitd. Se richiesto, 1’eccentricitd pud essere
aumentata installando i cavi al di sotto della parte piu
bassa dell’impalcato.

Le perdite di precompressione associate all’attrito sono
decisamente inferiori per i cavi esterni. Questo implica
che i cavi possono essere piu lunghi e con deviazioni
maggiori.

Per impalcati a cassone, i cavi possono essere installati
dentro al cassone; in questo modo non viene deturpata
I’estetica dell’opera.

Sono disponibili elevate metodologie di protezione alla
corrosione, di facile installazione anche se ¢ importante
un’accurata progettazione di dettaglio delle zone di
ancoraggio e di deviazione.

Come per tutte le altre metodologie di riabilitazione,

anche la post-tensione esterna ha alcuni svantaggi, ed ¢
importante capirli a fondo in modo da tenerne conto in fase di
progettazione. I principali svantaggi che possono essere citati
sono 1 seguenti:

L’esecuzione dell’intervento di ripristino ¢ fortemente
condizionata dalle condizioni dell’opera esistente. Per
esempio, calcestruzzi con bassa resistenza non possono
essere sovraccaricati, ed accurate analisi devono essere
effettuate per stabilire se I’implacato stesso sia in grado di
sopportare I’incremento di tensione. In questi casi la post-
tensione deve essere applicata con particolare attenzione.
Le perdite di tensione dovute ai fenomeni viscosi ed al
rilassamento dell’acciaio, sono fattori intrinseci della
tecnologia della post-tensione, che devono essere
considerati attentamente in fase progettuale. Questo
problema ¢ eliminato nel caso di cavi ritensionabili.
L’installazione di deviatori ed ancoraggi, in alcuni casi,
puo essere complicata, ed una accurata progettazione di
dettaglio ¢ fondamentale per considerare gli incrementi
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localizzati di sforzo in aree molto ristrette. Infatti, nella
maggior parte dei casi, ¢ necessario saldare o inghisare
nella struttura pre-esistente delle carpenterie, o predisporre
dei setti aggiuntivi.

I cavi, essendo esterni, sono maggiormente suscettibili alla
corrosione, e spesso devono essere installati in aree nelle
vicinanze dei giunti.

La resistenza a taglio di travi rinforzate con cavi esterni ¢
di difficile determinazione, anche se, pur avendo una
serie di incertezze, alcuni metodi conservativi sono
disponibili. E sicuramente necessaria una maggiore ricerca
in questo campo.

Questo metodo ¢ spesso utilizzato solamente per
aumentare la resistenza flessionale dell’opera, in quanto
risulta spesso molto complicato aumentare la resistenza a
taglio, essendo le zone vicine al giunto di difficile
accessibilita ed essendoci in tali zone spazi ridotti per
I’installazione di dispositivi per la post-tensione esterna.
La duttilita di travi in calcestruzzo post-tese con cavi
esterni € oggetto di dibattiti. Questo perché, dato che i
trefoli non raggiungono mai lo snervamento in esercizio,
la rottura avverra sempre per il raggiungimento del
massimo sforzo di compressione ammissibile nel
calcestruzzo della soletta. Ad ogni modo i pochi test di
laboratorio disponibili in letteratura, svolti al TRL, hanno
dimostrato che travi post-tese con cavi esterni collassano
dopo notevoli deformazioni e con riserve tensionali dopo
la rottura.

L’installazione dei cavi puo significare dover lavorare in
condizioni difficili ed in spazi confinati. Queste difficolta
sono minimizzate dall’impiego di martinetti monotrefolo
ed attrezzature moderne e di ingombri limitati.

Nei casi in cui i cavi debbano essere installati al di sotto
della sezione del cassone o della flangia inferiore della
trave, possono esserci dei problemi di ingombri e di luce
libera, soprattutto nel caso in cui sotto il ponte ci siano
altre vie di corsa.

Come per i ponti strallati, la presenza di cavi esterni ¢
suscettibile a danneggiamenti dovuti al fuoco, impatti o
atti vandalici.

Per D’installazione dei cavi di post-tensione esterna ¢
necessaria un’accurata fabbricazione, ed una supervisione
di specialisti durante I’installazione. In particolare la
sequenza di tesatura deve tenere conto di quelle che sono
le reali resistenze della struttura esistente, per evitare
sovraccarichi.
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SOMMARIO

L’EC8-3, che ha per oggetto la valutazione e I’adeguamento delle strutture esistenti, tiene conto dell’incertezza epistemica mediante
un fattore, chiamato di “confidenza” (FC), il cui valore dipende dalla conoscenza disponibile sulle proprieta dei materiali, la
geometria e i dettagli costruttivi. Questa soluzione, plausibile da un punto di vista logico, non ¢ peraltro ancora supportata da un
vasto uso nella pratica e richiede quindi la conferma mediante analisi affidabilistiche nelle quali si modelli e si propaghi I’incertezza
sulla conoscenza della struttura attraverso tutto il processo di valutazione. L’articolo indaga la fondatezza del formato proposto nella
norma e individua alcuni punti nei quali essa ¢ passibile di miglioramento. L approccio si basa sulla simulazione dell’intero processo
di valutazione e sulla stima della distribuzione statistica dei risultati di molte valutazioni, condizionata al livello di conoscenza. Sulla
base di tale distribuzione si propone anche un criterio per calibrare i valori di FC. I valori ottenuti sono esaminati ¢ confrontati con
quelli proposti nella norma.

SUMMARY

EC8-3, devoted to assessment/retrofitting of existing buildings, accounts for epistemic uncertainty with an adjustment factor, called
“confidence factor (CF)”, whose value depends on the knowledge of properties such as geometry, reinforcement layout and detailing,
and materials. This solution, plausible from a logical point of view, cannot yet profit from the experience of use in practice, hence it
needs to be substantiated by a higher level probabilistic analysis accounting for and propagating epistemic uncertainty (i.e.,
incomplete knowledge of a structure) throughout the seismic assessment procedure. The paper investigates the soundness of the
proposed format and pinpoints some problematic aspects that would require refinement. The approach taken rests on the simulation
of the entire assessment procedure and the evaluation the distribution of the assessment results conditional on the acquired
knowledge. Based on this distribution a criterion is proposed to calibrate the CF values. The obtained values are then critically
examined and compared with code-specified ones.

1. INTRODUZIONE dalle FEMA 356 (FEMA, 2000). Pit 0 meno negli stessi anni
Il fatto ovvio che il contributo dominante al rischio iniziava il lavoro sulla parte 3 dell’EC8, approvata nel 2005
sismico, in termini di vite umane e di danni economici, venga (CEN, 2005). Questi documenti non potevano ovviamente
dalle strutture esistenti, ¢ stato realizzato sorprendentemente fornire una conoscenza non ancora acquisita e naturalmente,
di recente, solo a valle di alcuni eventi disastrosi verificatisi visto I’arco di tempo relativamente breve nel quale sono stai
negli anni 90 del secolo scorso in California e Giappone. In sviluppati, non si poteva richiedere che fossero anche
queste occasioni la mancanza di preparazione della comunita supportati da un’adeguata mole di applicazioni. In questo
tecnico-scientifica ¢ apparsa evidente quanto la dimensione senso non si possono che riguardare come documenti
del problema. In effetti ’attivita di ricerca e la predisposizione sperimentali e ancora soggetti a miglioramento.
delle norma a valle di questa si erano occupate esclusivamente Questa memoria presenta uno studio rivolto a un
del comportamento e della progettazione di opere di nuova particolare aspetto della procedura di valutazione proposta
costruzione, compito rivelatosi assai piu semplice di quello di nell” EC8-3: il cosiddetto fattore di confidenza (FC), simile al
valutare strutture esistenti, e mal progettate. fattore di conoscenza nelle FEMA 356. Il ruolo di FC ¢
Il primo documento apparso a colmare questo vuoto, in centrale nella procedura. Viene innanzitutto svolta una
linea con i moderni dettami dell’ingegneria sismica, puo discussione di natura concettuale sulla natura e la portata di
essere individuato nelle linee guida NEHRP, preparate sotto tale fattore, evidenziandone le fondamentali differenze con gli
I’egida della FEMA nel 1997 (FEMA, 1997), e presto seguite usuali fattore parziali y. Tale discussione mostra che, almeno

-429 -



da un punta di vista teorico, il formato attuale non ¢ adeguato.
Da un punto di vista pragmatico, tuttavia, si procede a
saggiare la possibilita che, nonostante le limitazioni
individuate, FC sia comunque in grado di fornire risultati utili
in pratica. Quest’ultima operazione ¢ svolta confrontando i
valori di FC forniti dalla norma con quelli ottenuti nell’ambito
di questo studio attraverso una procedura razionale di
calibrazione, la quale attribuisce a FC il ruolo di limitare a una
percentuale accettabilmente bassa e predefinita il numero di
valutazioni sismiche non conservative. La procedura ¢
applicata a tre telai in c.a. realistici e di complessita crescente.
I risultati di questo saggio sembrano indicare che il presente
formato del FC nella norma ¢ passibile di miglioramento.

2. IL FATTORE DI CONFIDENZA NELLA PARTE 3
DELL’EC 8

L’EC8- 3 fornisce i valori di FC in funzione della
“quantita di conoscenza” disponibile al momento della
valutazione, indicata con il termine /ivello di conoscenza (LC).
Questi valori sono stati assegnati facendo affidamento sul
buon senso e non sono mai stati calibrati formalmente come ¢
stato fatto ad esempio per gli usuali fattori parziali. A tal
proposito ¢ utile richiamare a grandi linee nel seguito come
negli anni ‘70, questi ultimi siano stati calibrati.

11 punto di partenza ¢ il cosiddetto problema fondamentale
dell’affidabilita strutturale, che nella sua forma piu semplice
vede a confronto due quantita scalari di sollecitazione S e
resistenza R. Queste ultime sono variabili aleatorie la cui
distribuzione tiene conto di tutte le incertezze nella
valutazione dell’effetto delle azioni e della resistenza. Se Se R
sono Gaussiane ¢ indipendenti la probabilita di collasso
diviene:

[ 2 2
O, t0,

dove p,0, e @ sono, rispettivamente, la media, la dev.

P, =® =0(-p) (1)

standard, I’indice di affidabilita e la distribuzione normale
standard.

L’equazione (1) fornisce una relazione tra (o P,) e il
fattore di sicurezza centrale y, , definito come rapporto tra le

medie /4, / M . Dividendo I’argomento di CD() per iy si
ottiene:

_ 1+ B3, +5; - B*5;5;
1-p*5?

dove 0 =0/ ¢il coefficiente di variazione.

@

0

Nel tradizionale formato di verifica ai fattori parziali, al
fine di considerare non solo la media di S e R, ma anche le
corrispondenti variabilita, si fa uso dei valori caratteristici, R,
e S}, frattili rispettivamente inferiore (5%) e superiore (95%)
delle variabili. Il loro rapporto, noto come fattore di sicurezza
caratteristico ¥, puo essere legato univocamente a /3.

:&: ﬂt((l_’ét<5k) _
A

%

1_’€K51<
1+ 4,0,

)

(14 £,5,)

Nella pratica il fattore y, ¢ separato in due fattori, uno che
riduce Ry, I’altro che amplifica S;, dando luogo alla classica
espressione di verifica:

7,(8)

£
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S, =75, <R, =R /7, )

I valori dei fattori parziali y5 e y; sono stati calibrati
attraverso un elevato numero di analisi numeriche in cui si
assegnava una sicurezza obiettivo £, e sono adesso “scolpiti”
nei codici.

L’Eurocodice 8 Parte 3 adotta il formato nell’equazione
(4), e prescrive in aggiunta, a guisa di fattore parziale dal lato
della resistenza, il fattore di confidenza FC. Si potrebbe
pertanto pensare, in linea di principio, di fare uso della (3) per
calibrare FC, in analogia con quanto fatto per s e yz. Vi sono
tuttavia differenze essenziali tra il tradizionale caso del
progetto (del nuovo) e quello in esame della valutazione
(dell’esistente) che impediscono di seguire questa strada:

Nel caso della valutazione la sicurezza (f) non ¢ un
obiettivo noto da ottenere attraverso un opportune
dimensionamento della struttura (R), ma ¢ al contrario
I’incognita principale, altamente variabile da caso a caso,
la cui valutazione costituisce I’obiettivo della procedura.
La seconda importante differenza riguarda il diverso
comportamento delle strutture esistenti rispetto a quelle
di moderna concezione sismica, per le quali una serie di
regole di progetto e dettaglio assicurano con elevate
margini di confidenza un comportamento prevedibile,
dissipativo ¢ stabile. Al contrario le strutture esistenti
nella maggior parte dei casi si comportano in maniera
completamente diversa, esibendo un degrado ciclico della
rigidezza e della resistenza fino al collasso. Di
conseguenza, in linea di principio, il formato in (4) non
sarebbe applicabile in quanto non ¢ possibile separare S e
R, poiché la risposta della struttura (S) dipende
fortemente dalle sue proprieta che variano con continuita
(R).

Le argomentazioni precedenti indicherebbero la necessita
di utilizzare uno strumento di analisi sofisticato, in grado di
cogliere i menzionati aspetti della risposta degradante di una
struttura “difettosa” o “mal progettata”. Nella valutazione di
una struttura esistente, infatti, nessuna modalita di collasso
puo essere esclusa a priori: travi e pilastri possono esibire
collassi fragili a taglio, i nodi possono fratturarsi, le barre di
armatura possono sfilarsi o svergolare, etc. Nell’ipotesi poi
che un tale strumento di analisi fosse disponibile e
sufficientemente affidabile (¢ non ¢ ancora cosi), dovrebbe
essere utilizzato in un metodo esplicitamente probabilistico
nel quale tutte le fonti di incertezza fossero prese in
considerazione.

Non ¢ necessario sottolineare come un metodo
esplicitamente probabilistico accoppiato con 1’analisi dinamica
non lineare su di un modello che includa il degrado ciclico sia
un’opzione ancora improponibile come strumento di
riferimento nella valutazione della sicurezza sismica delle
strutture esistenti.

E quindi necessario adottare un punto di vista pragmatico
sulla questione e mantenere il formato dell’equazione (4), ben
consci delle sue limitazioni per il caso in esame, per dirigere
gli sforzi alla maniera migliore di incorporare nell’analisi le
incertezze (epistemiche e inerenti) che caratterizzano il
problema, quali ad esempio: la variabilita dei materiali (che
potrebbe benissimo non essere quella principale); I’incertezza
associata alla modellazione approssimata del comportamento
(sia in termini di risposta che di capacita) di elementi “non
sismici”; 1’elevata incertezza epistemica sulla geometria, la



massa, i dettagli costruttivi (che in casi estremi ma non troppo
riguarda la presenza/assenza di interi strati di armatura).

Tutte queste incertezza possono portare, ¢ come vedremo
portano, analisti differenti incaricati di valutare la stessa
struttura a risultati anche molto diversi.

3.  VARIABILITA DEI RISULTATI E RUOLO DI FC

La procedura di valutazione ha inizio con ’insieme delle
informazioni disponibili sulla struttura. A partire dal momento
in cui tali informazioni sono ottenute analisti diversi incaricati
di valutare la stessa struttura devono affrontare una serie si
scelte che li porteranno a risultati diversi.

La prima scelta che essi devono operare ¢ quella
riguardante la quantita e qualita di informazioni aggiuntive da
acquisire a complemento di quelle disponibili sulla struttura.

Questa fase molto delicata ¢ caratterizzata da un certo
numero di gradi di liberta (o, volendo, di arbitrarieta).
Innanzitutto gli analisti potranno scegliere di raggiungere
livelli di conoscenza (LC) diversi, caratterizzati da richieste
minime sulla quantita di saggi e prove diverse (Figura la). A
parita di LC, lo stesso numero di prove potra essere raggiunto
con tipologie di prova e disposizioni diverse (Figura 1b). Ogni
tipologia di prova & caratterizzata da un diverso errore
standard di misura, e, nel caso di prove non-distruttive
indirette, da una diversa dispersione nella correlazione. Infine
una volta che i risultati delle prove saranno stati acquisiti
dovranno essere integrati con i dati iniziali (Figure lc):
sorgeranno ulteriori differenze nel momento in cui i dati
acquisiti dovessero contraddire quelli iniziali, nel qual caso un
analista potrebbe giudicare la discrepanza accettabile, mentre
un altro potrebbe decidere di lavorare solo con i dati
sperimentali piu recenti e estendendo la campagna di prove,
aumentando di fatto il LC fino a un livello superiore.

C’¢ poi un’altra questione che riguarda i due livelli piu
elevati, LC2 e LC3, per i quali le due opzioni “informazioni
iniziali piu verifica” e “affidamento completo alle indagini in
situ” sono presentate come alternative equivalenti, mentre ¢
altamente probabile che non lo siano affatto. Chiaramente
questa ulteriore scelta rappresenta un’altra fonte di incertezza.

Un ulteriore aspetto rilevante nella programmazione delle
prove ¢ sapere se la struttura pud essere considerata
spazialmente omogenea, e quindi i risultati possono essere
considerati come un campione proveniente dalla stessa
popolazione, oppure al contrario, come spesso avviene a causa

b) choice of test

type/location
) - - - —
a) choice D

d) treatment of

della storia della costruzione, essa ¢ costituta da pit porzioni
tra loro disomogenee. In quest’ultimo caso, sembrerebbe
opportuno interpretare i requisiti minimi sulla quantita di
prove da svolgere come validi su opgni singola porzione
omogenea. Questa situazione dovrebbe parimenti influenzare
anche la modellazione: I’EC8-3 indica infatti che le proprieta
dei materiali da adottare nell’analisi sono quelle medie (“di
miglior stima”). Se la struttura non ¢ omogenea si dovrebbero
utilizzare almeno le medie in ogni porzione omogenea.

Le argomentazioni precedenti mostrano come gia alla fine
del primo passo della valutazione (l’integrazione delle
informazioni iniziali mediante una campagna di prove e saggi)
analisti diversi avranno una visione differente della stessa
struttura.

I dettagli costruttivi (quali ad esempio lunghezze di
ancoraggio insufficienti, staffe non chiuse e di diametro
ridotto o passo eccessivo, I’assenza di armatura nei nodi, etc)
rappresentano il successivo momento di differenziazione tra i
risultati di diversi analisti. Quando un difetto viene rilevato in
un saggio come deve essere considerato (Figure 1d)?
Sistematico? Sull’intera struttura o solo su un certa porzione?
Oppure localizzato? Una risposta richiederebbe un’estensione
delle prove quasi sempre incompatibile con 1’uso continuativo
dell’edificio ¢ un costo associato troppo elevato. Ogni analista
fara uso del buon senso e dell’esperienza.

La scelta successiva riguarda il metodo di analisi (Figura
le), e quindi quella strettamente legata della modellazione
(Figura 1f). Chiaramente nel caso di analisi lineare il degrado
ciclico dovuto a dettagli non sismici non potra essere incluso
nella modellazione, ma neanche nel caso di analisi statica non
lineare un tale comportamento sara facilmente modellabile.
L’esclusione del degrado ciclico dovuto ai difetti portera
facilmente a una risposta (S) alquanto diversa da quella reale,
che verra confrontata con una resistenza (R) affetta da
notevole incertezza (I’incertezza di modello sulle formule di
capacita di elementi non progettati sismicamente). D’altro
canto I’analisi dinamica non lineare di un modello che
includesse il comportamento di elementi “difettivi” vedrebbe
I’incertezza sulle formule di capacita scambiata con quella sui
modelli di comportamento isteretico degradante.

E intuibile come tutte le incertezze e le diverse scelte
descritte portino inevitabilmente a una certa dispersione nei
risultati di valutazioni diverse della stessa struttura.

A questo punto dovrebbe essere chiaro come la natura del
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Figura 1 - Gradi di liberta lasciati all’analista
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FC sia fondamentalmente diversa da quella degli usuali fattori
2

Si propone pertanto la seguente interpretazione del fattore
di confidenza: FC ¢ un fattore il cui scopo ¢ quello di
assicurare che, dato un grande numero di valutazioni svolte in
ossequio della norma, solo una frazione predefinita e
accettabilmente piccola di esse porti a un risultato non
conservativo, cio€ a una sovrastima della resistenza della
struttura.

L’idea che un singolo fattore il cui valore sia dato in
funzione del solo LC, invece che in funzione di tutti gli aspetti
evidenziati, possa raggiungere un tale obiettivo potrebbe
effettivamente apparire non realistica. Il lavoro presentato
rappresenta un tentativo di capire fino a che punto I’idea
mantenga un’utilita pratica. Inoltre, esso fornisce anche una
limitata esplorazione sui valori che FC dovrebbe assumere per
raggiungere 1’obiettivo dichiarato.

4. PROPOSTA DI PROCEDURA PER LA
VALUTAZIONE DEI VALORI DI FC
La procedura proposta consiste nella simulazione

dell’intera procedura di valutazione sismica dell’EC8-3, al
fine di quantificare la variabilita dei risultati delle valutazioni
indotta dalle cause identificate in precedenza.

Il punto di partenza ¢ un immaginaria struttura esistente,
nota in tutte le sue proprieta (difetti e fluttuazioni spaziali
delle resistenza, etc.) senza alcuna incertezza. Questa struttura
¢ chiamata struttura di riferimento. Il corrispondente perfetto
stato di conoscenza ¢ chiaramente ideale e non potra mai
essere raggiunto. In particolare esso ¢ superiore a quello che la
norma definisce come massimo livello di conoscenza (LC3) e
chiama conoscenza completa.

In ogni simulazione le scelte (sul LC, la tipologia, quantita
¢ disposizione delle prove, il metodo di analisi, la
modellazione, etc) sono fatte in maniera aleatoria per riflettere
I’arbitrarieta delle scelte dei diversi analisti. A tal fine ¢
necessario schematizzare le scelte descritte, discretizzando le
scelte possibili e riempiendo qualche vuoto nella procedura
con il buon senso e attraverso l’esperienza acquisita in
numerosi casi reali.

Ogni analista “virtuale” seguira il flusso della procedura
fino a giungere al proprio giudizio sulla sicurezza sismica
della struttura. Questa prima fase verra svolta utilizzando un
valore unitario di FC. Ripetendo I’intero processo per un
numero sufficientemente ampio Ny, di analisti virtuali si
otterra un campione statistico della sicurezza (valutata ad
esempio in termini globali attraverso il rapporto critico
domanda/capacita Y, come in Jalayer et a/ 2007) dal quale se
ne potra stimare la distribuzione.

Questa distribuzione viene confrontata con lo stato vero
della struttura, e cioé€ lo stato della struttura di riferimento
(perfettamente nota) valutato mediante il metodo “piu
accurato” (che ai fini di questo studio si conviene sia
rappresentato dall’analisi dinamica non lineare su un modello
isteretico con danneggiamento). Ci si puo attendere che una
porzione dei risultati sara conservativa, fornendo cio¢ un
giudizio piu severo della struttura rispetto alla realta, e la
rimanente sara non conservativa. L’obiettivo di ridurre la
porzione non conservativa a una frazione accettabilmente
piccola ¢ raggiunto ripetendo le valutazione mantenendo
invariate tutte le precedenti scelte, ma utilizzando valori
crescenti di FC>1 (riducendo cosi la capacita C nel campione
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e aumentando quindi Y). Per un certo valore di FC il
campione avra la predefinita frazione di risultati non
conservativi.

La procedura si articola in 5 passi:

Passo 1: Generazione della struttura di riferimento
(realisticamente imperfetta o difettosa e perfettamente
nota). Cio ¢ fatto campionando da una distribuzione di
probabilita dei possibili difetti e delle proprieta dei
materiali.

Passo 2: Generazione di un campione di Ny, strutture
note con incertezza a partire dalla struttura di riferimento.
In questo passo ¢ necessario simulare il processo di
ispezione e realizzazione delle prove sui materiali. Il
risultato sono Ny, stati differenti di imperfetta
conoscenza, il punto di partenza per le analisi degli
analisti virtuali. Il passo richiede una ragionevole
randomizzazione delle possibili posizioni e tipologia di
prova.

Passo 3: Valutazione della struttura di riferimento al fine
di determinare lo stafo vero. L’intensita sismica che
induce il raggiungimento dello stato limite (in
corrispondenza del quale Y=1) ¢ registrata.

Passo 4: Valutazione delle Ny, strutture note con
incertezza ottenute nel passo 2 per la stessa intensita
determinata nel passo 3, facendo uso di FC=1, al fine di
ottenere un campione di Ny, valori di Y. Questo passo

richiede la randomizzazione di scelte quali Ia
considerazione da dare ai difetti strutturali nella
modellazione, la selezione del metodo di analisi

(lineare/non lineare, statico/dinamico).

Passo 5: determinazione della distribuzione di probabilita
del campione di valori di Y determinati al passo 4 e
rideterminazione della stessa per valori FC>1. La prima
distribuzione esibira una certa variabilita intorno al valore
Y=1, come mostrato in Figura 2. Il valore di FC puo
essere determinato a questo punto imponendo che un
predefinito frattile inferiore di Y (ad esempio il 10%) sia
uguale a 1 (curva nera).

+ FOYIKL)
1.0
(b)
05 Ners.
0.1 v
V=1 >

Figura 2 - Distribuzione dei risultati delle valutazioni eseguite da Ny,
analisti virtuali: a) con FC = 1, b) con FC > 1

5. APPLICAZIONI
5.1 Geometria e modellazione delle strutture

La procedura descritta ¢ stata applicata a tre telai in c.a.
selezionati in ordine di complessita crescente (in termini di
numero di piani e campate), al fine di appurare se i valori di
FC, che in accordo alla proposta avanzata sono funzione della
variabilita dei risultati della valutazione di sicurezza, siano



sufficientemente stabili con I’aumentare delle dimensioni della
struttura. Nel seguito si riportano in maggiore dettaglio solo i
risultati relativi alla Struttura C, un telaio non simmetrico di 6
piani e 3 campate. I valori determinati per FC per tutte le
strutture sono illustrati alla fine nella Figura 5.

Le tre strutture sono considerate spazialmente omogenee
ai fini della programmazione ed esecuzione delle prove e dei
saggi.

La valutazione di sicurezza ¢ svolta sia con 1’analisi non
lineare statica che con quella dinamica. I valori di FC sono
stati valutati considerando i risultati “statici” e “dinamici”
insieme che separatamente, al fine di investigarne
un’eventuale dipendenza dal metodo di analisi. Per ’analisi
dinamica ’azione sismica ¢ rappresentata da 7 registrazioni
naturali selezionate per essere in media compatibili con lo
spettro da suolo A dell’ECS8, per una PGA di 0.35g (Iervolino
et al, 2008). Per I’analisi statica non lineare ¢ stato utilizzato
lo spettro medio delle 7 registrazioni come spettro di
domanda.

La modellazione include I’interazione flessione e taglio
non-lineare nonché della risposta isteretica dei nodi, con il
conseguente degrado ciclico. I modelli sono istituiti nel codice
di calcolo OpenSEES, utilizzando elementi in flessibilita, con
discretizzazione a fibre delle sezioni (risposta a presso
flessione) e il cosiddetto “section aggregator” per accoppiare
queste ultime con legami 1D isteretici della risposta a taglio. I
nodi sono stati modellati con un modello 2° forbice”. Lo
smorzamento ¢ del tipo proporzionale alla rigidezza tangente,
calibrato per fornire un fattore del 5% sul primo modo
elastico.
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Figure 3 - Struttura C

Essendo ’effetto dei modi di collasso fragili (taglio, nodi)
incluso nella modellazione, la sicurezza € valutata in termini

di quantita di deformazioni e in particolare ¥ =6, /0.,

con G,y il massimo drifi interpiano, e 6 la corrispondente

capacita. Informazioni dettagliate sui casi analizzati si possono
trovare in (Rajeev, 2008).

5.2 Modellazione delle incertezze

Per ogni caso considerato (telai A, B e C), al fine di
generare la struttura di riferimento, le proprieta dei materiali
(resistenze f. e f,, rapporto di incrudimento 5) sono modellate
come variabili aleatorie Lognormali, i difetti strutturali (passo
delle staffe in pilastri e travi, s. e s;, oltre alla percentuale
geometrica di armatura long. Nei pilastri p) sono modellati
come variabili Uniformi, con parametri che variano da caso a
caso (la Tabella 1 riporta quelli del caso C). Queste variabili
sono assegnate al Gruppo 1 e sono campionate una sola volta
durante il Passo 1.

La resistenza f; ¢ campionata in ogni punto di integrazione
degli elementi, introducendo una correlazione spaziale,
distinta in direzione verticale (inferiore) e orizzontale
(maggiore), per modellare la sequenza di getto per piani. La
correlazione ¢ modellata con una funzione esponenziale della
distanza con parametri calibrati (arbitrariamente) per fornire p
= 0.7 alla distanza di 5.0 m in orizzontale ¢ p = 0.4 alla
distanza di 3.0 m in verticale. Per la simulazione dei valori del
risultante campo stocastico si ¢ utilizzato il modello di Nataf
(Liu and Der Kiureghian, 1986). I valori di f, ¢ b sono
campionati una sola volta per ogni piano del telaio (barre della
stessa produzione).

Al fine di generare le strutture note con incertezza del
Passo 2, ¢ stata randomizzata 1’operazione di raccolta dei dati
attraverso ispezioni e prove sui materiali. In particolare il
numero di posizioni in cui effettuare test e saggi ¢ determinato
sulla base dei livelli minimi forniti dal codice in funzione del
LC obiettivo, e denominati limited, extended e comprehensive,
rispettivamente per LC1, 2 e 3 (questi livelli sono quelli piu
onerosi e sono richiesti dal codice se i dati di partenza sono,
per ogni livello, relativamente scarsi. Questa ¢ I’ipotesi fatta
nell’ambito di questo lavoro). I quantitativi minimi e quelli
effettivamente effettuati (sempre leggermente maggiori di
quelli minimi) sono riportati in (Rajeev, 2008).

Tabella - Variabili aleatorie del Gruppo 1
Random variable Distr.  Mean (or Min)  CoV (or Max)
Col .stirrup sp. s, U 200 mm 330 mm
Beam stirrup sp. s, U 150 mm 250 mm
Long.Reinfratiop U 0.008 0.014
Concr. strength f; LN 20 MPa 0.10
Yield stress f, LN 275 MPa 0.05
Hardening b=E/E, LN 0.04 0.25

Tabella - Variabili aleatorie del Gruppo 2: per h, e h. I valori
riportati sono le variazioni rispetto alle medie (desunte dai disegni)

Random variable Distr. Mean(or CoV(or
Min) Max)
Left span load Gy U 6.5 kKN/m 8.5 kKN/m
Middle span load Gy U 6.5 kN/m 8.5 kN/m
Right span load Gy U 27.5 kN/m 29.5 kN/m
Beam cross-section Discr.U KL1 (-50;0;+50) mm
height 4, KL2 (-25;0;+25) mm
Column cross-section Discr.U KL1 (-50;0;+50) mm
height A, KL2 (-25;0;+25) mm
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Le posizioni dei prelievi (ad es: di carote e barre) e dei
saggi (ad es: rimozioni di intonaco per controllo disposizione



armature) sono determinate attraverso un campionamento di
variabili uniformi a valori interi, una per decidere 1’elemento ¢
I’altra per decidere la posizione (punto di integrazione)
all’interno dell’elemento. Nella posizione determinata il valore
della quantita viene semplicemente letto da quello della
struttura di riferimento (cio¢ I’errore di misura non ¢ ancora
modellato in queste applicazioni). Poiché la struttura di
riferimento ¢ considerata omogenea per definizione, tutti i
valori ottenuti sono poi mediati per determinare i valori che
entrano poi nell’analisi.

Un ultimo importante aspetto di incertezza nella
valutazione ¢ modellato come segue. Data I’assunta scarsita di
informazioni iniziali, e in particolare la mancanza di disegni
costruttivi completi, viene introdotta una incertezza
geometrica “residua”, che rappresenta ad esempio I’incertezza
sulla presenza o 1’assenza di un elemento (tipicamente di travi
a spessore in un solaio) o sulle reali dimensioni delle sezioni
trasversali (variazioni significative nello spessore degli
intonaci o la presenza di cavita per il passaggio di tubazioni
sono comuni € non possono essere appurate per tutti gli
elementi di una struttura), o anche semplicemente il reale peso
a metro quadrato dei solai.

Per modellare questa incertezza geometrica residua sono
state introdotte due tipi di variabili aggiuntive: il peso unitario
dei solai (una variabile per tipologia di piano, ad esempio
piano tipo e copertura) e 1’altezza della sezione degli elementi
(in realta la variazione rispetto alla dimensione nella struttura
di riferimento, una variabile per tipologia di elemento: travi e
pilastri). Queste variabili sono raggruppate nel Groppo 2 e
sono campionate per ogni analista (N, valori) durante il passo
2. La tabella 2 mostra i corrispondenti parametri per il caso C.

Per illustrare i passi 1 e 2 la Figura 4 mostra con
riferimento al caso C gli istogrammi delle frequenze relative di
alcune quantitd. La colonna piu a sinistra riporta, per la
struttura di riferimento, gli istogrammi della resistenza f. e
della percentuale geometrica p, scelte come rappresentative
delle proprieta dei materiali e dei difetti costruttivi. I grafici
riportano anche le densita da cui i valori sono stati campionati
(Tabella 1). La dimensione del campione ¢ 162 per f. (un
valore per punto di integrazione , 24 pilastri con 3 punti
ciascuno, 18 travi con 5 punti ciascuna) e 24 per p (un valore
per pilastro).

Le tre colonne successive riportano, per i tre LC da 1 a 3,

gli istogrammi dei valori medi j?( e p calcolati dagli analisti
con i dati delle prove a loro disposizione (dimensione del
campione Ny, = 200 per entrambi i casi). I valori medi ]_’( e
£ sono ottenuti da un campione di f, e pdi dimensione

crescente con LC: ad esempio 6, 12 o 18 valori di f, per LC1,
2 e 3. Naturalmente una dimensione maggiore del campione
porta a stime sempre piu vicine alla vera media. Quest’ultima
naturalmente ¢ la media del campione estratto per creare la
struttura di riferimento e non la media della densita da cui si €
estratto il campione (media della popolazione). Sulla base
degli istogrammi mostrati si puo gia anticipare come seguendo
la regola di usare i valori medi nel modello, Ia
struttura analizzata da ogni analista non si avvicinera a
quellareale all’aumentare del LC ma, al contrario,
siavvicinera a un’ideale e inesistente struttura “media”.
Le rilevanti conseguenze di questo fatto sono discusse piu
avanti.
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Figura 4 - Istogrammi delle frequenze relative

5.3 Risultati

Il Passo 3 consiste nella valutazione della struttura di
riferimento con il “miglior metodo” disponibile, che in questo
studio ¢ stato ritenuto essere I’analisi dinamica incrementale o
IDA (Vamvatsikos and Cornell, 2002): la struttura di
riferimento ¢ stata analizzata per 7 registrazioni naturali
compatibili in media con lo spettro EC8. Coerentemente con
I’indicazione normativa di prendere come quantita di risposta
la media se si fa uso di 7 o piu registrazioni 1’intensita che
produce lo stato limite considerato & stata presa pari a quella
(PGA 0.216g) dove la curva IDA media incrocia la retta
verticale Y=1. Questa intensita ¢ poi usata nel Passo 4. La
capacita per lo SL considerato ¢ stata presa
deterministicamente uguale a 6.=2.5%.

Nel Passo 4 vengono valutate da parte degli Ny, = 200
analisti virtuali le corrispondenti strutture note “con
imprecisione”. Ogni analista pud scegliere si utilizzare
I’analisi non lineare statica o dinamica. Una modellazione che
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volesse essere almeno teoricamente realistica dell’incertezza
associata a questa scelta dovrebbe campionare una variabile
Bernoulli con probabilita p > 0.5 che 1’analisi sia statica e 1-p
che sia dinamica. In questo studio si sono in realta svolte
prima 200 analisi statiche e poi 200 analisi dinamiche,
considerando i risultati separatamente e poi unendoli (400
valori) assumendo implicitamente p = 0.5. Questo ¢ stato fatto
allo fine di investigare un’eventuale dipendenza dei valori di
FC dal metodo di analisi.
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Figure 5 a) - Distribuzione dei risultati delle valutazioni condizionate
a LC (Struttura C); b) Distribuzione ottenuta trascurando l’incertezza
geometrica residua; c¢) Valori di FC per tutte e tre le strutture (in

>

grigio i risultati “statici”, in nero quelli “dinamici”
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Per la struttura C in realta i risultati ottenuti dai due
metodi risultano essere molto vicini. Le distribuzioni di
probabilita condizionate al LC ottenute per i risultati “statici”
sono mostrati in Figure 5a, dove il valore Y=1, indicato con
una line tratteggiata verticale, rappresenta lo stato della
struttura di riferimento per la PGA = 0.216g impiegata nelle
analisi. La seconda linea verticale (a tratto pieno) in
corrispondenza del valore Y = 0.79, rappresenta lo stato della
strutture “media”, cio€ una struttura con la stessa geometria di
quella di riferimento ma valori delle proprieta delle variabili
(fo f3» b, 5c, Sp, p) assegnati pari a quelli medi sulla struttura di
riferimento. Appare evidente come al crescere di LC le
distribuzioni divengono piu ripide (minore dispersione nei
risultati) e si avvicinino allo stato della struttura media invece
che a quello della struttura di riferimento. In tutti i casi un
porzione molto elevata degli analisti sovrastima la reale
sicurezza della struttura (trovando cio¢ Y<1): circa il 40% per
LCl1, il 70% per LC2 e addirittura il 100% per LC3.

A questo punto le analisi sono ripetute con valori di FC >
1 al fine di ridurre queste elevate percentuali allo stesso valore
basso e considerato accettabile. 1 risultati riportati si
riferiscono a un valore del 10%. Uno studio di sensibilita
rispetto a tale importante parametro ¢ riportato in (Rajeev,
2008). La Figura Sa, per chiarezza solo per il LC1, la nuova
distribuzione cui corrisponde un FC = 1.34.

La rilevanza dell’incertezza geometrica residua puo essere
apprezzata confrontando le curve in Figura 5a con quelle in
Figura 5b, ottenute tralasciando questo contributo, ovvero
considerando come sola differenza tra le strutture analizzate
tra i diversi analisti quella legata alle proprieta dei materiali.

I valori di FC ottenuti mediante la procedura proposta per
tutte e tre le strutture sono infine riportati in Figura 5c, dove i
valori ottenuti mediante analisi statica (grigio) e dinamica
(nero) sono riportati separatamente, insieme a quelli forniti dal
codice. Si puo facilmente osservare che la dipendenza di FC
da LC ¢ assai meno marcata d quanto non assunto dal codice e
che FC dipende sia dalla dimensione della struttura che dal
metodo di analisi.

6. CONCLUSIONI

I valori di FC nell’ECS8-3 sono forniti solo in funzione del
livello di conoscenza raggiunto sulla base delle informazioni
inizialmente disponibili e di quelle aggiuntive ottenute
mediante saggi e ispezioni. A valle di un discussione
preliminare sulle limitazioni concettuali dell’approccio, si €
voluto verniciare se 1’'uso di FC non possa comunque portare a
risultati utili nella pratica e, contestualmente, se i valori di FC
forniti dal codice siano ragionevoli.

Si sono presi in considerazione dei telai in c.a. considerati
realistici in termini di variabilita spaziale delle proprieta dei
materiali e dei difetti tipici delle vecchie costruzioni in c.a.
Questi sono stati poi analizzati mediante analisi dinamica non
lineare su di un modello isteretico degradante (con danno) e il
risultato ¢ stato arbitrariamente assunto come la verita sulla
struttura. Quindi ogni telaio ¢ stato dato da analizzare a un
elevato numero di analisti virtuali in accordo alle prescrizioni
normative.

Come ¢ stato discusso precedentemente a ogni passo della
procedura di valutazione gli analisti devono affrontare scelte
multiple che non possono che portarli a fornire giudizi diversi
sulla stessa struttura. Queste scelte sono:



Il quantitativo e la tipologia, nonché la posizione dei
saggi e delle ispezioni da condurre sulla struttura.

La considerazione da dare ai difetti costruttivi.

Il metodo di analisi e le scelte di modellazione.

Tutti questi aspetti contribuiscono a un dispersione
abbastanza elevata dei risultati (Figura 1). La quantificazione
di tale dispersione nei casi esaminati costituisce gia di per sé
un  importante risultati intermedio. Sulla base di tale
distribuzione, in questo lavoro, partendo dalla proposta di fare
uso di FC per assicurare che il numero di valutazione non
conservative sia accettabilmente ridotto, si tenta di calibrare 1
valori di FC per valutarne la stabilita con una serie di fattori.
La procedura, applicata per ora solo a tre telai in c.a. di
complessita crescente, analizzati con analisi non lineari sia
statiche che dinamiche, e per tutti gli LC, ha portato a risultati
i cui aspetti piu rilevanti sono:

L’EC8-3 prescrive I valori di FC solo in funzione di LC,
implicando di fatto che questo sia il fattore dominante. I
risultati non sembrano confermare questa assunzione con
chiarezza. La dipendenza FC-LC appare piu debole di
quella fornita dal codice, come mostrato in Figura 5Sc.
L’ECS8-3 non differenzia i valori di FC in funzione del
metodo di analisi, assumendo implicitamente che
I’incertezza epistemica abbia lo stesso effetto su tutti i
metodi di analisi. Nuovamente i risultati non sembrano
confermare chiaramente questo assunto, come appare
dalla Figura 5c. Se considerati separatamente (cio¢
nell’ipotesi che tutti gli analisti scelgano lo stesso metodo
di analisi) i due metodi forniscono risultati diversi con
I’analisi statica caratterizzata da una dispersione nei
risultati ridotta rispetto alla dinamica. La conseguenza in
accordo alla procedura proposta ¢ che all’analisi statica
dovrebbero essere associate valori ridotti di FC.

L’EC8-3 non differenzia i valori di FC in funzione della
tipologia, le dimensioni o altre caratteristiche della
struttura. Lo studio presentato non pud fornire a questo
riguardo prove definitive a causa del ridotto numero di
strutture considerate. Cid nonostante la Figura 5b mostra
una certa dipendenza di FC dalla struttura, almeno dello
stesso ordine di grandezza di quella specificata nel codice
nel passare da LC1 a LC2.

