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SOMMARIO

Nel caso di strutture soggette a carichi esplosivi, I’azione stessa presenta grandi incertezze per quanto riguarda la posizione, I’intensita
¢ la possibilita di accadimento. Sommando a queste incertezze quelle relative ai materiali, alla geometria e i sovraccarichi, si rende
necessario un’analisi statistica finalizzata ad una piu realistica stima della risposta strutturale. Questo lavoro presenta i risultati
ottenuti da una indagine parametrica sulla affidabilita di travi inflesse in calcestruzzo armato soggette a carichi di tipo esplosivo.

In particolare, sono state esaminate le risposte probabilistiche del massimo spostamento e del fattore di duttilita di elementi inflessi in
c.a. nei confronti di azioni esplosive, valutate mediante analisi dinamica non lineare di un sistema equivalente ad un grado di liberta.
I risultati mostrano 1’affidabilita di tali elementi strutturali.

SUMMARY

In the case of structures subjected to explosive loading, the load itself is very uncertain, as it is widely accepted that explosive event
is difficult to predict in position, intensity and possibility of occurrence. These random effects associated with material, geometry and
loading uncertainty, require to consider them into a probabilistic analysis in order to have a more realistic estimation of the structural
response.

This paper presents a parametric investigation of the reliability of reinforced concrete (RC) beam flexural members subjected to blast
loadings.

In particular, the probabilistic responses of the maximum displacement and displacement ductility factor for a reinforced concrete
(RC) flexural member against potential blast loadings are evaluated by non linear dynamic analysis of its equivalent single-degree-

of-freedom (SDOF) system. Reliability of such elements is presented and discussed.

1. INTRODUZIONE

Negli ultimi anni, a seguito dei numerosi eventi terroristi-
ci, il problema della sicurezza delle costruzioni nei riguardi
della azioni da esplosione (blast) ha assunto un notevole rilie-
vo, mettendo in evidenza la necessita di valutare se le risorse
di resistenza di una struttura risultino adeguate a far fronte a
tali azioni eccezionali. Questa problematica tocca la sicurezza
strutturale con riflessi significativi, sia sulla valutazione della
vulnerabilita delle costruzioni nuove ed esistenti, sia sui costi,
da considerare nelle opere e interventi, volti al contenimento
del rischio connesso alle esplosioni.

La problematica attiene sia alla concezione del sistema
strutturale, concepito in modo da scongiurare fenomeni di col-
lasso progressivo,' sia alla concezione dei singoli elementi

! A tal fine, usualmente si possono seguire due approcci: uno diretto,
organizzando la struttura in modo che possa garantire, in presenza del
collasso di uno o piu elementi strutturali, dei percorsi alternativi di
resistenza; uno indiretto, organizzando la struttura con una adeguata

strutturali, chiamati a resistere ad azioni da esplosione, accet-
tando che I’clemento possa presentare escursioni in campo
plastico, con il vantaggio di consentire un efficiente meccani-
smo di dissipazione di energia.

Ora, il tema della valutazione della sicurezza di strutture in
presenza di azione da esplosione, ¢ ampiamente affrontato in
letteratura. Tali valutazioni, anche se affrontate in regime non
lineare, sono comunque riconducibili ai classici problemi di
sicurezza probabilistica, che considerano i diversi aspetti di
incertezza e aleatorieta, sia lato resistenza, che lato azione da
esplosione.

Il presente lavoro, invece, ¢ in linea con quanto sviluppato
dagli Autori in [01], dove, piu che affrontare il problema della
sicurezza di un dato elemento strutturale, interessato da una
plausibile azione da esplosione, si sono analizzate le vulnera-
bilita di una famiglia di elementi strutturali, al fine di eviden-

robustezza (ottenuta con I’introduzione di continuita strutturali e di
dettagli costruttivi che aumentino le capacita dissipative).



ziare il ruolo che giocano le diverse grandezze che governano
il comportamento.

In particolare, nello studio [01] si ¢ inteso analizzare la
vulnerabilita di travi in c.a., semplicemente appoggiate, carat-
terizzate da geometria e materiali, usualmente impiegati nella
realizzazioni di strutture in c.a. progettate per carichi ordinari.
Lo scopo ¢ stato quello di voler esprimere uno spettro di ri-
sposta di travi in c.a. di diversa luce, caratterizzate da diverse
snellezze e proprieta dei materiali, in presenza di tre livelli di
azione da esplosione, cosicché da poter esprimere il loro di-
verso grado di vulnerabilita.