L’EC8-3 indica che la geometria della struttura debba
essere completamente conosciuta prima di poter istituire
un modello di calcolo della risposta. L’esperienza di
applicazione della norma a casi reali ha mostrato come
non sia praticamente possibile ottenere misurazioni
precise su tutta la struttura e che permanga sempre, anche
quando siano “perfettamente” note le linee d’asse degli
elementi, una incertezza residua ad esempio sulle
dimensioni delle sezioni. Questa incertezza aggiuntiva &
stata modellata nelle applicazioni e i risultati mostrano
che essa ¢, nei casi analizzati, importante almeno quanto
quella sulle proprieta dei materiali e i difetti costruttivi.
L’importanza dell’incertezza geometrica indica la
necessita di un studio di sensibilita rispetto ai parametri
adottati nella sua modellazione. Questa incertezza ¢ stata
modellata come una variazione aleatoria rispetto alle
dimensioni dell’altezza della sezione di +5cm per LCI,
+2.5cm per LC2 (nessuna incertezza per LC3). Questa
scelta ¢ chiaramente arbitraria, sia nei valori che nella
dipendenza dal LC. Si potrebbe obiettare che in certi casi
una valutazione imprecisa nelle dimensioni della sezione
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di +5cm ¢ ancora compatibile con uno stato di
conoscenza “completa” come LC3. Le analisi sono state
svolte anche sotto questa ipotesi (nessuna graduazione
delle variabili geometriche con LC) e sono riportati in
(Rajeev, 2008). Il trattamento indifferenziato di tali
incertezza reduce ulteriormente la differenza tra i tre LC.
Sorprendentemente questo tipo di incertezza non ¢
nemmeno menzionato nel codice.
Infine, lo studio ha evidenziato un aspetto molto
importante della procedura di valutazione codificata, non
immediatamente apprezzabile. La prescrizione di usare i
valori medi delle proprieta nei modelli implica, come
mostrato, che al crescere di LC 1 risultati non
convergeranno verso lo stato vero della struttura ma
verso lo stato della struttura media. Questo fatto risulta
essere particolarmente rilevante in quanto la struttura
media ¢ inevitabilmente piu sicura di quella di
riferimento poiché tutte le sue parti hanno proprieta
medie, cosi che quelle forti, che non erano comunque
critiche, sono indebolite (abbassandole verso la media)
ma quelle piu deboli, che determinavano la crisi della
struttura, vengono rafforzate (innalzandole verso la
media). Quindi, in media, al crescere di LC i risultati
diverranno sempre pit non conservativi.
Si conclude che, nei limiti delle analisi svolte, lo stato di
sviluppo attuale dell’EC8-3 ¢ passibile di miglioramento in
quanto:
I valori di FC non sono differenziati rispetto al metodo di
analisi e alla modellazione;
I valori di FC non sono differenziati rispetto alla tipologia
strutturale (dimensioni, regolaritd, materiale, sistema
resistente, etc);
11 cosiddetto livello di conoscenza “complete” (LC3) non
corrisponde affatto a uno stato di conoscenza “perfetta”, e
quindi dovrebbe essere penalizzato con un FC > 1;
Esiste un’importante ipotesi nascosta nella prescrizione
di adottare i valori medi delle proprieta nel modello, che
porta in generale a risultati non conservativi.
Un ultimo aspetto, di natura piu generale, evidenziato
dallo studio presentato ¢ la dispersione abbastanza ampia dei
risultati implicitamente ammessa dal codice.
Indipendentemente dal formato del fattore di confidenza
sembrerebbe opportuno che il codice fornisse indicazioni piu
precise su alcune scelte importanti, attualmente demandate
interamente all’analista, con 1’obiettivo di raggiungere
valutazioni piu uniformi e affidabili.
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PILASTRI IN C.A. DANNEGGIATI DA INCENDIO RIPARATI
CON CALCESTRUZZI FIBRORINFORZATI AD ELEVATE PRESTAZIONI
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SOMMARIO

Una nuova tecnica per la riparazione di strutture in c.a. danneggiate da incendio ¢ qui presentata. L’intervento ¢ realizzato mediante
I’applicazione di camicie di piccolo spessore in calcestruzzo fibrorinforzato ad elevate prestazioni. L’efficacia della tecnica proposta
¢ verificata facendo riferimento ad elementi trave e pilastro. Confermata la fattibilita tecnologica del sistema di rinforzo, le
prestazioni degli elementi riparati sono stati numericamente valutate e confrontate con quelle degli elementi non riparati. Infine sono
state determinate le prestazioni degli elementi riparati nei confronti di un nuovo incendio, al fine di garantire alla struttura una idonea
resistenza al fuoco. I risultati ottenuti mostrano ’efficacia della soluzione proposta.

SUMMARY

A new repair technique for fire damaged RC structures, based on the application of a jacket in high performance fiber reinforced
concrete, is presented herein. The effectiveness of the proposed technique is here analysed by considering beam and column
elements. Once checked the feasibility and reliability of the system, the performance of the new composed structure is evaluated and
compared with the one of the bare element. Finally, the repaired elements are subjected again to fire in order to verify the fire
resistance of the repaired structure. The obtained response clearly shows the effectiveness of the proposed technique.

1. INTRODUZIONE performance fiber reinforced cementitius composite).
La riparazione ed il rinforzo delle strutture esistenti in L’utilizzo di questi materiali, caratterizzati da un
calcestruzzo armato costituiscono un tema di grande interesse, comportamento a trazione di tipo incrudente (che potrebbe
non solo in relazione a problemi di durabilitd, ma anche a permette di eliminare il rinforzo tradizionale) e da una elevata
seguito di danni dovuti ad azioni eccezionali quali il sisma o resistenza a compressione permette di limitare lo spessore
I’incendio. dell’incamiciatura
In particolare, per strutture danneggiate da incendio la La possibilita di utilizzare camicie in HPFRCC per la
prima questione che deve essere posta ¢ se l’intervento di riparazione di travi e pilastri danneggiati da incendio ¢ qui
riparazione possa essere economicamente conveniente rispetto analizzata con analisi numeriche eseguite con il modello
a una totale o parziale demolizione e ricostruzione ex-novo. proposto da [5]. L’efficacia di tale tecnica ¢ infine verificata,
Recentemente ¢ stato mostrato da diversi autori che la valutando la resistenza al fuoco degli elementi riparati.
riparazione della struttura, dopo una accurata campagna di
indagini, puo essere una soluzione vantaggiosa [1-2]. 2. LA TECNICA DI RIPARAZIONE BASATA
Riguardo alla riparazione delle strutture danneggiate da SULL’INCAMICIATURA CON HPFRCC
incendio, diverse soluzioni possono essere adottate: la parziale La possibilita di rinforzare o riparare travi in c.a. con
ricostruzione della struttura o dell’elemento, I’utilizzo di incamiciature in HPFRCC di piccolo spessore ¢ stata
incamiciature in c.a. o I’applicazione di fibre (FRP) incollate analizzata in precedenti lavori realizzando, tra I’altro, prove
esternamente. sperimentali su elementi di dimensioni reali. I risultati ottenuti
La scelta della tecnica da adottare dipende dall’entita del sono presentati in questo paragrafo ma piu dettagliate
danno subito e dall’utilizzo della struttura dopo I’intervento; in informazioni possono essere trovate in [6-7].
tale fase non va comunque dimenticato che la struttura riparata Tre travi di lunghezza 4.55 m e sezione rettangolare di
non solo deve avere una capacita portante adeguata ma anche base 300 mm ed altezza 500 mm (Fig. 1) sono state provate
una resistenza al fuoco tale da garantire la sicurezza nel caso fino a rottura. Il rinforzo longitudinale ¢ costituito 2 barre
di un successivo incendio. P16 mm inferiori e 2 barre @12 mm superiori. Staffe
Una nuova tecnica ¢ stata recentemente sviluppata per il P8 mm/ 150 mm a due braccia sono state posizionate agli
rinforzo delle strutture in c.a., basata sull’applicazione di estremi della trave per impedire collasso a taglio. Le travi sono
camicie di piccolo spessore realizzate con calcestruzzi ad alte state realizzate con un calcestruzzo C20/25. Una cosi bassa
prestazioni fibrorinforzati [3-4] chiamati HPFRCC (high resistenza, abbinata ad una bassa percentuale di armatura
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longitudinale (0.3%), ¢ stata scelta per enfatizzare ’effetto del
rinforzo strutturale.

Una trave ¢ stata utilizzata come riferimento mentre una
camicia di 40 mm di spessore ¢ stata applicata sulla seconda
trave, come mostrato in Figura 2. La terza trave ¢ stata
inizialmente danneggiata, caricandola fino allo snervamento
dell’armatura e poi, dopo averla scaricata, riparata applicando
lo stesso sistema utilizzato per la seconda trave. In questo
modo ¢ stato possibile verificare 1’efficacia della tecnica
proposta su un trave integra (rinforzo) e su una trave
danneggiata (riparazione).

L’HPFRCC utilizzato nella ricerca ¢ un calcestruzzo con
dimensione massima dell’aggregato di 2 mm rinforzata con
fibre in acciaio (2.5% in volume). Le fibre utilizzate sono
rettilinee con una lunghezza di 15 mm ed un diametro di
0.18 mm.
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Figura I - Geometria della trave

Figura 2 - Rinforzo con camicia in HPRFCC

La resistenza a compressione del materiale ¢ risultata
uguale a 180 Pa. Il comportamento a trazione ¢ stato
determinato realizzando prove a trazione uniassiale su provini
ad osso di cane, come prescritto dalle linee guida CNR DT204
[8] per i calcestruzzi fibrorinforzati.
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Figura 3 - Comportamento a trazione del calcestruzzo
ad elevate prestazioni (HPFRCC)
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In Figura3 sono riportati i risultati delle prove di
caratterizzazione a trazione.

11 confronto tra i risultati ottenuti dalle prove a flessione su
quattro punti, eseguiti sulle tre travi sono mostrati in Figura 4,
in termini di curve carico spostamento per la trave di
riferimento, quella rinforzata con la camicia ad alte
prestazioni, ed i risultati della trave danneggiata e poi riparata.

Si puod notare I’efficacia della camicia in HPFRCC che
consente non solo un aumento di capacita portante ma anche
un aumento della rigidezza dell’elemento.

500 - Load [kN]
400 ; /Strengthened
300 ] /Repaired
200 ;
100 ;
4 Displacement [mm]
0 - | I R —
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Figura 4 - Confronto tra la trave non rinforzata, rinforzata
e trave danneggiata e poi riparata

3. VALUTAZIONE DELLA RESISTENZA RESIDUA
DOPO INCENDIO DI TRAVI IN C.A.

La possibilita di utilizzare la tecnica di rinforzo descritta
nel precedente paragrafo, anche nella riparazione di travi
danneggiate da incendio, viene qui analizzata eseguendo
analisi numeriche. In una prima fase, ¢ stata presa in
considerazione una trave avente la stessa sezione dei campioni
utilizzati nelle prove sperimentali (300x500 mm). Per quanto
riguarda 1’armatura, si ¢ ipotizzata la presenza di 4 barre
@lémm (Fig. 5), entita superiore rispetto a quella
sperimentale, al fine di avere una percentuale tipica di una
trave esistente (0.6%).

Figura 5 - Sezione della trave soggetta al fuoco

Il comportamento a compressione del calcestruzzo ¢ stato
simulato con il legame di Kent e Park, assumendo una
resistenza cilindrica del calcestruzzo di 30 MPa. L’acciaio ¢
caratterizzato da un legame elasto-plastico incrudente con
tensione di snervamento ed ultima pari, rispettivamente, a 560
e 670 MPa.



Al fine di determinare le proprieta della sezione dopo
I’esposizione al fuoco, un’analisi termica ¢ stata eseguita
utilizzando un programma ad elementi finiti che risolve
I’equazione di Fourier per la trasmissione del calore a livello
sezionale [9] e considerando la curva standard di incendio
I1SO834 [10]. 11 fuoco ¢ considerato agente su tre lati, cosi
come mostrato in Figura 5, e le caratteristiche termiche dei
materiali sono quelle suggerite dall’Eurocodice 2 [11].

Le resistenza residue della trave dopo diverse durate di
esposizione all’incendio sono state determinate utilizzando la
procedura analitica proposta in [12], basata sull’integrazione
diretta dei legami costituivi dei materiali (varianti a seconda
della temperatura raggiunta). A questo scopo, le proprieta
residue del calcestruzzo (dopo raffreddamento) sono state
prese uguali a quelle del materiale a caldo, utilizzando i valori
forniti dall’Eurocodice 2 [11] per calcestruzzi con aggregati
silicei, come mostrato in Figura 6a.
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Figura 6 - Resistenza residua dopo raffreddamento
per calcestruzzo (a) ed acciaio (b)

Il decadimento della resistenza residua dell’acciaio ¢
modellato utilizzando i risultati sperimentali ottenuti in [13]
per barre laminate a caldo (Fig. 6b).

In Figura 7 sono mostrati i risultati ottenuti in termini di
momento resistente ultimo per diverse durate di incendio.
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Figura 7 - Resistenza residua della trave dopo differenti
durate di incendio

4. RIPARAZIONE DEGLI ELEMENTI A SEGUITO
DI INCENDIO

La trave danneggiata a seguito di differenti durate di
incendio ¢ quindi riparata con una camicia di calcestruzzo
fibrorinforzato al alte prestazioni (HPFRCC) di 40 mm di
spessore, disposta su tre lati (Fig. 2).

La capacita portante della trave dopo I’applicazione della
camicia in HPFRCC ¢ mostrata in Figura 8. In particolare la
curva inferiore rappresenta la variazione del momento ultimo
residuo per diverse durate di incendio mentre la curva
superiore ¢ relativa al momento ultimo della sezione
inizialmente danneggiata da incendio e poi riparata con la
camicia in HPFRCC. Si pud notare il benefico effetto della
camicia su travi danneggiate da incendi di durata fino a 180°.
Come si evince dalla Figura 8, infatti, il momento ultimo della
trave riparata risulta essere sempre superiore di quello iniziale
dell’elemento non danneggiato
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200 —
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Figura 8 - Resistenza della trave rinforzata e di quella non rinforzata
dopo diverse durate di incendio



5. RESISTENZA AL FUOCO DELLE TRAVI
RIPARATE

Quando una struttura viene riparata dopo I’incendio
occorre garantire che questa abbia una resistenza al fuoco
almeno uguale a quella della struttura originaria. Accade
spesso che la resistenza al fuoco debba essere incrementata, ad
esempio quando la resistenza originaria non rispetta le attuali
prescrizioni normative. Per questo diventa necessario valutare
il comportamento della trave riparata con I’incamiciatura ad
alte prestazioni in presenza di un nuovo incendio.

Occorre, quindi, eseguire una nuova analisi termica sulla
trave riparata. A tale scopo € necessario conoscere le proprieta
termiche del calcestruzzo ad elevate prestazioni (HPFRCC). 11
comportamento  termico  del’HPFRCC puo  differire
significativamente rispetto a quello di un calcestruzzo
tradizionale a causa della maggior compattezza della matrice e
della presenza di un elevato quantitativo di fibre in acciaio.
Solo poche prove per la determinazione delle caratteristiche
termiche sono disponibili in letteratura [14]; i primi risultati
mostrano che la conducibilita termica puo arrivare ad essere
circa il doppio rispetto a quella di un calcestruzzo tradizionale.
In accordo con questi risultati, per L’HPFRCC si ¢ utilizzata
una conduttivita termica in funzione delle temperatura doppia
rispetto a quanto suggerito dall’Eurocodice 2 [11], come
mostrato in Figura 9.

Anche i dati riguardanti il decadimento della resistenza a
trazione all’aumentare della temperatura negli HPFRCC sono
relativamente scarsi. Nelle successive analisi sono stati
utilizzati i risultati forniti in [15]: le prove effettuate mostrano
un rapido decremento della resistenza a trazione fino a 150°C
ed un comportamento stabile per temperature superiori
(Fig. 10). Per temperature superiori a 950°C la resistenza a
trazione del materiale ¢ stata considerata nulla.

Con queste assunzioni si ¢ eseguita una analisi termica
considerando il fuoco agente su tre lati (Fig.5) e
successivamente si ¢ valutata la capacita resistente a caldo
della trave con una procedura analoga a quella descritta nel
Paragrafo 3.
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Figura 9 - Conducibilita termica dell’ HPFRCC
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Figura 10 - Resistenza a trazione dell’HPFRCC in funzione
della temperatura raggiunta

A tal fine sono state utilizzate le leggi di decadimento per
calcestruzzo ordinario ed acciaio fornite dall’Eurocodice 2, e
quelle di Figura 11 per ’HPFRCC in trazione.

La legge di decadimento della resistenza in compressione
del fibrorinforzato ¢ stata assunta pari a quella del calcestruzzo
ordinario.

Come esempio dei risultati ottenuti, la Figura 11 mostra la
trave analizzata, danneggiata da un primo incendio di durata
60’, riparata con la camicia in HPFRCC di 40 mm di spessore
e soggetta ad un nuovo incendio. Si pud notare come la trave
riparata sia in grado di garantire una capacitad portante
superiore e quelle della trave originaria non danneggiata, fino
ad un nuovo incendio di durata 180°.

In Figura 12 sono riportate le curve di danneggiamento, a
causa dell’esposizione al fuoco, di travi riparate a causa di un
danno iniziale causate da incendi di durata 60°, 90’ e 120°. Si
puo notare, ed esempio, che una trave danneggiata da un
incendio di durata 120’ puo essere riparata con una camicia in
HPFRCC e garantire una capacita portante superiore a quella
iniziale anche per un’esposizione ad un nuovo incendio di
durata 120°.
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Figura 11 - Comportamento della trave riparata dopo un incendio
iniziale di 60’ e soggetta ad un nuovo incendio
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Figura 12 - Comportamento della trave dopo diversi incendi iniziali
e soggetta a nuovo incendio

6. RIPARAZIONE DI ELEMENTI PRESSO-INFLESSI
Al fine di generalizzare la procedura adottata si ¢
considerato il caso di un pilastro in c.a. avente stessa
geometria di sezione trasversale della trave illustrata nei
precedenti paragrafi (300x500mm) con armatura pari a 4

16 mm per ogni lato, esposto al fuoco su 4 lati.

6.1 Pilastro soggetto a incendio

La verifica del suddetto elemento strutturale richiede la
definizione di domini di resistenza, calcolati seguendo lo
stesso procedimento e le stesse leggi di degrado dei materiali
descritti per 1I’elemento trave.

In particolare, le condizioni di equilibrio della sezione sono
state formulate attraverso integrazione diretta dei legami
costituivi dei materiali, tenendo conto delle variazioni di
caratteristiche meccaniche al variare della temperatura
raggiunta in ogni punto. I domini di interazione M-N per la
sezione oggetto di studio, sono riportati in Figura 13
relativamente al solo momento positivo, a temperatura
ambiente e per durate di esposizione al fuoco pari a 60, 90,
120, 150 e 180 minuti.
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Figura 13 - Domini M-N per sezione soggetta a fuoco su 4 lati

Al crescere della durata di esposizione al fuoco,

ovviamente, si riduce la capacita portante massima della
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sezione. La circostanza che nella zona di tensoflessione, fino
alla durata di incendio di 60’, i domini risultano molto
prossimi, € motivata dal fatto che le armature non raggiungono
temperature tali da provocare il degrado della tensione di
snervamento, che si verifica intorno ai 550°.

6.2 Pilastro danneggiato dal fuoco e riparato con camicia
in HPFRCC

A seguito del danneggiamento, si ipotizza una riparazione
con una camicia costituita da materiale HPFRCC di 40 mm di
spessore disposta sui quattro lati. Le caratteristiche del
calcestruzzo fibrorinforzato ed i legami costitutivi adottati per
la costruzione dei domini sono indicati nel paragrafo 3.

A titolo di esempio in Figura 14 sono riportati i domini
della sezione a temperatura ambiente, della stessa sezione a
seguito di incendi di durata pari a 60’ e 180’ ed i domini della
sezione rinforzata, dopo tali danneggiamenti (denominate
r 60’ er_180’, rispettivamente).

Appare evidente il notevole incremento di resistenza ultima
fornita dalla camicia di rinforzo, che garantisce alla sezione
danneggiata prestazioni ben piu elevate di quelle originali.
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Figura 14 - Domini M-N per sezione soggetta a fuoco su 4 lati per
durate pari a 60’ e 180’ e poi rinforzata con camicia in HPFRCC

6.3 Resistenza al fuoco del pilastro riparato con camicia
in HPFRCC

Al fine di verificare la sicurezza al fuoco della sezione cosi
rinforzata, ¢ stato considerato il caso della sezione danneggiata
inizialmente da un fuoco su 4 lati, rinforzata e soggetta ad un
nuovo incendio, agente sempre su 4 lati. I legami costitutivi
del nucleo centrale sono stati variati, con le leggi di degrado
gia descritte, a partire da una condizione iniziale gia
danneggiata, relativa alle condizioni residue a seguito del
primo incendio. Il degrado del calcestruzzo fibrorinforzato in
compressione e trazione ¢ stato assunto come descritto nel
paragrafo 5. In Figura 15a ¢ illustrato il comportamento della
sezione soggetta ad incendio di durata pari a 90 minuti, poi
rinforzata e soggetta a nuovo incendio di 90’. In Figura 15b si
¢ fatto riferimento ad un primo incendio di 180’ sulla sezione
non rinforzata e ad un secondo incendio, ancora di 180 sulla
sezione rinforzata.

I risultati ottenuti evidenziano 1’efficacia della tecnica di
rinforzo analizzata: la sezione rinforzata soggetta a fuoco su
quattro lati fino a durate di 180°, presenta resistenza ultime
maggiori della sezione originale, non danneggiata.
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Figura 15 - Domini M-N per sezione soggetta a fuoco su 4 lati per
durate pari a 90° (a) e 180, rinforzata con camicia in HPFRCC e
soggetta a nuovo incendio di 90’ (a) e 180’ (b)

7. CONCLUSIONI

La tecnica di incamiciatura in HPFRCC, che si ¢ dimostrata
interessante per aumentare sia resistenza che rigidezza di
elementi in c.a., nel caso di rinforzo e di riparazione, appare
molto efficace nel caso di danni dovuti all’incendio.

In particolare, una camicia in HPFRCC di piccolo spessore
(40 mm) permette un significativo incremento della resistenza
in travi e pilastri in c.a. danneggiate dal fuoco e assicura un
buon comportamento della struttura riparata nel caso di un
nuovo incendio, fino a durate di 180°.

La tecnica proposta presenta anche vantaggi di tipo
tecnologico. Prima dell’applicazione del rinforzo ¢ sufficiente
provvedere ad una rimozione del calcestruzzo pit ammalorato,
ad esempio mediante sabbiatura, e si puo passare direttamente
al getto della camicia di rinforzo. Non ¢ quindi necessario,
come in altre tecniche di riparazione, provvedere a livellare la
superficie o a ripristinare il copriferro. Inoltre non ¢ necessaria
I’applicazione di primer o resine per garantire 1’adesione della
camicia di rinforzo all’elemento originario.

I risultati appaiono molto promettenti ma senz’altro
ulteriori verifiche devono essere fatte. In particolare appare
necessario eseguire ulteriori indagini sul comportamento del
calcestruzzo ad alte prestazioni (HPFRCC) ad alte temperature
e verificare i risultati ottenuti con prove sperimentali.
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VALUTAZIONE DEL COMPORTAMENTO SOTTO CARICHI CICLICI
DI NODI TRAVE-PILASTRO REALIZZATI CON CALCESTRUZZO
CON AGGREGATI RICICLATI
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SOMMARIO

In questo studio ¢ stato analizzato il comportamento sotto carichi ciclici di tre nodi trave-pilastro in scala 2/3, uno progettato con
calcestruzzo tradizionale facendo riferimento alle specifiche dell’Eurocodice 8 e gli altri due con calcestruzzo contenente il 30% di
aggregato riciclato progettati considerando la minore resistenza a trazione e il minore modulo di elasticitd di questo tipo di
calcestruzzo.

Sulla base dei risultati sperimentali ottenuti si ¢ potuto constatare come il calcestruzzo confezionato sostituendo il 30% di aggregato
naturale con aggregato riciclato mostri un comportamento sotto carichi ciclici molto simile a quello del calcestruzzo tradizionale.

SUMMARY

In this work the behaviour of three beam-column joints made at 2/3 scale was studied. The first joint was made of conventional
concrete as reference and it was designed on the basis of the Eurocode 8; further two joints were made of recycled-aggregate
concrete by replacing 30% natural with recycled-concrete aggregate and they were designed taking into due account the lower tensile
strength and the lower elastic modulus of recycled-aggregate concrete.

On the basis of the experimental results obtained the behaviour of recycled-aggregate concrete under cyclic loading proved to be very
similar to that of conventional concrete.

1. INTRODUZIONE tra il 20% e il 60% del volume totale della matrice cementizia.

Le problematiche ambientali stanno ormai interessando La zona interfacciale tra I’impasto di cemento e gli aggregati ¢
diversi ambiti della scienza, cercando metodi attraverso i quali considerata generalmente “I’anello debole” nel calcestruzzo in
poter diminuire I’impatto che fino ad ora I'uomo ha prodotto quanto essa ne determina il funzionamento meccanico [9].
sull'ambiente con la sua evoluzione. L’ingegneria dei 11 calcestruzzo con aggregati riciclati presenta, invece, una
materiali, tra le diverse alternative, studia 1’'uso di aggregati struttura pit  complessa di quella del calcestruzzo
riciclati, provenienti dalla demolizione di opere civili, da convenzionale perché, a differenza di quest’ultimo, ha due
impiegare nella produzione di nuovo calcestruzzo come modo zone interfacciali. Una di queste zone si crea tra 1’aggregato
per diminuire il consumo di risorse non rinnovabili ottenute da riciclato e il nuovo impasto di cemento (nuova zona
attivita estrattiva e, nello stesso tempo, ridurre la quantita di interfacciale) e 1’altra tra 1’aggregato riciclato e la vecchia
macerie da demolizione conferite in discarica. Dati recenti in malta aderente alla superficie (vecchia zona interfacciale) [6-
letteratura [1-5] hanno dimostrato come 1’uso di aggregato 8]. In questo modo, sara la quantita cosi come la qualita della
riciclato utilizzato in quantitd relativamente bassa non malta aderente alla superficie degli aggregati riciclati uno dei
modifichi sostanzialmente le proprieta del calcestruzzo, ed principali parametri che influenzeranno il comportamento
attualmente, le Norme Tecniche per le Costruzioni, meccanico del calcestruzzo riciclato.
autorizzano 1’impiego fino al 30% di aggregato costituito da
calcestruzzo riciclato per la produzione di -calcestruzzo 2. MATERIALI E METODI
strutturale.

Studi condotti su calcestruzzo confezionato con aggregati 2.1 Materiali impiegati
in calcestruzzo riciclato [6-8] hanno consentito di osservare Sono state preparate due miscele di calcestruzzo, una solo
come una sostanziale differenza nel comportamento con aggregati naturali ed una sostituendo il 30% di aggregato
meccanico tra calcestruzzo con aggregati riciclati e grosso naturale con calcestruzzo riciclato, con lo stesso
calcestruzzo convenzionale sia da imputare alla vecchia malta rapporto acqua/cemento pari a 0,53 e la stessa lavorabilita
aderente alla superficie degli aggregati riciclati. dell’impasto (consistenza fluida S4). Sono stati mantenuti

Assimilando il calcestruzzo convenzionale ad un materiale costanti il dosaggio di cemento (tipo CEM II-A/L 42.5 R), pari
composito, esso puo ritenersi costituito da tre parti: aggregato a 350 kg/m®, di acqua d'impasto (185 kg/m®), di additivo
grosso, matrice di malta con aggregati fini, e zona interfacciale superfluidificante (3,5 kg/m’, pari all’l,0% in peso sul
tra aggregato grosso e matrice di malta. Anche se la zona cemento), di sabbia fine (0-4 mm) pari a 345 kg/m® (20%
interfacciale risulta di per sé molto ristretta, questa occupa dell’inerte totale), di sabbia grossa (0-5 mm) pari a 345 kg/m’
un’ampia porzione relativa dell’impasto di cemento, stimata (20% dell’inerte totale), di ghiaia (11-22 mm) pari a 525
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kg/m® (30% dell’inerte totale). Le miscele differivano per la
frazione di aggregato con pezzatura 6-12 mm che nella
miscela di calcestruzzo tradizionale era costituita da 525
kg/m® di ghiaietto naturale, con massa volumica pari a 2580
kg/m® ed assorbimento d’acqua pari a 2,2%, mentre nelle
miscele con aggregato riciclato era costituita da 500 kg/m® di
calcestruzzo riciclato, con massa volumica pari a 2470 kg/m’
ed assorbimento d’acqua pari a 7,0%. Nella Figura 1 vengono
presentate le curve granulometriche degli aggregati utilizzati
per il confezionamento del calcestruzzo.
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Figura I - Granulometrie degli aggregati utilizzati
nel confezionamento dei calcestruzzi

2.2 Modalita di prova

Per analizzare il comportamento sotto carichi ciclici del
calcestruzzo confezionato con aggregati in calcestruzzo
riciclato sono state realizzate prove in scala 2/3 (Figura 2) su
due tipi di nodi (tipo A e tipo B), con diverso tipo di geometria
€ armatura.

Figura 2 - Schema generale del nodo

Per la prova sul nodo di tipo A sono stati costruiti due nodi
trave-pilastro con ciascuno dei due tipi di calcestruzzo
(aggregati naturali o riciclati), facendo riferimento alle
specifiche dell’Eurocodice 8. Le dimensioni adottate per la
sezione del pilastro sono di 200 x 200 mm per un’altezza di
1950 mm, con 8¢12 di armatura longitudinale e staffe ¢6 ogni
50 mm per la zona critica ¢ ¢6 ogni 100 mm per la parte
restante. Per la trave le dimensioni adottate sono di 200 x 200
mm per una lunghezza di 1650 mm, con 3+3¢12 di armatura
longitudinale, e staffe ¢6 ogni 50 mm per la zona critica e
$6 ogni 100 mm per la parte restante. In questa prova il carico
assiale applicato al pilastro ¢ risultato trascurabile.

Per la prova sul nodo di tipo B si ¢ costruito un solo nodo
trave-pilastro con calcestruzzo con 30% di aggregati in
calcestruzzo riciclato, considerando nella sua progettazione,
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oltre alle specifiche dell’Eurocodice 8, la minore resistenza a
trazione e il minore modulo di elasticita del calcestruzzo con
aggregati riciclati. Le dimensioni adottate per la sezione del
pilastro sono di 250 x 280 mm per un’altezza di 1950 mm, con
8¢12 di armatura longitudinale e staffe ¢6 ogni 50 mm per la
zona critica e ¢6 ogni 100 mm per la parte restante. Per la
trave le dimensioni adottate sono di 200 x 250 mm per una
lunghezza di 1650 mm, con 3+3¢12 di armatura longitudinale
e staffe ¢6 ogni 50 mm per la zona critica e ¢6 ogni 100 mm
per la parte restante. In questa prova ¢ stato applicato al
pilastro un carico assiale di 200 kN.

Le prove cicliche sono state realizzate secondo lo schema
di Figura 3, imponendo spostamenti di 25, 50, 75, 100, 125 ¢
150 mm.

i
3
8
v \/ \/ v v \/ Tompo
Figura 3 - Prove di carico ciclico: diagramma degli spostamenti
imposti nel tempo
3. RISULTATI E DISCUSSIONE

3.1 Proprieta meccaniche del calcestruzzo

3.1.1 Prova di resistenza meccanica a compressione

La prova di resistenza a compressione ¢ stata condotta in
accordo alle direttive stabilite nella norma UNI EN 12390-3,
sottoponendo ciascun provino a sollecitazione assiale, con
incremento del carico constante fino alla rottura, dopo averlo
ruotato di 90° rispetto alla posizione di confezionamento a
garanzia della sufficiente regolarita delle superfici delle facce
del provino a contatto con le piastre meccaniche della
macchina.

Per valutare I’andamento della resistenza meccanica nel
tempo si sono effettuate prove di schiacciamento dopo 3, 7 e
28 giorni di stagionatura. Per ogni stagionatura sono stati
portati a rottura 3 provini per ciascun tipo di calcestruzzo.

I risultati delle prove di resistenza meccanica a
compressione per i diversi conglomerati sono riassunti nella
Tabella 1. In tale tabella sono stati riportati anche i valori della
differenza percentuale tra le resistenze raggiunte dal
calcestruzzo di riferimento e i calcestruzzi realizzati con 30%
di aggregato riciclato. Questa differenza, nel caso del nodo
tipo A, supera i limiti riscontrati in letteratura [9], dove con
percentuali di sostituzione del 20-30% le perdite di resistenza
risultano inferiori al 5% a 28 giorni di stagionatura. Infatti, per
il calcestruzzo confezionato per il nodo di tipo A queste
differenze sono risultate comprese tra il 19% e il 23%. Il
calcestruzzo confezionato per il nodo di tipo B, invece,
presenta una resistenza a compressione all'incirca pari a quella
del calcestruzzo con aggregati naturali.

Queste differenze di resistenza rispetto al calcestruzzo di
riferimento si possono spiegare considerando la resistenza del
calcestruzzo originario di cui € costituito 1'aggregato riciclato,
che ¢ uno dei parametri che influiscono sulle proprieta del
calcestruzzo confezionato con aggregati riciclati. Cosi, nel



caso in cui gli aggregati provengano da calcestruzzi con bassa
resistenza, anche diminuendo il rapporto acqua/cemento non si
possono ottenere resistenze piu alte di quelle condizionate
dalla vecchia malta aderente agli aggregati riciclati. Invece, se
la resistenza a compressione del calcestruzzo di origine ¢
maggiore di quella del -calcestruzzo di controllo, il
calcestruzzo realizzato con aggregati riciclati pud raggiungere
resistenze uguali o maggiori di quelle del calcestruzzo di
controllo [6, 10-13].

Tabella I - Resistenza meccanica a compressione dei calcestruzzi

Calcestruzzo Calcestruzzo con Calcestruzzo con
convenzionale riciclato nodo A riciclato nodo B
(MPa) (MPa) (MPa)
3 giorni 20,7 13,2 (-36,4%) 24,8 (+20%)
7 giorni 25,6 17,5 (-31,7%) 29,3 (+14%)
28 giorni 33,9 25,9 (-23,8%) 34,5 (+1,7%)

Nel caso dell’aggregato in calcestruzzo riciclato utilizzato
nel presente lavoro, occorre considerare che il materiale ¢
stato fornito da un impianto di riciclaggio; questo ha permesso
di lavorare con materiale reale prodotto in questi impianti, ma
non ha consentito di avere il necessario controllo sulla qualita
del calcestruzzo di origine. Tuttavia, sulla base di queste
premesse e dei risultati delle prove di resistenza a
compressione per i diversi calcestruzzi, si puo concludere che,
nel caso del calcestruzzo con aggregati riciclati realizzato per
il nodo di tipo A, la resistenza del calcestruzzo di origine era
minore di 30 MPa, mentre la resistenza del calcestruzzo di
origine nel caso del nodo di tipo B dovrebbe essere stata
maggiore.

Inoltre, nel caso del calcestruzzo confezionato per il nodo
di tipo A occorre anche tenere in considerazione il fatto che
l'elevata perdita di resistenza potrebbe essere dovuta alla
diversa tecnica di vibrazione utilizzata, manuale per il
calcestruzzo con aggregati riciclati e meccanica per il
calcestruzzo normale. Il calcestruzzo con aggregati riciclati,
come risultato della tecnica di vibrazione manuale, ha
presentato un grado di compattazione pari a 0,93, mentre
quello con inerti naturali aveva un grado di compattazione
prossimo a 1,00. Per quanto riguarda il calcestruzzo per il
nodo di tipo B ¢ stato nuovamente impiegata vibrazione
meccanica ottenendo un grado di compattazione di 0,99.

3.1.2 Resistenza a trazione

La resistenza meccanica a trazione dei calcestruzzi ¢ stata
valutata mediante una prova di trazione indiretta eseguita
come stabilito dalla norma UNI EN 12390-6 su tre provini
cubici 10x10x10 cm per ogni conglomerato, a 3, 7 e 28 giorni
di stagionatura.

Ogni provino ¢ stato sottoposto alla prova, come per
quella di compressione, ruotandolo di 90° rispetto alla
direzione di getto; in tale posizione il provino ¢ stato
sottoposto ad una sollecitazione di compressione, ad
incrementi costanti, attraverso due tondini metallici posti in
corrispondenza della linea mediana delle due facce opposte
del cubo.

Tabella 2 - Resistenza a trazione indiretta

Calcestruzzo Calcestruzzo con Calcestruzzo con
convenzionale riciclato nodo A riciclato nodo B
(MPa) (MPa) (MPa)
3 giorni 1,96 1,31 (-33,2%) 1,48 (-24,7%)
7 giorni 2,06 1,66 (-19,4%) 1,70 (-17,5%)
28 giorni 2,46 1,87 (-24,0%) 2,29 (-7,0%)

In Tabella 2 sono riportati i dati ottenuti dalla prova di
trazione indiretta effettuata sui provini. Tali risultati

- 447 -

confermano i dati riportati in letteratura, secondo i quali, a
parita di resistenza a compressione (Tabella 1), la resistenza a
trazione del calcestruzzo con aggregati riciclati risulta
penalizzata del 10% circa rispetto a quella del calcestruzzo
tradizionale [14-15].

3.2 Prove cicliche sui nodi

3.2.1 Nodo tipo A

Dal momento che le prove sono state realizzate con un
valore trascurabile di carico assiale sul pilastro, con il
progredire dell’azione ciclica si sono manifestati al centro del
nodo fessure da taglio diagonali e distacco del copriferro
(Figura 4).

Figura 4 - Fessurazione del nodo di tipo A.

In Figura 5 viene presentato il confronto dei risultati
ottenuti dai cicli di carico applicati sui due nodi di tipo A,
confezionati con calcestruzzo tradizionale e con calcestruzzo
con aggregati riciclati. Le differenze nella risposta registrata
nelle due prove si spiegano considerando il comportamento
del calcestruzzo armato sottoposto a carichi ciclici che,
secondo Penelis e Kappos [16], presenta 1 seguenti
meccanismi di trasferimento del taglio:

1 - azione delle staffe nelle fessure diagonali;

2 - resistenza al taglio del calcestruzzo nella zona compressa
al di sopra delle fessure;

3 - effetto di ingranamento degli inerti lungo le fessure;

4 - effetto spinotto offerto dalle armature longitudinali in

corrispondenza delle fessure.

In Figura 5 si pud osservare come il meccanismo
preponderante di trasferimento del taglio cambi allontanandosi
progressivamente dal campo elastico. In Figura 5a si osserva il
comportamento dei nodi sotto uno spostamento imposto che
supera di poco quello al limite di snervamento, con fessure
ancora assenti o poco visibili; il principale meccanismo di
trasferimento del taglio ¢ la resistenza del calcestruzzo nella
zona compressa, per cui la resistenza a compressione del
calcestruzzo risulta uno dei fattori maggiormente influenti sul
valore massimo della forza raggiunta per uno spostamento di
25 mm. Questo spiega il minor valore di forza raggiunto dal
nodo realizzato in calcestruzzo con aggregati riciclati, dal
momento che la sua resistenza a compressione ¢ risultata
minore di quella del calcestruzzo tradizionale.

A partire dalla Figura 5b si inizia ad osservare sulle curve
il cosiddetto effetto ‘pinching’, come risultato dell’inizio della
propagazione delle fessure. Dall’osservazione delle curve ¢
possibile riconoscere un maggiore effetto ‘pinching’ per la



prova realizzata con calcestruzzo con aggregati riciclati. I
risultati pubblicati da Watanabe et al [17] confermano questa
osservazione, ovvero, che nel calcestruzzo con aggregati
riciclati le fessure cominciano a propagarsi ad una tensione
minore che nel calcestruzzo tradizionale, cosi come quelli
mostrati da Casuccio et al [18], che evidenziano come gli

F-S ciclo 25mm

calcestruzzo con aggregati riciclati. Si evidenzia cosi la
maggiore influenza del meccanismo 3 (effetto di ingranamento
degli inerti lungo le fessure) nel trasferimento del taglio, che
nel caso del calcestruzzo con aggregati riciclati, vista la
maggiore presenza di rugosita dovuta alla malta aderente alla
superficie degli aggregati, risulta maggiore.
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Figura 5- Risposta isteretica dei nodi per spostamenti massimi di (a) 25 mm, (b) 50 mm, (c) 75 mm, (d) 100 mm, (e) 125 mm e (f) 150 mm.

aggregati riciclati, in confronto con gli aggregati naturali,
risultino maggiormente fratturati.

Dal confronto tra le due risposte & possibile osservare
come, allontanandosi progressivamente il calcestruzzo dal
campo elastico, la differenza di comportamento tra le due
prove si attenui. Questo fatto si spiega considerando 1’azione
degli altri meccanismi di trasferimento del taglio, dato che con
I’aumento delle fessure diminuisce 1’effetto del meccanismo 2
(resistenza al taglio della zona compressa). Cosi ¢ possibile
osservare come per i cicli di 75 mm e 100 mm rappresentati
nelle Figure Sc e 5d rispettivamente, i valori di forza ottenuti
per lo spostamento massimo siano maggiori nel caso del
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Questa osservazione ¢ congruente con i risultati presentati
da Casuccio et al [19] che, sulla base dei dati sperimentali
ottenuti, concludono che gli aggregati riciclati presentano una
maggiore adesione fra matrice cementizia ed aggregato
rispetto agli aggregati naturali.

In Figura 5e si osserva come le forze ottenute per
entrambe le prove comincino ad eguagliarsi per effetto della
sempre piu ridotta azione del meccanismo 3 di trasferimento
del taglio (ingranamento lungo le fessure). In questo modo,
rimane praticamente solo la resistenza offerta dalle staffe che,
essendo delle stesse dimensioni in tutte e due le prove,
producono una risposta simile, come si osserva in Figura 5f.



3.2.1.1 Analisi dell’energia dissipata

In tabella 3 sono riportati i valori del rapporto energia
dissipata/energia fornita (Ed/Ef) per le prove eseguite con
calcestruzzo normale e con calcestruzzo con aggregati
riciclato. Dai dati si osserva come nei primi cicli di carico il
rapporto tra energia dissipata ed energia fornita sia maggiore
per il calcestruzzo con aggregati riciclati, anche se I’energia
dissipata dal calcestruzzo con aggregati riciclati ¢ inferiore a
quella del calcestruzzo tradizionale. Questo ¢ dovuto al minore
modulo di elasticita del calcestruzzo con aggregati riciclati
[20-24], giacché D’energia necessaria per raggiungere un
determinato spostamento risulta minore. Confrontando i
rapporti fra energia dissipata ed energia fornita per i cicli
successivi, si osserva che tale rapporto tende a diminuire per il
calcestruzzo con aggregati riciclati. Anche se I’energia fornita
¢ sempre minore rispetto al calcestruzzo tradizionale, I’energia
dissipata ¢ molto piu bassa, per il maggiore effetto ‘pinching’
presente nelle curve di isteresi del calcestruzzo con aggregati
riciclati.

Tabella 3 - Rapporto tra energia dissipata e energia fornita

curve ampie e con un'alta dissipazione di energia,
caratteristiche di un tipo di rottura duttile. Dalla Figura 7 si
puo osservare anche come il comportamento del nodo prima
del ciclo da 125 mm sia molto stabile, € come le curve
presentino una minima perdita di resistenza al ripetersi di ogni
ciclo.

ciclo 25 mm

E ------- ciclo S0 mim
=
> ciclo 75 mm
o
g seeaess giclo 100 Fm
L
ciclo 123 mm
ciclo 150 mm

=20
Spostamento

Ed/Ef Ed/Ef
Calcestruzzo Calcestruzzo
tradizionale con riciclato
8+ 25 mm I 0,46 0,55
I 0,27 0,42
1 0,25 0,36
0+ 50 mm I 0,61 0,54
I 0,45 0,46
1 0,43 0,37
O+ 75 mm I 0,69 0,66
I 0,70 0,61
1 0,68 0,59
0+ 100 mm I 0,73 0,74
I 0,75 0,72
1 0,75 0,75
0+ 125 mm I 0,80 0,76
I 0,79 0,74
1 0,76 0,70
8+ 150 mm 1 0,84 0,80
3.2.2 Nodo tipo B

Il nodo di tipo B ha presentato un comportamento duttile
del tipo pilastro forte-trave debole con fessure da flessione
nella trave e, negli ultimi cicli di carico, distacco del
copriferro (Figura 6). Il pilastro non ha presentato alcuna
fessura durante tutta la prova.

Figura 6 - Fessurazione del nodo di tipo B

In Figura 7 si presentano le curve di isteresi delle prove
cicliche realizzate sul nodo di tipo B. Si possono osservare
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Figura 7 - Curve di isteresi per il nodo di tipo B

3.2.2.1 Punti caratteristici della curva di inviluppo

Nella Figura 8 ¢ mostrata la curva di inviluppo per il
comportamento isteretico del nodo di tipo B. Secondo Kim et
al [25], Iinviluppo delle curve di isteresi si pud rappresentare

attraverso linee rette congiungenti 1 tre punti che
corrispondono ai piu importanti cambiamenti di rigidita. La
prima variazione di rigidita (punto A) ¢ causata

dall’apparizione delle fessure diagonali nel nodo. Il punto B
corrisponde all’inizio dello snervamento dell’armatura
traversale del nodo. E, infine, il punto C corrisponde alla
massima resistenza al taglio del nodo prima della rottura del
calcestruzzo. In Tabella 4 si riportano i valori corrispondenti
ai punti A, B e C del nodo tipo B.

Inviluppo curve isterasi
25

o Forza (KN)

=

200

20
Spostamenta (mm)

Figura 8 - Curve di inviluppo del comportamento ciclico
del nodo di tipo B

In Tabella 4 si possono anche osservare i valori di duttilita
(Au/Ay) ottenuti dai cicli di isteresi, con valori di 3,05 e 4,34,
che sono, in generale, indice di buon comportamento duttile.
Questi valori coincidono inoltre con i dati presentati da Xiao
et al [26] nel loro studio sul comportamento sismico di
strutture in calcestruzzo armato con aggregato riciclato.




Tabella 4 - Punti caratteristici della curva di inviluppo per il nodo di
tipo B

Spostamento Spostamento

positivo negativo
Acr (mm) -2,21 2,44
Fer (kN) 3,86 -3,90
Ay (mm) -43,04 28,34
Fy (kN) 20,35 -15,28
Amax (mm) -52,99 50,06
Fmax (kN) 20,29 -17,78
Au (mm) -150,5 122,46
Fu (kN) 15,10 -15,72
Au/Ay 3,50 4,34

3.2.2.2 Analisi dell’energia dissipata

In Tabella 5 sono riportati energia dissipata, energia
fornita ed il rapporto fra energia dissipata ed energia fornita
per il nodo di tipo B. Dai dati si pud osservare come i valori di
energia dissipata e fornita variino minimamente per ogni
ripetizione di ciascun ciclo di una determinata ampiezza.
Questo ¢ dovuto alla bassa perdita di rigidita durante le
ripetizioni dei cicli. Solo nell’ultimo ciclo da 125 mm si
osserva una notevole diminuzione dei valori di energia rispetto
ai cicli precedenti a causa della rottura della barra
longitudinale della trave.

Tabella 5 - Energia dissipata e fornita nel nodo di tipo B

Ed Ef
(kNmm) (KNmm) Ed/EF
0+ 25 mm I 353,86 503,04 0,70
1T 293,06 474,51 0,62
it 302,99 491,94 0,62
£ 50mm 1 1178,02 1579,35 0,75
I 992,32 1408,47 0,70
1 867,63 1280,02 0,68
0+ 75 mm I 2144,89 2610,14 0,82
1T 1963,24 2468,02 0,80
it 1859,85 2362,99 0,79
0+ 100 mm 1 3291,66 3845,36 0,86
1T 3007,39 3572,09 0,84
1T 3144,56 3690,02 0,85
0+ 125 mm I 4172,00 4752,01 0,88
1T 4027,48 4467,50 0,90
11T 2617,37 3058,85 0,86
4. CONCLUSIONI
Dall’analisi dei risultati ottenuti dai nodi realizzati con
calcestruzzo confezionato con 30% di aggregato in
calcestruzzo riciclato si possono dedurre le seguenti
conclusioni.

Applicando le specifiche dell’Eurocodice 8 il nodo di tipo
A ha presentato un comportamento fragile, con fessure
diagonali nel nucleo del nodo, scorrimento delle barre
longitudinali della trave e distacco del copriferro. Le curve di
isteresi sono risultate strette, caratteristiche di comportamenti
fragili, con un marcato effetto ‘pinching’.

Il nodo di tipo B, invece, progettato considerando la
minore resistenza a trazione del calcestruzzo con aggregati
riciclati ed il minore modulo di elasticita, ha avuto un
comportamento duttile del tipo pilastro forte-trave debole,
presentando solo fessure di flessione nella trave senza
fessurazione nel pilastro.

I risultati ottenuti dal nodo di tipo A hanno mostrato un
comportamento molto simile del calcestruzzo con aggregati
riciclati rispetto al calcestruzzo di riferimento, anche se le
resistenze a compressione differivano tra loro del 20%. Nelle
curve di isteresi, per spostamenti in campo anelastico si
osserva il maggiore effetto di ingranamento tra inerti del

calcestruzzo con aggregati riciclati a causa della loro
superficie piu ruvida. Questo effetto aumenta la resistenza al
taglio del calcestruzzo con aggregati riciclati rispetto al
calcestruzzo di riferimento negli ultimi cicli di isteresi.

Il soddisfacente comportamento sotto carichi ciclici del
nodo di tipo B permette di concludere che ¢ possibile 1'utilizzo
di un 30% di aggregato riciclato nel calcestruzzo per strutture
armate in zona sismica, considerandone tuttavia in modo
opportuno le caratteristiche di resistenza a taglio e di
rigidezza.
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SOMMARIO

I sistemi FRCM, “Fiber Reinforced Cementitious Matrix”, costituiscono la moderna risposta alle esigenze di nuovi materiali
strutturali e durevoli, per il ripristino, recupero e rinforzo delle strutture edilizie. Questi sistemi impiegano una speciale matrice
cementizia in sostituzione della resina epossidica (in questo caso il materiale composito viene definito FRP - Fiber Reinforced
Polymer ) come legante della fibra sintetica. In questa memoria si confrontano i comportamenti dei sistemi di rinforzo C-FRP ¢ PBO-
FRCM in funzione della temperatura di esercizio. I test condotti alle diverse temperature indicano che il sistema C-FRP perde il
100% delle prestazioni meccaniche dopo 1 ora a 80°C e circa 1’80% dopo 7 ore a 45°C. L’innesco prematuro del fenomeno di
delaminazione intermedia all’interfaccia adesiva nel rinforzo C-FRP ¢ dovuto alla scarsa resistenza al calore della resina epossidica
di cui ¢ costituita la matrice legante. Ulteriori test condotti a 30°C, indicano che tale fenomeno si manifesta gia a questa temperatura.
Da ultimo, si ¢ valutata 1’influenza dell’umidita come concausa nei meccanismi di crisi dei rinforzi strutturali C-FRP ¢ PBO-FRCM
esposti alle condizioni termoigrometriche di +80°C e 100% di U.R. Alla luce dei primi esiti sembra sia possibile concludere che le
proprieta meccaniche dei sistemi FRCM non siano influenzate dalle condizioni termigrometriche anche severe, essendo la matrice
legante di natura inorganica. Inoltre si ¢ evidenziato come i parametri ambientali influiscano notevolmente sul fenomeno di
delaminazione intermedia dei sistemi FRP. Sono in corso ulteriori studi per approfondire il comportamento in esercizio di strutture
rinforzate con i sistemi FRP e FRCM quando queste sono esposte a particolari condizioni termoigrometriche.

SUMMARY

Fiber Reinforced Polymer (FRP) is a structural reinforcement system used for retrofitting concrete and masonry. It consists of a
synthetic or mineral fiber with excellent mechanical performance and an organic matrix, usually epoxy resin, used as binding agent.
First introduced in Japan in the late eighties, this system is very much used like other traditional structural reinforcement systems
such as beton plaqué, reinforced slabs and mortars reinforced with structural synthetic fibers. A new structural reinforcement system
(Fiber Reinforced Cementitious Matrix - FRCM) was developed in last times. Actually, this system defers from the FRP
reinforcement system since the epoxy resin has been replaced with a special stabilized cement mix. In a special way, C-FRP and
PBO-FRCM systems have been compared taking into account the accelerated laboratory tests performed to check mechanical
performance and thermal, chemical and physical durability. The tests performed showed that PBO-FRCM system has the same
mechanical performance of unidirectional C-FRP with carbon fiber. Over more, the mechanical properties of PBO-FRCM, as with all
FRCM system, do not change whenever exposed to fire or high temperatures since the binding matrix is inorganic. In fact, load
increase related to temperature was detected in the sample reinforced with PBO-FRCM when compared with the sample tested
without reinforcement. FRP systems lose approximately 80% of their mechanical performance after 7 hours of exposure at 45°C and
100% after 1 hour at 80°C. At least, reinforcement with PBO-FRCM showed no alteration of mechanical properties when exposed at
+80°C and 100% Relative Humidity for long periods of time (28-60 days). Reinforcement with C-FRP exposed at the same
conditions lost approximately 100% efficiency due to the low resistance to heat and humidity of the epoxy binding agent. The
experimental data and those obtained from their elaboration evidence that FRCM reinforcement has many advantages with respect to
the traditional FRP. In particular, FRCM are wholly compatible with the structure to be reinforced (surface porosity of subbase where
system is applied remains unvaried), and the durability of this reinforcement, specially with respect to temperature and relative
humidity, is guaranted.

1. INTRODUZIONE impiegata ¢ il carbonio (C-FRP).

FRP (Fiber Reinforced Polymer) ¢ un sistema di rinforzo I sistemi di rinforzo FRCM - Fiber Reinforced
delle strutture in calcestruzzo, cemento armato € muratura, Cementitious Matrix - si differenziano dai compositi FRP in
costituito da una fibra (sintetica o minerale) ad alta prestazione quanto la resina epossidica ¢ stata sostituita da una speciale
meccanica ¢ da una matrice organica, solitamente una resina malta cementizia stabilizzata. In particolare il rinforzo FRCM
epossidica, che funge da legante [1]. Fino a pochi anni fa, a base di fibra di Poliparafenilenbenzobisoxazolo (PBO-
l'impiego degli FRP era diffuso principalmente negli USA e in FRCM) costituisce una innovazione nel campo dei ripristini
Giappone, che per primi avevano iniziato la sperimentazione ¢ strutturali delle opere in cemento armato, le cui prestazioni
le prime applicazioni, anche in seguito alla necessita di trovare meccaniche eguagliano il rinforzo C-FRP [2, 3, 4].
soluzioni piu performanti rispetto alle tecnologie tradizionali Questa ricerca ha avuto come obiettivo 1’analisi del
fino ad allora impiegate. Nel settore dei rinforzi strutturali di comportamento a flessione dei rinforzi C-FRP e PBO-FRCM
opere in cemento armato la fibra sintetica maggiormente applicati su provini in calcestruzzo, in differenti condizioni
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chimico-fisiche e termiche. E’ indubbio che parlando di
esposizione ad elevate temperature risulti esplicito il
riferimento alle problematiche di un incendio, evento che,
come noto, per quanto raro, pud pregiudicare la sicurezza
statica dell’elemento in calcestruzzo in modo drastico.
Esistono pero altre particolari condizioni di esercizio delle
strutture dove il problema dell’esposizione alle alte
temperature si pone in modo preponderante, situazioni che
possono risultare anche piu critiche di un incendio.

Per esempio, spesso si pone il problema di effettuare
adeguamenti statici in ambienti industriali dove le comuni
temperature di esercizio delle linee di produzione espongono
le strutture in calcestruzzo a carichi termici molto elevati.
Inoltre, problema analogo ma con temperature non molto
elevate, pud porsi in ambienti soggetti a diretta esposizione
solare per tempi relativamente lunghi (esposizione della
struttura in calcestruzzo alle temperature estive per 7/8 ore
consecutive).

Sappiamo, del resto, che i sistemi C-FRP vengono
applicati mediante impregnazione con resina epossidica la
quale, ad indurimento avvenuto, ¢ caratterizzata da un valore
critico di temperatura noto come “temperatura di transizione
vetrosa Tg”. In corrispondenza a tale valore, che
generalmente si attesta tra +70°C e +90°C in funzione della
resina impiegata, quest’ultima subisce una trasformazione,
passando da uno stato rigido e fragile ad uno viscoso e
gommoso. In queste condizioni, la matrice perde la capacita di
trasferire le sollecitazioni alle fibre di carbonio, con
conseguente decadimento delle proprietd meccaniche del
composito C-FRP.

Alcuni studi condotti hanno, inoltre, evidenziato che la
variazione del reticolo polimerico della resina inizia molto
prima (circa +50°C) del valore teorico della Tg (+70-90°C),
per poi concludersi al raggiungimento di detto valore. Il
grafico in figura 1 riassume molto sinteticamente questi
concetti: in particolare si evidenzia 1’andamento del modulo
elastico e della tensione di rottura di una resina epossidica al
variare della temperatura.
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Figura I - Temperatura di transizione vetrosa: variazione
delle caratteristiche meccaniche del reticolo polimerico

2. PROVE MECCANICHE

TERMICI: DESCRIZIONE

E TRATTAMENTI

2.1 Prova a flessione

La prova di flessione a quattro punti ¢ stata realizzata in
controllo di spostamento e velocita di corsa pari a 0,01
mm/min. La luce dell’interasse dei coltelli inferiori ¢ pari a
300 mm mentre la luce dell’interasse dei coltelli superiori €
pari a 100 mm.

2.2 Prova a compressione
La prova ¢ stata condotta in conformita alla norma UNI
EN 12390 parte 3.

2.3 Trattamento termico

11 trattamento ¢ stato eseguito con un forno appositamente
predisposto, con temperatura di esercizio compresa tra 20°C e
1100°C, programmatore termico digitale a 4 cicli
programmabili. La muffola riscaldante ¢ realizzata in gettata
unica di materiale refrattario cordielitico; mentre 1’isolamento
¢ stato realizzato in fibra ceramica ad alta densita .

2.4 Trattamento termico a vapore

Il trattamento termico a 80°C e 100% UR (umidita
relativa) ¢ stato eseguito mediante camera di stagionatura a
vapore, corredata di resistenze riscaldanti alettate, sensore
d’umiditda e temperatura e vaporizzatore con capacita di
nebulizzazione pari a 0,5 litri/h.

3. COMPORTAMENTO MECCANICO DEL
CALCESTRUZZO NON RINFORZATO ALLE
ALTE TEMPERATURE

La campagna sperimentale ¢ stata condotta su 40 provini
in calcestruzzo delle dimensioni di 400x100x100 mm (Ixpxh),
confezionati a pari mix design e maturati 28gg a temperatura
ambiente. Alla scadenza del periodo di maturazione, i provini
sono stati suddivisi in 8 serie da 5. Una serie ¢ stata mantenuta
a temperatura ambiente (20°C) quale riferimento. Le rimanenti
7 serie di provini, invece, sono state sottoposte a trattamento
termico. I provini, quindi, sono stati sottoposti al test di
flessione su quattro punti.

3.1 Risultati delle prove

I dati sperimentali evidenziano che nell’intervallo di
temperatura compreso tra +20°C e +130°C , la resistenza a
compressione e quella a flessione dei provini in calcestruzzo
rimane sostanzialmente invariata.

Per wvalori di temperatura superiori a +130°C, il
calcestruzzo subisce un progressivo degrado che si rileva dal
decadimento della resistenza a compressione e flessione. In
particolare abbiamo valutato la variazione della resistenza a
flessione in funzione della temperatura, come riportato in
figura 2.
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Figura 2 - Resistenza a flessione del calcestruzzo non
rinforzato in funzione della temperatura




L’esposizione del calcestruzzo non rinforzato alle alte
temperature innesca diversi processi di alterazione chimico-
fisica all’interfaccia pasta cementizia/aggregato. Per esempio a
200°C gli aggregati silicei iniziano a disidratarsi; mentre a
300°C, perdono parte della loro resistenza. A 400°C, poi,
inizia la disidratazione dell’idrossido di calcio presente nella
pasta cementizia e la resistenza del calcestruzzo si deteriora
ulteriormente. Il degrado causato da questi meccanismi ¢ ben
evidenziato dalle prove a flessione, molto piu di quanto &
rilevabile dai dati sperimentali di letteratura [5, 6, 7] relativi
alla prova di resistenza a compressione.

Nel calcestruzzo esposto a temperature superiori a 130°C
si determina uno “scollamento” tra gli inerti e la pasta
cementizia che li circonda, generando una microfessurazione
diffusa all’intero volume del provino. Eseguendo la prova di
flessione, si esalta questo “scollamento” presente nella matrice
cementizia, che si manifesta con un calo del 69%, mentre la
prova di compressione, agendo perpendicolarmente, tende a
“ricompattare” la matrice e l’influenza sulla resistenza a
compressione ¢ quasi trascurabile.

4. C-FRP: VARIAZIONE DEL CARICO MASSIMO
IN FUNZIONE DELLA TEMPERATURA, A PARI
TEMPO DI ESPOSIZIONE

La campagna sperimentale ¢ stata condotta su 40 provini
in calcestruzzo delle dimensioni di 400x100x100 mm (Ixpxh)
rispettivamente, confezionati a pari mix design e maturati
28gg a temperatura ambiente. I provini sono stati rinforzati
impiegando un tessuto unidirezionale di carbonio (grammatura
pari a 300 g/m?) da impregnare, in fase di applicazione al
provino, con resina epossidica e mantenuti a temperatura
ambiente. La configurazione del rinforzo ¢ quella indicata in
figura 3. Dopo 15gg dall’applicazione del rinforzo, i provini
sono stati suddivisi in 4 serie da 10. Una serie di provini ¢
stata mantenuta a temperatura ambiente, quale riferimento. Le
rimanenti 3 serie di provini, invece, sono state sottoposte a
trattamento termico per 1 ora compreso tra +20°C e +130°C. 1
provini, quindi, sono stati sottoposti a prova di flessione su
quattro punti; quelli trattati termicamente, allo scadere del
tempo di esposizione stabilito, sono stati estratti dal forno,
strumentati e testati.
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Figura 3 - Schema di rinforzo del sistema C-FRP

4.1 Risultati delle prove

Il diagramma in figura 4 mostra il confronto tra il valore
del carico di rottura medio raggiunto dai provini rinforzati con
C-FRP alle diverse temperature, a parita di tempo di
esposizione, rispetto al provino non rinforzato. Dai risultati
sperimentali si evince che il trattamento termico determina un
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degrado della matrice polimerica. Conseguentemente il
sistema C-FRP perde efficacia gia a +45°C come rinforzo
strutturale  (-28,6%), in quanto [’adesione al supporto
diminuisce fino ad azzerarsi, in funzione dell’aumento della
temperatura. Il calcestruzzo non rinforzato, nell’intervallo di
temperatura compreso tra +20°C e +130°C, non subisce alcun
decremento delle proprieta meccaniche.

5. C-FRP: VARIAZIONE DEL CARICO MASSIMO
IN FUNZIONE DEL TEMPO, A PARI
TEMPERATURA DI ESPOSIZIONE

Alla luce dei risultati finora esposti, ¢ stata avviata
un’ulteriore indagine sperimentale allo scopo di studiare il
comportamento del rinforzo C-FRP quando esso viene esposto
alla temperatura di +45°C per un periodo di tempo superiore a
60 minuti. La campagna sperimentale ¢ stata condotta su 40
provini in calcestruzzo delle dimensioni di 400x100x100 mm
(Ixpxh) rispettivamente, confezionati a pari mix design e
maturati 28gg a temperatura ambiente. Per la configurazione
di rinforzo e per la tipologia di rinforzo, si rimanda a quanto
specificato al punto 4. Dopo 15gg dall’applicazione del
rinforzo C-FRP, i provini sono stati suddivisi in 4 serie da 10.
Una serie di provini ¢ stata mantenuta a temperatura ambiente,
quale riferimento. Le rimanenti 3 serie di provini, invece, sono
state sottoposte a trattamento termico (+45°C) per tempi di
esposizione compresi tra 1 ora e 7 ore. Tutti i provini sono
stati sottoposti a prova di flessione su quattro punti; quelli
trattati termicamente, allo scadere del tempo di esposizione
stabilito, sono stati estratti dal forno, strumentati ¢ testati.

5.1 Risultati delle prove

Il diagramma in figura 5 mostra il confronto tra il valore
del carico di rottura medio raggiunto dai provini rinforzati con
C-FRP a parita di temperatura in funzione del tempo, rispetto
al provino non rinforzato.

Dai risultati sperimentali si evince che, i provini rinforzati
ed esposti per 4 ore alla temperatura di +45°C subiscono una
perdita del carico di circa il 60%, mentre se il periodo di
trattamento termico si protrae ulteriormente (7 ore di
esposizione) si arriva ad una perdita del carico del 82%.
Questi dati sono molto interessanti se si pensa che una
struttura in calcestruzzo pud essere esposta alle temperature
estive per 7/8 ore consecutive. Il calcestruzzo non rinforzato,
invece, nell’intervallo di temperatura compreso tra +20°C e
+130°C non subisce alcun decremento delle proprieta
meccaniche.
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Figura 4 - C-FRP: carico massimo in flessione in funzione
della temperatura, a pari tempo di esposizione 1h
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Figura 5 - C-FRP: carico massimo in flessione in funzione
del tempo, a pari temperatura di esposizione +45°C

6. C-FRP: CONFRONTO DEL COMPORTAMENTO
FLESSIONALE A T=25°C E T=30°C

Per meglio individuare il fenomeno dell’innesco
prematuro della delaminazione intermedia all’interfaccia
calcestruzzo/rinforzo C-FRP, ¢ stata approntata una serie di
provini prismatici, testati a flessione alla temperatura di
esercizio di +30°C. La campagna sperimentale ¢ stata condotta
su 20 provini in calcestruzzo delle dimensioni di 600x150x80
mm (Ixpxh) rispettivamente, confezionati a pari mix design e
maturati 28gg a temperatura ambiente. La configurazione del
rinforzo ¢ quella indicata in figura 6. Dopo 15gg
dall’applicazione del rinforzo C-FRP, i provini sono stati
suddivisi in 2 serie da 10. Una serie di provini ¢ stata
mantenuta a temperatura ambiente, quale riferimento. L’altra,
invece, ¢ stata sottoposta a trattamento termico (+30°C)
secondo la seguente modalita: il provino, una volta
strumentato, € stato chiuso all’interno di una camera
coibentata, mantenuto per 1 ora alla temperatura di +30°C e
quindi provato a flessione, mantenendo costante la
temperatura di esercizio.
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Figura 6 - Schema di rinforzo del sistema C-FRP

6.1 Risultati delle prove

Il diagramma in figura 7 mostra il confronto tra il valore
del carico di rottura medio raggiunto dai provini rinforzati con
C-FRP trattati a +30°C rispetto ai provini mantenuti a
temperatura ambiente.

Dai risultati sperimentali si evince che i provini rinforzati
ed esposti +30°C subiscono una perdita del carico di circa il
35%. Queste risultanze sperimentali sembrano indicare che,
gia a questa temperatura, 1’interazione FRP-substrato subisca
modifiche e si manifestino i primi fenomeni di scorrimento. Di
conseguenza la perdita di aderenza tra composito e
calcestruzzo determina un meccanismo di rottura fragile per
delaminazione.
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Figura 7 - C-FRP: carico massimo in flessione a T=+30°C
7. PBO-FRCM: VARIAZIONE DEL CARICO
MASSIMO IN FUNZIONE DELLA TEMPERA-
TURA, A PARI TEMPO DI ESPOSIZIONE
La campagna sperimentale ¢ stata condotta su 50 provini
in calcestruzzo delle dimensioni di 400x100x100 mm (Ixpxh)
rispettivamente, confezionati a pari mix design e maturati
28gg a temperatura ambiente. I provini sono stati rinforzati
impiegando il rinforzo PBO-FRCM, e mantenuti a
temperatura ambiente. La configurazione del rinforzo ¢ quella
indicata in figura 8. Dopo 15gg dall’applicazione del rinforzo
PBO-FRCM, i provini sono stati suddivisi in 5 serie da 10.
Una serie di provini ¢ stata mantenuta a temperatura ambiente,
quale riferimento. Le rimanenti 4 serie di provini, invece, sono
state sottoposte a trattamento termico compreso tra +20°C e
+550°C per 1 ora. I provini, quindi, sono stati sottoposti a
prova di flessione su quattro punti quelli trattati termicamente,
allo scadere del tempo di esposizione stabilito, sono stati
estratti dal forno, strumentati e testati.
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Figura 8 - Schema di rinforzo PBO-FRCM

7.1 Risultati delle prove

La tabella 1 riporta i valori medi del carico massimo
raggiunto dai provini rinforzati con PBO-FRCM e mantenuti
alle diverse temperature di esercizio (per 1 ora) e I’incremento
di detto valore rispetto al provino non rinforzato (vedi
paragrafo 3 della memoria).

E’ importante sottolineare che il calcestruzzo non
rinforzato esposto a temperature superiori a +130°C subisce
un decremento delle sue proprieta meccaniche. In particolare,
come gia ampiamente spiegato nel paragrafo 3, la resistenza a
flessione decade in modo drastico con I’aumentare della
temperatura.



I dati sperimentali evidenziano che il rinforzo PBO-
FRCM apporta alla struttura in calcestruzzo il proprio
beneficio in termini di incremento del carico anche in
condizioni di esposizione a temperature elevate. Da notare il
comportamento del rinforzo PBO-FRCM a +550°C: in queste
condizioni termiche il calcestruzzo non rinforzato ha perso
completamente la propria resistenza a flessione, mentre il
corrispondente provino rinforzato con PBO-FRCM mostra un
incremento del 173%. Questo fenomeno si spiega in quanto a
questa temperatura il rinforzo ¢ in grado di contrastare
completamente i fenomeni di scollamento tra pasta cementizia
ed inerti (che a +550°C sono massimi).

Tabella 1 - Valori medi di carico massimo del rinforzo C-FRP,
rispetto al calcestruzzo non rinforzato, in funzione della temperatura

Carico Max Carico Max A
Temperatura Cls Rinforzo Carico
PROVINI non rinforzato  PBO-FRCM
°C kN kN %
SERIE 1 20 10,5 23,26 +121,5
SERIE 2 130 per 1h 10,5 23,42 +123
SERIE 3 180 per 1h 4,95 9,66 +95,1
SERIE 4 350 per 1h 3,71 5,98 +61,2
SERIE 5 550 per 1h 1,55 4,24 +173

8. FRP E FRCM: VARIAZIONE DEL CARICO
MASSIMO IN FLESSIONE A +80°C E 100% U.R.

Particolare interesse acquisisce, inoltre, la valutazione
degli effetti dell’'umidita , che pud costituire un importante
fattore di coazione unitamente alla temperatura [8].

Alcuni provini di calcestruzzo rinforzati rispettivamente
con FRP e FRCM, sono stati sottoposti ad un ciclo
termoigrometrico (+80 C° e 100% di umidita relativa — U.R. -)
per valutare, in funzione del tempo, il mantenimento del carico
massimo in flessione. Il test & stato eseguito su 120 provini in
calcestruzzo delle dimensioni di 400x100x100 mm (Ixpxh),
confezionati a pari mix design e maturati 28gg a temperatura
ambiente. I provini sono stati suddivisi in 12 serie da 10
provini cadauna, ognuna delle quali ¢ stata trattata con
trattamento termico/igrometrico specifico. In figura 9 ¢
riportata la configurazione di rinforzo utilizzata per PBO-
FRCM e per C-FRP. Alla scadenza programmata (28 gg e 60
gg), tutti i provini sono stati sottoposti a prova di flessione su
quattro punti; nel caso dei provini trattati a +80°C, essi sono
stati raffreddati prima di procedere alla prova di flessione.

Rinforzo PBO-FRCM o C-FRP 3 T strato

260
Y y
7 7

Figura 9 - Schema di rinforzo

8.1 Risultati delle prove

La tabella 2, riporta i valori medi del carico massimo
raggiunto dai provini rinforzati con PBO-FRCM o con C-FRP
rispetto al provino non rinforzato, per le condizioni

termoigrometriche di +23°C e 55% di U.R. trattati per 28gg e
60gg. Nella medesima tabella ¢ indicato, inoltre, I’incremento
del carico ottenuto con il rinforzo.

La tabella 3, invece, riporta i valori medi del carico
massimo raggiunto dai provini rinforzati con PBO-FRCM o
con C-FRP rispetto al provino non rinforzato, per le
condizioni termoigrometriche di +80°C e 100% di U.R. trattati
per 28gg ¢ 60gg. Nella medesima tabella ¢ indicato, inoltre,
I’incremento del carico ottenuto con il rinforzo.

11 test di durabilita al vapore mostra che il rinforzo PBO-
FRCM non subisce alcuna alterazione dovuta alle condizioni
termoigrometriche cui ¢ stato esposto (+80°C e 100% UR,

+23°C e 55% UR), anche per tempi prolungati di trattamento.
Il rinforzo C-FRP, invece, quando viene esposto alla
temperatura di +80°C e 100% di umidita relativa perde la

quasi totalita della propria efficacia. Dai risultati sperimentali
si evidenzia che la particolare matrice cementizia del rinforzo
PBO-FRCM svolge una doppia azione protettiva nei confronti
della fibra di PBO: la prima riguarda le proprieta idrorepellenti
della matrice che evita il contatto tra la fibra di PBO e
I’'umidita. La seconda ¢ quella di isolare la fibra dalle
escursioni termiche anche a temperature elevate.

Tabella 2 - Valori medi di carico massimo dei rinforzi PBO-FRCM e
C-FRP, rispetto al calcestruzzo non rinforzato, alle condizioni di
+23°Ce 55% UR.

CONDIZIONI TERMICHE: +23°C e 55% U.R.

Tipo di Carico A
PROVINI rinforzo Durata Massimo Carico
gg kN %
SERIE 1  No rinforzo 28gg 10,65 ==
SERIE2  No rinforzo 60gg 10,62 ===
SERIES5 PBO-FRCM 28gg 23,50 +120,7
SERIE6 PBO-FRCM 60gg 23,34 +119,8
SERIE 9 C-FRP 28gg 23,42 +119,9
SERIE 10 C-FRP 60gg 23,25 +118,9

Tabella 3 - Valori medi di carico massimo dei rinforzi PBO-FRCM e
C-FRP, rispetto al calcestruzzo non rinforzato, alle condizioni di
+80°C e 100% U.R..

CONDIZIONI TERMICHE: +80°C e 100% U.R.

Tipo di Carico A
PROVINI rinforzo Durata Massimo Carico
gg kN %
SERIE3  No rinforzo 28gg 10,56 ===
SERIE4  No rinforzo 60gg 10,44 ==
SERIE7 PBO-FRCM 28gg 23,28 +120,4
SERIES PBO-FRCM 60gg 23,08 +121,1
SERIE 11 C-FRP 28gg 10,80 +2,3
SERIE 12 C-FRP 60gg 10,66 +2,1

8.2 Discussione dei risultati
L’analisi dei dati ottenuti dall’ampia campagna prove
condotta, ci ha permesso di puntualizzare alcune osservazioni.
e I sistema PBO-FRCM, nelle condizioni termiche di
+20°C, eguaglia le prestazioni meccaniche di un C-FRP
unidirezionale in fibra di carbonio (fig. 10).
e Le proprieta meccaniche del rinforzo PBO-FRCM non
sono influenzate dalle alte temperature e dal fuoco,
essendo la matrice legante di natura inorganica. Il grafico
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di figura 11 riassume sinteticamente i risultati ottenuti. In
particolare si evidenzia, in funzione della temperatura,
I’incremento di carico del provino rinforzato con PBO-
FRCM rispetto a quello non rinforzato.

Il rinforzo C-FRP perde circa 1’80% delle prestazioni
meccaniche dopo 7 ore a 45°C ed il 100% dopo 1 ora a
80°C come conseguenza della scarsa resistenza al calore
della resina epossidica di cui ¢ costituita la matrice
legante. Le figure 12 e 13, di seguito riportate, mostrano
sinteticamente i risultati ottenuti.

Il rinforzo PBO-FRCM esposto per lunghi periodi di
tempo (28gg e 60gg) alle condizioni termoigrometriche
di +80°C e 100% di U.R. non subisce alcuna alterazione
delle proprie caratteristiche meccaniche. Il rinforzo C-
FRP, invece, in queste condizioni perde quasi il 100%
della sua efficacia, come conseguenza della scarsa
resistenza al calore ed all’'umidita della resina epossidica
di cui ¢ costituita la matrice legante. Le figure 14 e 15
mostrano sinteticamente i risultati ottenuti.

C-FRP vs PBO-FR!I
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Condizioni Termiche: +2

Figura 10 - C-FRP vs PBO-FRCM
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Figura 11 - PBO-FRCM: carico massimo in funzione
della temperatura
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Figura 12 - C-FRP: Carico massimo in funzione del tempo a pari temperatura di esposizione (T= 45°C)
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SOMMARIO

La tecnologia della precompressione esterna ¢ ormai sempre piu utilizzata negli interventi di ripristino ed adeguamento di
strutture esistenti. In particolare tale tecnica di rinforzo si applica con successo a strutture da ponte e nel seguito verra illustrato un
caso di utilizzo reale di essa su una struttura ferroviaria. Nell’ambito dei lavori di realizzazione della linea Torino-Novara, il
Consorzio Cav.TO-MI ha avuto la necessita di utilizzare il ponte “Terdoppio” per il transito dei convogli ferroviari che servivano alla
posa dell’armamento della linea. Per la progettazione del sistema di adeguamento si ¢ tenuto conto dell’effetto combinato di
precompressione aderente e non aderente, facendo uso anche dei modelli d’interazione tra le diverse caratteristiche di sollecitazione
cosi come proposto di recente in letteratura. Il ponte € oggi in servizio e ’intervento di rinforzo ha comportato una sostanziale
economia nei costi.

SUMMARY

The technology of external prestressing is now used more and more in reparation and adjustment of existing structures. Particularly
this technique of reinforcement is applied with success to bridge structures and, in the following, a real case of this technique will be
illustrated on a railway bridge. During the construction of the railway line Turin-Novara, the Consortium Cav.TO-MI had the
necessity to utilize the bridge "Terdoppio” for the transit of the railway trains that had to serve to the placing of the equipment of the
railway line. For the design of the reinforcement system, has been taken into account the presence of bonded and unbonded
prestressing, also making use of some models of interaction between the different internal forces as proposed recently in literature.

Today the bridge of “Terdoppio” is in service and the reinforcement has involved a substantial economy in the costs.

1. INTRODUZIONE

La precompressione esterna, che negli anni *30 era usata come
principale tecnologia di presollecitazione del calcestruzzo, da
qualche anno viene impiegata su larga scala nuovamente
anche come tecnica di riabilitazione e/o adeguamento
strutturale.

Inoltre, nell’ambito delle nuove costruzioni da ponte, per
strutture di media e grande mole, la precompressione a cavi
esterni ¢ la tecnologia che appare destinata alla maggiore
crescita futura.

La differenza principale di questa tecnologia rispetto a
quella interna e aderente consiste, non tanto nella posizione
dei cavi, quanto, nella congruenza delle deformazioni tra
I’armatura di precompressione e le fibre di calcestruzzo
adiacenti.

Infatti, i cavi sono ancorati alle testate, fissate alle
estremita della trave o in posizione intermedia, ed il loro
andamento lungo la trave ¢ modulato tramite 1’uso di deviatori
che conferiscono al cavo la forma di una spezzata poligonale.

Tale tecnica di rinforzo si applica con successo a strutture
da ponte e nel seguito verra illustrato un caso di utilizzo reale
di essa su una struttura ferroviaria.

Nell’ambito dei lavori di realizzazione della linea A.C.
TORINO-NOVARA, il Consorzio Cav.TO-MI, General
Contractor dell’opera, nel 2006 ebbe la necessita di utilizzare
il ponte in oggetto per il transito dei convogli ferroviari che
servissero alla posa dell’armamento della linea.

Il ponte “stradale” sul torrente Terdoppio, realizzato sul
prolungamento della strada vicinale della Maretta, era stato
costruito agli inizi degli anni settanta ed era costituito da un
impalcato di sei travi precompresse e sei traversi gettati in
opera.

Le analisi preliminari, evidenziarono che la struttura
esistente non era idonea a consentire il transito dei convogli
ferroviari ed era quindi necessario o il suo adeguamento o la
sua sostituzione.

Si valutarono le due soluzioni anche dal punto di vista
economico e dei tempi ed alla fine la Committenza scelse di
intraprendere la strada del rinforzo e dell’adeguamento.

L’intervento d’adeguamento fu progettato e poi realizzato
nel modo meno invasivo possibile, interferendo il meno
possibile sulla struttura esistente cosi come imposto dalla
Committenza, con la quale furono concertate le seguenti fasi:

a) eliminazione della sovrastruttura stradale ¢ scarifica
della soletta esistente;

b) realizzazione di una nuova soletta di spessore 25 cm
all’estradosso della soletta esistente in grado di
sopportare i nuovi carichi locali ferroviari e collegata
alla struttura sottostante tramite opportuni connettori;

¢) realizzazione di un sistema di precompressione esterna
utilizzando 10 cavi da 8 trefoli 0.6” (due per trave
d’impalcato) deviati tramite dei rinvii metallici passanti
sui traversi di campata ed ancorati nei traversi
d’appoggio rinforzati.

Le travi principali esistenti erano state realizzate con la
tecnica della precompressione pretesa dalla SCAC Milano.



La fase di verifica e la susseguente fase di progettazione
d’adeguamento fu preceduta da una estesa campagna di
indagini non distruttive che permise una migliore calibrazione
delle scelte operate successivamente.

Per la progettazione del sistema di adeguamento si tenne
conto dell’effetto combinato di precompressione aderente
pretesa e di quella non aderente post-tesa, secondo le piu
recenti indicazioni riportate in letteratura, con particolare
riguardo agli effetti di non aderenza della armatura di
precompressione sullo stato limite ultimo anche in presenza di
sollecitazioni combinate di taglio e momento.

2. DESCRIZIONE DELL’INTERVENTO

2.1 Struttura esistente

La struttura esistente della classica tipologia a travata era
costituita da sei travi prefabbricate e precompresse a doppio T,
dalla soletta e da sei traversi in calcestruzzo armato entrambi
gettati in opera.

Figura 2 — Sezione trasversale della struttura esistente

L’opera progettata secondo le Circ. 384/1962 ¢ 1398/1965
del Min. LL.PP. era un ponte stradale sul torrente Terdoppio,
realizzato sul prolungamento della strada vicinale della
Maretta. Fu costruito e collaudato agli inizi degli anni settanta.

rinforzo dell’opera che pero evitasse I’ingombro in alveo; iii)
la sostituzione del manufatto con una struttura progettata allo
scopo, utilizzando le spalle, eventualmente rinforzate.

La scelta fu operata su esigenze statiche e vincoli
economici che pur assicurando un sufficiente livello di
sicurezza garantissero il successivo riutilizzo dopo lo
smantellamento del cantiere per la funzione che
originariamente il manufatto svolgeva.

Per una migliore calibrazione del progetto di adeguamento
si cerco di rintracciare i documenti allegati al progetto
originario e le prove di carico eseguite sulla struttura durante i
collaudi.

Comunque ad integrazione dei documenti d’archivio si
scelse di programmare una campagna di indagini non-
distruttive sul calcestruzzo ed in particolare alcuni carotaggi
sulla soletta esistente integrate da prove del tipo SONREB
anche sulla trave e sui traversi.

L’incrocio di dati derivanti dalle battute sclerometriche ed
dalle indagini ultrasoniche permise con le relazioni presenti in
letteratura una stima indiretta della resistenze che avrebbero
potuto essere attribuite alle diverse parti della struttura.

Per il calcestruzzo delle travi, a seguito della serie di prove
distruttive e semi-distruttive eseguite, fu ragionevole assumere
per il calcestruzzo delle travi esistenti un materiale di classe
C35/45 tipico dell’industria di prefabbricazione di quel
periodo.

Dal rilievo diretto ¢ dai disegni di progetto si dedusse che
I’impalcato presentava una luce netta tra gli appoggi di 30.50
m. Le travi prefabbricate erano di altezza 140 cm ed erano
state precompresse con il metodo della pre-tensione con 38
trefoli di area unitaria pari a 0.93 cm” con carico di rottura di
1750 N/mm® .

I trefoli avevano un andamento ad asse spezzato con tratto
centrale rettilineo per una lunghezza pari a 6 m.

Figura 3 — Battuta sclerometria sulla soletta

La Committenza, nell’ambito della organizzazione del
cantiere, avendo la necessitd di predisporre un ponte
ferroviario per il superamento del torrente stesso, aveva preso
in considerazione diverse ipotesi: i) 1’utilizzo del ponte
stradale senza sostanziali interventi di adeguamento; ii) il
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Figura 4 — Battuta ultrasoniche sulla soletta

La soletta aveva uno spessore di 20 cm, ed era stata gettata
in opera utilizzando delle piastre in c.a.v. come cassero. Per il
calcestruzzo della soletta, alla luce dei risultati delle carote
prelevate e delle prove distruttive e semi-distruttive eseguite,
fu ragionevole assumere per il calcestruzzo un materiale di
classe C20/25.
L’armatura presente nella soletta esistente consisteva:
per la direzione longitudinale, in 1¢12 in asse alla trave e
2+4¢8 per ciascun tratto compreso tra le travi principali;
per la direzione trasversale in 5+5¢12 al metro.
I traversi in campata avevano uno spessore 20 cm mentre
per quelli agli appoggi lo spessore ¢ di 30 cm. Essi erano
armati con 3924 all’intradosso e 2¢24 all’estradosso (fig.3).
I calcoli di verifica a seguito dei dati forniti dalle analisi
preliminari, evidenziarono che la struttura esistente non era



idonea a consentire il transito dei convogli ferroviari quali
richiesti dalle specifiche ed era quindi necessario o
I’adeguamento o la sostituzione.

AUt TRAVERY PtCRNPATR _ fut TRAYER): DI TEfTATA

Iy
A .
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[RETEIr—— PP T—

Figura 5 - Sezione dei trasversi

Si valutarono quindi le due soluzioni anche dal punto di
vista economico e dei tempi. Alla fine la Committenza scelse
di intraprendere la strada dell’adeguamento parziale.