I risultati in [01] evidenziano come il definire una funzio-
ne di stato limite, con riferimento ad una frazione della luce
(i.e. v;i=L/50, o in generale L/n), indipendentemente dalle
caratteristiche di lunghezza e snellezza della trave, non sem-
bra corretto. Infatti, si ¢ verificato che il limite v, (deforma-
zione ultima dello SDOF), varia con la snellezza e la luce del-
le travi, risultando il corrispondente valore “n” crescente con
la luce e decrescente con la snellezza L/h=L/d.

Cosi pure, contrariamente a quanto ci si poteva attendere,
la risposta delle travi, in termini di massimo spostamento di-
namico, decresce con il crescere della luce e con il decrescere
della snellezza.

Infine, in [01] si € evidenziato come, con riferimento ai tre

livelli di azione da esplosione considerate, 1’affidabilita delle
travi, rispetto al superamento del limite vy, =L/150, risulta
meglio garantita nelle travi con luci maggiori.
Lo scopo del presente lavoro ¢ quello di approfondire gli a-
spetti che governano il problema e di meglio evidenziare il
ruolo giocato dalla caratteristiche dei materiali e delle travi
nella definizione delle caratteristiche di risposta e di aftidabi-
lita.

2. AZIONE DI ESPLOSIONE

Per quanto riguarda gli aspetti generali e i modelli propo-
sti in letteratura per le azioni da esplosione, in [02], sono ri-
portati i riferimenti di letteratura che possono chiarire in det-
taglio, sia le caratteristiche dell’azione da esplosione, in rela-
zione alla loro diversa natura, sia gli aspetti principali dei mo-
delli piu frequentemente adottati.

Le simulazioni sviluppate in [01], a partire da tali tre sce-
nari,” sono state ottenute assumendo delle variazioni alla
MonteCarlo della sovrappressione di picco Py e del tempo di
durata degli impulsi t, fra i valori minimi ¢ massimi, corri-
spondenti, rispettivamente, allo 0,7 e all’1,3 volte i valori di
riferimento di ciascuno scenario.?

Nel presente lavoro, oltre ad esprimere ulteriori letture
delle analisi svolte in [01], si vuole entrare nel merito degli
aspetti della modellazione utilizzati in [01], proponendo ulte-
riori analisi che evidenziano gli aspetti di comportamento del-

% Questi tre possibili scenari sono stati ottenuti utilizzando come leggi
di variazione delle sovrappressioni e della durata dell’impulso con la
distanza ridotta Z, le leggi formulate da Henrych [03], facendo in
modo che ai tre scenari corrispondesse circa la stessa quantita
d’energia d’impulso (area dell’impulso).

* Per quanto riguarda la distribuzione del carico di sovrappressione da
esplosione, in [01] si ¢ considerata una distribuzione costante sulle
superfici investite di pertinenza di ciascuna trave. Tale ipotesi, molto
utilizzata nei casi proposti in letteratura, ¢ in realta accettabile quando
I’estensione delle superfici ¢ molto ridotta. Quando, invece, le super-
fici sono molto estese, le sovrappressioni possono presentare valori
molto diversi con la distanza dal centro della carica.

le travi in c.a., in relazione alle loro caratteristiche geometri-
che-meccaniche, evidenziando il ruolo delle diverse ipotesi e
dei diversi modelli assunti per le analisi svolte per le diverse

famiglie di travi.
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Fig. I- Andamento delle sovrappressioni da esplosione

3. MODELLO DINAMICO

Nell’analisi di strutture esposte ad esplosioni e/o urti, ¢
esperienza consolidata che il primo picco di spostamento rap-
presenta la condizione piu severa [02] [04] [05]. I cicli suc-
cessivi evidenziano significativi decrementi di intensita e le
oscillazioni si smorzano rapidamente. *

Percio, nelle analisi di strutture esposte ad esplosioni ¢ u-
suale riferirsi alla risposta in termini di deformazione massi-
ma, ossia al primo picco di spostamento consegnate al carico
impulsivo, essendo improbabile che la struttura collassi nei
picchi successivi.