Infatti la specifica prevedeva il passaggio rispettivamente
di:
a) un treno per il collaudo delle opere progettate per 1’Alta
Velocita composto di 24 assi da 210 kN cadauno per un
totale di 5040 kN, in quanto questo treno poteva essere
attrezzato facilmente nel campo ballast e attraversando il
ponte di Terdoppio avrebbe potuto raggiungere la linea;
un treno equivalente al LM71 ridotto all’83% come
previsto dalle istruzioni ITALFERR [1] per ponti di Cat.
B;
un treno di ballastiere schematizzato come in fig. 6, per
tale modello di carico, si considero il carico complessivo
di 800 kN su quattro assali.

b)

<)

Figura 6 — Carro ballastiera tipo

2.2 Proposta progettuale d’intervento

Si  valutarono attentamente  diverse
adeguamento:

1) la realizzazione di wuna struttura metallica

sottostante della tipologia a cavalletto;

2) il rinforzo delle travi principali con lamelle di FRP
sull’intradosso;

il rinforzo delle travi principali ricorrendo ad un
sistema di precompressione non aderente ed esterna
alla sezione di calcestruzzo.

La prima ipotesi progettuale fu scartata in quanto avrebbe
impegnato 1’alveo e I1’Autorita di Bacino non riteneva
opportuno rilasciare il nulla osta.

La seconda fu scartata perché incapace di fornire ulteriori
risorse per il contenimento della fessurazione, a meno che non
si ricorresse alla pretensione delle armature in fibra di
carbonio.

La scelta cadde sulla terza ipotesi progettuale ma apparve
chiaro che le richiesta avrebbero comportato una spesa
eccessiva rispetto alle previsioni fatte in fase di pianificazione
delle risorse.

Pertanto si scelse di adeguare solo parzialmente 1’opera,
permettendo il transito dei treni di cui al punto b) e c)
totalmente e solo parzialmente quello di cui al punto a), ridotto

ipotesi  di

3)
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al 60%, riservandosi il ricarico al 100% dopo il transito dello
stesso sul ponte di Terdoppio.

Si decise quindi di intervenire con la realizzazione di un
sistema di precompressione esterna che prevedesse la messa in
opera di dieci cavi esterni di otto trefoli 0.6” ciascuno che,
partendo dai traversi di testata, gia rinforzati per alloggiare le
testate, fossero rinviati dai primi traversi intermedi incontrati
(quelli di %) che furono protetti da selle metalliche di
deviazione.

D=

[
It

Figura 7 — Schema di intervento

Figura 8 - Ponte di Terdoppio- vista dei cavi e selle di rinvio

Al fine di razionalizzare le operazioni di adeguamento si
scelse di procedere secondo le seguenti fase esecutive:
rimozione della pavimentazione esistente fino ad
estradosso soletta e scarifica della stessa;
esecuzione degli inghisaggi dei connettori per la soletta

integrativa,

e posizionamento dell’armatura e getto della soletta
integrativa,

e stesa della quota di ballast previsto per zavorrare la
struttura;

demolizione del paraghiaia e preparazione del piano di
lavoro sulle spalle a quota appoggio esistente;
perforazione dei traversi di testata per alloggiamento
trefoli integrativi;

posizionamento delle testate di tesatura e delle armature
di frattaggio, getto integrativo dei traversi di testata;
installazione delle selle metalliche di deviazione sotto i
traversi ai ¥4;

posa dei trefoli integrativi e realizzazione dei cavi esterni;
tesatura dei nuovi cavi fino ai tassi iniziali previsti;

getto dei nuovi paraghiaia;

riempimento a tergo dei paraghiaia con misto cementato;
posa dei giunti e dei coprigiunti;

posa dell’armamento.

collaudo finale



Per ogni fase di costruzione furono eseguite le relative
verifiche.

Per la nuova soletta, resasi necessaria a sopportare azioni
locali maggiori rispetto a quelle precedenti, si utilizzo un
calcestruzzo di classe C35/45. Essa fu progettata con uno
spessore di 25 cm.

Si utilizzarono armature ¢14/25 cm superiori ed inferiori
in direzione trasversale, e $12/25 cm superiori ed inferiori in
direzione longitudinale.

La nuova soletta incremento 1’altezza totale delle sezioni
trasversali delle travi con un notevole miglioramento in
termini di rigidezza e di capacita portante.

Armatura lato testata ferri SEZIONE B

—C Staffe #12 ad 8 braccia

a4
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/
o

—C
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Figura 9 — Particolare esecutivo dei traversi d’ancoraggio

Per la precompressione esterna delle travi principali
furono utilizzati 10 cavi da 8 trefoli 0,6” del tipo TESIT con
testate Mobili “ZPG806”, tiro iniziale per cavo Np;,, = 1491
kN ( 152 ton) e tiro massimo in esercizio Npg, = 1177 kN
(120 ton).

Figura 10— Vista parziale dal basso dell’intervento

I cavi furono deviati tramite dei rinvii in acciaio realizzati
a tergo di quei traversi di campata prossimi agli estremi. |
suddetti cavi infine furono ancorati nei traversi d’appoggio,

rinforzati per consentire 1’alloggiamento delle testate di
precompressione.

La presenza di un sistema di cavi inclinati non aderenti
che si aggiungeva al sistema di trefoli aderenti interni
precedentemente esistenti permise, anche in presenza di un
incremento delle azioni veicolari, di non introdurre armatura
trasversale (staffe) aggiuntiva.

Particolare cura si pose nella progettazione dei sistemi di
connessione tra la nuova e la vecchia soletta, infatti, le
sollecitazioni taglianti, in assenza di idoneo sistema di
rinforzo, avrebbero prodotto uno scorrimento e il distacco tra
la soletta gettata in opera successivamente e quella
preesistente.

A presidio della connessione tra i due getti si progetto e
predispose una idonea armatura che fu dimensionata solo con
una aliquota dello scorrimento presente a pieno carico.

Infatti, per questo motivo, ed al fine di contenere lo sforzo
sui connettori fin dagli stadi di esercizio, si decise di prendere
in conto gli effetti di attrito tra i due getti.

Questo comportd una riduzione delle armature di
connessione e quindi un minor disturbo delle strutture esistenti
conseguenti a un minor impatto nelle operazioni di
realizzazione dei fori per I’ancoraggio delle stesse.

FARTICOLARE CONNETTORE
SOLUZIONE CON RIPRESA IYARMATURA DEFINITIVA
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Figura 11 — Particolare esecutivo dei connettori
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Figura 12 — Posa in opera delle armature sulla nuova soletta.

Per migliorare ’aderenza tra il vecchio ed il nuovo getto si

misero in atto due diversi accorgimenti:

e incremento di scabrezza con trattamento di scarifica
dell’estradosso della soletta esistente;

e utilizzo di calcestruzzo con additivo espansivo, per il
getto della nuova soletta, che genero in presenza dei
connettori un benefico stato di compressione del
nuovo getto sulla soletta esistente.

Visto 1’incremento delle azioni veicolari particolare

attenzione si pose per la verifica dello scarico in fondazione
delle spalle esistenti.



Figura 13 — Particolare della sella di rinvio.

11 sistema di fondazione delle stesse era costituito da una
palificata 20 pali infissi disposti su tre file parallele
rispettivamente di sette, sei e sette elementi. Dall’analisi dei
documenti di collaudo dei pali si evidenzio come questo
sistema fondale fosse in grado di resistere all’incremento delle
azioni. Pertanto si scelse di non prevedere interventi di
rinforzo per le fondazioni delle spalle.

Infine si progettarono i paraghiaia che erano stati demoliti
per permettere il rinforzo dei traversi, 1’alloggiamento delle
testate ed il tesaggio delle armature.

La realizzazione degli stessi richiese 1’inghisaggio delle
armature di continuita sul piano di posa delle spalle.

Le armature tennero conto dell’incremento delle azioni a
tergo dei paraghiaia.

3. MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA

31 Interazione momento flettente - taglio

Come spesso accade nei settori costruttivi nei quali
I’evoluzione tecnologica puo precedere quella tecnica, non si €
ancora assistito ad una completa razionalizzazione degli
aspetti concettuali atti a definire il comportamento in
prossimita del suo stato limite ultimo [2], [3], per i manufatti
che presentano un sistema di precompressione non aderente
ed esterna alla sezione di calcestruzzo.

Infatti la mancanza di congruenza tra le armature di
precompressione non aderente ¢ le sezioni trasversali della
sezione di calcestruzzo comporta un ridotto sfruttamento delle
prestazioni dell’acciaio ad alto limite elastico dei trefoli
esterni. Peraltro in questo caso si era in presenza di una doppia
tipologia di precompressione infatti le travi presentavano gia
una armatura di precompressione di tipologia aderente pre-
tesa.

La mancanza di congruenza di aderenza rende il tiro delle
armature praticamente costante e questo comporta sicuramente
una minore capacita portante in termini flessionali rispetto al
caso di completa aderenza come peraltro ¢ immediatamente
intuibile.

Ma ¢ noto come, allo stato limite ultimo, per strutture in
calcestruzzo armato ordinario e precompresso, le diverse
caratteristiche di sollecitazione taglio (V), momento flettente
(M) entrano in interazione 1’una con ’altra.

Sull’interazione M-V, limitatamente al caso di strutture
provviste di armatura ordinaria sono disponibili in letteratura
diversi contributi [4], [5], [6], [7], relativi sia a travi con
sezione rettangolare, a T e doppia T. Questi modelli prendono
il via da due diversi approcci, quello seguito dalla classica
impostazione americana da una parte e quello, invece, di
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impostazione europea degli “stress fields” che ha inizio con il
celebre lavoro di Bach et alt. [8].

Sulla scorta delle risultanze dei precedenti lavori
scientifici a partire dal 2005 ¢ stato evidenziato in [9] e poi
meglio in [10] ed [11] in come una struttura precompressa ad
armatura resa aderente, in relazione alla concomitante
sollecitazione tagliante, abbia margini di sicurezza diversi a
quelli forniti da una trave nella quale I’armatura non sia
aderente.

Cio ¢ stato possibile, quindi, con una sostanziale modifica,
sul modello gia formulato per strutture con armatura ordinaria,
adattandolo al caso di strutture precompresse sia in presenza
che in assenza di aderenza. La validazione della proposta
d’estensione del modello alle strutture precompresse con cavi
esterni ¢ stata effettuata con il confronto tra i risultati forniti
dai modelli e quelli di alcune prove sperimentali fornite dalla
letteratura [12], [13] e [14].

Per il progetto dell’intervento di adeguamento si ¢ tenuto
conto dei fenomeni di interazione indicati in precedenza
effettuando le verifiche di SLU sulla base del modello
proposto in [10] e [11].

3.2 Modello analitico

11 modello analitico propone un approccio plastico per il
quale si individua una soluzione staticamente ammissibile, in
applicazione del secondo teorema della plasticita.

La sezione trasversale della trave da ponte viene suddivisa
in strati ed a ciascun strato si attribuisce un campo di tensioni
costante (Figure 14).

La capacita portante ultima di una trave in precompresso
in questa maniera pud essere valutata usando un modello a
cinque strati con i seguenti contributi di calcestruzzo e
rinforzo metallico:

e le flange in calcestruzzo e le zone d’anima limitrofe
(di spessore z; e z;) sono soggette solo a sforzi
normali;
la parte centrale d’anima (di spessore z;) ¢ soggetta ad
uno sforzo di compressione uniforme che agisce con
un angolo 3 rispetto alla direzione longitudinale;
questo angolo ¢ variabile e non fissato a priori;
le armature longitudinali della trave posizionate nelle
flange e nell’anima e le staffe sono soggette a tensioni
normali ¢ non forniscono resistenza trasversale per
effetto spinotto;
la presenza delle armature fornisce dei campi di
tensione aggiuntivi che si assumono uniformemente
distribuiti.

Quindi nel seguito si indicheranno rispettivamente con Gy,
G, Oy, Oyo le tensioni nelle flange e nelle zone d’anima ad
esse limitrofe. Queste tensioni tengono conto del contributo
delle armature diffuse. Nel tratto centrale d’anima sara
presente un campo di tensione composto da tensioni normali e
tangenziali 6,3 € T.

11 collasso dell’elemento strutturale avverra o per rottura
del calcestruzzo a compressione monodirezionale f.;; o per
compressione bidirezionale f.,, o per snervamento delle
armature f;,.

Per risolvere il problema occorre soddisfare le condizioni
statiche che seguono.

o nelle flange superiori ed inferiori:

—(fean + 04, fyd) S0, 2Py, fyd (la)

~(foan + P fyd) S0, <Py fyd (1b)
e negli strati piu esterni dell’anima:

~(far ¥ P [o) £ 00 S Py fra (2a)

~(Searr TP fra) £ 00 S Py fra (2b)
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Figura 14 — Schema di distribuzione dei campi di tensione

e nello strato centrale d’anima:

(Ot Py fr) a3 <t < (-0, +p, f4) tand  (3a)
T< Py S cotd (3b)
1< f,, sind cosd (3¢c)

Inoltre, le armature di precompressione inclinate di un
angolo o; sono soggette ad una forza assiale, che si prende in
conto separatamente dai campi di tensione sopra indicati.

Nel caso di armature aderenti la tensione delle armature
sara governata dalla seguente diseguaglianza:

CTpl}a < pd (4a)
che nel caso di armature non aderenti diventa una eguaglianza:
Cpn=0 (4b)

pin po

dove con o, siindica la tensione nel cavo esterno a cadute e

perdite scontate.

Nelle precedenti si sono indicate con s Op € Ou
rispettivamente le percentuali geometriche di armatura
longitudinale delle flange e d’anima e con e p,, la percentuale
geometrica delle staffe.

Scritte le equazioni cardinali di equilibrio si ottengono le
tre caratteristiche di sforzo interno:

MRd:J.G J dS+ZAﬂi Vpi Opi COSE, (Sa)
S ’l,y
Vi :Jz— dS+ZAp,. o, sing, (5b)
S ny
N,, :J.c; dS+ZAp,. o, cosq, (5¢)
S

n,

Nelle (5) i valori degli integrali dipendono dalla ampiezza
degli strati di anima che non sono fissati a priori ma che
variano in accordo con le seguenti condizioni:
2,20; 2,20; z,+z,+2z,=h, (6a,b,c)

(6d)

Il minimo valore di z; dipende dalla resistenza biassiale
del calcestruzzo f., e dal rapporto meccanico di staffe o,,, che
¢ dato da:

o = A.w'fyd =p. -
" sb, ™ Jear
In particolare I’Eq. (6d) indica che lo strato centrale

dell’anima deve essere in grado di sopportare le tensioni di
taglio massime, secondo le relazioni:

Z3 2 Zynin

S

0
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Vsa

Z3min = s¢ w, <0.5
f;-d2 bw \/ a,, (1 - a)wr) '
2V,
Zypn = ——— 2 se ®,>05
Jer by

Modificando opportunamente le (6) ¢ facile imporre che
h,, deve essere maggiore di z3 .

11 modello proposto ¢ utile per dimensionare 1’armatura di
precompressione aggiuntiva in grado di assicurare livelli di
sicurezza accettabili sia nei riguardi del momento flettente che
del taglio sollecitante simultaneamente.

Come mostrato i lavori precedenti [7], [9] e [10] ai quali si
rimanda per i dettagli, lo strumento piu adatto per effettuare
velocemente la verifica ¢ il dominio di resistenza momento
flettente - taglio (M-V).

Il tracciamento di questi domini permette almeno nella
fase di progettazione di effettuare il predimensionamento
dell’armatura di precompressione aggiuntiva.

33 Modellazione del ponte

Il primo passo affrontato fu il dimensionamento della
nuova soletta. A questa si attribui I’intero carico derivante
dalle azioni da traffico ferroviario, il carico del ballast ed il
suo solo peso proprio.

Il predimensionamento di massima permise la scelta dello
spessore che, garantendo sufficienti livelli di funzionalita e
sicurezza, non incrementasse i carichi permanenti.

Si scelse uno spessore non inferiore a 25 cm e si
calcolarono quindi le armature di dettaglio utilizzando il
modello a piastra-lastra quale indicato nel Bollettino CEB
n°223 [15] e nel CEB-FIP, 1993 [16] con diverse condizioni
di vincolo ai bordi (Fig 15).
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Figura 15 — Modello FEM di un campo di soletta soggetto al traffico
veicolare

La struttura principale del ponte fu modellata con diversi
livelli di approccio, via via sempre piu sofisticati, partendo dai
modelli strutturali e di ripartizione dei carichi piu semplici
fino ad arrivare a quelli pitt complessi e raffinati.

In particolare per lo studio di fattibilita si effettud una
analisi semplificata con una ripartizione a traverso flessibile
secondo il metodo di Massonet [17] ed un dimensionamento
della precompressione necessaria per mezzo dei domini di
resistenza M-V tracciati per diverse percentuali di armatura di
precompressione esterna.

Per le verifiche di dettaglio furono effettuate analisi su due
modelli agli elementi finiti: il primo, nel quale il sistema dei
cavi non era stato esplicitato e lo si considerava come facente
parte dell’elemento trave e il secondo che invece era un
modello completo degli elementi cavo (fig. 16).
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Figura 16 — Modello FEM completo del Terdoppio

I diversi modelli fornirono risposte praticamente univoche
e in linea con il predimensionamento iniziale, (per i dettagli di
analisi vedi [18]).

Figura 17 — Particolare della testata

Scelto il cablaggio di rinforzo si passo al
dimensionamento ed alla progettazione dei dettagli, in
particolare de:

e e testate di precompressione ed armatura di frettagio;
le selle di rinvio dei cavi;

i connettori tra la soletta esistente e la nuova soletta;

la ricostruzione dei paraghiaia.

Le testate di precompressione furono disposte dentro le
strutture di rinforzo dei traversi terminali (vedi fig. 17), il
progetto fu eseguito utilizzando schemi del tipo travi-puntone.

Utilizzando questo tipo di dimensionamento le tensioni di
progetto delle armature devono essere ridotte rispetto a quelle
di snervamento per tener conto che il modello trave-puntone
pur garantendo 1’equilibrio non ¢ in grado di assicurare la
congruenza delle deformazioni.

Per le selle di rinvio invece, vista la modesta classe del
calcestruzzo che componeva i traversi si scelse una tipologia
avvolgente in acciaio che contemporaneamente potesse
funzionare da presidio della parte terminale del traverso e da
sella di rinvio. Per questo, entro il blocco sella, furono saldati
due tubi metallici presagomati che potessero fornire al cavo
passante la richiesta inclinazione (vedi fig. 13).
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Figura 18 — Il ponte in fase di collaudo

La progettazione dei connettori fu eseguita secondo le
indicazioni fornite al punto 6.2.5. dall’Eurocodice 2 [19]. In
particolare fu prescritta una scabrezza superficiale con
scarifica superficiale non inferiore a 5 mm e ['uso di
calcestruzzo espansivo per il getto della nuova soletta.

Di queste circostanze si tenne conto stimando la quota
residua che i connettori da progettare dovevano sopportare.

L’intervento di adeguamento ¢ stato eseguito da febbraio
ad agosto 2007 e il ponte ¢ stato collaudato con successo nel
settembre del 2007 (fig. 18) ed ¢ oggi in uso.

4. CONCLUSIONI

La precompressione esterna da qualche anno viene
nuovamente impiegata su larga scala anche come tecnica di
riabilitazione e/o0 adeguamento strutturale e si applica con
successo a strutture da ponte.

Nel presente lavoro ¢ stato illustrato un caso di utilizzo
reale di questa tecnologia su una struttura ferroviaria,
illustrando le difficolta e i vantaggi incontrati durante la fase
di progettazione e la fase di realizzazione.

La fase di verifica e la susseguente fase di progettazione
d’adeguamento ¢ stata preceduta da un’estesa campagna di
indagini non distruttive che ha permesso una migliore
calibrazione delle scelte operate.

Per la progettazione del sistema di adeguamento si €
tenuto conto dell’effetto combinato di precompressione
aderente pretesa e di quella aggiuntiva non aderente post-tesa.

E stato illustrato il procedimento di progettazione nel suo
sviluppo ed in particolare ¢ stato evidenziato come i modelli
utilizzati hanno tenuto conto degli effetti di interazione tra le
diverse caratteristiche di sollecitazione secondo le ultime
indicazioni fornite dalla letteratura scientifica sull’argomento.

11 collaudo finale ha permesso di verificare la bonta delle
ipotesi e delle scelte fatte in sede di previsione.
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SOMMARIO

L’importanza sempre crescente assunta dalla necessita di definire un quadro attendibile delle caratteristiche prestazionali delle reti
infrastrutturali nei confronti dell’esposizione ad hazard di diversa natura, impone il ricorso a modelli di analisi multihazard piu o
meno articolati in funzione della finalita che I’Ente gestore intende perseguire.

Nella nota viene descritta una procedura utilizzata nell’ambito del “Progetto ANTAEUS” per un’analisi di primo livello finalizzata
alla definizione di liste di priorita atte ad individuare il livello di esposizione al rischio sismico ed al rischio idraulico di ponti
afferenti ad una stessa rete.

Sfruttando le impostazioni utilizzate in un precedente lavoro circoscritto alla valutazione della sola vulnerabilita sismica, nella
presente nota vengono estesi i concetti di vulnerabilita intrinseca e di esposizione anche alla vulnerabilita idraulica, ed i diversi
parametri vengono correlati per la definizione di un “indice di priorita” unico.

SUMMARY

The increasing importance assumed by the necessity to define a reliable picture of the performances of infrastructural nets towards
hazards of different nature, imposes the use of multihazard analysis models set on the management finalities.

In this note is described a procedure used within the " Project ANTAEUS" for a first level analysis finalized to the definition of lists
of fit priority to individualize the level of exposure to the seismic risk and the hydraulic risk of bridges belonging to a same net.
Exploiting the formulations used in a precedent job circumscribed to the evaluation of the only seismic vulnerability, in the present
note the concepts of intrinsic vulnerability and exposure are also extended to the hydraulic vulnerability, and the different parameters
are correlated for the definition of a unic "index of priority".

1. INTRODUZIONE viadotti i quali, in genere, risultano particolarmente vulnerabili
rispetto sia ad hazard di natura sismica che di natura idraulica.
Nell’ambito del “Progetto ANTAEUS”, in fase di sviluppo Allo scopo di stimare in maniera congiunta tali vulnerabilita, &

presso il Dipartimento ICAR del Politecnico di Bari e frutto di grande utilita I’adozione di modelli semplici di analisi
dell’accordo di programma quadro “DIFESA DEL SUOLO” multihazard. Nel modello proposto le caratteristiche
fra la Regione Puglia e I’ Autorita di Bacino della Puglia, ¢ in prestazionali N funzpnah Fiell’ppera vengono .deﬁplte
fase di completamento uno “Studio di fattibilita per il attraverso tre indicatori finalizzati ad un’analisi di primo
monitoraggio ¢ la messa in sicurezza delle aree urbane a hvell?: .. .
rischio di stabilita statica e vulnerabilita strutturale della . ,L, mportanza. del manuf:fltto ° la sua -esposizione ¢
Provincia di Foggia”, finanziato con le risorse trasferite dallo 1nd1’v1duata tramite  un Ind1c’e di Funz1.ona11ta, proprio
Stato con fondi CIPE. Il presente studio si colloca nella fase dell opera ed 1.r1dlpendenFe dall haza@ gons1derato,. fgnzmne
del suddetto programma, che riguarda la predisposizione di un solo di una Serl.e.dl fattori r.appresen.tatnq dell esposizione .del
quadro conoscitivo generale dello stato di rischio conseguente manufatto (posizione ed attivita servite, livello di traffico, tipo
ai diversi tipi di pericolosita presente nel territorio della di ostacolo sovrapassato, ecc.). e e

Provincia di Foggia, ed ¢ finalizzato alla definizione di linee La .quant'lﬁcazwne fiel!a. Vulqerablhta sismica © afﬁdata a‘,i
guida per ottenere liste di priorita relative alla rete stradale un Indu.:e .d1.Dar‘1negg1ab1hFa Sismica, rappresentativo fiegh
della suddetta Provincia. elementi di rischio connessi all’opera e alla pericolosita del

Nell’analisi di vulnerabilita delle reti infrastrutturali, sito in cui Topera ¢ localizzata. ‘Il valore unitario ¢
grande rilevanza assumono i punti nodali costituiti da ponti e convenzionalmente attribuito a quelle opere che attingono le
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condizioni di collasso sotto azioni sismiche con periodo di
ritorno di 475 anni. A tale indice viene poi applicato un
adeguato coefficiente di correzione funzione dello stato di
conservazione dell’opera, valutato sulla base della sola
ispezione visiva.

La vulnerabilita idraulica ¢ invece sintetizzata nell’Indice
di Danneggiabilita Idraulica, parametro significativo della
capacita di deflusso della sezione in cui ¢ localizzato
I’attraversamento e delle caratteristiche pluviometriche e
geomorfologiche del bacino imbrifero contribuente; a tale
indice si attribuisce il valore unitario in corrispondenza del
pieno impegno della sezione idraulica a seguito di eventi di
prefissato tempo di ritorno (200 anni).

I tre valori suddetti, opportunamente pesati con I’intento di
dare adeguata importanza ai diversi componenti di rischio,
concorrono alla definizione dell’Indice di Priorita, che
permette di individuare quali opere siano piu distanti dalla
condizione di “non rischio” ovvero quali necessitino, in
maniera prioritaria, di interventi di riduzione della
vulnerabilita. La procedura ¢ completata con una efficace
rappresentazione grafica in uno “Spazio di Priorita” in cui ¢
possibile individuare immediatamente, nell’ambito di una
determinata rete, le opere piu esposte, nonché il tipo di hazard
cui ascrivere tale maggiore esposizione.

2. INDICE DI DANNEGGIABILITA’ SISMICA

L’Indice di Danneggiabilita Sismica, rappresentativo degli
elementi di rischio connessi alla vulnerabilita intrinseca del
ponte ed alla pericolosita sismica del sito in cui 1’opera &
localizzata, ¢ definito dalla seguente espressione:

S, -4
I, = ¢ (1)
Alt - Ay

In (1) S, rappresenta un indicatore di accelerazione
spettrale legato allo spettro di progetto caratteristico del sito in
cui l'opera sorge, mentre A, e A, rappresentano le
accelerazioni spettrali correlate a due particolari spettri di
domanda che convenzionalmente si assume facciano
raggiungere alla struttura deformazioni tali da condurla
rispettivamente al limite elastico e al limite ultimo. Le
accelerazioni di riferimento A, e A, vengono, in questa
procedura, fatte coincidere con le accelerazioni medie delle
funzioni di danno Hazus (FEMA 2003) corrispondenti allo
stato di danno lieve e di collasso completo relativo alle varie
tipologie strutturali, adeguatamente modificate mediante
’utilizzo di opportuni coefficienti correttivi (Hazus-MH MR1
2003), (Wen-I Liao and Ching-Hsiung Loh 2004). La
valutazione di tale indice, diffusamente analizzata in
(Mezzina, Raffaele 2007), ¢ sintetizzata nelle tabelle 1 e 2,
dove P’indicatore Sa"® **® rappresenta il valore spettrale in
corrispondenza del periodo T=1.0 sec letto sullo spettro
elastico relativo ad evento con periodo di ritorno di 475 anni.

Nella stima di Ip, se risulta S, > A4, al suddetto indice
verra assegnato il valore unitario; negli altri casi risultera
invece 0< 7, <1, con i valori piu alti relativi a manufatti
caratterizzati da condizioni tecniche piu scadenti ai fini della
sicurezza nei confronti del rischio sismico.
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Tabella 1 - Funzioni di danno utilizzate nella procedura

Sa (1.0 sec in unita g)
Tipo di Tipo di Progett danno danno
Sovrastruttura Pila gert. Slight | Complete
Convenz.
Campata Singola ¢ Sismica 0.80 170
2 | Colonna Singola Convenz. 0.25 0.67
S Sismica 0.50 117
8
S o
£ 2| Telaio Convenz. 0.25 0.70
o 538 Sismica 0.50 1.36
= S
£ & € | setto-Parete Convenz. 0.25 0.63
= H v Sismica 0.50 0.81B
o
g Colonna Singola Convenz. 0.25 11
£ ° Sismica 0.50 141
2
© 188 . Convenz. | 060 | 128
S £ | Telaio
g s Sismica 0.90 1.50
= e convenz. | 060 | 111
Setto-Parete . : .
Sismica 0.80 1.28 ¢
P P,
. brax /Brin Brmax brax
© [3:1.555—T p=’m<5 =1 wsz
n [y [ _ B
o B=1125 - 40 . <5 p=1 waz5

Tabella 2 - Parametri utilizzati per la definizione dell’Indice
di Danneggiabilita Sismica Ip

P S (10se) 1
A,=P.-25 Ko Ky = Kge Koy
I S - Ay S 035e) K, P asp
A
v Ay - 1 .
Au-pc'Kxb'Ka' K Ku—Kpn'Ka,pu
u
K, = Coeff. di Dannegiabilita SPALLA K Khe
Spalla a gravitd 120 15m < Hsp 110
Ko = Kis " K Sella su pali 110 10m < Hsp < 15m | 105
lla P 1 <« 1 1
Tipolgia Spalla Passante 05 Hsp < 10m | 100
Alezza Spalla Completa | 100
KK, = Coeff. di Dannegiabilita PILA
Ky Ky
. N He
Pila a gravita 120 Hec025 | 115
K= Ky Ke H..
‘ Pila continua con 025¢H=co50 | 110
o 104
I'impalcato B
Tipologia e
poled Pila sconnessa 100 080« FZ <075 | 108
Regolaritd dall'impalcato - 075 < He 100
H..
K, = Coeff. di Dannegiabilita APPOGGT K= K © Ky o Ky - K © Koo
j Tipologia N.ro travi j
Ky K,, | i disicun Baggoli Corsa
Rocker 110 o No
Metallici 4
Roller 108 8 Kap
° 9| 110
senzaspinotto | 104 o Alteza | Hb > 30em | 105
83 Baggiol
con spinotto 103 e 90 i < 30em | 100 Ken
B E
acalottasferica| 101 $ g Dist. 1°4r. | d; < 20em | 105 ‘Nruvmvu 3| w0
Acciaio-Teflon 2ol 100
a strisciamnto 100 S5 bordopulv. [ T o em | 100 ‘ Nrotravi> 3 | 100

No= (203 + 167 L + 6,66 H) - (1 + 0.000125 )

L [m] = Lunghezza del tratto contino di solefta.

@ [*] = Angolo di deviazione.

- Alt. media dellae pile-fino al pid vicino giunto.

Hm] =

Pila — o4 estradosso bagg

Spalla
2 ™\2 0 nel caso di singola luce.

Altezza pila da estradosso fondazione

jolo.

K,

N« N./2 110

N./2 <N <NJ| 105

Ny« N 100




L’Indice di Danneggiabilita Sismica, cosi come fin qui
definito, prescinde dalla valutazione dello stato di
conservazione dell’opera, che pud condizionare la risposta
strutturale della stessa e che, nella presente procedura ¢ tenuto
in considerazione applicando all’Indice di Danneggiabilita un
adeguato fattore di correzione aD, definito come:

o = 1
? 1-CR

Il valore da assegnare a CR ¢ stimato sulla base di
valutazioni puramente visive volte a stabilire le capacita
prestazionali della struttura in termini di servizio e sicurezza, e
si basa semplicemente su un valore numerico definito come
frazione o percentuale di una condizione/prestazione di
danno/degrado di riferimento.

Formalmente il suddetto parametro viene determinato
attraverso il rapporto tra la somma effettiva dei valori di
danno/degrado (estrapolati da una lista di possibili tipi di
danno) osservati durante 1’ispezione ¢ la somma dei valori di
riferimento di danno/degrado che possono potenzialmente
riscontrarsi sulla struttura, presi tutti con il loro valore
massimo.

Per ogni danno/degrado si tiene conto del suo impatto nei
confronti degli effetti sulla durabilita e sicurezza complessiva
dell’opera o dell’elemento strutturale interessato, dell’impatto
del singolo elemento sulla stabilita complessiva dell’opera,
dell’intensita del danno e della sua estensione. I parametro
CR puo essere pertanto ricavato con la relazione:

2
Z VDJEf

in cui V= ZBi ‘K,.-K,,-K;,-K,, -costituisce la

somma dei valori di danno osservati.

B;, in una scala da 1 a 4, esprime 1’effetto potenziale dell’i-
esimo danno sulla sicurezza e/o durabilita dell’elemento
strutturale; mentre i fattori Kj;, tengono conto dell’effetto che
il danno rilevato riveste sulla sicurezza/durabilita dell’opera e
dipendono da una serie di elementi rappresentativi dell’entita e
gravita del danno. In particolare:

- Kj; ¢ legato all’elemento strutturale su cui ¢ riscontrato
I’i-esimo danno e tiene conto dell’effetto che il danno rilevato
sull’elemento riveste sulla sicurezza/durabilita dell’intera
opera. Il valore da attribuire ad ogni singolo elemento
strutturale viene selezionato in modo tale che il valore totale
valutato sulla componente strutturale di cui I’elemento ¢ parte,
resti all’interno di precisi limiti (per la sottostruttura 1+0.2, per
la sovrastruttura 1.240.2, per la soletta 0.4+0.1);

- Ky ¢ un fattore che tiene conto dell’intensita/grado del
danno i-esimo;

- Kj; ¢ un fattore che tiene conto dell’estensione e
propagazione del danno sul singolo membro o sull’insieme dei
membri dello stesso tipo;

- Ky ¢ un fattore che indica I’'urgenza dell’intervento nei
confronti del danno i-esimo.

I wvalori numerici da attribuire ai differenti fattori
rappresentativi di ogni danno/degrado sono riportati in tabelle
di riferimento (Greco, Raffaele, 2008).

Si viene cosi a definire un indice di danneggiabilita sismica
adeguatamente corretto per tener conto dell’effettivo stato di

2

CR 3)
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conservazione dell’opera:

ID

sismica aD : ID (4)
Il parametro CR (Greco, Raffaele 2008) assume valori

compresi fra 0.05 e 0.5; corrispondentemente il fattore di
correzione X, puo variare da 1.05 a 2.00 passando da una

condizione in cui risultano sostanzialmente assenti difetti
strutturali, ad una situazione di criticita elevata in termini di
danno/degrado.

3. INDICE DI DANNEGGIABILITA’ IDRAULICA
L’obiettivo perseguito nell’ambito dello svolgimento di
un’analisi multihazard, ¢ stato quello di affiancare all’Indice di
Danneggiabilita Sismica un semplice criterio per la stima della
vulnerabilita idraulica degli attraversamenti, mediante il quale
caratterizzare e confrontare opere, definire rapidamente
situazioni di criticita meritevoli di un maggiore
approfondimento analitico e di una modellazione piu rigorosa,
individuare priorita di intervento. Tale scopo ¢ stato raggiunto
attraverso I’utilizzo di un modello semplificato di validita
generale, costruito in riferimento alle grandezze idrauliche e
strutturali ritenute maggiormente rilevanti nei fenomeni di
interesse, e ricalcando formalmente il modello proposto in
ambito sismico. In prima battuta, la vulnerabilita idraulica di
un ponte ¢ considerata unicamente dipendente dalla possibilita
di deflusso di portate di piena attraverso la luce libera
dell’opera, rimandando a livelli successivi di analisi la
valutazione di problematiche piu complesse quali i fenomeni
di erosione e trasporto solido, o 1’analisi delle sollecitazioni
strutturali nel corso di una piena.

L’indice di Danneggiabilita Idraulica, rappresentativo
degli elementi di rischio connessi alla vulnerabilita intrinseca
del ponte, alla pericolosita idraulica del sito in cui I’opera ¢
localizzata, ed alle caratteristiche del bacino imbrifero di
riferimento, ¢ definito dalla seguente espressione:

_ QZOO B Qmin

idraulica —
Qmax Qmin

Il parametro Q,q, rappresenta un valore di portata che puo
defluire nella sezione dell’opera con tempo di ritorno pari a
200 anni. Quax © Quin definiscono due valori di portata di
riferimento caratteristici dell’opera, pari rispettivamente alla
portata che puo transitare determinando il riempimento totale
fino all’intradosso dell’impalcato ¢ a quella che puo defluire
considerando un franco pari ad un metro.

Eventuali valori negativi assunti da IDjgauica Stanno a
significare opere ben dimensionate, in cui la portata
bicentenaria puo defluire con un’occupazione della sezione
caratterizzata da oltre un metro di franco; convenzionalmente
si assegna a queste condizioni un valore dell’indice di
Danneggiabilita Idraulica pari a 0. Valori poco superiori al
valore nullo sono associati ad opere per le quali non ci siano
particolari condizioni di criticita, viceversa valori vicini
all’unita indicano che la portata bicentenaria tende a defluire
in condizioni prossime a quella limite ammissibile. Elevata
criticita € da attribuirsi ad opere per le quali I’Indice assuma
valore superiore ad 1, in quanto si presume I’insufficienza
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della sezione di deflusso in relazione ad eventi con tempo di
ritorno anche minore di 200 anni.

La valutazione dell’Indice di Danneggiabilita Idraulica
proposta nella presente procedura si basa su due ipotesi
fondamentali. Una di carattere “geometrico” che consiste nello
schematizzare la sezione libera di deflusso come una sezione
rettangolare equivalente, di base (B) pari alla larghezza libera
in corrispondenza dell’attraversamento (ottenuta sommando le
luci nette delle varie campate costituenti I’opera), e di altezza
(Y) pari all’altezza libera media tra intradosso e fondo alveo.
L’altra di carattere “idraulico” che consiste nell’ipotizzare che
il passaggio della corrente in corrispondenza dell’opera
avvenga allo stato critico. Tale ipotesi ha lo svantaggio di
essere sicuramente la meno cautelativa tra le possibili
(considera infatti il transito della massima portata a parita di
energia), ma ¢ al tempo stesso la piu semplice, richiedendo
solo la individuazione dei suddetti dati geometrici. Allo stato
critico, infatti, portata e carico sono legate dalla relazione:

2
¥ :@3Q2m=3.13-3-yl~5

g

(6)

Per tener conto di una portata piu realistica relativa a
condizioni diverse da quella critica occorre applicare alla (6)
un opportuno fattore di riduzione adeguatamente calibrato
sull’attendibilita delle suddette ipotesi. Nella presente
procedura, analisi numeriche condotte sulle aste fluviali
principali afferenti ai bacini piu significativi della provincia di
Foggia hanno consigliato di utilizzare un fattore pari a 0.6. In
queste ipotesi i valori di riferimento Q. € Quin, delle portate
caratteristiche dell’opera, cosi come prima definiti, valgono
rispettivamente:

Qmax = 1'88 ' B : YmaxlAS

s @)
Qmin =1.88-B- Ymin .

11 valore di portata Q,q, relativo al tempo di ritorno di 200
anni, pud essere invece calcolato attraverso una normale
modellazione afflussi—deflussi (ad esempio attraverso il
metodo del Curve Number), oppure stimato con 1’applicazione
di procedure semplificate, quali la formulazione nota come
“metodo razionale”, attraverso cui la portata di piena vale:

C-A-h, C-A-i;

= 8
o 361, 3.6 ®

L’applicazione di questa relazione richiede insieme alla
conoscenza della superficie (A) del bacino e dell’intensita
critica della precipitazione di assegnato tempo di ritorno (i),
anche la stima, non sempre agevole, del coefficiente di
deflusso (C) che tiene conto della riduzione dell’afflusso
meteorico in funzione delle caratteristiche del bacino, quali
uso del suolo, geologia, pendenza dei versanti. Allo scopo si €
impostata un’analisi volta a determinare, attraverso il ricorso a
strumenti GIS, carte rappresentative del coefficiente di
deflusso per la zona di interesse, attraverso 1’analisi dei dati
geomorfologici del territorio e quella statistica delle serie
storiche di dati idrometrici disponibili nelle stazioni
strumentate.

Con lo scopo di validare le suddette carte, si ¢ utilizzata
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anche una procedura alternativa, analizzando un numero
significativo di sezioni la cui portata bicentenaria ¢ stata
calcolata sia attraverso il modello CN, sia attraverso le
consuete tecniche di regionalizzazione. Mediando i valori
delle portate cosi ottenuti, si ¢ potuto riscontrare una buona
correlazione tra portata e area dei bacini: in questo modo,
modellando un numero ridotto di sezioni, si & ottenuta una
correlazione di validita “generale” cio¢ estendibile a tutte le
sezioni del bacino in esame ed utilizzabile per il calcolo della
portata di riferimento.

Il valore di portata, cosi valutato, che pud defluire nella
sezione dell’opera, pud essere ancora condizionato da una
serie di aspetti locali particolarmente rilevanti, spesso
riconducibili a situazioni desumibili da semplice osservazione
e rilievo, quindi possono essere tenuti in considerazione con
un grado di approssimazione compatibile con il livello di
analisi in atto.

11 valore di portata defluente nella sezione viene infatti, nel
modello proposto, ulteriormente corretto considerando quelli
che possono essere effetti in grado di determinare ostruzioni o
riduzioni al deflusso in corrispondenza dell’attraversamento:
in particolare si ¢ ritenuto di considerare come rilevanti la
presenza di vegetazione, la contrazione in altezza ¢ in
larghezza della sezione naturale dell’alveo prodotta dalla
presenza dell’opera, l’inclinazione della corrente rispetto
all’asse delle pile.

In merito alla presenza di vegetazione, si ¢ attribuito un
fattore riduttivo della portata transitante pari a 0.8 o 0.9
rispettivamente nel caso di vegetazione in alveo fitta e rada,
attribuendo coefficiente unitario nel caso di assenza di
vegetazione.

In relazione alla contrazione di sezione rispetto alla
sezione originaria d’alveo, la presenza dell’opera puo
determinare una sensibile riduzione della sezione di deflusso,
sia in larghezza (ad esempio per ingombro delle spalle in
alveo, ovvero per eccessivo ingombro delle pile), sia in altezza
(ad esempio qualora I’intradosso sia sensibilmente piu basso
delle quote arginali). Nella presente procedura tale eventualita
¢ controllata da un coefficiente di riduzione cui viene
attribuito un valore variabile in funzione dell’entita della
contrazione, fino ad un minimo di 0.75.

Infine, per quanto attiene 1’inclinazione della direzione
della corrente rispetto all’asse delle pile, i valori delle portate
di riferimento vengono ridotte di un fattore variabile fino a
0.85 per angoli compresi tra 0° e 30°, ¢ fino ad un minimo di
0.7 per angoli superiori a 30°.

4. INDICE DI FUNZIONALITA’
Accanto agli Indici di Danneggiabilita, strettamente
connessi ai rischi presi in esame nella procedura multihazard,
grande rilievo assumono quegli indicatori correlati
all’importanza  dell’opera  nell’ambito  della rete di
appartenenza e alla posizione strategica dell’opera nell’ambito
della comunita servita. Questi parametri, insieme ad altri
particolarmente significativi quali il volume di traffico ed il
tipo di ostacolo sovrapassato, concorrono a definire I’Indice di
Funzionalita, sintetico degli elementi di rischio correlati
all’esposizione del manufatto.

Con I’obiettivo di primo livello di definire liste di priorita
nell’ambito di una stessa rete infrastrutturale, ¢ opportuno che



tali parametri siano selezionati in maniera tale da risultare
qualitativamente essenziali ed in numero ridotto.

L’Indice di funzionalita ¢ costruito come somma pesata di
fattori calibrati sui suddetti parametri (Mezzina, Raffaele
2007) e (Greco, Raffacle 2008), secondo la seguente
relazione:

IF=Y¢-P, ©)
i=1

I fattori ¢, considerati possono al piu assumere valore
unitario, pertanto 1’indice di funzionalita sara compreso tra 0 e

1. Naturalmente la quantificazione dei fattori ¢l e dei pesi
P(/?i
altamente soggettivi, e si presta ad essere calibrata in funzione
delle finalita e degli obiettivi specifici che il gestore di una
rete si propone di raggiungere nell’ambito della definizione di
liste di priorita.

I fattori selezionati nella presente procedura per la
quantificazione dell’Indice di Funzionalita, e i relativi pesi
adottati sono ripresi da (Mezzina, Raffacle 2007) e qui di
seguito sintetizzati:
categoria della strada di appartenenza del ponte, in
quanto fattore rappresentativo della rilevanza socio-
economica dell’opera (Pw = 18%);

atti a definire il suddetto indice dipende da giudizi

importanza e tipologia del corso d’acqua sovrapassato
(P, =18%);
livello di traffico (definito dal TGM) (P{p = 24%);

lunghezza complessiva dell’opera (se
maggiore risulta 1’esposizione) (P(ﬂ =12%);

maggiore,

lunghezza della deviazione del traffico nelle ipotesi di
percorso alternativo (un’opera ¢ tanto piu importante,
nell’ambito di una rete stradale, quanto minori sono le
alternative che la rete presenta al suo attraversamento)
(P, =15%);

posizione dell’opera, e quindi natura dell’area e delle
attivita servite dalla stessa (Pw = 13%).

ANALISI
PROPOSTO

MULTIHAZARD: IL METODO

Nella presente procedura, riprendendo e completando
I’impostazione utilizzata in (Mezzina, Raffaele 2007), agli
Indici di Danneggiabilita Sismica ed Idraulica ed all’Indice di
Funzionalita descritti ai punti precedenti, si affida il compito
di definire parametri di priorita utili per analisi di primo
livello.

Nell’ottica di un’analisi multihazard, ¢ possibile tenere
conto contestualmente dei tre indici suddetti, introducendo un
Indice di Priorita, cosi definito:

(VZ : [Didraulico )2 (10)

sismico

P=\(v,-IF} + D, +
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Va innanzitutto considerato che il significato dei tre indici
¢ analogo da un punto di vista qualitativo: al raggiungimento
del valore unitario o in prossimita di esso, 1’opera si trova, in
termini prestazionali o di funzionalita, prossima al limite
superiore assunto come riferimento; ciononostante i criteri alla
base della definizione dei tre indici sono sostanzialmente
differenti, e cio richiede nella (10) I’utilizzo di coefficienti V
che tendono a conferire peso diverso ai suddetti indici.

I due Indici di Danneggiabilita utilizzati nella presente
procedura sono caratterizzati da una differenza di fondo. In
ambito sismico ci si riferisce alla condizione ultima, prossima
al collasso strutturale, al raggiungimento della quale ¢
associata una situazione di totale inservibilita dell’opera. E
assunto infatti, quale riferimento, un sisma la cui entita sia tale
da condurre l’opera verso uno stato limite in cui “la
costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non
strutturali ed impiantistici e danni molto gravi dei componenti
strutturali”. In ambito idraulico, invece, la condizione che
porta alla definizione dell’indice corrispondente, non ¢
correlata univocamente e necessariamente ad una condizione
“ultima” della struttura, ma ad una situazione legata piuttosto
a condizioni limiti di “operativitd” contestuale all’evento. E
pertanto opportuno pesare l’indice di Danneggiabilita
Idraulica rispetto al Sismico con un fattore v, <1,
eventualmente variabile in funzione della possibilita che si
instaurino al di sotto dell’opera condizioni di deflusso in
pressione.

Il peso da dare all’Indice di Funzionalita ¢, invece,
prerogativa dei gestori delle reti infrastrutturali; generalmente

il coefficiente V| ¢ assunto varabile nell’intervallo 0.4 +0.6
in funzione degli obiettivi fissati.

Figura 1 - Spazio di Priorita



Se in uno spazio a tre dimensioni del tipo in Fig. 1 (Spazio
di Priorita) vengono rappresentati sugli assi coordinati i tre

indici adeguatamente pesati, il punto di coordinate
(Vl -IF, ]Dsismiw, vV, [Didmuliw) individua la posizione

del manufatto nello Spazio di Priorita, mentre I’indice di

priorita /P ne definisce la distanza dall’origine.

Complessivamente 1’Indice di Priorita sintetizza il livello
di rischio totale associato alla singola opera nell’ambito della
rete analizzata, e graficamente la posizione del punto nello
Spazio di Priorita consente di individuare quale tipo di hazard
causa il livello di rischio riscontrato.

A titolo di esempio, si riportano i risultati della procedura
descritta applicata ad un gruppo di opere localizzate su aste
fluviali afferenti al bacino del Cervaro nella provincia di
Foggia. Sull’asta principale e sulle aste secondarie ¢ stato
preso in esame un rilevante numero di attraversamenti
secondo le ubicazioni riportate in Fig 2 (trascurando le sole
opere interessate da contributi provenienti da bacini imbriferi
di area minore di 3 Km?).

Figura 2 - Localizzazione e distribuzione degli attraversamenti
analizzati con indicazione degli Indici di Priorita ricavati
dalla procedura

In Tabella 3 sono sintetizzati i valori assunti dai tre indici
che caratterizzano la procedura descritta, in corrispondenza di
ogni opera analizzata; In Fig. 4a sono, invece, diagrammati i
risultati dell’analisi condotta in termini di liste di priorita,
utilizzando per I’Indice di Funzionalita un peso v, = 0.4 ¢ per

I'indice di Danneggiabilita Idraulica un peso 0.4<v, <0.8.
In relazione a quest’ultimo indice, si precisa che se ’opera ¢
caratterizzata da ID, o <1 (deflusso della portata
bicentenaria con franco maggiore di zero), nella procedura ¢
stato utilizzato un coefficiente v, = 0.4, mentre negli altri
casi (deflusso della portata bicentenaria con carico superiore
alla quota di intradosso dell’opera) si ¢ adottato un peso
v, >04, in proporzione al carico corrispondente al deflusso
della portata Qyqp, fino ad un valore massimo di v, =0.8.

Infine, in Fig. 4b gli stessi risultati dell’analisi, relativi alle
opere piu a rischio, sono proiettati nello Spazio di Priorita.

Tabella 3 - Valori assunti dagli Indici di Danneggiabilita Sismica ed
Idraulica, dall’Indice di Funzionalita e dall’Indice di Priorita per gli
attraversamenti analizzati
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Attravers:| Comune 1D Ir | ID | 1p
amento sismico idraulic

117 Manfredonia | 0.75 0.58 | 0.26} 0.79
311 Manfredonia | 0.76 045 | 0.19] 0.78
310 Manfredonia | 0.00 046 | 0.17] 0.20
307 Manfredonia | 0.67 0.38 | 0.07| 0.68
309 Manfredonia | 0.73 0.47 | 0.00] 0.76
115 Foggia 0.00 043 | 6.66| 4.23
109 Foggia 0.67 0.79 | 0.00| 0.74
22 Foggia 0.93 0.77 | 0.00| 0.98
114bis | Foggia 0.27 0.54 | 0.00] 0.35
108 Foggia 0.00 0.49 | 1.22] 0.53
20 Foggia 0.00 0.74 | 2.47| 1.58
280 Foggia 0.00 043 | 0.00] 0.17
104 Foggia 0.34 0.66 | 0.00| 0.43
91 Troia 0.00 042 | 1.69| 0.87
26 Troia 0.00 0.70 | 1.00] 0.49
74 Orsara di P. 0.00 042 | 1.80] 0.74
71 Troia 1.07 0.44 | 0.00| 1.08
34 Bovino 0.00 0.73 | 1.74] 0.94
249 Castel. dei S.| 0.00 046 | 0.00] 0.19

6. CONCLUSIONI

La procedura proposta nella presente nota ¢ improntata
alla massima semplicita e maneggevolezza e, se supportata da
schede di censimento adeguatamente predisposte (Fig. 3), puo
essere utilmente impiegata per produrre, nell’ambito di
un’assegnata rete stradale, liste di priorita per ponti e viadotti
in un’analisi multihazard di primo livello, in grado di
considerare esposizioni sia a rischio sismico che a rischio
idraulico.

La procedura, ampiamente testata presso il Dipartimento
ICAR del Politecnico di Bari nell’ambito del “Progetto
ANTAEUS”, ¢ completata con un’efficace rappresentazione
grafica nello Spazio di Priorita. In tale spazio lo status di ogni
singola opera ¢ rappresentato da un raggio vettore uscente
dall’origine e I’insieme dei raggi relativi a tutte le opere
afferenti al network analizzato fornisce una visione sintetica
delle  caratteristiche  prestazionali  dell’intera  rete.
L’inclinazione, rispetto agli assi coordinati, del raggio vettore
rappresentativo delle condizioni di ogni singola opera
consente inoltre di valutare in maniera immediata il tipo di
hazard principale responsabile della vulnerabilita riscontrata

per ’opera in esame.
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SOMMARIO

In questa memoria si analizzano porzioni di vespaio ventilato realizzati con elementi a forma di cupola ricavati da plastica riciclata,
conosciuti come “igloo”. In particolare, si € voluto testare i campioni di vespaio al punzonamento e verificare se la rete elettrosaldata
ovvero la presenza di fibre di acciaio contribuiscano e in che maniera a migliorare il comportamento strutturale in termini di capacita
portante e controllo della fessurazione.

Sono state realizzate nove prove sperimentali su pavimentazioni aerate, con diversi dosaggi di fibre, con presenza o meno di rete
elettrosaldata.

Un significativo e ampio studio numerico ha inoltre consentito di mettere in luce le principali problematiche sperimentalmente
individuate, confermando 1’utilita del calcestruzzo fibrorinforzato e la possibilita di ottimizzare la geometria.

SUMMARY

This paper focuses on slab elements made of mushroom pillars creating under-floor cavity and ventilated flooring, typical for
industrial and civil buildings and for renovation. Those elements are generally known as “igloo”. They create a help-giving cavity
with an adequate barrier of circulating under-floor air which, if connected to tubing linked to the outside, provides the means for the
dispersion of radon gas released from earth. These elements are made of a blend of high-strength recycled plastic materials.

Two different experimental campaign were performed aiming at studying the flexure and punching shear collapse mechanism and, in
the second phase, investigating also the effect of steel fibre as partial or total substitution of the rebars. A total number of 9
experimental tests were conducted with different loading schemes, fibre or percentage of conventional reinforcement.

A broad numerical parametric set of non-linear finite element analyses allowed for a more comprehensive understanding of the
experimental response of the members tested. Furthermore, it was possible to proof the utility of using fibre-reinforced concrete as a
partial or even total substitution of classical steel mesh.

1. INTRODUZIONE lateralmente che inferiormente una buona ventilazione delle

La presenza eccessiva d’umidita nelle parti costituenti un superfici.
edificio rappresenta certamente un elemento di degrado ed Proprio in questi ultimi anni si ¢ sviluppata una tecnologia
insalubrita per 1’edificio. Per questo motivo si ¢ da sempre nell’esecuzione dei vespai aerati che fa apparire come superate
cercato di limitare gli effetti negativi causati dall’umidita le tipologie di vespaio appena esposte; essa fa uso dei
attraverso degli accorgimenti sia in fase progettuale che in fase cosiddetti “igloo”, cio¢ di casseri a perdere in materiale
realizzativa. plastico riciclato sagomati in modo da essere ermeticamente

Il vespaio o vespaio aerato ¢ una camera d'aria che si collegati fra loro e costituiti da una calotta piana o convessa
realizza nelle costruzioni al fine di migliorare le condizioni (Figura 1) modellata con nervature di irrigidimento diagonali
dell'ambiente abitativo. su quattro supporti di appoggio (Figura 1).

Gia in epoca romana, per ottenere degli spazi vuoti al di Gli igloo presentano dimensioni in pianta solitamente pari
sotto degli edifici, venivano utilizzate delle anfore, che tuttora a 50x50 cm o 75x75 cm e altezza dipendente dallo spessore
si ritrovano nel corso degli scavi archeologici. voluto per I’intercapedine.

Allo stato attuale, si possono individuare diversi tipi di Il pavimento aerato a ventilazione naturale gettato su igloo
vespaio: viene ottenuto dopo alcune fasi lavorative: la prima consiste
e vespaio in pietrame; nello scavo di sbancamento e nella sistemazione, a perfetto
*  vespaio in muretti e tavelloni; livello, del fondo scavo. Lo scavo di sbancamento viene
*  vespaio con travi in legno; seguito dalla formazione del piano di posa degli igloo (di
e vespaio con elementi plastici. spessore e armatura dipendente dalle condizioni di carico)

Questi elementi consentono di rimuovere gli sgradevoli e mediante getto di calcestruzzo. Quindi, si predispongono i
insalubri effetti dovuti alla formazione di condense ¢ muffe punti e le condotte di ventilazione e sfiato tra i diversi vani del
oltre a eliminare il rischio di infiltrazioni dal terreno di gas reticolo di fondazione con I’esterno, si posano tutte le
radon. A questo proposito, i regolamenti d’igiene delle varie eventuali tubazioni per gli impianti e le casseforme modulari
regioni italiane, per tutti i locali che hanno destinazione che plastiche con relativi pannelli ferma getto che hanno la
comporta permanenza di persone, prescrivono 1’obbligo di funzione sia di impedire la penetrazione del calcestruzzo nella
predisporre  dispositivi tecnici tali da assicurare sia parte cava della piattaforma autoportante durante il getto, sia
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di fungere da casseri per la formazione dei cordoli e delle travi
di fondazione (Figura 2).

Figura 2 - Rappresentazione di un vespaio su igloo

In questo modo si formano da una parte una piattaforma
pedonabile, sopra la quale viene eseguita la posa in opera del
calcestruzzo necessaria per il riempimento dei volumi creatisi
dall’accostamento delle gambe degli igloo e per la formazione
della soletta (previa eventuale posa della rete elettrosaldata), e
dall’altra parte un’intercapedine che viene ventilata grazie al
collegamento con tubazioni all’esterno del fabbricato.
Usualmente i collegamenti sono posti a nord e a sud, i primi
(di entrata) a livello del piano campagna, mentre i secondi (di
uscita) vengono portati fino oltre il tetto. In questo modo viene
garantito un continuo flusso d’aria che consente 1’asportazione
dell’'umidita e la diminuzione della concentrazione del gas
radon (gas radioattivo proveniente dal suolo).

I vespai ventilati realizzati con cupole in plastica riciclata
devono la loro rapida diffusione ai numerosi vantaggi che
sono in grado di offrire rispetto ai vespai tradizionali; fra i
tanti, ¢ opportuno menzionare:

* la possibilita di posa su qualsiasi superficie di appoggio
(calcestruzzo magro, terreno, ecc.);

la facilita di posa in opera degli igloo, grazie alla
leggerezza di questi elementi e alla semplicita di incastro
reciproco; cio determina anche una notevole velocita di
posa in opera;

I’adattabilita a qualsiasi forma in pianta: infatti, gli igloo
possono essere tagliati agevolmente mediante un comune
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seghetto, che consente loro di adattarsi al meglio alle
diverse perimetrie ;

la pedonabilita a secco durante le fasi di lavoro che
consente agli operai di agire in completa sicurezza;

la possibilita di alloggiare sotto il pavimento gli impianti e
gli scarichi, rendendoli cosi ispezionabili e modificabili
(attraverso pozzetti e/o botole) allo scopo previsti ed
evitando, in questo modo, il ricorso alle opere di
demolizione che si rendono necessarie ogni volta si voglia
intervenire sugli impianti annegati nel calcestruzzo;

la riduzione nel consumo di calcestruzzo, aspetto che ha
consentito agli igloo di raccogliere riscontri positivi anche
presso i sostenitori della bioedilizia. Infatti, grazie a questi
elementi, ¢ possibile diminuire I’impatto ambientale
globale dell’edificio in quanto si riducono le quantita
necessarie di materiali i cui processi produttivi sono
fortemente penalizzanti da un punto di vista ambientale
(come nel caso del cemento). II fatto che la plastica
(materiale di per sé tutt’altro che ecologico) utilizzata
derivi da altri impieghi (sia, cio¢, riciclata) costituisce un
ulteriore fattore di sostenibilita dei prodotti considerati.

la riduzione nel consumo di aggregati, dunque un
contributo alla limitazione dello sfruttamento delle cave.

A questi si aggiungono, come gia accennato, il
convogliamento del gas radon all’esterno dell’edificio e la
formazione di un’efficace barriera alla risalita capillare
dell’umidita, grazie alla continuita degli elementi collegati che

permettono I’isolamento della soletta dallo strato di
calcestruzzo magro.
Un ulteriore aspetto caratterizzante gli igloo ¢ la

versatilita, infatti, in aggiunta ai vespai ventilati, essi possono
essere utilizzati:

nelle infrastrutture stradali e di urbanizzazione, in
sostituzione delle condutture per il passaggio delle reti
tecnologiche sotto marciapiedi, percorsi pedonali e
ciclabili;

nell’industria agricola, per le pavimentazioni di silos e
capannoni, attraverso cui avviene 1’insufflaggio d’aria per
I’essiccazione dei cereali;

nell’industria della conservazione, per la ventilazione delle
pavimentazioni delle celle frigorifere;

per la costruzione di impianti ecologici come discariche e
bacini idrici per I’accumulo delle acque;

per realizzare campi di calcio per consentire un’adeguata
filtrazione delle acque meteoriche senza che avvenga il
congelamento del terreno di gioco durante la stagione
invernale.

Se da un lato questa tipologia ¢ ampiamente utilizzata,
dall’altro ¢ stata ingegneristicamente poco studiata e
approfondita. In questa memoria vengono presentati risultati
numerici e sperimentali (di due differenti campagne) relativi a
prove su porzioni di vespaio ventilato. In particolare, si ¢
voluto testare i campioni di vespaio sia a flessione che a
punzonamento e verificare se la rete elettrosaldata, ovvero la
presenza di fibre di acciaio, contribuiscano e in che maniera a
migliorare il comportamento strutturale in termini di capacita
portante e controllo della fessurazione.

Sono state realizzate nove prove sperimentali su
pavimentazioni aerate, con diversi dosaggi di fibre e con la
presenza o meno di rete elettrosaldata.

Un significativo e ampio studio numerico ha inoltre
consentito di mettere in luce le principali problematiche



sperimentalmente individuate, confermando [1’utilita del
calcestruzzo fibrorinforzato e la possibilita di ottimizzare la
geometria.

Obiettivo finale ¢ quello di fornire al progettista
indicazioni utili circa le possibili modalita di rottura in
funzione della tipologia di carico (concentrato o distribuito),
riguardo al ruolo della rete elettrosaldata, dello spessore della
cappa, della forma del cassero plastico e circa la possibilita di
sostituire 1’armatura classica con rinforzo fibroso costituito da
fibre di acciaio negli usuali quantitativi della pratica odierna
(20-30 kg/m’).

2. SPERIMENTAZIONE

Al fine di caratterizzare a flessione e punzonamento il
comportamento di solai aerati, due serie di test sperimentali
sono stati eseguiti presso il Laboratorio Prove Materiali
“Pietro Pisa” della Facolta di Ingegneria di Brescia,
prevedendo 1’applicazione di un carico concentrato crescente
in corrispondenza della parte centrale della cappa di
calcestruzzo del provino rappresentativo di una porzione di
solaio.

Per il getto dei provini ¢ stato innanzitutto realizzato un
basamento in calcestruzzo dello spessore di 10 c¢cm, allo scopo
di riprodurre lo strato di sottofondo in magrone. Una volta
indurito il calcestruzzo magro del basamento sono stati
posizionati nove igloo Drytek 450, ognuno dei quali con
altezza, in corrispondenza del colmo della cupola, pari a 45
cm ed ingombro, in pianta, pari a 58.4x58.4 cm.

Gli igloo sono stati accostati ed incastrati 1’'uno con I’altro
in modo da formare una piattaforma pedonabile di dimensioni
in pianta pari a 168.2x168.2 cm.

Al di sopra della piattaforma, formata dagli elementi
plastici, ¢ stato gettato calcestruzzo di classe C20/25 in modo
da ottenere una cappa dello spessore minimo di 5 cm (in
corrispondenza del colmo delle cupole plastiche) e il
riempimento di tutti i volumi tra le gambe degli elementi
plastici.

Al fine di riprodurre I’effetto cerchiante dei cordoli di
fondazione, nella cappa sono state inserite quattro barre
d’acciaio B450 C con diametro di 12 mm, disposte ad 1 cm di
distanza dal colmo degli igloo e a due a due perpendicolari.

Per tre provini, prima del getto della cappa, si € proceduto
anche alla disposizione di un foglio di rete elettrosaldata
(acciaio B450 C) @5 con maglia di 20x20 cm, disposta a meta
altezza.

La Figura 3 mostra un provino prima dell’esecuzione del
test a rottura.

Vol
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Figura 3 - Provino prima della prova sperimentale
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Nella prova sperimentale si ¢ applicato un carico
concentrato monotonamente crescente al centro dell’igloo
centrale, attraverso un martinetto elettromeccanico a vite
traslante, in dotazione presso il Laboratorio, in grado di
trasmettere un carico massimo di 500 kN e avente una corsa
massima di 300 mm.

Ogni prova ¢ stata condotta in controllo di spostamento
del pistone del martinetto elettro-meccanico, imponendo una
velocita di avanzamento costante pari a 200 pm/min, ridotta in
corrispondenza di fasi instabili e/o di meccanismi locali, quali
ad esempio lo sviluppo del punzonamento. In questo modo ¢
stato possibile condurre ogni prova sperimentale in maniera
stabile anche in corrispondenza di rami discendenti di carico,
consentendo pertanto valutazioni circa le fasi post-picco e,
inoltre, circa la duttilita.

Il martinetto in oggetto ¢ stato montato su un telaio di
contrasto, come mostrato in Figura 4.

Figura 4 - Allestimento di una tipica prova sperimentale

Per la valutazione degli spostamenti dei colmi delle volte
degli igloo costituenti i vespai di prova sono stati utilizzati dei
trasduttori di spostamento induttivo (LVDT, acronimo di
Linear Variable Differential Transformer), posti al centro di 7
delle 9 voltine costituenti 1’elemento strutturale (Fig. 3).

Tra le variabili investigate maggiormente significative vi ¢
la dimensione della piastra di acciaio di ripartizione del carico
trasmesso dal martinetto elettromeccanico al provino
(impronta di carico). Le dimensioni di tale piastra sono in
stretta relazione alla tipologia di collasso atteso, per flessione
o per punzonamento (quest’ultimo con le impronte di carico
minori). Nelle due diverse fasi sperimentali sono state scelte
differenti impronte di carico, come specificato nel seguito.

La prima serie di prove sperimentali ha riguardato sei
provini [1]:

e I test 1, 3 e 5 hanno riguardato provini con rete
elettrosaldata;

e I test 2, 4 ¢ 6 hanno riguardato provini senza rete
elettrosaldata.

Le prove eseguite si sono differenziate anche per altri
aspetti, ad esempio per il tipo di piastra utilizzata. Piu



precisamente, nella prima prova, condotta su un provino
provvisto di rete elettrosaldata, non ci si €& serviti,
contrariamente alle restanti prove, di piastra quadrata 30x30
cm (impronta pari a 900 cm?), bensi di una piastra circolare
con diametro pari a 25 cm (impronta di area pari a 490 cm?):
questo ha fatto si che la prova 1 risultasse decisamente pit
penalizzata rispetto alle altre, mostrando una crisi per
punzonamento senza sviluppo di alcun meccanismo resistente
flessionale.

Un’altra differenza tra le diverse prove risiede nelle
differenti condizioni di vincolo realizzate nei quattro spigoli
della soletta. Durante le prove 1, 2 e 3, la presenza del banco
di prova a contatto con gli spigoli del provino ha fatto si che si
creasse una sorta di vincolo di semi-incastro locale ai quattro
angoli mentre nelle prove 4, 5 e 6 sono stati adottati dei
sistemi per mantenere il banco di prova staccato dalla soletta
del provino, permettendo quindi il sollevamento libero dei 4
spigoli.

Nella Figura 5 sono riportate le curve “Carico-Freccia
centrale” ottenute dai 6 provini della prima serie di prove
sperimentali.

Load-Displacement Curve
250 First Set ‘
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200 —TEST?2 L
—TEST3-RETE
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©
S 100 S =
L | ———
\ Test 1 con piastra circolare ¢ =
50 25¢cm
__Test 4, 5 e 6 con vincolo libero!
0
0 5 10 15 20
Displacement[mm)]

Figura 5 - Curva Carico-Spostamento in mezzeria relative
ai 6 provini testati del primo set

Nella Tabella 1 sono riportati i carichi massimi registrati
per ciascun provino e le medie dei carichi massimi per le serie
con ¢ senza rete elettrosaldata. Al fine di rendere i risultati piu
omogenei e confrontabili, per quanto riguarda le prove con
rete elettrosaldata viene fornita anche la media ottenuta
escludendo il test 1, in quanto ottenuto con una piastra di
dimensioni minori.

Fatta eccezione per il provino 1, collassato per
punzonamento (Figura 6), i successivi 5 tests hanno mostrato
un collasso tipicamente flessionale, con sviluppo di
fessurazioni in corrispondenza delle volte adiacenti a quella
centrale e, inoltre, di significative deformazioni flessionali
globali (Figura 7).

La seconda serie di prove sperimentali [2] ha riguardato
tre tests su provini identici dal punto di vista della geometria,
realizzati con calcestruzzo di classe C25/30, tutti provati con
una impronta di carico pari a 20x20 c¢m (400 cm?), per meglio
enfatizzare ed indagare 1’aspetto strutturalmente piu critico di
questi elementi strutturali, vale a dire il punzonamento,

- 480 -

soprattutto in applicazioni industriali e, in generale, non
residenziali (cio¢ applicazioni nella quali vi ¢ la probabilita di
forti concentrazioni di carico, come i magazzini, etc.).

Tabella I - Valori numerici di carico massimo e relative medie

PROVA | CARICO MASSIMO [kN] MEDIA [kN]
1-RETE 151 (piastra differente)
S RETE > 193 (213 se TEST 1
escluso)

5-RETE 200

2 195

4 159 169

6 153

Figura 6 - Fessurazione per punzonamento, provino 1, serie 1

Figura 7 - Vista globale del Test 6 a rottura. Si noti la significativa
deformata flessionale dell elemento

Ogni prova, analogamente ai test 4-6 della prima serie, ¢
stata effettuata evitando il contatto tra il banco di contrasto e i
quattro spigoli.

L’aspetto innovativo di questa sperimentazione ¢ stata
I’aggiunta di fibre di acciaio uncinate alle due estremita, con
diametro di 1 mm e lunghezza di 50 mm (rapporto d’aspetto
1/6=50) con quantitativi modesti, tuttavia rappresentativi della
pratica delle pavimentazioni in calcestruzzo fibrorinforzato.
Due prove (Test 2-2 e 3-2) sono stati effettuate con 1’aggiunta
di 20 kg/m® (percentuale volumetrica V=0.25%) di fibre di
acciaio, mentre nel provino 1-2 il contenuto di fibre ¢ stato di
30 kg/m® (V=0.38%).



Per quanto concerne le fibre, il relativo contributo
resistente ¢ dovuto all’abilita delle stesse di tenacizzare il
calcestruzzo fessurato, permettendo trasferimento di sforzi
residui tra facce adiacenti di fessure, tanto maggiori quanto
piu alta ¢ la resistenza della fibra e/o il quantitativo.

Nel presente lavoro la resistenza post-fessurativa del
composito fibrorinforzato ¢ stata ricavata da prove di flessione
su quattro punti, eseguite su travi prismatiche intagliate nella
mezzeria con dimensioni di 150x150x600 mm, secondo le
indicazioni della Normativa UNI 11039 [3]. In Figura 8
vengono mostrate le curve sperimentali sforzo nominale-
apertura di fessura delle 8 travette, 3 con il quantitativo
maggiore di fibre, 3 con 20 kg/m’ di fibre e due prive di
rinforzo fibroso.

Fiber Characterization

=——Plain Concrete

-, —20kg/m3

% |
L —30kag/m3

Nomial Stress [Mpa]

0 0.5 1 15 2 25 3 3.5
CTODmM [mm]

Figura 8 - Curva Sforzo Nominale-Apertura di fessura per travette
secondo normativa UNI 11039

Dal grafico si pud evincere come i due quantitativi di fibra
non risultino particolarmente differenti, mentre ¢ chiara
I’influenza della fibra rispetto al calcestruzzo bianco.

In accordo alla normativa, sono stati determinati i valori
medi di resistenza equivalente post-fessurazione, riassunti in
Tabella 2.

Tabella 2 - Sforzi equivalenti dei due materiali fibrosi adottati

feq0-0.6) feq0.6-3)

MATERIALE [MPa] [MPal
20 Kg/m® 2.13 1.59
30 Kg/m® 2.64 2.67

La Figura 9 mostra le curve carico spostamento per i 3
provini, evidenziando un comportamento sostanzialmente
simile e poco influenzato dal piu alto contenuto di fibre
presente nel Test 3-2. Come atteso, tutti i campioni sono
collassati per punzonamento mostrando un relativo
meccanismo resistente flessionale solo per valori molto ampi
di spostamento.

In Figura 10 viene mostrato un particolare della zona
centrale punzonata nei tre provini testati.

Il comportamento strutturale dei provini esclusivamente
fibrorinforzati ¢ risultato abbastanza soddisfacente e
soprattutto meno fragile rispetto al provino 1 del primo set
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(privo sia di fibre che di armatura convenzionale).
Quest’ultimo, inoltre, pur essendo soggetto ad una impronta di
carico circolare di 25 cm (area pari a 490 cm®), maggiore di
quella quadrata di lato 20 cm utilizzata nei tre provini della
seconda serie, ha mostrato un carico di rottura ben inferiore (di
circa il 30%), non giustificabile dalla resistenza a
compressione leggermente inferiore registrata nella prima
serie di prove.

Load-Displacement Curve
250 Second Set

200 ~ I —Test 1-2 30Kg/m3

5 —Test 2-2 20Kg/m3
=150 —Test 3-2 20Kg/m3
= . -
o
3

100

50

0 | ; }
0 5 10 15 20 25 30

Displacement [mm]

Figura 9 - Curva Carico-Spostamento in mezzeria relative ai 3
provini testati del secondo set

Inoltre, dal confronto tra i provini con rete della prima
serie (Test 5) e quelli con fibre nel secondo, a parita di
vincolo, emerge un contributo della rete sostanzialmente
identico a quello del fibrorinforzato, pur con una impronta di
carico che nel primo caso era doppia rispetto al secondo.
Questo a dimostrazione dell’efficacia del rinforzo fibroso nel
mitigare i fenomeni di localizzazione della fessura e
punzonamento, come gia mostrato da altri autori [4].

In Tabella 3 vengono mostrati i valori di carico massimo
ottenuti dalla sperimentazione.

Tabella 3 - Valori numerici di carico massimo e relative medie
ottenuti nella seconda serie di prove

TEST CARICO MASSIMO | MEDIA [KN]
[KN]
1-2 30 Kg/m’ 214 214
2-2 20 Kg/m® 195
5 199
3-2 20 Kg/m’ 203

3. ANALISI NUMERICHE

Una volta eseguite le prove sperimentali si ¢ proceduto a
realizzare un modello ad elementi finiti non-lineare [5] che
fosse in grado di simulare il comportamento di dette
pavimentazioni ventilate, in presenza o meno di rete
elettrosaldata, per diverse condizioni di carico, per diversi
spessori della cappa di calcestruzzo e per diverse tipologie di
calcestruzzo, fibrorinforzato incluso.

Per poter effettuare questo studio parametrico ¢ stato
innanzitutto necessario cercare di riprodurre nel modello
numerico le condizioni di carico, di geometria e le
caratteristiche dei materiali utilizzati nelle prove sperimentali,



in modo da poter confrontare i risultati numerici e sperimentali
al fine di validare il modello.
In particolare sono state riprodotte numericamente:
La prova 1 della prima serie, per verificare la capacita del
modello di modellare la crisi per punzonamento della
pavimentazione;
le prove 4 e 6 e la prova 5 della prima serie per valutare
la capacita del modello di riprodurre la crisi della
pavimentazione sottoposta ad un carico distribuito su
un’area maggiore (area di carico 30cmx30cm),
rispettivamente nel caso senza e con rete elettrosaldata.
Per I’esecuzione delle analisi ad elementi finiti si ¢ fatto
ricorso al programma DIANA, sviluppato dalla TNO Building
e Construction Research [6 ¢ 7].

Per riprodurre il comportamento del calcestruzzo nella
fase post-fessurativa, soprattutto per quanto riguarda il
calcestruzzo fibrorinforzato, sono stati invece utilizzati i
risultati delle prove sperimentali di Figura 8, dai quali sono
stati ricavati i1 valori di resistenza a trazione ed energia di
frattura. Ulteriori dettagli sulla modellazione numerica sono
riportati in [4].

Una volta riprodotta la geometria ¢ stata generata la mesh
per la modellazione della piastra (Figura 11 e Figura 12). Essa
consiste in 58520 elementi solidi piramidali a quattro nodi con
interpolazione pertanto lineare.

Opportune molle no-tension sono state inserite alla base di
ciascun piedino per simulare un vincolo verticale che consenta
il sollevamento della piastra, come sperimentalmente
verificato.

Per riprodurre le prove 4, 5 e 6 ¢ stato applicato un carico
in corrispondenza del centro della soletta, distribuito su
un’area pari a 15cmx15cm che corrisponde, tenendo conto
delle condizioni di simmetria ,ad una di carico di 30cmx30cm.

Come si pud osservare dalla Figura 13, i risultati numerici
riproducono abbastanza bene quelli sperimentali. In
particolare, D’errore nella stima del carico ultimo ¢
particolarmente basso (inferiore al 5%) nel caso di rete
elettrosaldata. Il carico ultimo previsto dal modello ¢ infatti
pari a 208 kN a fronte di un carico ultimo sperimentale di 200
kN.

Prova 3-2

Figura 10 - Punzonamento al termine delle prove della seconda serie

Nella costruzione della geometria & stata sfruttata la
simmetria del problema per cui, di fatto, ¢ stata rappresentata
solo un quarto della piastra sperimentale andando ad inserire
degli opportuni vincoli di continuita che riproducessero le
reali condizioni al contorno. Per quanto riguarda le
caratteristiche dei materiali sono stati inseriti i valori medi
sperimentali di resistenza per il calcestruzzo mentre per
I’acciaio B450 C sono stati utilizzati i valori suggeriti dalla
normativa.

Nella modellazione del vespaio si ¢ evitato di inserire gli
elementi plastici (igloo) poiché essi non contribuiscono in
modo significativo alla capacita portante del vespaio ma
fungono soprattutto da cassero a perdere.
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Figura 11 - Vista dall’alto della piastra riprodotta
nell’analisi numerica

Figura 12 - Mesh della piastra



Meno brillante ¢ risultata la previsione numerica nel caso
dell’elemento in calcestruzzo bianco, come atteso, visto che
I’assenza di armatura genera meccanismi resistenti fortemente
legati alla resistenza a trazione del calcestruzzo, che ¢
parametro fortemente variabile tra provino e provino e anche

all’interno di uno stesso provino.

250 A
Numerical vs Experimental Load-
Displacement Curve
200 / Y%M
150 1 Experimental Maximum Load for PC
3
=
B100 1
-
-4-RC: Reinforced Concrete
50 - -e-PC: Plain Concrete
— Elastic Analysis
0 T T T

Displacement [mm]

Figura 13 - Confronto tra i risultati sperimentali e le analisi
numeriche relativi a provini senza armatura o con rete elettrosaldata

Una volta verificato che le analisi numeriche fossero in
grado di riprodurre correttamente il comportamento reale della
pavimentazione, sono state condotte una serie di analisi
parametriche per valutare il comportamento della
pavimentazione per diversi spessori della cappa di
calcestruzzo, per diverse tipologie di materiali e per diverse
tipologie di armatura longitudinale.

Le analisi sono state eseguite sia per carico distribuito che
per carico concentrato. In questo modo ¢ stato infatti possibile
valutare la resistenza della pavimentazione ventilate sia nel
caso dell’utilizzo del vespaio in situazioni dove i carichi
risultino distribuiti, come avviene per esempio nelle palazzine
ad uso abitazione (in questo caso infatti la presenza del
massetto di sottofondo e del pavimento consentono una
distribuzione di carichi, anche concentrati, su un’areca estesa)
sia per applicazioni dove i carichi siano concentrati su un’area
limitata, come pud avvenire per esempio per le pavimentazioni
industriali.

Oltre ai numerosi risultati presenti in [4], alcune analisi
sono state eseguite modellando la risposta strutturale di
elementi in calcestruzzo fibrorinforzato con un contenuto di
fibre di acciaio pari a 30 kg/m’, ed hanno riguardato uno
spessore della cappa di calcestruzzo di 4, 5, 6, 7 ¢ 8 cm
(Figura 14). In queste analisi si ¢ evitato di inserire la rete
elettrosaldata in quanto difficilmente si inseriscono
contemporaneamente fibre e barre longitudinali (in questi
elementi le fibre costituiscono infatti un’alternativa alla rete).
E evidente I’effetto benefico delle fibre nel trasferire sforzi
residui tra due facce adiacenti della fessura, limitando la
formazione e 1’avanzamento della fessura, in primis quella in
corrispondenza del punto di carico.

In Figura 15 sono state messe a confronto le curve carico
spostamento ottenute per calcestruzzo ordinario, per
calcestruzzo dotato di rete elettrosaldata di 5 mm di diametro
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(passo 20 cm) e per calcestruzzo fibrorinforzato (30 kg/m?)
per uno spessore della cappa di 5 cm in ogni caso. Si puo
notare che I’elemento in fibrorinforzato ¢ in grado di
raggiungere un carico massimo superiore con una risposta
post-picco meno fragile del provino con rete.

Un adeguato quantitativo di fibre ¢ pertanto in grado di
sostituire ¢ anche migliorare la performance strutturale della
rete elettrosaldata.

600
Load-Displacement Curve for Different Slab
Thickness — e
500 -
400 -
=
, 300 1
©
©
o
- . .
Increasing
200 X
thickness —o—thickness t =8 cm
——thicknesst=7 cm
100 A -=—thickness t = 6 cm
—o—thicknesst=5cm
—e—thicknesst=4 cm
0 0.5 1 1.5 2 25 3 3.5 4 4.5 5
Displacement [mm]
Figura 14 - Confronto tra le curve carico spostamento per
calcestruzzo fibrorinforzato per diversi spessori
della cappa di calcestruzzo
500 - - -
Load-Displacement Curve for Reinforced
Concrete (RC) FiberReinforced Concrete (F)
and Plain Concrete (PC)
400
300
3
=
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-
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RC: mesh ¢ =5 mm -o-Fibre Reinforced Concrete
—Linear Elastic Analysis
0 T T T T T T T 1
0 0.5 1 1.5 2 25 3 3.5 4

Displacement [mm]

Figura 15 - Confronto tra le curve carico spostamento per
calcestruzzo ordinario, per calcestruzzo con rete elettrosaldata
@5 mm e per calcestruzzo fibrorinforzato per uno spessore
della cappa di 5 cm

Inoltre, sono state eseguite numerose analisi parametriche
aggiuntive, atte ad individuare I’influenza di diversi fattori
progettuali sulla risposta strutturale delle pavimentazioni su
igloo quali: l’altezza della cappa in calcestruzzo, il
quantitativo di rete elettrosaldata, la modalita di carico, la
classe di resistenza del calcestruzzo e 1’aggiunta di fibre nella
matrice cementizia [4]. Le analisi parametriche svolte hanno
permesso di concludere quanto segue:



I’ispessimento della cappa di calcestruzzo determina un
significativo miglioramento del comportamento del
vespaio su igloo gia in campo lineare, determinando una
riduzione importante degli spostamenti (a parita di
carico); anche il collasso risulta posticipato: un
centimetro in piu di soletta amplifica il carico ultimo di
circa il 10%;

I’inserimento della rete elettrosaldata nelle “volte” in
calcestruzzo, pur non modificando in maniera sostanziale
il comportamento in campo lineare, incrementa il carico
ultimo e migliora il comportamento post-picco,
conferendo una maggiore duttilita alla struttura;
I’adozione di calcestruzzo fibrorinforzato consente di
aumentare il carico ultimo di circa il 20%; in particolare,
si € osservato come l’inserimento di fibre con un
quantitativo pari a 30 kg/m® nella matrice cementizia
consenta di ottenere lo stesso carico ultimo raggiunto in
presenza di rete elettrosaldata con uno spessore della
cappa di 4 cm anziché di 5 cm. Questo fatto, nel caso si
debbano ricoprire grandi superfici, produce un notevole
risparmio sia in termini di materiale che di posa in opera.
4. CONSIDERAZIONI CONCLUSIVE

Nel presente lavoro sono stati presentati i risultati
sperimentali di prove a rottura su 9 provini di vespaio aerato
realizzati con casseri a perdere plastici di tipo “igloo”.

Tale tecnologia trova utilizzi sempre piu frequenti nella
pratica edilizia in quanto consente di mitigare gli effetti
dannosi legati alla risalita di umidita e alla circolazione del gas
radon.

Occorre tuttavia ingegnerizzare questa
indagandone le peculiarita e particolarita strutturali.

A supporto dei risultati sperimentali, una serie di studi
numerici condotti in campo non-lineare ha consentito di
indagare e comprendere a fondo ’influenza di parametri
chiave sulla risposta strutturale di questi elementi, tra i quali
I’impronta di carico, lo spessore della cappa, il quantitativo di
armatura classica e/o fibre di acciaio e la classe di resistenza di
calcestruzzo.

Lo studio ¢ stato condotto sia nei confronti del
punzonamento che della flessione, due modalita di collasso il
cui verificarsi ¢ stato ampiamente relazionato ai parametri
sopramenzionati.

Tra 1 risultati piu significativi, 1'utilizzo di un adeguato
quantitativo di fibra di acciaio consente di sostituire
pienamente la rete elettrosaldata e, in certi casi, di ridurre lo
spessore della cappa in calcestruzzo fino al 15-20%.

Inoltre, a seconda della tipologia di carico attesa
(concentrato o distribuito) differenti scelte in termini di
spessore della cappa, di rete o quantitativo di fibre devono
essere adottate.