Allo scopo, un utile modello dinamico ¢ costituito da un
semplice oscillatore ad un grado di liberta (SDOF), che si pre-
sta ad analisi semplici ed affidabili in tutti quei casi di elemen-
ti strutturali inflessi, con simmetria di vincolo e di carico (Fig.
2).

Con tale modello si riduce un sistema molti (infiniti) gradi
di liberta (MDOF) ad un sistema ad un grado di liberta
(SDOF).

In letteratura, non mancano esempi di formulazioni con
ipotesi di comportamento non lineare delle caratteristiche di
risposta dello SDOF, per i quali, in ipotesi di carico impulsi-
vo, sono fornite delle soluzioni del problema dinamico. Ad
esempio, [04] costituisce uno dei primi lavori in cui si € per-
seguito un approccio che nei limiti di una modellazione sem-
plificata con SDOF, utilizza ipotesi di non linearita di rispo-

* Per quanto detto in riferimento alle time-history dei possibili

scenari da esplosione, risulta che i valori tipici di durata dell’impulso
da esplosione, variano nell’intervallo 0,1 — 0,001, che ¢ generalmente
molto piu breve della durata del periodo di oscillazione fondamentale
T,, di un singolo elemento strutturale.
Tale circostanza comporta che nella maggior parte dei casi di strutture
reali (soggette a esplosioni caratterizzate da durata di impulsi t, mino-
ri di 0,1 T,), I’'impulso applicato alla struttura si concretizza con una
condizione di velocita iniziale imposta all’elemento strutturale, alla
quale lo stesso elemento strutturale risponde in regime di frequenze
naturali. Infatti, se si pensa ad un modello SDOF, a cui si impone un
impulso I = P, - 1/2, per la conservazione della quantita di moto si
ricava facilmente che la velocita iniziale imposta ¢ v=I/m, con m la
massa. Tale circostanza, evidenzia come la risposta dell’elemento ¢
legata alla massa dello stesso e che le strutture con masse importanti,
come quelli in calcestruzzo, risultano meno eccitate dalle onde di
pressioni da esplosioni.



sta, per lo studio del comportamento di strutture in calcestruz-
70 armato soggetto a carico impulsivo.

I

p(®)
o — %
l . ve
|
v v(z) T M,
y
a) b) P E(t)

Fig. 2 — Schematizzazione trave con SDOF

La risoluzione dell’equazione differenziale formulata in
[06] e utilizzata in [04], ¢ ottenuta con il metodo “semi-
analitico”, che implementata in un programma di calcolo, pre-
disposto dall’ Autore, ha permesso di evidenziare gli effetti di
alcuni parametri significativi per la risposta, quali la durata
della forzante, la duttilita ultima della sezione (considerando

anche la riduzione del braccio della coppia interna per effetto
dello schiacciamento e espulsione del calcestruzzo) e lo smor-

zamento strutturale (Fig. 3 e Fig. 4).
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Fig. 3 — Diagramma Momento — Curvatura di una sezione rettangola-
re anche con altezza ridotta dr.

Altri Autori, ad esempio [05], hanno impiegato ipotesi di
risposta non lineare dello modello SDOF, per il quale si sono
utilizzate le soluzioni dell’equazione differenziale, della fase
pre - snervamento ¢ per la fase post-snervamento, concatenate
in modo analogo a quanto proposto in [04]. In un recente lavo-
ro [07], sono proposti dei confronti statistico fra i risultati di
analisi dinamiche non lineari di travi in c.a. soggette ad azioni
di esplosione, ottenuti con riferimento a modelli FE ed a mo-
delli SDOF, attraverso degli indici adimensionali che quantifi-
cano la differenza fra i risultati ottenuti con i due modelli.

In particolare, per il confronto sono considerate le risposte
in termini di spostamento massimo e di rapporto di duttilita.
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Fig. 4 — Legge carico — freccia del sistema di richiamo a partire dai
diagrammi M-6.

Altri autori, ad esempio [01] [02], [04] e [08], ritengono
che nella definizione dei modelli si debba considerare il ruolo
che rivestono le staffe nel confinamento del calcestruzzo com-
presso, e utilizzano dei modelli di legami costitutivi che ten-
gono conto di tale effetto.