Ulteriori indagini sperimentali e teoriche verranno
condotte con l’intento di ottimizzare la geometria
dell’elemento plastico nell’ottica di evitare concentrazioni di
sforzo sulle “volte” in calcestruzzo, con particolare attenzione
in corrispondenza dei piedini.

tecnologia
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SOMMARIO

Questa memoria illustra i risultati di prove di flessione condotte su solette in c.a. rinforzate con lamine in materiale composito
fibrorinforzato (FRP) collegate al calcestruzzo mediante connettori metallici. Questa tecnica, nota come “mechanically fastened”
(MF-FRP), ¢ particolarmente efficace in situazioni di emergenza, quando € necessario intervenire con rapidita e con procedure poco
laboriose. Le prove includono anche un provino rinforzato mediante incollaggio esterno (“externally bonded”, EB-FRP) ed uno non
rinforzato. I parametri investigati sono la disposizione dei connettori e la lunghezza della lamina. La nota affronta infine il problema
dell’affidabilita delle attuali procedure per il progetto degli interventi di rinforzo di travi in c.a. con sistemi MF-FRP.

SUMMARY

This paper focuses on investigating the experimental behavior of reinforced concrete (RC) one-way slabs strengthened with
Mechanically Fastened Fiber-Reinforced Polymer (MF-FRP) laminates. This technique is well suited for emergency repairs where
constructability and speed of installation are critical requirements. The test matrix included MF-FRP strengthened specimens, a
counterpart strengthened with the externally bonded (EB) FRP reinforcement, and a control specimen. The effects of fastener layout
and laminate length on strength and deformability results and failure mode were studied. Specific gaps on the existing design
procedures for flexural strengthening with MF-FRP systems are discussed.

1. INTRODUZIONE meticolosa preparazione dello stesso, propedeutica ad una
Per gli interventi di rinforzo e di riparazione di elementi buona adesione della lamina alla superficie in calcestruzzo;
strutturali in calcestruzzo armato si fa sempre piu spesso inoltre, bisogna considerare il tempo necessario alla presa
ricorso a sistemi realizzati con i cosiddetti “FRP”, ossia dell’adesivo polimerico che in genere ¢ di circa una settimana.
materiali polimerici fibrorinforzati. Nella fase di sviluppo di Tutto cio, ovviamente, comporta un prolungamento dei tempi
nuovi sistemi in FRP una particolare attenzione viene data alle di posa in opera.
modalita d’installazione del rinforzo, in quanto da queste Anche I’installazione di barre “NSM” necessita di tempi
dipendono i maggiori o minori disagi connessi all’interruzione piuttosto lunghi, paragonabili a quelli di posa in opera delle
del servizio del manufatto oggetto d’intervento. lamine EB-FRP; inoltre I’installazione di barre NSM puo
Da qualche tempo ¢ oggetto di studio una nuova tecnica provocare danneggiamenti alle barre in acciaio pre-esistenti.
che consiste nell’utilizzo di lamine pultruse in FRP da In questa memoria sono presentati i risultati preliminari di
collegare al substrato in calcestruzzo mediante ancoraggi prove sperimentali su solette in c.a. rinforzate con laminati
meccanici (“Mechanically Fastened FRP Laminates”). ibridi (rinforzati con fibre di carbonio e vetro) in FRP, pre-
L’uso sistemi “MF-FRP” (acronimo della denominazione forati, aventi un’elevata resistenza dei fori al rifollamento e
inglese) puo risultare particolarmente efficace in “situazioni collegati con bulloni metallici al substrato in calcestruzzo. I
d’emergenza”, ovvero quando ¢ necessario intervenire in test condotti fino ad ora hanno riguardato solette in c.a. aventi
tempi rapidi e, quindi, con procedure di posa in opera meno dimensioni 305 x 152 x 3658 mm, non rinforzate, rinforzate a
laboriose di quanto siano quelle preliminari all’applicazione di flessione con il sistema MF-FRP e rinforzate con il piu
lamine incollate al substrato in calcestruzzo (“Externally tradizionale sistema EB-FRP [15].
Bonded (EB) FRP Laminates”) o all’inserimento di barre da I primi risultati ottenuti hanno messo in discussione la
alloggiare nel copriferro (“Near Surface Mounted (NSM) validita delle ipotesi di perfetta aderenza tra il rinforzo in FRP
Rebars”). ed il calcestruzzo e di conservazione delle sezioni piane, che
Nel primo caso (sistemi “EB-FRP”), infatti, prima di sono comunemente adoperate per il progetto degli interventi di
potere incollare le lamine al substrato € necessaria una rinforzo con laminati MF-FRP [1-3].
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2. IL SISTEMA MF-FRP

11 sistema MF-FRP utilizzato nei test di cui si trattera nel
seguito ¢ realizzato con lamine ottenute per pultrusione
adoperando fibre di vetro e carbonio e resine di vinilestere.

La necessaria resistenza a rifollamento della lamina ¢
garantita dalla presenza di filamenti in fibra di vetro distribuiti
in maniera random, mentre la resistenza e la rigidezza in
direzione longitudinale ¢ fornita da una combinazione di fibre
di rinforzo di vetro di tipo “E” e di carbonio.

I laminati, mostrati in Figura 1 (prodotti nel caso specifico
da Strongwell Corporation, Bristol, Virginia, USA), hanno
uno spessore di circa 3.2 mm e larghezza di 102 mm e sono
forniti in rotoli che arrivano fino a circa 30 metri di lunghezza.

La Strongwell fornisce i dati meccanici del prodotto
nell’apposita brochure; risultati di test condotti per la
determinazione delle proprieta meccaniche dei materiali
costituenti e delle caratteristiche meccaniche in direzione
longitudinale e trasversale delle lamine sono reperibili in
letteratura [1, 4].

Va sottolineato che le lamine generalmente adoperate per i
sistemi EB-FRP (pultruse con fibre unidirezionali) mal si
prestano all’utilizzo con ancoraggi meccanici. Queste lamine
sono infatti caratterizzate da elevata resistenza e modulo
clastico in direzione longitudinale ma hanno proprieta
meccaniche notevolmente ridotte in direzione trasversale. E’
stato mostrato [5] che questa natura ortotropica del materiale &
causa di fenomeni di “splitting” del laminato quando questo
viene collegato con connettori metallici (Fig. 2).

Figura 1 — Lamina adottata nei sistemi MF-FRP

¥
£

&

Figura 2 — Rottura per “splitting” delle lamine [5]

La Figura 3 mostra vari tipi di connettori metallici che
possono essere adoperati per I’ancoraggio della lamina al
supporto in calcestruzzo.

I “power actuated fasteners” (PAF) sono chiodi da
applicare con una sorta di pistola che 1i “spara” contro il
substrato in calcestruzzo.

L’influenza di taluni parametri (il diametro e la lunghezza
del chiodo; la presenza di rondelle impiegate per ridurre la
concentrazione di tensioni nell’area circostante il foro) sul
comportamento di questo tipo di connessione ¢ stata valutata
da vari autori [5,6].
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Figura 3 —Tipi di connettori per i sistemi MF-FRP

I PAF sono particolarmente adatti quando la resistenza del
calcestruzzo ¢ minore di 27 MPa; la presenza di inerti di
elevate dimensioni potrebbe ostacolare I’inserimento del
chiodo nel substrato in calcestruzzo [7].

I “wedge bolts” sono bulloni da avvitare anche utilizzando
una chiave dinamometrica. La particolare filettatura facilita
I’avanzamento nel calcestruzzo. Il serraggio dei bulloni non
deve superare i valori raccomandati dal produttore e, come per
i PAF, I’inserimento dei bulloni puo essere difficile quando si
hanno calcestruzzi particolarmente resistenti.

I “wedge anchors” sono tasselli che possono essere
utilizzati per qualsiasi tipo di calcestruzzo, sebbene in tal caso
i tempi d’installazione sono piu lunghi. Maggiori dettagli a tal
riguardo sono riportati in [4].

Sia per i bulloni che per i tasselli ¢ suggerita I’adozione di
diametri di circa 9 mm e, al fine di ottimizzare il
comportamento delle connessioni, ¢ consigliato 1’utilizzo di
rondelle e di resine per il riempimento dei fori; le prime,
infatti, provocano un incremento della resistenza a
rifollamento della connessione, le seconde limitano le possibili
rotazioni del connettore nel foro stesso [8].

3. IL PROGRAMMA SPERIMENTALE
3.1 Provini e materiali di rinforzo

Il programma sperimentale, tuttora in corso presso
I’Universita di Miami, comprende 1’esecuzione di prove di
flessione su quattro punti, di tipo monotono, su solette in c.a.
aventi lunghezza 3658 mm (luce netta pari a 3048 mm) e
sezione trasversale di dimensioni 305 x 152 mm (Fig. 4).

Le solette sono state proporzionate in maniera tale da non
richiedere armatura a taglio e con I’intento di raggiungere una
crisi per flessione con I’armatura snervata.

L’armatura longitudinale ¢ costituita da tre tondini di
diametro 13 mm (4/8 di pollice) e quindi la percentuale
geometrica € pari a circa I’1%.

Al momento sono stati eseguiti i primi sei test, di cui
quattro su solette rinforzate a flessione con il sistema “MF-
FRP”, uno su di un provino rinforzato con il “tradizionale”
sistema “EB-FRP” e, infine, un altro su di un provino di
riferimento, privo di rinforzo.

Il programma sperimentale prevede anche test su travi
continue di medesima sezione trasversale, da rinforzare con
lamine MF-FRP: queste altre prove saranno effettuate presso
I’Universita di Salerno.

Le sei solette che sono oggetto di questa memoria sono
state realizzate da un unico getto di calcestruzzo al fine di
ottenere provini quanto piu simili possibile.
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Figura 4 — Configurazione dei provini

La resistenza a compressione del calcestruzzo (f,) ¢ stata
determinata mediante prove (test ASTM C39) eseguite su 9
provini cilindrici, aventi diametro 152 mm ed altezza 305 mm;
la resistenza media ottenuta dai test € stata di 26.7 MPa, con
una deviazione standard di 1.8 MPa.

Per I’armatura longitudinale sono state adoperate barre
metalliche del tipo “Grade 60, aventi tensione di snervamento
di 413 MPa e modulo di elasticita di 200 GPa.

Per il rinforzo con sistema MF-FRP sono state utilizzate le
lamine pultruse della Strongwell di cui si € detto in precedenza
(Fig. 1); in particolare ¢ stata adoperata una sola lamina per
ciascuna soletta e per il collegamento di questa al substrato in
calcestruzzo sono stati impiegati “wedge bolts” di diametro
9.5 mm e lunghezza 44.5 mm.

L’installazione dei connettori ¢ stata effettuata senza
utilizzare né resine per I’occlusione dei fori né rondelle.

Il calcolo del momento ultimo teorico degli elementi
rinforzati con il sistema MF-FRP ¢ stato eseguito adottando
procedure analitiche di letteratura [1,3]. Tali procedure, che si
differenziano per le ipotesi fatte circa la modalita di rottura del
collegamento lamina-calcestruzzo, assumono che siano
rispettate le ipotesi di conservazione delle sezioni piane e di
perfetta aderenza tra il rinforzo in FRP ed il substrato in
calcestruzzo.

Il rinforzo del provino “EB” ¢ stato condotto secondo
quanto prescritto dalle Istruzioni ACI [14], avendo come
“target” la resistenza a flessione delle solette rinforzate con le
lamine MF. Per raggiungere questo scopo ¢ stato sufficiente
un solo strato di tessuto unidirezionale in carbonio ad elevata
resistenza, di spessore 0.165 mm e larghezza 305 mm; il
tessuto ¢ stato impregnato con resina bi-componente € non
sono stati previsti ancoraggi meccanici o fasciature trasversali
atti a prevenire la crisi fragile per delaminazione del rinforzo.

Le principali proprieta meccaniche degli elementi in FRP
adoperati per il rinforzo delle solette sono mostrate in Tabella
1, dove £, rrp € €, Frp indicano la massima resistenza a trazione
e la corrispondente deformazione, ed Egrp ¢ il modulo
elastico. Nel caso delle lamine sono inoltre riportati il valore
della resistenza a trazione “netta” f, rrp, cio¢ della resistenza

Tabella 1 — Proprieta meccaniche dei materiali di rinforzo

decrementata per la presenza dei fori, ed i valori della
resistenza a rifollamento (f,) che, a seconda dello sforzo di
serraggio del bullone, variano in un range piuttosto ampio.

3.2 Disposizione dei connettori metallici

Il numero e la posizione dei connettori metallici giocano
un ruolo significativo nel comportamento del sistema di
rinforzo MF. Per questo motivo, prima di procedere con le
prove sperimentali, la questione ¢ stata affrontata in via teorica
esaminando le indicazioni ed i risultati sperimentali che sono
riportati in letteratura.

Dallo studio della bibliografia emerge che la crisi del
sistema rinforzato puo avvenire per:

1.  rottura localizzata del supporto in calcestruzzo;
2. snervamento/rottura di un bullone;
3.  rottura della lamina.

La rottura del calcestruzzo dipende dallo stato di
danneggiamento della superficie nella zona circostante il foro
e quando avviene si accompagna ad una rotazione del
connettore all’interno del foro ed un successivo pull-out dello
stesso. In genere questo tipo di crisi si ha quando il
calcestruzzo ¢ poco resistente e/o gia fessurato, ovvero quando
la lunghezza di infissione dei connettori ¢ insufficiente o,
infine, in presenza di inerti che impediscono un’adeguata
infissione del perno [1,5].

La rottura del connettore generalmente si verifica in
presenza di lunghezze di ancoraggio eccessive, calcestruzzi
poco resistenti ed elevate distanze dei connettori dai bordi
della lamina [4].

La rottura della lamina puo verificarsi, invece, secondo
quattro modalita [9-11]: rottura per trazione; rottura per
trazione con strappo longitudinale (“splitting”); rottura per
rifollamento del foro; rottura a taglio (Fig. 5).

La rottura per rifollamento (danneggiamento della lamina
in corrispondenza del foro e progressiva deformazione dello
stesso) ¢ il tipo di rottura piu auspicabile; in tal caso, infatti, si
ha una pseudo-duttilita del collegamento che a tensione
costante manifesta significative deformazioni. Le altre
modalita di rottura sono invece di tipo fragile [12].

In particolare, la crisi per trazione ¢ caratterizzata dalla
rottura della lamina in corrispondenza del foro in direzione
ortogonale al carico applicato; la rottura per trazione-
“splitting” ¢ dovuta ad una combinazione di tensioni di taglio
e trazione nel materiale ed ¢ caratterizzata da una fessura
parallela alla direzione del carico che si manifesta
all’estremita della lamina e si propaga progressivamente verso
il foro del connettore; la rottura per taglio ¢ caratterizzata dalla
formazione di due fessure parallele alla direzione del carico
applicato che si propagano dal foro del bullone verso
I’estremita della lamina.

Le lamine adoperate sono caratterizzate da due file di fori
disposte ad un interasse di circa 51 mm (Fig. 6).

I fori di ciascuna fila hanno, a loro volta, un interasse di 76
mm che corrisponde alla minima distanza raccomandata al
fine di prevenire la rottura per taglio della lamina e quella del
substrato in calcestruzzo [1,13].

tipO fu’pkp (MPa) fun.FRP (MPa) EuFRP (%) Epkp (GP&) fb (MPa)
Lamina ibrida 852 652 1.36 62 214-351
Tessuto in carbonio 3800 - 1.67 227 -
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Figura 6 — Disposizioni dei connettori (dimensioni in mm)

All’estremita della lamina il primo foro ¢ posto a 64 mm
dal margine (Fig. 6); questa distanza ¢ un valore di soglia
sotto il quale non si deve andare se si vogliono scongiurare le
rotture per “splitting” e per taglio del sistema in FRP [4,5].
Infine, la distanza tra 1’asse del foro ed il bordo laterale della
lamina ¢ di 25 mm.

Le due configurazioni prescelte per il posizionamento dei
bulloni (“Pattern No.1” e “Pattern No.2” in Fig. 6), derivano
da un esame dei dati sperimentali presenti in bibliografia, e
mirano a prevenire alcune rotture fragili del sistema MF,
ossia la rottura per taglio e per splitting della lamina e quella
del substrato in calcestruzzo. Nel caso del Pattern No. 1 i
connettori sono inseriti in tutti i fori della lamina; nel caso del
Pattern No. 2, invece, i connettori sono posizionati ad un
interasse di 152 mm su ciascuna fila (un foro si ed uno no).

3.3 Matrice dei test
La tabella 2 riporta i dati principali dei provini sottoposti

ai test di flessione, ossia: larghezza (by), spessore (tp) e
lunghezza (L¢) delle lamine in FRP impiegate per il rinforzo;
disposizione (tipo di Pattern) e numero (N,) dei connettori.

Le sigle “C” ed “EB” identificano, rispettivamente, il
provino di riferimento (non rinforzato) e quello rinforzato
con la tecnica EB-FRP.

Con le sigle “MF-1-L” e “MF-1-S” sono indicati, invece,
due provini rinforzati con lamine di diversa lunghezza (il
simbolo “L” sta per “lamina lunga”, mentre “S” indica la
“lamina corta”) ancorate al substrato adoperando connettori
disposti secondo il Pattern No.1.

Le sigle “MF-2-L” e “MF-2-S”, infine, identificano due
provini rinforzati con lamine aventi differenti lunghezze e
vincolate con connettori disposti secondo il Pattern No.2.

1 6 test condotti hanno dunque consentito di valutare il
comportamento flessionale delle solette in assenza ed in
presenza di rinforzo, eseguendo quest’ultimo con le
“tradizionali” lamine incollate ovvero con il sistema MF; per
le lamine ibride, come visto, sono state utilizzate diverse
geometrie e diverse configurazioni dei connettori.

Tabella 2 — Dati del sistema di rinforzo per le solette considerate

Test br (mm) tr (mm) L; (mm) Pattern Np
C _ _ _ _ _
EB 305 0.165* 2865 - -
MF-1-L 102 32 2718 1 67
MF-1-S 102 3.2 2108 1 51
MEF-2-L 102 3.2 2718 2 35
MEF-2-S 102 3.2 2413 2 29

*Spessore nominale del tessuto

3.4 Set-up di prova e strumentazione dei provini

Le solette sono state sottoposte a test di flessione su
quattro punti; per I’applicazione del carico ¢ stato adoperato
un martinetto idraulico ed una traversa d’acciaio ha
consentito di applicare le forze concentrate, simmetricamente
rispetto alla mezzeria, ad una distanza di 610 mm [’una
dall’altra.

11 set-up di prova ¢ mostrato in Figura 7a.

I provini sono stati adeguatamente strumentati al fine di
monitorare spostamenti e deformazioni (Fig. 7b).

In particolare, sono stati utilizzati trasduttori di
spostamento (DCVT) per misurare la freccia in mezzeria e gli
eventuali spostamenti in corrispondenza dei supporti.

é
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Figura 7 — Sistema di prova e strumentazione dei provini
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Prima del getto sono stati applicati, in corrispondenza
della mezzeria, estensimetri per la misura delle deformazioni
delle armature in trazione; altri estensimetri sono stati
utilizzati per misurare la deformazione del calcestruzzo
compresso in mezzeria ¢ le deformazioni di trazione del
rinforzo in FRP lungo la trave. Questi ultimi sono stati
disposti con un interasse di 305 mm.

4. RISULTATI SPERIMENTALI

4.1 Modalita di rottura

Le Figure 8 e 9 mostrano le modalita di rottura e lo stato
di fessurazione dei provini. In particolare, per il provino di
riferimento la fessurazione per flessione si ¢ manifestata a
partire dalla mezzeria per un livello di carico pari a circa 8.9
kN; successivamente ed ha interessato tutta la zona di
momento costante; ’apertura di ulteriori fessure di tipo
taglio-flessione ¢ stata osservata per carichi maggiori nel
tratto a taglio costante con una propagazione del fenomeno
fessurativo verso gli appoggi. Il collasso del provino non
rinforzato ¢ stato caratterizzato dallo schiacciamento del
calcestruzzo in mezzeria preceduto dallo snervamento delle
barre metalliche (Fig. 8a).

Per il provino EB, invece, il collasso ¢ stato caratterizzato
da una prematura crisi del rinforzo in FRP per debonding
intermedio, manifestatasi dapprima in prossimita della zona
di momento massimo. La delaminazione ha poi
progressivamente interessato anche il tratto tra il punto di
applicazione del carico e I’appoggio (Fig. 8b).

Figura 8 — Modalita di collasso: provini C ed EB

Come per il provino di riferimento, il collasso delle
solette rinforzate con il sistema MF-FRP ¢ stato caratterizzato
dallo schiacciamento del calcestruzzo preceduto dallo
snervamento dell’armatura metallica (Fig. 9).

Tuttavia, nel caso dei provini “MF-1-S” e “MF-2-L”, non
appena lo snervamento delle armature ¢ stato raggiunto, le
fessure da flessione formatesi al di fuori della zona di
momento costante si sono progressivamente sviluppate nella
forma di fessure da taglio-flessione. In prossimita del
collasso, I’elevata concentrazione di forze di taglio ha causato

lo spalling del copriferro in calcestruzzo.

Per i provini “MF-1-S”, “MF-2-L” e “MF-2-S” lo
schiacciamento del calcestruzzo si ¢ manifestato in prossimita
di uno dei due punti di carico, mentre per la soletta “MF-1-L”
in corrispondenza della mezzeria.

Contrariamente a quanto accade generalmente per i
sistemi EB-FRP, il collasso dei provini rinforzati con il
sistema MF-FRP non ¢ stato mai caratterizzato dal distacco
della lamina dal substrato in calcestruzzo.

Inoltre, i test hanno mostrato ’efficacia di entrambi i
layout dei connettori adottati (Pattern No.1 e Pattern No.2)
nel prevenire rotture fragili della connessione.

4.2 Resistenza e deformabilita

Le tabelle 3 e 4 riportano i risultati dei test in termini di
momento flettente ¢ deformabilita ottenute, rispettivamente,
in corrispondenza dello snervamento ed in condizioni ultime.

La tabella 3 mostra i valori del momento allo
snervamento, My, della freccia corrispondente, dy, e delle
variazioni percentuali (incrementi o riduzioni) di resistenza
flessionale, Iy, e della freccia, Isy, rispetto al provino non
rinforzato. Analogamente la tabella 4 mostra, invece, il
momento ultimo, M,, la freccia corrispondente, ,, e le
variazioni, Iy, ed Ig, di queste due grandezze rispetto alla
soletta di riferimento (M, = momento flettente massimo).

Tabella 3 — Risultati dei test in condizioni di snervamento

M T ) I
Test Nm) (%) (mm) (%)
C 17.6 - 254 -
EB 20.9 18.7 22.9 9.8
MF-1-L 20.6 17.1 22.9 9.8
MF-1-S 21.7 233 25.4 0
MF-2-L 21.2 20.4 25.1 -1.2
MF-2-S 20.3 15.3 254 0

Osservando 1 dati riportati nelle tabelle, si possono trarre
le seguenti conclusioni:
e allo snervamento, le solette rinforzate con le lamine MF-
FRP hanno esibito, rispetto al provino non rinforzato (test
“C”), incrementi di momento flettente che vanno dal 15.3%
(test “MF-2-S”) al 23.3% (test “MF-1-S”) cui corrispondono
decrementi della freccia S, talvolta praticamente trascurabili;
e in condizioni ultime, le solette rinforzate con le lamine
MF-FRP hanno esibito rispetto al provino non rinforzato
incrementi significativi di momento flettente che variano dal
31.1% (test “MF-2-S”) al 58.7% (test “MF-1-L”) e
decrementi di deformabilita che sono diversi al variare del
tipo di layout dei connettori (minori per il Pattern 2);

Figura 9 — Modalita di collasso: provini rinforzati con lamine MF-FRP
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Tabella 4 — Risultati dei test a rottura

M, Imu Oy Isu

Test KNm) (%) (mm) (%)
C 23.5 - 91.4 -

EB 34.5 46.8 58.4 -36.1
MF-1-L 37.3 58.7 68.6 -25.0
MF-1-S 34.3 46.0 58.4 -36.1
MF-2-L 339 443 73.7 -19.4
MEF-2-S 30.8 31.1 66.0 -27.8

e gli incrementi di resistenza ottenuti con il sistema MF-
FRP sono paragonabili con quelli conseguiti con il rinforzo
EB-FRP; selezionando bene il layout dei connettori, inoltre, &
possibile limitare la riduzione di deformabilita della trave
rinforzata rispetto a quella non rinforzata, ottenendo soluzioni
migliori (Pattern No. 2) rispetto a quelle che si hanno con le
lamine incollate. Si ha conferma di ci6 confrontando i provini
“EB” e “MF-2-L”, per i quali, a fronte di valori simili del
momento ultimo, si hanno frecce considerevolmente diverse:
il decremento della freccia massima rispetto al caso “C” ¢
infatti del 36.1% per la soletta “EB”, e solo del 19.4% per la
soletta “MF-2-L”;

e il comportamento dei provini “MF-1” (disposizione
ravvicinata dei connettori - Pattern No. 1) ¢ analogo a quello
del provino “EB”; in particolare, il test “MF-1-S” ha fornito,
in condizione ultime, la stessa risposta del provino “EB”.

I commenti sopra riportati trovano ulteriore conferma
dall’esame delle curve momento-freccia di Figura 10.

Dalla figura si osservano, prima dello snervamento, lievi
incrementi della rigidezza dei provini rinforzati rispetto al
provino non rinforzato; tali incrementi sono piu evidenti per
le due solette tipo “MF-1" e per quella “EB”.

Le curve mostrano, invece, maggiori differenze nella fase
post-snervamento. A tal proposito si nota bene la maggiore
resistenza a flessione in assoluto delle solette “MF-1-L” e
“MF-1-S”, per le quali ¢ stato adottato lo schema di
connessione denominato Pattern No. 1, quello con il maggior
numero di bulloni, e del provino rinforzato con il sistema EB,
sebbene proprio questi tre test abbiano evidenziato la minore
capacita deformativa.

Al contrario I’incremento di resistenza che si ottiene
collegando le lamine all’intradosso delle solette con
connettori disposti secondo il Pattern 2 (test “MF-2-L” ed
“MF-2-S”) ¢ minore, ma in questi casi la riduzione di duttilita
rispetto al provino non rinforzato ¢ piu contenuta.

40
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Figura 10 — Curve sperimentali momento-freccia
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Vi ¢ dunque una chiara correlazione tra il comportamento
degli elementi ed il numero dei connettori impiegati per
istallare le lamine: in particolare, confrontando tra di loro i
test MF si ricava che minore ¢ il numero dei connettori
minore ¢ la resistenza a flessione conseguita ma maggiore ¢
la duttilita. Questa maggiore duttilita ¢ direttamente correlata
allo spostamento relativo lamina-calcestruzzo di cui una
componente significativa & dovuta al rifollamento del foro.

Quest’ultima considerazione trova conferma osservando
lo stato di danneggiamento delle lamine utilizzate per
rinforzare i provini “MF-1-S” e “MF-2-S” (Fig. 11).

All’incremento dell’interasse tra 1 connettori, infatti,
corrisponde una maggiore deformazione del foro e quindi un
maggiore scorrimento della lamina.

Figura 11 — Stato di danneggiamento della lamina MF a fine prova

4.3 Deformazioni

In Figura 12a sono riportati, solo per alcuni test, gli
andamenti delle deformazioni di trazione nel rinforzo in FRP
in funzione del momento agente. Le deformazioni sono state
misurate utilizzando estensimetri disposti come mostrato in
Figura.

In Figura 12b, invece, ¢ riportato, per le stesse prove, il
profilo di deformazione lungo il rinforzo per alcuni livelli di
momento agente.

Come si pud osservare in tutti i casi qui riportati le
massime deformazioni sono state registrate dai tre
estensimetri piu centrali, ossia quelli posti in corrispondenza
della porzione di soletta soggetta a momento costante (due
estensimetri erano posti in corrispondenza del punto di
applicazione delle forze ed il terzo esattamente in mezzeria).

La massima deformazione dell’FRP, pari a circa 8000y,
¢ stata registrata nel corso della prova EB, immediatamente
prima della delaminazione della lamina, mentre nel caso dei
test MF-FRP sono state sempre registrate deformazioni piu
basse, mai superiori a 6800pe.

I profili di deformazione di Figura 12b mostrano un
andamento simmetrico nel caso delle solette rinforzate con
lamine MF-FRP con un trend delle deformazioni misurate
che, andando dall’estremita della lamina verso la mezzeria
della soletta, presenta un incremento lineare.

Nel caso EB, invece, I’andamento ¢ asimmetrico ¢ non
lineare fin dai primi livelli di momento agente. In questo caso
si pud inoltre notare come la deformazione misurata
dall’estensimetro B3, in prossimita del quale si ¢ manifestata
la crisi per debonding, si incrementa notevolmente a partire
da un livello di momento agente pari a circa 30 kN m.
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Figura 12 — Deformazioni della lamina in FRP per alcune prove effettuate

I trend lineare delle deformazioni lungo la lamina MF-
FRP, mostrato nei due diagrammi di Figura 12b, consente di
concludere che i connettori sono sollecitati in eguale misura;
infatti, tra estensimetro ed estensimetro vi ¢ sempre lo stesso
numero di bulloni e ad essi - stante I’andamento lineare delle
deformazioni (e quindi delle tensioni) nella lamina — compete
la stessa forza di scorrimento.

Un’osservazione analoga ¢ riportata in [5].

4.4 Scorrimenti lamina-substrato nei sistemi MF-FRP

I grafici riportati in Figura 13 mostrano la variazione
della posizione dell’asse neutro determinata, per la sezione di
mezzeria, nel corso del test effettuato sul provino “MF-1-L”;
i diagrammi sono stati ottenuti adoperando le letture degli
estensimetri posizionati sull’armatura metallica, sul rinforzo
in FRP e sul calcestruzzo all’estradosso della soletta, in
prossimita della mezzeria dell’elemento.

E opportuno evidenziare che le considerazioni nel seguito
riportate in merito a tali grafici sono da ritenersi valide per gli
andamenti osservati in tutti i test MF che, per motivi di
spazio, non tutti sono qui mostrati.

Nel grafico di Figura 13a la profondita dell’asse neutro ¢
individuata attraverso le misure sperimentali della massima
deformazione del calcestruzzo a compressione (g.) e della
deformazione dell’armatura metallica (&) che € posizionata a
circa 127 mm dal lembo compresso.

Al raggiungimento della capacita ultima della soletta,
corrispondente ad un valore del momento flettente di circa
37kNm, le deformazioni nel calcestruzzo compresso e
nell’acciaio teso sono rispettivamente pari a: . = 3310 pe; &
= 10865 pe. Si individua, pertanto, una profondita dell’asse
neutro pari a circa 30 mm (linea rossa di Fig.13a).

Nel grafico di Figura 13b, invece, la profondita dell’asse
neutro ¢ valutata attraverso le misure sperimentali della g, e
della deformazione della lamina in FRP ().
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Al raggiungimento della capacita ultima della soletta le
deformazioni suddette sono risultate pari a: (g. = 3310 pe; &gy
= 6779 pe). Da queste misure si deduce una profondita
dell’asse neutro pari a circa 50 mm (tratto rosso in Fig.13b).

N
L

012 _-0.010 _-0.008 | -0.006 -0.004 -0.002 ;9

8frp

b

Figura 13 — Variazione dell asse neutro nel corso del test "MF-1-L”

L’assoluta discordanza tra i valori trovati nei due casi per
la profondita dell’asse neutro - 30 e 50 mm - evidenzia la
presenza di scorrimenti relativi tra la lamina MF-FRP ed il
calcestruzzo. Osservando anche le altre rette di deformazione



riportate nei grafici di figura 13 ci si accorge che gli
scorrimenti sono attivati fin dai primi livelli di carico.

Tale evidenza impone quindi di rivedere le attuali
procedure di progetto per il rinforzo di elementi in c.a. con il
sistema MF-FRP in quanto, come gia ricordato, queste sono
basate sulle tradizionali ipotesi di conservazione delle sezioni
piane e di perfetta aderenza lamina-calcestruzzo [15].

Sulla base di tali ipotesi, infatti, la deformazione massima
della lamina MF-FRP dovrebbe risultare paragonabile a
quella misurata sperimentalmente nell” armatura metallica (g
= 10865 pe) e quindi pari a circa 1.6 volte la deformazione
effettivamente misurata nella lamina (eg, = 6779 pe).

5. CONCLUSIONI

In questa memoria sono stati presentati e discussi i
risultati sperimentali di prove su solette in c.a. di dimensioni
305%152%3658 mm e rinforzate a flessione con un sistema di
recente introduzione noto con il termine MF-FRP. Si tratta in
particolare di lamine pultruse in FRP con elevata resistenza a
rifollamento che sono collegate al substrato in calcestruzzo
mediante connettori metallici.

Al fine di valutare ’efficacia del sistema MF-FRP in
esame, un provino aggiuntivo ¢ stato rinforzato esternamente
con la ben nota tecnica EB-FRP, in cui il tessuto in FRP
viene incollato al substrato in calcestruzzo, mentre
un’ulteriore soletta non ¢ stata rinforzata.

L’analisi dei risultati sperimentali ha consentito di trarre
le seguenti principali conclusioni:

e in condizioni ultime, le solette rinforzate con le lamine
MF-FRP hanno esibito, rispetto al provino non rinforzato,
incrementi significativi di momento flettente che variano dal
31.1% al 58.7% e decrementi di deformabilita che sono
strettamente correlati al layout dei connettori;

e gli incrementi di resistenza ottenibili con il rinforzo MF-
FRP sono del tutto comparabili a quelli conseguibili con il
rinforzo EB-FRP;

e con un’appropriata selezione del layout dei connettori &
possibile contenere 1’inevitabile riduzione di deformabilita
delle solette connessa all’introduzione del sistema di rinforzo,
mantenendo un comportamento sufficientemente duttile;

e le massime deformazioni del rinforzo in FRP sono state
sempre misurate in prossimita della mezzeria degli elementi;
nel caso delle solette rinforzate con il sistema MF, tali valori
di deformazione sono sempre inferiori alla deformazione
massima ottenuta per il provino rinforzato con il sistema EB.

E’ inoltre rilevante evidenziare che 1’analisi dei risultati
sperimentali in termini di deformazioni ha messo in evidenza
la presenza di non trascurabili scorrimenti relativi tra la
lamina MF-FRP ed il substrato in calcestruzzo; tali
scorrimenti sono stati registrati sin dai primissimi step di
carico.

Di conseguenza, le procedure adottate per il progetto
degli interventi di rinforzo con lamine MF, tutte basate sulle
ipotesi di perfetta aderenza tra rinforzo e calcestruzzo e di
conservazione delle sezioni piane, tendono a sopravvalutare
le deformazioni raggiunte nelle lamine e quindi il loro
contributo. Risultano pertanto necessari approfondimenti per
I’implementazione di procedure di progetto affidabili.

Si ringrazia la ditta Strongwell (Bristol, Virginia, USA)
per la fornitura delle lamine MF-FRP.
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PROVE SPERIMENTALI DI TRAVI IN C.A. RINFORZATE CON FRP

Camillo Nuti, Silvia Santini, Lorena Sguerri

Dipartimento di Strutture, Universita di Roma Tre

SOMMARIO

Si presentano i risultati di prove sperimentali su due travi reali in cemento armato rinforzate con FRP, estratte dalla struttura di uno
dei primi edifici in cemento armato di Roma realizzato all’inizio del XX secolo. Le prove sono state eseguite presso il Laboratorio
Sperimentale del Dipartimento di Strutture dell’Universita di Roma Tre. Prima del rinforzo, sono state eseguite alcune indagini
preliminari per stimare a priori I’omogeneita del getto e le caratteristiche meccaniche del calcestruzzo nonché prove elastiche di
flessione/taglio per valutare le condizioni originarie delle travi. Dopo il rinforzo sono state eseguite prove a rottura di flessione/taglio
e infine prove di compressione su carote di calcestruzzo e prove di trazione su campioni di armatura originari. Le prove hanno
dimostrato la possibilita di intervento su strutture in c.a. di qualita modesta, palesando alcuni aspetti di rilievo legati al
comportamento fragile delle fibre di carbonio.

SUMMARY

The paper presents the results of experimental tests on two r.c. beams retrofitted by means of FRP strips, entracte from the structure
of one of the older r.c. buildings in Rome, built up at the beginning of XX century. The experimental tests are carried out in the
Laboratory of the Department of Structures at the University of Roma Tre. Before retrofitting, preliminary tests are performed in
order to evaluate the homogeneity and the mechanical characteristics of concrete, and elastic tests (shear/bending tests) in order to
evaluate the original state of the beams. After retrofitting, failure tests (shear/bending tests) on the beams togheter with compressive
tests on concrete and tension tests on rebars are carried out. All performed tests demonstrate the capability of repairing and
retrofitting on r.c. structures of modest quality, moreover revealing some aspects due to the fragile behaviour of carbon fibers.

1. INTRODUZIONE misure sclerometriche ed ultrasoniche con stima della
resistenza a compressione del calcestruzzo (Metodo Sonreb)
A seguito dell’incarico conferito dal Ministero delle eseguite lungo i fianchi delle travi per valutare 1’omogeneita
Infrastrutture e Trasporti — Servizio Integrato Infrastrutture e del getto e prove elastiche di flessione/taglio per valutare le
Trasporti per il Lazio Abruzzo e Sardegna — Settore condizioni originarie. Dopo il rinforzo sono state eseguite
Infrastrutture e dall’Agenzia del Demanio, il Laboratorio prove a rottura di flessione/taglio. Al fine di caratterizzare i
Sperimentale del Dipartimento di Strutture dell’Universita materiali sono state inoltre eseguite prove sulle barre di
degli Studi Roma Tre ha condotto una campagna sperimentale armatura utilizzate per il consolidamento, prove di
su due travi in cemento armato estratte dalla struttura compressione su carote di calcestruzzo e prove di trazione su
dell’edificio della Dogana di Porto Fluviale sito in Roma campioni di armatura originari.
lungo le sponde del Tevere. Le operazioni di consolidamento sono state realizzate
La struttura dell’edificio, completato nel 1929, con integrando 1’armatura longitudinale e applicando malta
dimensioni planimetriche di 75x36 metri, si sviluppa su tissotropica ad alta resistenza per incrementare la capacita
quattro livelli. La struttura portante ¢ costituita da un telaio flessionale; disponendo strisce di tessuto in FRP [2], [3], per
spaziale in cemento armato. Il progetto di riuso dell’edificio incrementare la capacita a taglio.
prevedeva di eliminare due travi per lasciare spazio a nuovi Le prove hanno dimostrato la possibilita di intervento su
collegamenti verticali. Queste travi sono state tagliate in strutture in c.a. di qualitd modesta, palesando alcuni aspetti di
prossimita dei loro appoggi, trasportate e rinforzate con le rilievo legati al comportamento fragile delle fibre di carbonio.
stesse modalita previste nel progetto di rinforzo delle altre Recentemente, altri autori hanno realizzato prove analoghe
travi con armatura longitudinale integrativa ed armatura dimostrando 1’efficacia dei sistemi di rinforzo basati
trasversale in fibre di carbonio [1]. sull’impiego di materiali innovativi [4] [5] [6], ma quello qui
Sono state eseguite prove preliminari prima del rinforzo presentato ¢ il primo esempio di prove sperimentali su travi
comprensive di rilievo geometrico delle travi e delle armature, appartenenti a strutture reali.
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Figura I - Trave 2

2. DESCRIZIONE DELLE TRAVI

Le due travi hanno entrambe sezione rettangolare con
un’altezza in mezzeria di circa 75 cm comprensivi di 11,5 cm
di soletta. Alle estremita le sezioni si alzano con due code di
rondine lunghe circa 30 cm e raggiungono un’altezza di 83/85
cm nel caso della trave 1 e di 83 cm per la trave 2.

La trave 1 ¢ lunga 347 cm, mentre la trave 2 ¢ lunga 389 cm.

In entrambi i casi le staffe, rilevate mediante pacometro,
sono costituite da ferri lisci ¢6 e sono disposte in maniera
alquanto irregolare, con un passo che puo variare dai 15 ai 32
cm. Il copriferro ¢ minimo e in alcuni punti le staffe sono
visibili in superficie.

Le barre longitudinali visibili alle due estremita sono dei
$10 lisci disposti in prevalenza al lembo superiore. Sono
riscontrabili anche i ferri piegati visibili in vari punti della
sezione e dei ferri inferiori aggiuntivi che connettevano la
coda di rondine alla trave portante. Nel caso della trave 1 i due
correnti superiori sono costituiti da due ¢p6 accoppiati, per un
totale di 4 ferri, mentre nella trave 2 sono costituiti da due
$10, uno per lato.

Durante le operazioni di consolidamento, essendo stato
rimosso tutto il copriferro, ¢ stato possibile rilevare con
esattezza 1’armatura inferiore in corrispondenza della sezione
di mezzeria: 5¢10 per la trave 1 e 6¢10 per la trave 2.

La tabella 1 riporta in sintesi le caratteristiche geometriche
di entrambe le travi.

Tabella 1 — Sintesi delle caratteristiche geometriche delle travi

Trave 1 Trave 2
Lunghezza 347 cm 389 cm
H mezzeria 74,3 cm 75,0 cm
H estremita 83/85,6 cm 83/85 cm
Correnti superiori 466 2¢10
Correnti inferiori 2610 2¢10
Armatura inferiore mezzeria 5610 6610
Staffe 16¢6 15¢6
Passo delle staffe 15/30 cm 15/32 cm

Le travi presentano delle evidenti disomogeneita nella
qualita superficiale del calcestruzzo. In entrambi i casi uno dei
due lati si trova in condizioni migliori rispetto all’altro e le
fasce superiori delle travi sono caratterizzate da un
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calcestruzzo piu compatto rispetto a quelle inferiori. Piu nel
dettaglio, la zona prossima all’intradosso della trave 1 ¢
particolarmente ricca di vuoti e vespai con inerti a vista e poco
cemento, mentre la trave 2 sembra nel complesso composta da
un calcestruzzo superficialmente pit omogeneo con differenze
meno marcate tra la fascia superiore e quella inferiore.

3. INDAGINI SUI MATERIALI

Al fine di stimare le resistenze dei materiali, in particolare
la resistenza a compressione del calcestruzzo e la resistenza a
trazione delle barre di armatura, originali e aggiuntive, sono
state prelevate delle carote e alcuni segmenti di ferro dopo
aver portato a rottura le travi con le prove di flessione/taglio.

In secondo luogo, per meglio valutare 1’omogeneita del
calcestruzzo e stimarne la resistenza sono state condotte anche
delle indagini non distruttive, in particolare battute
sclerometriche e misure delle velocita ultrasoniche da
combinare assieme con il metodo Sonreb.

A questo scopo, dopo aver localizzato le staffe con il
pacometro in modo che queste non interferissero con le misure
non distruttive, sono state individuate, lungo i fianchi delle
due travi, le stazioni di prova. In prima battuta ¢ stato stabilito
di suddividere ogni trave in due fasce ideali, una superiore ¢
I’altra inferiore, e di collocare due stazioni, una per ogni
fascia, negli intervalli presenti tra le staffe (Figura 2). Ogni
stazione si sviluppa sui due lati della trave dato che le misure
ultrasoniche sono state eseguite per trasparenza. Ovviamente
non ¢ stato possibile sfruttare tutti gli spazi a causa delle
cattive condizioni superficiali del calcestruzzo, soprattutto
lungo la fascia inferiore della trave 1.

Trave 1
sT9 s17
sT8
ST sT10 st

ST19 ST

ST15  sT14 ST13 sST12

ST20 gr4g ST16

Sez.1 Sez.2

Trave 2

ST2 s14 ST6 ST8 gsT10 STI2 ST14  gT16 5118 ST20 sT22 ST24

T3 8T5 ST gre STH sTIRSTIS g7z STI® stz ST sT25

Figura 2 — Posizionamento delle stazioni di prova

3.1 Prove di trazione sulle barre di armatura

A seguito delle prove di flessione/taglio, sono stati
prelevati 14 campioni dalle barre lisce costituenti 1’armatura
originaria delle due travi per valutarne il comportamento a
trazione. In particolare sono stati estratti 8 provini $6 (3 dalle
staffe della trave 1 e 5 dalle staffe della trave 2) e 6
provini $10 (3 dalle armature longitudinali della trave 1 e
altrettanti dalla trave 2).

In aggiunta, sono state eseguite le prove di trazione anche
su 4 campioni estratti dalla partita di ferri utilizzati per il
consolidamento a flessione delle due travi. In questo caso si
tratta di barre ad aderenza migliorata $20 - FeB44k.

In tabella 2 sono riportati i risultati relativi alle armature
originarie mentre in tabella 3 quelli relativi ai ferri aggiuntivi.



In alcuni casi, la rottura del campione all’interno degli
apparati di afferraggio della macchina di prova o in loro
prossimita, ha impedito di rilevare I’allungamento percentuale
a rottura.

Per quanto riguarda l’armatura storica, la tensione di
snervamento € stata individuata come tensione allo 0,2% di
deformazione media, considerando che in nessun caso 1’inizio
del ramo di snervamento era evidente.

I risultati relativi alle barre di armatura di nuova
produzione, com’era ovvio aspettarsi, sono molto omogenei,
mentre quelli relativi alle barre originarie sono molto piu
dispersi. Innanzi tutto si nota che per la realizzazione delle
staffe sono stati impiegati dei ¢6 di due diverse qualita. I ferri
della trave 1, infatti presentano dei valori medi pari a Gy, =
405,80 MPa e o, = 830,18 MPa con allungamenti molto
modesti, mentre per la trave 2 si ha 6 0,m = 321,38 MPa ¢ o,
= 440,83 MPa con allungamenti intorno al 20%. A parte viene
considerato il caso del ferro T2-F2 che presenta una tensione
di rottura paragonabile a quella delle staffe della trave 1, ma
una tensione di snervamento molto piu elevata.

Tabella 2 — Caratteristiche meccaniche delle armature originarie

Contrassegno [} Dequiv~ G029% G s
Campione (mm) (mm) (MPa) (MPa) (%)
T1-F1 6 5,56 384,55 814,34 -
_ T1-F2 6 6,12 393,54 818,54 10,00
° T1-F3 6 5,53 439,33 857,65 6,67
E T1-F4 10 10,03 537,25 671,49 20,00
T1-F5 10 10,06 374,91 657,62 24,00
T1-F6 10 10,13 435,53 716,51 21,00
T2-F1 6 5,73 34436 457,09 -
T2-F2 6 5,79 636,51 764,19 23,33
~ T2-F3 6 5,65 322,77 440,80 25,00
° T2-F4 6 5,65 304,93 435,66 18,33
E T2-F5 6 5,59 31344 429,76 -
T2-F6 10 9,84 418,32 712,88 24,00
T2-F7 10 9,93 415,38 667,73 28,00
T2-F8 10 10,19 367,71 629,37 24,00

Tabella 3 — Caratteristiche meccaniche delle armature aggiuntive

Contrassegno [0} Dequiv~ Go2% G Bs¢

Campione (mm) (mm) (MPa) (MPa) (%)

1 N-F1 20 20,04 507,40 605,64  ---
2 N-F2 20 20,00 491,95 607,03 23,50
3 N-F3 20 20,04 487,98 605,58 24,50
4 N-F4 20 19,83 499,36 610,61 22,00

3.2 Prove di compressione su campioni di calcestruzzo

Una volta completate le prove di flessione/taglio sulle
travi, sono stati prelevati alcuni campioni di calcestruzzo, 8
sulla trave 1 e 7 sulla trave 2, sui quali eseguire le prove di
compressione diretta e avere una stima attendibile della
resistenza del materiale.

Per rendere confrontabili i risultati ottenuti con il metodo
Sonreb e quelli ottenuti mediante i test di compressione
diretta, i carotaggi sono stati eseguiti prevalentemente in
corrispondenza delle stazioni di prova.

La scelta delle stazioni ove effettuare il carotaggio ¢ stata
condizionata innanzi tutto dalle condizioni delle travi a seguito
del collasso e in secondo luogo dai risultati ottenuti mediante
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le prove non distruttive che hanno fornito un’ipotetica
distribuzione delle resistenze del materiale cosi come illustrato
nei paragrafi successivi.

Nel caso della trave 1, si ¢ scelto di prelevare un paio di
campioni (T1-11-inf e T1-10-inf) anche lungo la fascia
inferiore dove non ¢ stato possibile eseguire il test
sclerometrico e il test ultrasonico a causa delle condizioni
superficiali del materiale.

Le carote hanno un diametro di 94 mm e sono state
tagliate con un rapporto altezza/diametro (H/®) pari a 2.0
tranne quando la pessima qualita del calcestruzzo non ha
consentito di estrarre campioni integri o quando all’interno del
campione sono rimaste inglobate delle barre d’armatura non
rilevate dal pacometro perché troppo profonde. In questi casi
sono stati ricavati dei provini con rapporto H/® pari a 1.

Nelle tabelle 4 e 5 sono riportati i risultati delle prove di
compressione ¢ la successiva trasformazione del valore di
rottura in resistenza cubica equivalente del calcestruzzo in situ
(Cewsi). A questo scopo ¢ stata utilizzata la seguente
equazione di conversione:

Rcub/situ =t P-q-G; /(15 + (I)/H)

dove t = 1.10 ¢ il coefficiente che tiene conto della riduzione
della resistenza dovuta al disturbo; p = 2.0 ¢ il coefficiente che
dipende dalla direzione del carotaggio, avvenuta in questo
caso in orizzontale; q = 1/0.83 ¢ il coefficiente che esprime la
riduzione di resistenza dei provini cilindrici rispetto ai cubici.
Nel caso il rapporto ®/H fosse superiore a 2 il rapporto al
denominatore ®/H ¢ stato mantenuto comunque pari a 0,5.

Tabella 4 — Prove di compressione sulle carote — Trave 1

Contrasge 2no 0] H O/H G Reubsin
Campione (mm) (mm) j (MPa) (MPa)
1 T1-7 944 2100 222 1226 1625
2 T1-8 944 2060 2,18 7,37 9,77
3 T1-10 944 2053 2,17 12,46 16,51
4 T1-11 94,4 2080 220 1549 20,53
5 T1-11-inf-1 944 1040 1,10 12,66 13,94
6 T1-11-inf-2 944 1090 1,15 6,86 7,68
7 T1-14 944 207,5 220 12,09 16,02
8 T1-16 944 1088 1,15 15,12 16,93
Valore medio della Resistenza cubica equivalente in situ 14,70
Tabella 5 — Prove di compressione sulle carote — Trave 2
Contrassegno P H /H o: R
Campione (mm) (mm) - (MPa) (MPa)
1 T2-2 944 2060 2,18 8,09 10,72
2 T2-3 944  109,1 1,16 9,57 10,73
3 T2-8 944 2075 220 7,60 10,08
4 T2-10 944  209,0 221 9,26 12,27
5 T2-11 944 1060 1,12 9,60 10,65
6 T2-13 944 2050 2,17 6,69 8,86
7 T2-22 944 1100 1,17 11,49 12,91
Valore medio della Resistenza cubica equivalente in situ 10,90

Dai risultati appare che il calcestruzzo della trave 1 sia di
qualita migliore rispetto a quello della trave 2. Tuttavia
bisogna osservare che delle due carote estratte dalla fascia
inferiore della trave 1, una era in condizioni tali da non poter



essere provata (T1-10) e I’altra, suddivisa in due perché non
integra (T1-11-inf-1 e T1-11-inf-2), ha fornito risultati molto
diversi tra loro con una resistenza media di 10,81 MPa.

3.3 Prove non distruttive

Un confronto tra i risultati delle prove di compressione
sulle carote ¢ le corrispondenti stime delle resistenze calcolate
mediante il metodo Sonreb nei punti dei prelievi, mette in
evidenza I’inadeguatezza delle usuali leggi di correlazione R-
V-N. Nel caso specifico ¢ stata utilizzata la relazione
consigliata dalle norme Rilem essendo quella, tra le leggi

individuate in letteratura, che ha fornito le stime migliori:
Rsonreb = 7,695 . 1()»11 . N1’4 . V2,6 (1)

Tabella 6 — Stime Sonreb e confronto con le R delle carote

Contrassegno N \Y Reuvsitu  Rsonreb  Reubssitu
Campione (m/s) (MPa) (MPa  Rsones

1 T1-7 35 4134 16,25 27,9 0,583
2 T1-8 36 3930 9,77 25,8 0,379
3 T1-10 35 3871 16,51 23,7 0,696
4 T1-11 34 4017 20,53 25,1 0,819
5 T1-14 37 4047 16,02 28,5 0,562
6 T1-16 33 3843 16,93 214 0,790
7 T2-2 27 3568 10,72 13,6 0,787
8 T2-3 28 3115 10,73 10,1 1,064
9 T2-8 30 4060 10,08 21,5 0,468
10 T2-10 30 3773 12,27 17,6 0,698
11 T2-11 30 3564 10,65 153 0,697
12 T2-13 30 3774 8,86 17,9 0,494
13 T2-22 27 3666 12,91 14,7 0,877

Dai risultati si osserva come il Sonreb, ma anche
singolarmente lo sclerometro e la velocitda di propagazione
delle onde, coglie la differenza di qualita tra i calcestruzzi che
compongono le due travi confermando la validita del metodo
come strumento per la valutazione dell’omogeneita del
materiale all’interno di una stessa struttura. Altrettanto non si
puo dire sulla stima della resistenza.

Ipotizzando di escludere i dati relativi allo sclerometro,
costantemente alterati dalla presenza di strati carbonatati,
possono essere utilizzate le sole velocita ultrasoniche per
costruire una legge di correlazione applicabile alle rimanenti
parti della struttura. A questo proposito, sono stati condotti
alcuni studi [7, 8] che dimostrano come sia possibile costruire
delle curve di regressione specifiche e sufficientemente
affidabili fissando a priori il valore del parametro angolare in
modo da evitare che la frequente esiguita del numero di carote
disponibili comporti 1’individuazione di leggi di correlazione
scarsamente attendibili. Nel caso specifico, trattandosi di un
edificio appartenente al primo ventennio del ‘900 e scegliendo
una legge di correlazione esponenziale, pud essere adottato
come parametro angolare fisso By = 0,5812 [8] avendo
I’accortezza di esprimere le velocita in Km/sec.

Elaborando separatamente i dati relativi alle due travi si
osserva che in entrambi i casi i coefficienti di correlazione
sono estremamente bassi (r; = 0,176, 1, = -0,135) e nel caso
della trave 2 addirittura negativo il che renderebbe impossibile
la costruzione di una legge di correlazione appropriata. Si
osserva inoltre che mettendo insieme i due gruppi di dati per
ottenere un campione piu ampio sul quale operare e

costruendo una curva di regressione con entrambi i parametri
liberi, si ottiene B = 0,4236, valore non lontano dal [,
proposto. Risulterebbe plausibile, quindi, costruire una curva
di correlazione con By = 0,5812 anche a partire da un numero
minore di dati notevolmente dispersi, come in questo caso,
mantenendo un sufficiente livello di attendibilitd come
riscontrabile dai grafici di Figura 3 dove sono messe a
confronto le curve costruite con parametro angolare fisso e
variabile per ogni trave e per I’insieme dei dati.
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Figura 3 — Leggi di correlazione

4. PROVE ELASTICHE SULLE TRAVI ORIGINARIE

Entrambe le travi hanno un’altezza di 74/75 cm e, una
volta accomodate sugli appoggi in maniera da escludere le
code laterali, una luce di 280 cm per la trave 1 ¢ di 310 cm per
la trave 2. Quindi, considerando che il rapporto L/H risulta
essere intorno a 4, ¢ stato stabilito di eseguire una prova con
un solo carico concentrato in mezzeria.

Gli appoggi sono costituiti da due cavalletti in acciaio sui
quali sono posizionati due rulli, uno fisso e uno mobile. Delle
piastre di acciaio e alcuni fogli di piombo hanno permesso di
regolarizzare il contatto tra i rulli e la superficie d’intradosso
della trave non perfettamente piana; due guide verticali sono
state saldate sui cavalletti per impedire eventuali sbandamenti.
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Il carico verticale & stato imposto con piccoli incrementi
inserendo un martinetto idraulico da 200 kN tra la trave ¢ la
struttura metallica di contrasto, attivato mediante una pompa
manovrata a mano; una cella di carico da 1000 kN ha
consentito la lettura del carico applicato.

Gli spostamenti verticali in campata sono stati misurati
mediante 6 potenziometri posizionati su entrambi i lati della
trave (0,25 L - 0,5 L - 0,75 L). Altri 4 potenziometri sono stati
utilizzati per misurare i cedimenti agli appoggi.

La descrizione completa dell’attrezzatura di prova ¢
riportata in Figura 4.

o7 (08) 09 un)”‘

03 (04) 01(02) 05 (06)

|

Figura 4 — Attrezzatura per la prova elastica

Le due travi sono piuttosto tozze, ma anche debolmente
armate, quindi era presumibile una rottura per flessione. La
prova elastica ¢ stata eseguita in entrambi i casi raggiungendo
un carico pari a circa il 75% del carico di rottura stimato sulla
base di un’armatura ipotizzata perché non ancora nota al
momento della prova. In Tabella 7 ¢ riportato il carico
raggiunto durante la prova (Fgp), la stima del carico di rottura,
in seguito, sulla base dell’armatura effettivamente presente e
delle sue caratteristiche meccaniche (Fr), il rapporto tra le due
forze e I’abbassamento raggiunto in mezzeria (Jgy ).

Tabella 7 — Prova elastica

FrL (kN) Fr (kN) FEL/FR SEL (mm)
Trave 1 92,3 154,0 0,60 0,741
Trave 2 72,1 169,0 0,43 1,045
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Figura 5 — Diagramma Forza — Abbassamento in mezzeria

Si riscontra quindi una notevole differenza di rigidezza tra
le due travi che solo in parte pud essere giustificata dalla
diversa qualita del calcestruzzo. In entrambi i casi, comunque,
la legge forza-spostamento si mantiene lineare durante tutta la
rampa di carico, cosi come illustrato in figura 5.

5. PROVE A ROTTURA SULLE TRAVI RINFORZATE

Le prove a rottura sono state impostate in maniera analoga
a quelle elastiche. Le travi, dopo gli interventi di
consolidamento e rinforzo, sono state nuovamente poggiate in
maniera da escludere le ali laterali e riproponendo una luce di
280 cm per la trave 1 e di 310 cm per la trave 2.

11 collasso della trave ¢ avvenuto in entrambi i casi per
taglio, dovuto alla mancanza di ancoraggio delle barre
longitudinali inferiori, con la rottura delle fasce diagonali di
rinforzo. I carichi massimi raggiunti sono 427.5 kN per la
trave 1 e 425.5 kN per la trave 2 mentre i corrispondenti
abbassamenti in mezzeria, calcolati come media dei quattro
trasduttori centrali, sono 6.48 ¢ 7.25 mm

5.1 Attrezzatura di prova

Per la prova a rottura ¢ stato utilizzato lo stesso sistema di
appoggio e di contrasto impiegato per la prova elastica.

Il carico verticale, invece, ¢ stato imposto mediante un
sistema idraulico composto da un martinetto cilindrico da
1000 kN inserito all’interno della struttura di contrasto e
collegato ad una pompa idraulica; la cella di carico da 1000
kN ne ha consentito la lettura. I movimenti della trave sono
stati registrati mediante 24 potenziometri dei quali 8 dedicati
allo spostamento verticale in campata (2 a 0,25 L,4a 0,5 L
disposti ai due lati della fascia di rinforzo centrale e 2 a 0,75
L) 4 agli eventuali cedimenti agli appoggi e 12 diagonali per
rilevare le deformazioni a taglio. A questo proposito, per
meglio caratterizzare il comportamento a taglio della trave e il
conseguente stato tensionale che si sviluppa nel rinforzo in
fibra di carbonio, sono stati applicati anche 36 strain-gauges
lungo I’asse delle 6 fasce diagonali (Figura 6).

Figura 6 — Strumentazione per la prova a rottura

5.2 Prova a rottura sulla trave 1

I collasso della trave 1 ¢ stato raggiunto per un carico
massimo pari a 427,5 kN. La rottura ¢ avvenuta per taglio in
corrispondenza della sezione di sinistra della trave, con
un’ampia lesione partita direttamente dall’appoggio e rottura



delle fasce di rinforzo diagonali. E’ evidente ’influenza del
mancato ancoraggio delle barre longitudinali in prossimita dei
vincoli, interrotte in fase di consolidamento subito prima della
coda di rondine. Nel caso specifico, a seguito della rottura, si ¢
notato che i ferri non arrivavano all’appoggio e pertanto non
avrebbero potuto assorbire gli sforzi di trazione generati dal
taglio all’intradosso della trave.
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Figura 8 - Trave 1: diagramma delle deformate

Analizzando il diagramma carico-spostamento in Figura 7
si possono individuare le fasi salienti della prova di seguito
descritte.

Fino ad un carico di circa 370 kN la risposta ¢ pressoché
lineare. Si osserva che in corrispondenza del valore del carico
raggiunto durante la prova elastica (92.0 kN) 1’abbassamento
in mezzeria ¢ pari a 0,66 mm contro i 0,74 mm registrati prima
del consolidamento con un incremento della rigidezza pari al
12%.

(1) Tra i 370 e i 380 kN si perde la linearita e comincia a
manifestarsi la delaminazione delle fibre. Il fenomeno
interessa in un primo momento solo porzioni ridotte di
fasciatura con distacchi localizzati.

(2) In corrispondenza dei 425 kN la delaminazione si
diffonde. La trave continua ad abbassarsi a carico costante. Le
lesioni di taglio, gia estese in corrispondenza dei 400 kN, si
allargano progressivamente. Una differenza sostanziale si
osserva tra gli spostamenti diagonali del lato sinistro (cerniera)
e quelli del lato destro (carrello) (Figure 9, 10). Gli
spostamenti diagonali del lato sinistro (cerniera) raggiungono
un’ampiezza di 4/5 volte superiore a quelli del lato destro
(carrello). Progressivamente si raggiunge una configurazione
di collasso tutta concentrata a sinistra.
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Figura 11 - Trave 1: collasso

(3, 4, 5, 6) Si staccano definitivamente alcune fasce di
rinforzo dal supporto con conseguente cedimento e perdita di
carico della trave. Il fenomeno si manifesta sul lato sinistro
(cerniera) con allargamento delle lesioni fino al collasso. In
particolare si staccano quattro fasce nell’arco di un paio di
secondi. Al cedimento di una fascia corrisponde
un’improvvisa perdita di carico alla quale segue una leggera
ripresa fino al cedimento della fascia successiva. Cio spiega la
presenza di una serie di “picchi” nei grafici -carico-
spostamento tra i 426 kN e i 308 kN. Il fenomeno ¢
accompagnato dall’allargamento delle lesioni diagonali di
sinistra e dalla contemporanea richiusura delle lesioni di



destra. Di conseguenza gli abbassamenti progrediscono molto
piu velocemente al centro e in corrispondenza del quarto
sinistro (Figura 8).

(7) Intorno ai 308 kN, a seguito della rottura delle quattro
fasce di rinforzo, la delaminazione termina. Il carico si
mantiene costante, oscillando tra i 308 kN e i 318 kN
(Figura 7). A seguire le lesioni di taglio di sinistra continuano
progressivamente ad aprirsi mentre al contrario quelle di
destra si richiudono ulteriormente, fino al collasso definitivo
della trave.

5.3 Prova a rottura sulla trave 2

Nella prova a rottura sulla trave 2 il collasso ¢ stato
raggiunto per un carico massimo pari a 425,5 kN. La rottura ¢
avvenuta per taglio in prossimitda del lato sinistro,
corrispondente alla cerniera, con un’ampia lesione diagonale
che si € innescata a circa un quarto della luce ed ¢ andata ad
interessare, nel corso della prova, anche parte della zona
centrale della trave provocando la rottura di una delle fasce
verticali di rinforzo. Una seconda lesione, ma di secondaria
importanza, ¢ partita direttamente dall’appoggio.

La rottura, sempre per taglio, ¢ avvenuta per un valore del
carico coincidente con quello della trave 1, ma con una
modalita leggermente diversa. In questo caso, infatti, le barre
longitudinali di rinforzo prolungate, anche se di poco, oltre
I’appoggio hanno consentito un ancoraggio migliore
(Figura 16). Essendo in grado, quindi, di assorbire
parzialmente gli sforzi di trazione trasmessi dal taglio, il
meccanismo di rottura si ¢ trasferito piu verso il centro.
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Figura 13 - Trave 2: diagramma delle deformate
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Analizzando il diagramma carico-spostamento in Figura
12 si possono individuare le fasi salienti della prova di seguito
descritte.

Fino ad un carico di circa 300 KN la risposta si mantiene
pressoché lineare. Si osserva che in corrispondenza dello
stesso carico raggiunto durante la prova elastica (72.0 kN)
I’abbassamento in mezzeria ¢ pari a 0,58 mm contro i 1,05
mm registrati prima dell’intervento di consolidamento
mostrando un incremento di rigidezza pari all’81%.

(1) Intorno ai 300 kN comincia a manifestarsi la
delaminazione delle fibre. Il fenomeno interessa solo porzioni
ridotte di fasciatura con distacchi localizzati. Intorno ai 350
kN cominciano a essere evidenti le lesioni di taglio in
corrispondenza dell’appoggio sinistro, mentre a 400 kN
comincia a staccarsi la fodera in betoncino.

(2) In corrispondenza dei 425 kN (carico di rottura della
trave 1), la trave comincia a cedere, la delaminazione si fa piu
evidente, il carico cala leggermente e si riduce a 416 kN in
corrispondenza dei quali si rompe la prima fascia. Osservando
il grafico degli spostamenti diagonali di sinistra (Figura 14), si
nota che questi sono ancora piccoli (intorno ai 2 mm) e i sei
potenziometri registrano valori simili. Infatti, non vi sono
ancora tracce evidenti della lesione che causera il collasso
della trave. A destra gli spostamenti risultano circa la meta
(ordine del millimetro).

(3,4, 5, 6 e 7) Si staccano progressivamente, in corrispon-
denza del lato sinistro, le fasce di rinforzo diagonali piu
prossime alla mezzeria e quelle verticali limitrofe. I fenomeno
¢ accompagnato dalla formazione di una lesione diagonale a
circa un quarto della luce, e dalla contemporanea richiusura
delle lesioni di destra. Di conseguenza gli abbassamenti
progrediscono molto pit velocemente al centro ¢ in
corrispondenza del quarto sinistro cosi come illustrato nei
grafici e nel confronto tra le deformate durante i vari stadi.
Considerando che la lesione ¢ piu centrale rispetto a quella che
ha causato il collasso della trave 1, ’abbassamento massimo ¢
registrato ancora in mezzeria.

Le registrazioni degli spostamenti diagonali mostrano che
mentre i due potenziometri di sinistra piu vicini all’appoggio
restano praticamente fermi dopo il picco di carico, quello
prossimo alla mezzeria registra un forte spostamento. Sul lato
destro invece, come accaduto durante la prova della trave 1, i
potenziometri tendono ad invertire il percorso, in particolare
quello piu centrale collocato in posizione speculare rispetto
alla lesione.
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Figura 14 - Trave 2: Carico — Spostamenti diagonali lato sinistro
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Figura 16 - Trave 2: collasso

A seguito della rottura dell’ultima fascia, la trave continua
ad abbassarsi con perdita di materiale mentre il carico
raggiunto il valore minimo di 210 kN comincia leggermente a
risalire fino al termine della prova.

6. CONCLUSIONI

Per quanto riguarda le prove preliminari, le indagini sui
materiali hanno confermato la scarsa qualita del calcestruzzo
impiegato per la realizzazione delle travi, nonché una certa
eterogeneita delle caratteristiche meccaniche delle barre di
armatura dell’epoca.

I test non distruttivi, invece, hanno messo in evidenza la
loro efficienza se impiegati al fine di localizzare la presenza di
calcestruzzi diversi all’interno di una stessa struttura mentre si
sono dimostrati carenti se utilizzati per stimarne le resistenze.

Tuttavia sono state fatte alcune considerazioni sulla
possibilita di costruire, in base ai dati disponibili per la
struttura in esame, una legge di correlazione resistenza-
velocita di propagazione delle onde ultrasoniche con un
sufficiente grado di attendibilita.
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Per quanto riguarda le prove a rottura entrambe le travi, a
seguito degli interventi di riparazione e rinforzo hanno
dimostrato un incremento in termini di resistenza.

In entrambe le travi la rottura ¢ avvenuta per taglio ed, in
particolare nella prima trave, ¢ stata evidente I’influenza del
mancato ancoraggio delle barre longitudinali in prossimita dei
vincoli che ha generato un’ampia lesione che si ¢ innescata a
partire dall’appoggio con progressivo distacco e conseguente
rottura delle fasce di rinforzo diagonali.

E’ interessante osservare che, pur mostrando i benefici
dell’intervento, 1’andamento delle prove conferma il
verificarsi di un meccanismo di collasso tipicamente fragile.
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INDAGINE SPERIMENTALE SULLE PROPRIETA MECCANICHE E REOLOGICHE
DI CALCESTRUZZI CONFEZIONATI CON IL 100% DI AGGREGATI RICICLATI

Luisa Pani, Zaira Odoni

Dipartimento di Ingegneria Strutturale, Universita di Cagliari

SOMMARIO

L’uso di calcestruzzo confezionato con aggregati provenienti da demolizioni, in luogo degli aggregati naturali, dipende da due fattori
fondamentali: controllo dei materiali di demolizione e classificazione degli aggregati riciclati. Le proprieta fisiche, chimiche e
meccaniche degli aggregati riciclati possono influenzare la produzione del calcestruzzo e le sue prestazioni. In letteratura sono
limitati gli studi che riguardano i calcestruzzi confezionati con il 100% di aggregati riciclati, la maggior parte delle ricerche si
riferisce alle prestazioni allo stato fresco ed indurito di calcestruzzi confezionati con aggregati grossi riciclati (& > 5 mm) e fini
naturali. Questo lavoro sperimentale riguarda le prestazioni di un calcestruzzo confezionato con il 100% di aggregati riciclati.

SUMMARY

The use of concrete made with recycled aggregate from demolition sites, instead of the original aggregate, depends on two basic
factors: screening of building rubbles and classification of the recycled aggregate. The physical, chemical and mechanical properties
of recycled aggregate may influence concrete production and performance. In literature few studies have been undertaken on
concrete made from 100% recycled aggregate, since most researches are mainly concerned with the performance of recycled coarse
aggregate (J > 5 mm). This study tested the performance of concrete made with 100% recycled aggregate.

1. INTRODUZIONE alla qualificazione degli aggregati riciclati, grossi e fini, ed

alle prestazioni, allo stato fresco ed indurito, di un

L’impiego di aggregati ottenuti dal riciclaggio di calcestruzzo confezionato con il 100% di aggregati riciclati e

calcestruzzo proveniente da demolizioni dovrebbe essere successivamente li mette a confronto con quelli reperiti in
favorito per un’utilizzazione su larga scala, sia per preservare letteratura [1], [2], [3], [4], [5], [6]-

le risorse naturali che per ridurre il crescente volume di rifiuti
provenienti da attivita di costruzione ¢ demolizione.

Precedenti studi [1] su aggregati riciclati da calcestruzzo 2. PROGRAMMA SPERIMENTALE

hanno mostrato che:

e la forma dei granelli degli aggregati riciclati ¢ piu L’indagine sperimentale condotta ha avuto 1’obiettivo di
irregolare rispetto a quelli naturali; qualificare  gli aggregati riciclati  provenienti dalla

e per ottenere la stessa lavorabilita, il calcestruzzo prodotto frantumazione di calcestruzzo reperito in una discarica; sono
con aggregati riciclati richiede pin acqua di impasto state determinate le masse volumiche dei vari aggregati divisi
rispetto al calcestruzzo ordinario; per classe granulometrica, gli assorbimenti superficiali e le

e la densita, la resistenza a compressione ed il modulo perdite In massa d§g11 aggregat} di diametro superiore a 5 mm.
elastico del calcestruzzo prodotto con aggregati riciclati & Lo Stll_dlf) ha Interessato molt‘r6 la valu§a210ne ‘delle‘
relativamente piil basso del calcestruzzo originale; caratteristiche fisico-meccaniche di calcestruzzi confezionati

e I'impiego di aggregati naturali fini insieme ad aggregati con tali aggregati, sia allo stato fresco che allo stato indurito. I
riciclati grossi migliora le prestazioni del calcestruzzo risultati sono stati confrontati con calcestruzzi ordinari,
rispetto ad uno confezionato totalmente con aggregati confezionqti con aggrggati naturali, a parita Qi corpposiziqne,g
riciclati fini e grossi. con quelli reperiti in letteratura confezionati con inerti
Pochi studi sono stati condotti su calcestruzzi confezionati riciclati. ) o o )

con il 100% di aggregati riciclati, la maggior parte delle .Sono stati confez19nat1 provini c1%b.1c1 per determinare la

ricerche concerne le prestazioni di calcestruzzi confezionati resistenza a compressione, provini cilindrici per valutare 1_3

con aggregati riciclati di diametro superiore a 5 mm. resistenza a trazione e provini speciali cilindrici per valutare il
Il presente studio analizza i risultati sperimentali relativi ritiro superficiale.
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2.1 Gli aggregati riciclati: produzione e caratterizzazione

Del calcestruzzo recuperato in discarica non si aveva
alcuna informazione, né in termini di resistenza, né in termini
di eta. Esso si presentava in blocchi di diverse dimensioni, in
alcuni casi deteriorato, con aggregati di dimensione massima
16 mm ed in altri in buono stato di conservazione, con
aggregati di dimensione massima 20 mm.

I materiale prelevato dalla discarica ¢ stato
preliminarmente ridotto in pezzature di circa 20 cm, tali da
consentirne 1’ingresso nella bocca di carico del frantoio di tipo
a mascelle, in grado di produrre un aggregato passante allo
staccio di apertura 25 mm. Il materiale frantumato ¢ stato
raccolto all’interno di sacchi, posizionati nella bocca di scarico
del frantoio per consentire il recupero anche della frazione
finissima.

Successivamente ¢ stata effettuata una setacciatura (UNI
8520 [7] parte 5°) di tutto il materiale, ottenendo Ia
distribuzione granulometrica degli aggregati riportata in Fig.
1.

E’ stato ottenuto un modulo di finezza MF = 5,85.
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Figura I - Distribuzione granulometrica del prodotto frantumato

Per la determinazione della densitd si sono prese come
riferimento le norme UNI 8520 parte 16" (per & > 4 mm) e
UNI 8520 parte 13* (per & < 4 mm).

I risultati sperimentali ottenuti, unitamente a quelli reperiti
in letteratura [2], [3], [4], [5], [6], sono riportati nella Fig. 2.

Per la determinazione dell’assorbimento di umidita
superficiale degli aggregati grossi (& >4 mm) si ¢ presa come
riferimento, ancora una volta, la norma UNI 8520 parte 16

Nella Fig. 3 ¢ riportato ’assorbimento d’acqua degli
aggregati riciclati in funzione del loro diametro. I valori sono
relativi ai dati sperimentali ottenuti ed a quelli reperiti in
letteratura [2], [4], [6], [8].

Sono state controllate le perdite in massa degli aggregati
trattenuti agli stacci di apertura 16 mm e 4 mm. La prova ¢
stata eseguita sul materiale prelevato e ridotto, secondo la
norma UNI 8520 parte 3% e trattenuto allo staccio 1,6 UNI
2332 ed ¢ stata utilizzata 1’apparecchiatura “Los Angeles”. Le
prove sono state condotte con riferimento alla norma UNI
8520 parte 19% senza I’introduzione della carica abrasiva. Tale
modifica trova giustificazione nel fatto che in betoniera
durante la miscelazione sono presenti solo gli aggregati, il
cemento, ’acqua e 1’eventuale additivo.
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La perdita in massa LA% ottenuta per i trattenuti agli
stacci 16 mm e 4 mm risulta rispettivamente 11,1 ¢ 9,5.

2.2 1l calcestruzzo confezionato con gli aggregati riciclati

Sono stati confezionati due tipi di calcestruzzo: uno di
riferimento, con aggregati naturali, ed uno con aggregati
riciclati. La composizione della miscela ¢ stata definita per il
calcestruzzo con aggregati naturali ed il calcestruzzo
confezionato con aggregati riciclati ne ha ripreso i dosaggi
(Tabella 1).
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Figura 2 - Densita degli aggregati riciclati in condizioni di
saturazione a superficie asciutta in funzione della dimensione
massima dell’aggregato
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Figura 3 - Assorbimento percentuale d’acqua degli aggregati riciclati
in_funzione della dimensione massima dell’aggregato

Tabella I - Composizione di 1 m* di miscela

Calcestruzzo Calcestruzzo

ordinario riciclato
Cemento CEM II/A-L
42 5R 370 kg 370 kg
PFA 50 kg 50 kg
Acqua 215 litri 215 litri
Aggregati 1663 kg 1500 kg
A/C 0,58 0,58
A/(C + PFA) 0,55 0,55
Additivo . ..
superfluidificante 3,36 litri 3,36 litri

La distribuzione granulometrica utilizzata per gli aggregati
naturali e riciclati ¢ mostrata in Fig. 4.
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Figura 4 - Curve granulometriche degli aggregati naturali e riciclati introdotti nelle miscele

Sono state eseguite prove di slump test sul calcestruzzo
allo stato fresco: 1’abbassamento al cono di Abrams per il
calcestruzzo ordinario ¢ di 200 mm, per quello confezionato
con aggregati riciclati di 190 mm, tali valori sono stati ottenuti
dalle medie di tre prove.

La massa volumica del calcestruzzo allo stato fresco ¢
risultata di 2335 kg/m® per il calcestruzzo ordinario e di 2154
kg/m® per quello riciclato.

Per valutare il ritiro superficiale sono stati confezionati per
ciascuna miscela 4 provini cilindrici di dimensione h = 70 cm
e & = 14 cm, per un totale di 8 provini. Sono stati sformati a
24 ore dal getto, e posti a coppie di due provini in due distinti
ambienti di stagionatura: in acqua, in una vasca termostatica
(temperatura 20 = 2 °C), e in ambiente in condizioni
termoigrometriche costanti (temperatura 20 °C e umidita
relativa 70%).

Per misurare il ritiro superficiale, preventivamente, sono
state applicate sui provini le basi di lettura in acciaio, con
mastice a base di resina epossidica e ammina.

Tali basi sono state disposte, in coppia, nella zona centrale
di tre generatrici disposte a 120° ’'una rispetto all’altra (Fig.
5).

La prima misura di riferimento ¢ stata eseguita a circa 24
ore dal getto, le successive misure sono state effettuate alle
seguenti scadenze: 2 gg, 3 gg, 7 gg, 14 gg e 28 gg.

Lo strumento utilizzato per le letture ¢ un Tensotast
Huggenberger 68.150, avente la sensibilita di 1/1000 mm.

Nel diagramma di Fig. 6 sono riportati i valori medi del
ritiro superficiale misurati nelle quattro coppie di provini,
insieme ai risultati reperiti in letteratura [9], [10], relativi a
calcestruzzo prodotto con inerti grossi e fini riciclati e
stagionatura in acqua ed in aria in ambiente termoigrometrico
standard.

Le deformazioni da ritiro sono considerate positive in caso
di riduzione di volume, negative in caso di rigonfiamento.

Si nota un ritiro maggiore per i provini confezionati con il
calcestruzzo ordinario e con stagionatura in aria, mentre con la
stagionatura in acqua i risultati sono simili.

" basi di lettura in acciaio

L=y 1200

—————————% - — % - ————————

—

Figura 5 - Provini per determinare il ritivo superficiale
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Figura 6 - Ritiro superficiale in funzione dell eta di stagionatura, per calcestruzzo ordinario e riciclato, per stagionature in acqua e aria

Le resistenze a compressione ed a trazione sono state
valutate rispettivamente su provini cubici standard e provini
cilindrici (altezza 22 cm e & 14 mm). Sono stati confezionati
per ciascuna miscela 4 provini cubici e 4 cilindrici, a coppie di
due stagionati in aria ed in acqua. Tutti i provini sono stati
testati a 28 gg. Nella Tabella 2 sono riportati i valori medi
ottenuti dalle prove di compressione e trazione per il
calcestruzzo ordinario e riciclato, al variare delle condizioni di
stagionatura.

Tabella 2 - Resistenze a compressione e trazione

Resistenze a compressione in N/mm’

. Calcestruzzo Calcestruzzo

stagionatura A .
ordinario riciclato
acqua 38,2 15,0
aria 35,6 15,5
Resistenza a trazione in N/mm’

acqua 3,12 2,88
aria 2,97 2,19

Alcune ricerche [11], [12], [13], [14], [15] hanno

evidenziato che, sostituendo fino al 30% gli aggregati naturali
con aggregati riciclati, le proprieta meccaniche del
calcestruzzo non subiscono un cambiamento. La resistenza a
compressione dei calcestruzzi confezionati con aggregati
riciclati dipende dal rapporto acqua/cemento dell’impasto,
dalla resistenza meccanica del conglomerato da cui
provengono gli aggregati riciclati e dalla quantita di aggregato
fine riciclato presente nel calcestruzzo [16]. Nel diagramma di
Fig. 7, si riportano le resistenze a compressione reperite in
letteratura [16], relative a calcestruzzi confezionati con il
100% di aggregati grossi e fini riciclati, provenienti da
calcestruzzi di cui ¢ nota la resistenza a compressione, ¢ con
differenti rapporti acqua/cemento. Nel medesimo diagramma
sono riportati anche il valore della resistenza a compressione
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media ottenuto dall’indagine sperimentale condotta. In tal caso
non ¢ pero nota la resistenza del calcestruzzo con il quale sono
stati ottenuti gli inerti riciclati.

3. ANALISI DEI RISULTATI

Dal diagramma di Fig. 1, si pud osservare che
I’assortimento granulometrico ottenuto dalla frantumazione
del calcestruzzo non ¢ idoneo ad essere impiegato totalmente
per confezionare un nuovo calcestruzzo. Sono stati aggiunti
opportuni quantitativi di aggregati riciclati con diametri
differenti per modificare la curva (Fig. 4).

La densita degli aggregati riciclati, in condizione di
saturazione a superficie asciutta, ¢ un parametro che ha un
elevato grado di aleatorieta, come puod essere osservato dalla
dispersione dei dati riportati nel diagramma di Fig. 2. I
risultati ottenuti nell’indagine sperimentale sono comunque in
linea con quelli reperiti in letteratura e si osserva una tendenza
dell’incremento della densita all’aumentare del diametro
dell’aggregato. Le prove condotte per valutare 1’assorbimento
d’acqua degli aggregati riciclati hanno mostrato una riduzione
di tale parametro all’aumentare del diametro. Il confronto con
i dati reperiti in letteratura, confermano questa tendenza, ma
anche in questo caso si osserva una decisa dispersione (Fig. 3).

La quantita di vecchia malta attaccata agli aggregati
naturali, oltre a ridurre la massa volumica e aumentare
I’assorbimento d’acqua, provoca una produzione poco
controllata di frazioni fini generate dal suo sgretolamento
durante la miscelazione in betoniera. Questo fatto ¢
considerato il principale fattore di deterioramento della qualita
dei calcestruzzi confezionati con aggregati riciclati. La prova
Los Angeles modificata, condotta sugli aggregati riciclati con
& > 4 mm, ha mostrato che la perdita di massa ¢ indipendente
dal diametro, seppure valori leggermente superiori si
registrino per gli aggregati trattenuti allo staccio 16 mm.
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Le prove condotte sul calcestruzzo fresco (massa volumica
¢ abbassamento al cono di Abrams) mostrano, come ¢ noto,
una riduzione di massa volumica e di lavorabilita rispetto al
calcestruzzo ordinario a parita di composizione. Per entrambe
i parametri la riduzione ¢ stata inferiore al 7%. L’ottima
lavorabilita ottenuta ¢ un parametro fondamentale per
considerare il calcestruzzo, prodotto con inerti totalmente
riciclati, idoneo per la sua messa in opera anche in presenza di
armature.

I parametri che influenzano maggiormente il ritiro sono i
rapporti inerte/cemento e acqua/cemento dell’impasto
cementizio: entrambi questi parametri erano costanti per i due
tipi di calcestruzzo, ordinario e riciclato. Esaminando il
diagramma di Fig. 6 si osserva un ritiro leggermente superiore
per il calcestruzzo riciclato, con stagionatura in acqua. Tale
risultato € in linea con i dati di letteratura. Invece i provini
stagionati all’aria hanno un comportamento in controtendenza:
il calcestruzzo ordinario ha valori di ritiro nettamente superiori
a quelli del calcestruzzo riciclato. A causa della scarsa
numerosita del campione non si ritiene opportuno avanzare
delle giustificazioni. Questo risulta comunque incoraggiante
per I’'impiego del calcestruzzo riciclato in ambito strutturale.

Come puo essere osservato nella Tabella 2, I’impiego di
aggregati riciclati in luogo di quelli naturali, a parita di
composizione del calcestruzzo, determina una forte riduzione
della resistenza a compressione (anche del 60%). Invece la
resistenza a trazione appare meno sensibile alla presenza di
aggregati riciclati, infatti si ha una riduzione inferiore al 25%
per provini stagionati in aria ed inferiore all’8% per quelli
stagionati in acqua.

Nel diagramma di Fig. 7, in cui sono riportati dati reperiti
in letteratura su calcestruzzi confezionati con aggregati
totalmente riciclati, si osserva una forte influenza della qualita
dell’aggregato riciclato sulla resistenza a compressione del
calcestruzzo.

4. CONCLUSIONI

Nonostante nella presente sperimentazione siano stati
impiegati, per il confezionamento del calcestruzzo, il 100% di
aggregati riciclati fini e grossi, in controtendenza con quanto
riportato in letteratura, che prevede in generale solo I’impiego
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di aggregati grossi riciclati, i risultati ottenuti sono in linea con
quelli reperiti in letteratura.

Si ¢ mostrato che, curando la composizione del
calcestruzzo, soprattutto per quanto riguarda il dosaggio
dell’acqua, tenendo conto dell’elevata porosita degli aggregati
riciclati, si ottengono valori di abbassamento al cono di
Abrams e di ritiro tali da considerare il materiale idoneo per
I’impiego strutturale.

Invece, per quanto riguarda le basse resistenze a
compressione ottenute, queste sono da addebitarsi alla scarsa
qualita del materiale reperito nella discarica. A questo
proposito ¢ importante segnalare che attualmente le discariche
autorizzate non sono organizzate per permettere uno
stoccaggio selettivo dei rifiuti da costruzione e demolizione.
Fino ad oggi questi materiali sono stati utilizzati soprattutto
nella costruzione di rilevati stradali o come materiale da
riempimento. Per permettere un utilizzo anche a fini strutturali
¢ necessario, oltre una normativa apposita, creare una
immagine positiva dell’aggregato riciclato presso gli
utilizzatori; infatti uno dei principali ostacoli all’utilizzo degli
aggregati riciclati ¢ costituito dall’atteggiamento fortemente
conservatore dei progettisti, delle stazioni appaltanti e della
direzione dei lavori, che preferiscono fare riferimento
all’impiego esclusivo dei materiali tradizionali ben piu
collaudati.
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SOMMARIO

Questo lavoro mostra i risultati di una campagna sperimentale riguardante il comportamento assiale di colonne in c.a., aventi sezione
quadrata, ripristinate con malta cementizia polimero-modificata. Le prove sono state effettuate variando lo spessore del ripristino, che
includeva o meno I’armatura in acciaio su una faccia della colonna quadrata. I risultati sperimentali sono stati confrontati con quelli
relativi alle colonne di riferimento non danneggiate e non riparate. La malta non ripristina la capacita portante delle colonne di
controllo non danneggiate anche se fornisce risultati accettabili. Stati di ripristino che includono 1’armatura longitudinale mostrano
buone proprieta, comportamento stabile e collaborazione con il substrato in calcestruzzo, mentre strati di ripristino sottili, che non
includono I’armatura, evidenziano il verificarsi del distacco prematuro della malta dal calcestruzzo. Modelli numerici non lineari
semplificati confermano il comportamento differente dei due tipi di ripristino.

SUMMARY

This paper presents the results of experimental tests on axial behaviour of reinforced concrete columns, with square cross-section,
repaired by polymer-modified cementicious mortar. Tests were repeated varying repair thickness, which included or did not include
the steel reinforcement on one face of the square column. Results were discussed and compared with those from control columns,
which were tested in non-damaged, non-repaired conditions. The repair cannot restore the load-bearing capacity of non-damaged
control columns, although they give acceptable results. Repairs that include the longitudinal reinforcement show good properties,
with stable behaviour, sharing of loads, and plasticization of the material before failure, whereas thin repairs that do not include the
reinforcement do not have adequate performance due to premature debonding. Non-linear numerical models also confirmed the
different behaviour of the two types of repair.

1. INTRODUZIONE di elementi inflessi [10], [11], [12], [13], [14], [15], [16],
Il campo della riabilitazione e del rinforzo strutturale di [17].

elementi in cemento armato ha mostrato negli ultimi anni un Ramirez [18] ha sviluppato una descrizione di differenti
interesse crescente da parte della comunita scientifica. metodi per la riparazione di colonne caricate assialmente.
Storicamente 1’acciaio ¢ stato il materiale principale per il Nell’ampia letteratura relativa alla riparazione di colonne in
rinforzo di strutture in calcestruzzo (ad esempio tramite c.a. in ambito sismico (uno stato dell’arte puo essere trovato
I’applicazione esterna di piastre o staffe). In questo contesto in [19]), pochi autori hanno considerato il caso di
I’applicazione esterna di compositi fibrorinforzati (FRP) ha applicazione di malta senza I’inserimento di armatura
mostrato molti vantaggi come 1’alto rapporto resistenza/peso, aggiuntiva. Alcuni di principali lavori sul ripristino di
I’assenza di problemi legati alla corrosione e la facilita di colonne in c.a. sono descritti in [20], [21], [22], [23], [24].

applicazione. In questi ultimi anni sono stati portate avanti Alcune questioni relative al rinforzo di colonne in c.a.
varie campagne sperimentali presso I’Universita di Padova relative ad esempio alla scelta delle proprieta del materiale
sul comportamento a flessione [1], [2] a taglio [3], [4], [5] di per il ripristino e della sua configurazione geometrica con
elementi in c.a. rinforzati con FRP e sull’aderenza FRP- I’obiettivo di migliorare la compatibilita dell’intervento sono
calcestruzzo [6], [7]. In tale ambito ’applicazione di malta ancora argomenti aperti di ricerca. In questo ambito 1’effetto
cementizia per la riabilitazione ed il rinforzo strutturale di dello spessore del materiale da ripristino sull’efficienza
strutture esistenti in c.a. rappresenta un’altra possibilita di dell’intervento  di  riabilitazione in relazione alla
intervento con un materiale piu tradizionale. configurazione dell’armatura esistente non sembra essere

Emberson ¢ Mays [8] hanno sviluppato uno dei primi stato studiato in dettaglio per elementi caricati assialmente.

studi sperimentali sull’influenza delle proprieta fisiche e In questo lavoro si mostrano i principali risultati di una
meccaniche di malte da ripristino applicate su elementi tesi e, campagna sperimentale avente [’obiettivo di verificare
a seguire, su elementi inflessi in c.a. [9]. La maggior parte I’efficienza del ripristino di colonne a sezione quadrata,
della ricerca in questo campo ha riguardato il comportamento caricate assialmente, tramite malta cementizia polimero-
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modificata. La malta da ripristino ha proprieta meccaniche
simili a quelle del calcestruzzo che costituisce la colonna con
una resistenza a trazione leggermente superiore ed ¢ applicata
su un’intera faccia della colonna. L’obbiettivo ¢ quello di
fornire un contributo sulla valutazione dell’efficienza di tale
tipologia di materiale per il ripristino di colonne in c.a.,
verificando ’effetto dello spessore del ripristino (che puo
includere o meno 1’armatura) sul quadro fessurativo, la
resistenza e la deformabilita dell’elemento strutturale caricato

assialmente.
Sono state inoltre sviluppate alcune modellazioni
numeriche non lineari semplificate per simulare il

comportamento degli elementi di riferimento e di quelli
ripristinati.

2. PROGRAMMA SPERIMENTALE

2.1 Progetto e preparazione dei campioni

L’obbiettivo principale del programma sperimentale ¢
quello di verificare il comportamento statico sotto carichi
assiali di sei colonne di cemento armato, riparate con una
malta cementizia polimero-modificata. Le sei colonne
utilizzate per la sperimentazione hanno sezione quadrata di
lato 300x300mm, 20mm di copriferro, un’altezza totale di
0.8m. L’armatura longitudinale ¢ costituita da quattro ferri di
12mm di diametro. Le staffe, realizzate con ferri d’armatura
da 8mm di diametro, sono disposte ad interasse di 140mm. I
sei campioni sono stati divisi in tre serie sperimentali. Due
colonne sono state utilizzate come campioni di riferimento
(P00 _a;b), e sono state testate in condizioni non danneggiate
ed in assenza di alcuno strato di ripristino. Le altre quattro
colonne sono state riparate su di un lato. In fase di
realizzazione, sono state gettate lasciando su di un lato le
armature scoperte. Dopo una stagionatura di 28 giorni, la
superficie scoperta ¢ stata preparata e quindi ¢ stato applicato
uno strato di materiale da ripristino. Su due colonne, il
ripristino, spesso 50mm, include I’armatura longitudinale
(P50_a;b). Sulle altre due colonne, invece, ¢ bastato uno
strato piu sottile, dello spessore di 15mm, per ripristinare la
dimensione originale della sezione dell’elemento (300x300
mm; campioni P15 a;b). In quest’ultimo caso, infatti,
I’intervento ¢ mirato a ripristinare il solo copriferro. La Fig. 1
mostra alcuni dettagli dei sei campioni costruiti e testati,
mentre la Tab. 1 riporta i dati geometrici relativi alle sei
colonne.

Tabella 1 — Dettaglio dei campioni

Colonna P00 a; P00 b P15 a;P15 b P50 a; P50 b
Condizione Colonna di Ripristino Ripristino
di prova riferimento 15mm 50mm
Sezione

(mm?) 300x300

Armatura

longitudinale 412

pi (%) 0.50

Armatura 108/140 mm

trasversale

pw (%) 0.24
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PO_a;b P15 _asb P50_asb
P P P
800 800 800
.300 . 300 | . 300
15 50
2¢12 I 2912 2912
300 300 l 300
2¢12 J, 2412 2912
300 300 300

Figura 1 — Geometria dei campioni, armature e ripristini

2.2 Materiali utilizzati

Il calcestruzzo utilizzato per le colonne ¢ del tipo C30
(resistenza a compressione dichiarata pari a 30N/mm?). Le
principali proprieta meccaniche del calcestruzzo sono state
valutate sperimentalmente dopo 28 giorni di maturazione.

La resistenza a compressione media, misurata su 4
provini cubici di dimensioni 150x150x150 mm, ¢ pari a
34.8N/mm”. La resistenza a compressione cilindrica misurata
su provini di diametro pari a 150mm e altezza di 320mm, ¢
pari a 33.6N/mm? La resistenza a trazione media misurata
tramite trazione indiretta su provini cilindrici delle medesime
dimensioni & pari a 3.2N/mm®. Il modulo elastico non ¢ stato
determinato sperimentalmente ma, sulla base della resistenza
cilindrica misurata e la formulazione dell’Eurocodice 2 [25],
& stato assunto pari a 32500N/mm?.

L’armatura consiste in barre in acciaio ad aderenza
migliorata FeB44k (tensione di snervamento caratteristica
dichiarata di 430N/mm?’ e tensione caratteristica a rottura di
540N/mm?). Sia le barre per I’armatura longitudinale
(diametro 12mm) sia quelle per D’armatura trasversale
(diametro 8mm) sono state sottoposte a prova a trazione. Le
proprieta meccaniche sono simili per i due tipi di barre con
tensione di snervamento media di 532N/mm” ¢ a rottura di
628 N/mm”.

La malta cementizia utilizzata per il ripristino di tutte le
colonne ¢ del tipo premiscelato, tixotropico, polimero-
modificato. Il prodotto, chiamato TCA3/T, presenta elevate
proprieta di aderenza, bassa permeabilita al vapore e
all’anidride carbonica ¢ ritiro compensato. Il prodotto ¢
generalmente usato per ripristini di strutture in c.a. Le
proprieta meccaniche della malta da ripristino sono state
misurate su provini aventi dimensioni 40x40x160mm testati
dopo 28 giorni di maturazione. La densita della malta indurita
& pari a 2170kg/m’. La resistenza a trazione media ottenuta
tramite test a flessione & pari a 3.5N/mm? la resistenza a
compressione cubica media ¢ 39.6N/mm?, il modulo elastico
medio ¢ 26240N/mm?”. La tabella 2 mette a confronto le
proprieta meccaniche del supporto in calcestruzzo e della
malta da ripristino. Si puo osservare che le proprieta



meccaniche differiscono non piu del 10% e che i moduli
elastici del calcestruzzo e della malta presentano una
differenza di meno di 10kN/mm”.

Tabella 2 — Caratteristiche dei materiali

Proprieta Calcestruzzo Malta
Densita del materiale indurito (kg/m?®) 2380 2168
Resistenza a compressione (N/mm?) 34.8 39.6
Modulo elastico (kKN/mm?) 32.5% 26.2
Resistenza a trazione (N/mm?) 3.19 3.48

* Valutato sulla base della EN 1992-1-1

2.3 Procedure di prova sperimentale

Le prove di carico assiale sulle colonne sono state
condotte in modalita monotona, con incrementi di carico
inclusi tra 0.5 e 2.5kN/s, utilizzando una pressa da 10 MN di
capacita massima. Per la misura dei carichi applicati si ¢
utilizzato il trasduttore di pressione in dotazione alla pressa.
Le colonne di riferimento sono state strumentate con sei
trasduttori di deformazione (DD1; base di misura da 100mm),
collocati a meta altezza lungo le colonne. Quattro DD1 sono
stati montati su due facce adiacenti ortogonali, due in
direzione orizzontale ¢ due in direzione verticale, in modo da
misurare le deformazioni trasversali ed assiali. Sulle altre due
facce dei campioni, sono stati montati due DD1 orizzontali,
vicino agli angoli delle colonne, per raccogliere informazioni
su eventuali fenomeni di instabilita delle armature compresse.
Due LVDT con base di misura da 600mm sono inoltre stati
collocati in verticale su due facce delle colonne, in modo da
misurare la deformazione assiale globalmente indotta dai
carichi applicati. Sulle colonne riparate, sono stati collocati
altri due trasduttori di deformazione (DD1) a cavallo
dell’interfaccia tra la colonna originale ¢ lo strato di
ripristino. Gli altri strumenti sono stati collocati su due facce
adiacenti ortogonali, una riparata e [’altra invece in
condizioni originali, in modo da acquisire informazioni sul
comportamento dello strato di ripristino. La Fig. 2 riporta uno
schema generale della strumentazione applicata sulle colonne
ripristinate.

1Z3

ol

1Z4

NP

Figura 2 — Strumentazione sulle colonne ripristinate
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3. RISULTATI SPERIMENTALI
3.1 Meccanismi di rottura e carichi ultimi

Tutte le colonne hanno presentato una rottura in
compressione, con schiacciamento del calcestruzzo. Fessure
verticali e sub-verticali si sono sviluppate, in genere, vicino
ad una delle due estremita delle colonne, in corrispondenza
della quale si concentrava il danneggiamento. Le fessure
inoltre hanno mostrato la tendenza a collegarsi le une alle
altre in vicinanza degli spigoli delle colonne, producendo
I’espulsione del copriferro in quelle posizioni. Le differenze
nelle modalita di rottura osservate da campione a campione
sono state determinate dalla presenza e dallo spessore del
ripristino in ciascuno di essi.

Per le colonne di riferimento PO0_a e P00 _b, il collasso ¢
avvenuto per schiacciamento del calcestruzzo rispettivamente
all’estremita inferiore e superiore della colonna. Le fessure,
verticali e sub-verticali, sono distribuite su tutte e quattro le
facce della colonna. Fessure piu consistenti sono collocate
invece vicino agli spigoli, e si collegano con quelle presenti
sulle facce adiacenti della colonna. I carichi ultimi raggiunti
sulle colonne di riferimento, pari rispettivamente a 2929 e
2869kN, corrispondono a tensioni medie sulla sezione
trasversale di 31.0 e 31.9 N/mm>, € al 97% e 99% del valore
teorico calcolato (3022 e 2889kN rispettivamente, vedasi
Tab. 3). La differenza nel valore ultimo teorico ¢ legata ad
una imperfezione nella sezione trasversale del campione
P00 _a, che risulta leggermente piu ampia.

Per le colonne P15_a e P15_b, riparate su un lato con uno
strato di malta di 15mm di spessore, le fessure a collasso
presentano sempre andamento verticale o sub-verticale, ma
sono distribuite solo sui tre lati non riparati. Esse sono
localizzate all’estremita superiore (P15 _a) o sull’intera
altezza della colonna (P15_b). Fessure piu consistenti sono
collocate vicino agli spigoli, e si collegano con quelle
presenti sulle facce adiacenti della colonna. Comunque, su
entrambi i campioni, lo strato di ripristino non risulta
fessurato o danneggiato a fine prova, in quanto si ¢
chiaramente staccato dal substrato originale della colonna
(Fig. 3a) per carichi di 1901 e 1575kN, corrispondenti a
tensioni medie sulla sezione trasversale di 21.1 ¢ 17.5N/mm’
(76% e 58% del carico ultimo). Il carico ultimo ha raggiunto i
2507 e 2709kN rispettivamente, corrispondenti a tensioni
medie sulla sezione trasversale di 27.9 e 30.1N/mm?, in
media il 92% del carico ultimo raggiunto dalle colonne di
riferimento ed il 90% della loro capacita teorica (vedasi
Tabella 3).

Le colonne P50 a e P50 b, riparate su solo un lato con
uno strato di malta di 50mm di spessore, hanno invece
mostrato un comportamento differente. Le fessure, con
andamento verticale o sub-verticale, sono distribuite in
questo caso su tutte e quattro le facce della colonna, inclusa
quella riparata. Lo strato di ripristino subisce solo un distacco
parziale dal substrato originale della colonna, in
corrispondenza degli spigoli, (Fig. 3b), a 2430 e 2160kN,
corrispondenti a tensioni medie sulla sezione trasversale di
27.0 e 24.0N/mm?* (93% e 86% del carico ultimo). Il carico
ultimo ha raggiunto i 2606 e 2501kN rispettivamente,
corrispondenti a tensioni medie sulla sezione trasversale di
29.0 e 27.8N/mm?, in media il 90% del carico ultimo
raggiunto dalle colonne di riferimento ed 1’88% della loro



capacita teorica (vedasi Tab. 3). La Fig. 4 mostra i quadri
fessurativi a collasso per tutte le colonne testate.

Tabella 3 — Carichi sperimentali

Carico di Carico ultimo (kN) (a)

Colonna distacco . .
Teorico Sperimentale

kN O (b) ®)
P00_a - - 3022 2929 1.03
P00_b - - 2889 2869 1.01 £
P15 a 1901 0.76 - 2507 115 g : 4
P15 b 1575 0.58 - 2709 1.07 e (a) e—
P50 a 2430%* 0.93 i, 2606 1.11 Figura 3 — Collasso con distacco del ripristino (a),
P50 b 2160%* 0.86 i, 2501 1.16 campione P15_b; fessurazione del ripristino lungo l'interfaccia

* Distacco parziale con la trave originaria (b), campione P50 _a

Figura 4 — Quadri fessurativi delle colonne a collasso

Tabella 4 — Tensioni e deformazioni

1/3 del carico ultimo Carico di distacco Carico ultimo
. Def. Def. . Def. Def. . Def.

Colonna Tensione . Tensione . Tensione X
(N/mm?) trasversgle assmlf:3 (b) (a)/(b) (N/mm?) trasve_rssale ass%le (N/mm?) assu_lSIe
(2) (107) 10%) 0% 107) 0%
P00_a 10.3 0.08 -0.41 -0.19 - - - 31.0 -2.41
P00_b 10.6 0.08 -0.39 -0.20 - - - 319 -2.52
colonna 0.06 -0.31 -0.21 0.20 -0.97 -2.25
P58 pristino 9:3 0.09 051 -013 21 0.23 2130 279 -0.79
colonna 0.06 -0.30 -0.21 0.13 -0.55 -2.11
PIS.5  ipristino 100 0.06 038 w015 173 0.06 -1.08 30.1 -0.54
colonna 0.05 -0.23 -0.20 0.25 -1.48 -2.28
P30_a  pristino 9.7 0.12 074 016 210 0.43 225 290 3.30
colonna 0.05 -0.24 -0.23 0.29 -1.06 -2.21
P30.b - ioristino 93 0.24 .00 -024 240 0.54 -2.40 2738 271
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Tabella 5 — Modello numerico: proprieta dei materiali

. fe £ fot £t fy € fy & E v
Materiale  \mm?) (%) (Nmm®) (%)  (Nmmd) 2 Nmmd) (%)  (Nmm®) ()
Calcestruzzo 28.90 0.18 3.19 0.01 - - - - 32500 0.20
Malta 32.87 0.25 3.48 0.01 - - - - 26200 0.20
Acciaio - - - - 532 0.27 628 25 200000 0.25

3.2 Tensioni e deformazioni

La Fig. 5 mostra i diagrammi tensioni-deformazioni di tre
colonne: una colonna di riferimento (PO0_a), una con
ripristino da 15mm di spessore (P15_a) ed una con ripristino
da 50mm (P50 _a).

Tensioni-deformazioni medie su P00_a

e 35

E s

Z30 |

o o

o 25

®

&

2 20
15
10 —o— def. trasv. colonna

---o-- def. trasv. colonna
5 —=— def. assiale colonna
-0~ def. assiale colonna
0 } } } ¥ } } } } } } }
-2,0 1,5 1,0 -05 0,0 05 10 15 2,0 25 3,0 3,5 4,0
Deformazione [107%]

— Tensioni-deformazioni medie su P15_a

€ 35

£

£

[

c

o

®

c

(]

-

——def. trasv. colonna
——def. trasv. interfaccia
——def. trasv. ripristino
—o— def. assiale colonna
y —o— def. assiale ripristino
0 f f f * f f f f f f f
-2,0 -1,5-10-0,5 0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 35 4,0
Deformazione [1 0'3]

Tensioni-deformazioni medie su P50_a

& 35
£
Z 30 |, r
2
5 25
®
& 20
i
15
—— def. trasv. colonna
10 —— def. trasv. interfaccia
——transv. strain repair
5 —o— def. assiale colonna
1./ —o— def. assiale ripristino
0 f f f i } f f I I I I

-2,0-15 -1,0-05 0,0 0,5 10 15 2,0 25 3,0 35 4,0
Deformazione [1 0'3]

Figura 5 - Diagrammi tensione-deformazione di colonne di
riferimento (P00_a), e riparate (P15_a, P50_a)

Nei diagrammi, le deformazioni assiali (di compressione)
sono riportate con segno positivo, le deformazioni trasversali
(di trazione) sono riportate con segno negativo.

In Fig. 6 ¢ riportato il confronto tra tutte le curve tensione-
deformazione assiale, nel diagramma superiore sono mostrate
le deformazioni assiali misurate sul lato non riparato, quindi in
condizioni originarie, della colonna, mentre nel grafico
inferiore sono diagrammate le deformazioni del lato
ripristinato, e, per confronto, sono nuovamente riportate le
deformazioni delle colonne di riferimento. In Fig. 7 ¢ infine
riportato il confronto tra tutte le curve tensione-deformazione
trasversale, con la deformazione trasversale misurata sul lato
non riparato delle colonne (diagramma superiore) o su quello
riparato (diagramma inferiore, ove sono riportate di nuovo
anche le deformazioni delle colonne di riferimento). Nei
diagrammi di Fig. 6 e Fig. 7, sia le deformazioni assiali sia
quelle trasversali sono riportate con segno positivo.

Tensioni-deformazioni assiali, colonna

NE 35
£
> 30
2
S 25
2
o 20
157 ——P00_a (colonna)
—-=—P00_b (colonna)
10 7 —P15_a (colonna)
——P15_b (colonna)
5 1 ——P50_a (colonna)
v‘ ——P50_b (colonna)
0= } } } } } f f
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0
Deformazione [107]
& 35 Tensioni-deformazioni assiali, ripristino
£
£
Z, 30 -
[
S 25
‘®
s ,
2 20
157 ——P00_a (colonna)
——P00_b (colonna)
10 —P15_a (ripristino)
——P15_b (ripristino)
5 ——P50_a (ripristino)
——P50_b (ripristino)
0 } f f

0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0
Deformazione [107]
Figura 6 - Diagrammi tensione-deformazione assiale sui lati originari

e su quelli ripristinati di tutti i campioni

Nelle colonne di riferimento, le deformazioni misurate su
facce tra loro ortogonali della colonna hanno mostrato
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andamento simile tra loro, con relazione tensione-
deformazione di tipo parabolico (vedasi P00 _a in Fig. 5). Il
rapporto tra deformazioni trasversali ed assiali, in fase
elastica, ¢ in media pari a circa -0.2. Le deformazioni assiali al
carico ultimo, in media, sono pari a -2.45 1073, ovverosia il
collasso avviene dopo una fase di plasticizzazione del
calcestruzzo (vedasi Tab. 4).

< a5 Tensioni-deformazioni trasversali, colonna
£
£
Z 30+
2
o 25
2 ;
5 1
S 20 4
15 11 —-—P00_a (colonna)
—=—P00_b (colonna)
10 ] —P15_a (colonna)
——P15_b (colonna)
5 —=—P50_a (colonna)
——P50_b (colonna)
0 } } } } } f f
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0
Deformazione [1 0'3]
& 35 Tensioni-deformazioni trasversali, ripristino
£
£
Z
Q
c
o
7
c
(7
fid
—-o—P00_a (colonna)
—-=—P00_b (colonna)
— P15_a (ripristino)

——P15_b (ripristino)
——P50_a (ripristino)
! ——P50_b (ripristino)
* f f f f f f f

2,0 2,5 3,0 3,5 4,0

Deformazione [1 0'3]

Figura 7 - Diagrammi tensione-deformazione trasversale sui lati
originari e su quelli ripristinati di tutti i campioni

Le colonne riparate con strati di malta piu spessi (vedasi
P50 _a in Fig. 5) hanno mostrato un comportamento analogo.
Le deformazioni misurate su facce tra loro ortogonali della
colonna sono ancora simili tra di loro, ma in questo caso sono
rilevate su una faccia della colonna originaria, ed una invece
costituita dallo strato di ripristino. I lati originari e riparati
della colonna, nonostante questi ultimi abbiano fatto rilevare
deformazioni piu elevate, hanno quindi collaborando tra di
loro nel corso della prova. Il rapporto tra deformazioni
trasversali ed assiali, misurato in fase elastica sulle facce non
riparate delle colonne, ¢ in media pari a circa -0.22; mentre lo
stesso rapporto, valutato sui lati riparati delle colonne,
nonostante i piu alti valori di deformazione rilevati, ¢ in media
pari a -0.20 (si veda la Tab. 4). Gli strati di ripristino hanno
mostrato un distacco parziale dal substrato originario della
colonna per carichi pari a circa il 90% della capacita ultima. A
questo livello, ¢ comunque gid iniziata la plasticizzazione
della malta di ripristino, su entrambe i campioni (deformazioni
assiali medie sui ripristini pari a -2.33 107; Tab. 4). A questo
punto, la rigidezza delle colonne di tipo P50, che inizialmente
era piu elevata, ha mostrato un decremento ed ¢ diventata piu
piccola di quella delle colonne di riferimento. (Fig. 6). Il
distacco del ripristino, comunque, non ¢ stato completo, ed 1
lati originari e riparati delle colonne hanno continuato a
collaborare tra di loro fino al raggiungimento della resistenza
ultima (si veda P50 a in Fig. 5). Le deformazioni assiali
medie sui lati originari e ripristinati delle colonne P50 a e
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P50 b al carico ultimo sono pari a -2.25 10° e -3.01 107,
ovverosia il collasso avviene con la plasticizzazione sia del
calcestruzzo sui lati non riparati delle colonne, sia della malta
di ripristino (si veda la Tab. 4).

Le colonne riparate con strati di malta sottili (si veda
P15 _a in Fig. 5) hanno invece mostrato un comportamento
differente. Le deformazioni misurate su facce tra di loro
ortogonali, ovverosia sui lati originari e ripristinati delle
colonne, hanno mostrato andamento simile soltanto durante la
prima fase elastica della prova. Durante questa fase, il
rapporto tra deformazioni trasversali ed assiali, sulle facce non
riparate delle colonne, ¢ ancora in media circa -0.21; mentre
sui lati riparati delle colonne, dove le deformazioni assiali
rilevate sono piu elevate, tale rapporto ¢ piu piccolo (in media
-0.17; si veda la Tab. 4). Ad un livello di carico pari al 76% ed
al 58% della resistenza ultima (per le colonne P15_a e P15 b
rispettivamente), gli strati di ripristino si staccano dal
calcestruzzo. A questo punto, i ripristini non possono piu
portare alcun carico, come dimostrato dal rilascio istantaneo
delle deformazioni (si veda P15 _a in Fig. 5; le deformazioni
assiali sui ripristini di P15 a e P15 b in Fig. 6 ¢ le
deformazioni trasversali a cavallo dell’interfaccia tra substrato
in calcestruzzo e strato di ripristino per P15_a e P15_b in Fig.
7). In questo caso, la plasticizzazione dello strato di ripristino
non ¢ ancora cominciata al momento in cui avviene il distacco
(deformazioni assiali medie sui lati ripristinati e su quelli
originari pari a -0.76 102 ¢ -1.19 107; Tab. 4). La rigidezza
delle colonne di tipo P15, che inizialmente era piu elevata,
mostra un decremento e diventa piu piccola di quella delle
colonne di riferimento (Fig. 6). Al carico ultimo, le
deformazioni assiali medie sui lati originari (non riparati) delle
colonne P15_a e P15_b sono pari a -2.18 10, mentre i valori
rilevati sui ripristino sono privi di significato (Tab. 4). 1l
collasso  avviene quindi immediatamente dopo la
plasticizzazione del calcestruzzo nella porzione originaria
della colonna, senza alcun contributo da parte dello strato di
ripristino.

4. MODELLAZIONE

Il comportamento sperimentale osservato ¢ stato simulato
mediante modelli non lineari agli elementi finiti. Per le analisi
numeriche si ¢ utilizzato il codice Straus7 [26]. Si sono
adottati elementi solidi ad otto nodi per modellare sia il
calcestruzzo delle colonne originarie, sia lo strato di ripristino
delle colonne ripristinate, mentre 1’armatura ¢ stata modellata
mediante elementi di tipo “beam”. L’interfaccia tra substrato
in calcestruzzo e ripristino in malta, per le colonne di tipo P15
e P50, ¢ stata modellata con elementi “link” con limite di
resistenza in trazione. Per riprodurre 1’effetto dell’attrito tra le
piastre della pressa e le estremita inferiore e superiore dei
campioni, sono state impedite, ai nodi corrispondenti sulle due
basi delle colonne modellate, le traslazioni orizzontali nelle
due direzioni ortogonali. Per il calcestruzzo ¢ la malta da
ripristino sono state adottate delle relazioni tensioni-
deformazioni paraboliche semplificate derivate da Hognestad
[27], mentre per I’armatura si ¢ utilizzata una legge elasto-
plastica bilineare con incrudimento. Le proprieta dei materiali
utilizzate nei modelli, riportate in Tab. 5, sono state derivate
dai valori ricavati durante la sperimentazione. I modelli
appena descritti sono stati utilizzati per eseguire analisi
statiche non lineari, sotto incremento di carico costante. La
Fig. 8 confronta le curve tensioni-deformazioni ricavate
sperimentalmente e numericamente per i tre tipi di campioni
testati. Per le colonne di riferimento (tipo P00), il modello
riproduce bene il diagramma tensioni-deformazioni medio dei
due campioni testati, fino al carico massimo. I valori di
rigidezza elastica iniziale e di carico ultimo sono riprodotti in



modo soddisfacente, come si pud vedere dalle curve tensione-
deformazione trasversale e tensione-deformazione assiale.
Solo in quest’ultimo caso, il modello ¢ leggermente piu rigido
dei campioni sperimentali.
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Figura 8 - Curve tensioni-deformazioni sperimentali e numeriche
sulle colonne di riferimento (P00),e riparate (P15; P50)

Nel caso delle colonne di tipo P15, riparate con uno strato
di ripristino di 15mm di spessore, il modello riproduce
abbastanza bene i valori di rigidezza elastica iniziale e di
carico ultimo, come si pud osservare dalle curve tensione-
deformazione trasversale e tensione-deformazione assiale
ottenute sui lati non ripristinati della colonna. Le deformazioni
assiali sui ripristini hanno un andamento simile a quello
rilevato sui lati non riparati delle colonne solo durante la
prima fase elastica, nella quale quindi il modello da ancora
buoni risultati. Durante le prove sperimentali, ad un livello di
tensione compreso tra il 76% ed il 58% della capacita ultima, i
ripristini, come gia spiegato nella sezione precedente, si sono
staccati dal substrato in calcestruzzo. Nonostante il modello
non riesca a riprodurre il rilascio di deformazioni conseguente
al distacco, la curva numerica presenta una discontinuita in
corrispondenza del limite superiore di questo range di tensioni.
Il modello riesce quindi, in qualche modo, ad evidenziare il
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distacco dello strato di ripristino. Questo fenomeno inoltre ¢
facilmente identificabile se si analizzano gli spostamenti in
direzione orizzontale dei modelli (Fig. 9). Nel caso delle
colonne di tipo P50, riparate con uno strato di ripristino di
50mm di spessore, la curva numerica non presenta alcuna
discontinuita (Fig. 8) né il modello evidenzia fenomeni di
distacco (Fig. 9), in accordo con quanto osservato
sperimentalmente.

Brick Disp:D (m)
0,00004000
0,00002550

-0,00000350
-0,00003230
-0,000081:50
-0,00009030
-0,00011930
. -0,00014550
-0,00017730
-0,00020650
I -0,000235350

-0,0002:3000

Figura 9 - Spostamenti orizzontali del modello per il campione P15 in
corrispondenza del distacco del ripristino (sinistra) e per il campione
P50 allo stesso livello di carico verticale (destra)

5. DISCUSSIONE

I risultati sperimentali ottenuti hanno mostrato che il
ripristino su un lato solo di colonne caricate assialmente non ¢
in grado, nel caso in questione, di ristabilire completamente la
capacita portante di colonne di riferimento non danneggiate ¢
non riparate. I carichi ultimi ottenuti sulle colonne ripristinate
sono arrivati in media al 91% di quelli ottenuti sulle colonne
di riferimento. Ripristini sottili (15mm), che sostituiscono solo
il copriferro, hanno fatto rilevare un distacco prematuro dal
substrato di calcestruzzo, in media al 67% del carico ultimo.
Dopo questo fenomeno di distacco, i ripristini non sono piu
efficaci, come dimostrato dall’analisi delle deformazioni, e
I’intero carico viene trasferito alla porzione originale, non
riparata, della colonna. Quando invece i ripristini includono
I’armatura longitudinale (ripristini da 50mm di spessore), il
comportamento globale delle colonne risulta migliorato. Il
distacco del ripristino dal substrato di calcestruzzo ¢ limitato,
ed avviene solo in forma di fessurazioni agli spigoli della
colonna, in media al 90% del carico ultimo. Dopo questo
distacco parziale, i ripristini continuano a collaborare con il
supporto in calcestruzzo, come dimostrato dall’analisi delle
deformazioni. La plasticizzazione del calcestruzzo della
porzione originaria delle colonne e della la malta dello strato
di ripristino, dimostra che entrambe le porzioni delle colonne
riparate, in questo caso, contribuiscono alla capacita finale
della colonna, anche nella fase di comportamento non lineare
che precede il collasso.

I modelli numerici tridimensionali semplificati, che
implementano leggi costitutive non lineari per i materiali,
hanno riprodotto abbastanza bene non solo il comportamento
delle colonne di riferimento, ma anche quello delle colonne
riparate. Nel caso di ripristini sottili, i modelli sono stati anche
in grado di evidenziare il distacco prematuro dello strato di
malta dalla colonna.

6. CONCLUSIONI

In questo lavoro si mostrano i principali risultati di una
campagna sperimentale avente [’obiettivo di verificare
I’efficienza del ripristino di colonne a sezione quadrata,
caricate assialmente, tramite malta cementizia polimero-



modificata. La malta da ripristino ha proprieta meccaniche
simili a quelle del calcestruzzo che costituisce la colonna con
una resistenza a trazione leggermente superiore ed ¢ applicata
su un’intera faccia della colonna. L’obiettivo ¢ quello di
fornire un contributo alla valutazione dell’efficienza di tale
tipologia di materiale per il ripristino di colonne in c.a.,
verificando D’effetto dello spessore del ripristino (che puo
includere o meno I’armatura) sul quadro fessurativo, la
resistenza e la deformabilita dell’elemento strutturale caricato
assialmente.

I risultati della sperimentazione mostrano che malte
cementizie polimero-modificate, con ritiro compensato e
proprieta meccaniche simili a quelle del substrato in
calcestruzzo, possono fornire un buon grado di efficienza per
il ripristino di colonne in c.a. L’efficienza dell’intervento
dipende dalla posizione e dallo spessore dello strato di malta.
L’intervento non ripristina completamente la capacita portante
delle colonne di riferimento ma fornisce risultati accettabili. In
ogni caso ripristini che includono I’armatura longitudinale
mostrano un buon comportamento globale, collaborando con il
substrato in calcestruzzo e permettendo la plasticizzazione del
materiale prima della rottura, mentre strati di ripristino sottili,
che non includono I’armatura, evidenziano il distacco
prematuro della malta dal calcestruzzo.

Il comportamento strutturale degli elementi ripristinati puo
essere studiato tramite modelli numerici non lineari
semplificati.
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SOMMARIO

Questo articolo descrive l’intervento di riabilitazione del ponte sospeso di Chihani in Algeria, realizzato mediante 1’impiego
innovativo di un sistema di cavi di sospensione, pendini verticali e stralli costituiti da trefolo a sette fili protetto da resina epossidica e
rivestimento in vipla in polietilene coestrusa. Tale sistema rappresenta il primo tentativo di un’estensione coerente dell’impiego del

trefolo a sette fili ai ponti sospesi.

SUMMARY

This article describes the rehabilitation process carried out over the suspended bridge of Chihani, in Algeria, made with the use of an
innovative system of suspension cables, vertical hangers and stays made of seven wires steel strands, protected by epoxy resin and
hdpe co-extruded sheathing. This system wants to be a first new approach to a coherent extension for the use of seven wires steel

strand over suspended bridges.

1. INTRODUZIONE
11 ponte di Chihani ¢ un piccolo ponte sospeso progettato
dall’ingegnere francese F. Arnodin all’inizio del secolo scorso.

Attraversa il fiume Chihani nei pressi dell’omonimo
villaggio, vicino ad Annaba, nel nord-ovest dell’ Algeria.

I1 ponte fu costruito pochi anni prima la realizzazione di
altri due simili in Constantine, i ponti Sidi M’Cid e Perregaux.

La struttura utilizza un sistema misto (diffuso fra gli
ingegneri francesi in quel periodo e adottato poi in seguito da
Dischinger) con cavi di sospensione e stralli.

Il ponte mostrava estesi segni di corrosione nel sistema di
sospensione, negli stralli, nelle travi di irrigidimento
dell’impalcato e in quelle trasversali.

Il pavimento in legno posato sulle travi trasversali era
completamente danneggiato, costringendo i passanti ad
attraversare il ponte su due stretti assi in lamiera corrugata.

2. IL SISTEMA DI SOSPENSIONE ESISTENTE

Il ponte di Chihani era sostenuto da due cavi di
sospensione, ciascuno realizzato con 6 funi da 75 mm di
diametro.

Queste funi giacevano in un piano orizzontale in
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corrispondenza della mezzeria dell’impalcato, per poi
raggiungere le selle in cima ai piloni e gli ancoraggi negli
ammarri.

Ogni fune di sospensione era agganciata individualmente,
con barre in acciaio, a piccoli profili a T collegati a pendini
verticali, realizzati con funi da 33 mm di diametro.

Gli agganci (“clampe”) e i pendini erano distanziati fra
loro di soli 1,25 m, ciascuno collegato a travi trasversali ad |
che sostenevano I’impalcato.

A 20 metri di distanza dalle torri, I’'impalcato era sostenuto
da 6 + 6 stralli realizzati con funi da 35 mm di diametro.

Questi 6 stralli erano realizzati con 3 funi, passanti a
forma di cappio attraverso specifiche pulegge sulle selle, con
la loro forza bilanciata da uno strallo di ammarro realizzato
con una fune da 42 mm di diametro.

Gli stralli invece erano ancorati a travi irrigidenti ad I che
corrono sotto la parte di impalcato strallata.

La componente di forza orizzontale generata dagli stralli
nei due lati dell’impalcato veniva bilanciata da due funi che
correvano sotto 1’impalcato nella parte sospesa e che si
connettevano alle sopra menzionate travi ad [.

Questa configurazione consentiva all’impalcato di
muoversi longitudinalmente dal momento che la componente
orizzontale della forza negli stralli ¢ auto equilibrata e
I’impalcato non spinge contro le spalle (torri).



Le selle originariamente potevano scorrere su rulli; questo
meccanismo, sebbene manifestante  estesi segni di
deterioramento, doveva essere ancora funzionante al tempo
della riabilitazione, a giudicare dalle perfette condizioni delle
rigide torri in muratura.

Tutti gli elementi del sistema di sospensione mostravano
forti segni di degrado. Gli stralli avevano diversi fili rotti; i
cavi erano ancora apparentemente integri ma un’ispezione
ravvicinata mostrava che la corrosione aveva raggiunto i fili
interni, con fenomeni localizzati di pitting.

Figura 1 — Il ponte durante la riabilitazione dell impalcato

3. L’INTERVENTO DI RIABILITAZIONE

Al fine di intervenire in prima fase sull’impalcato
provvedere a ripristinare il traffico veicolare, interrotto
causa dello stato di degrado della copertura in legno, si
deciso di gettare una soletta in calcestruzzo, sopra una lamiera
corrugata in acciaio, fra le due travi di parapetto.

Tale intervento ha consentito inoltre di migliorare il
comportamento a flessione ed assiale dell’impalcato,
nonostante lo spessore sia stato mantenuto minimo (14 cm)
per non appesantire oltremodo la struttura.

Nonostante cio, il peso complessivo dell’impalcato ¢
sostanzialmente raddoppiato.

Inoltre, al fine di consentire il passaggio del traffico
veicolare sul nuovo impalcato, ¢ stato necessario rinforzare le
travi trasversali e spostare 1 marciapiedi per far posto ad una
carreggiata ad una via di corsa.

Lo spostamento di questi ultimi ha fatto si che anche i
nuovi pendini verticali e i nuovi cavi di sospensione venissero
spostati verso 1’esterno, rispetto alla posizione del vecchio
sistema.
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4. TL NUOVO SISTEMA DI SOSPENSIONE
Per la sostituzione del sistema di sospensione sono state
prese in considerazione due possibili opzioni.

La prima prevedeva l’intera sostituzione dei cavi, uno ad
uno, mantenendo sui piloni le selle esistenti.

I lavori sarebbero stati pero lenti e macchinosi, ostacolati
dall’obbligo di dover sostituire al massimo due cavi
contemporaneamente, facendoli seguire subito da pendini e
stralli ad essi relativi.

Inoltre le selle avrebbero avuto bisogno di un serio e
difficile intervento di manutenzione, soprattutto nella zona di
appoggio inferiore, con la necessita di doverle sollevare,
ovviamente assieme ai cavi e all’intero impalcato.

La seconda opzione prevedeva l’intera sostituzione del
sistema di sospensione, con I’impiego di tecnologie e materiali
moderni.

Tale scelta ¢ stata adottata anche in virti della sua
maggiore efficienza, durabilita ed economia rispetto alla
prima.

La vera sfida si ¢ presentata nelle operazioni necessarie al
trasferimento delle forze dal sistema di sospensione esistente a
quello nuovo, con i due sistemi funzionanti in parallelo prima
della rimozione completa del primo.

Uno degli elementi base del nuovo sistema ¢ rappresentato
dalle nuove selle (Fig. 2), realizzate dall’assemblaggio di
elementi piu piccoli, sagomati e saldati fra loro, secondo la
filosofia sviluppata per ponti di grandi dimensioni da William
Brown.

Le vecchie selle sono state invece inghisate all’interno di
strutture in acciaio 