Dai diversi approcci seguiti in letteratura, si comprende
facilmente, come il problema della modellazione della risposta
di travi in c.a., soggetta ad azioni impulsive, possa essere af-
frontato a diversi livelli di complessita, che pero trovano dei
limiti operativi, nel tentativo di interpretare i complessi com-
portamenti dei materiali e delle strutture sotto azioni da esplo-
sione.

Nel presente lavoro, con riferimento a tali aspetti, si inten-
de evidenziare il ruolo che rivestono le diverse ipotesi e i di-

versi modelli che si possono considerare per i materiali, che si
possono ipotizzare per le diverse famiglie di travi in c.a. con-
siderate nelle analisi.

4 INCERTEZZE E VARIABILITA DELLA
RISPOSTA DINAMICA
4.1 Incertezza e aleatorieta nella valutazione della
risposta di un elemento strutturale

In un problema di misura della sicurezza di un elemento
strutturale, sotto carico da esplosione, una corretta analisi del-
le prestazioni non puo prescindere dalle incertezze e aleatorie-
ta inerenti:

1) le resistenze dei materiali e i modelli costitutivi in
condizioni normali di velocita di deformazione ap-
plicati (condizioni statiche);

2) le variazioni delle resistenze e dei modelli costituti-
vi in presenza di elevate velocita di deformazione;

* Un’analisi che consideri la variazione della velocita di deforma-
zione con aggiornamento delle proprieta dei materiali, in funzione
della variazione della velocita di deformazione, ¢ molto complessa.
Generalmente, nelle analisi in regime dinamico, in presenza di azioni
da esplosione, si assume che la velocita di deformazione sia costante
durante e dopo ’applicazione del carico impulsivo e che sia uniforme
in tutta la struttura.

Sulla base di tale ipotesi si ritiene, spesso, adeguata una soluzio-
ne tecnica approssimata, ottenuta con riferimento ad un oscillatore
semplice (SDOF), che simuli il comportamento della struttura, sotto
carico impulsivo da esplosione. Tale procedura ¢ molto usata nelle
analisi dinamica di strutture in c.a. esposte ad esplosioni, anche in
riferimento a valutazioni della sicurezza probabilistica (ad esempio,
in Yu e Hao (2001) [05]). In ogni caso, nel prosieguo si discuteranno



3) la variazione dei meccanismi resistenti ¢ modelli di
comportamento strutturale;
4) le dimensioni geometriche dell’elemento strutturale.
Con riferimento agli ultimi due punti, nella valutazione
della sicurezza probabilistica ¢ usuale assumere come certi
(deterministici):
e imeccanismi resistenti,
e il modello di comportamento strutturale;
e le dimensioni geometriche dell’elemento strutturale.

4.2 Incertezza e aleatorieta nella valutazione della
risposta di una famiglia di elementi strutturali

Nel caso si voglia studiare il comportamento di famiglie di
elementi strutturali, come appunto ¢ il caso delle travi inflesse,
al fine di caratterizzarne il comportamento in termini di rispo-
sta dinamica, oltre all’incertezza e 1’aleatorieta dell’azione,
occorre considerare che le travi possono essere diverse per
geometria e per consistenza meccanica. In tal caso, la variabi-
lita da considerare non ¢ solo quella intrinseca dei materiali,
ma ¢ quella di diversi materiali e di diversa consistenza geo-
metrica degli stessi.

Per tale ragione, in [01], si € ipotizzato di studiare delle
travi di luce e snellezze diverse, realizzate con calcestruzzi
ordinari di resistenza cilindrica a compressione compresa fra i
25 e i 35 MPa. Analogamente, per I’acciaio d’armatura, a par-
tire da percentuali di armatura plausibili, si sono ipotizzate
degli acciai con resistenza media allo snervamento compresa
fra 1 420 e 480 MPa, rispettivamente corrispondenti a quelle di
barre realizzate con acciaio FeB38k, e a barre realizzate con
acciaio di caratteristiche, come quelle di un acciaio tipo
FeB44k o tipo B450C.

Nel presente lavoro, in riferimento a tali aspetti, si intende
meglio evidenziare il ruolo che giocano la resistenza del calce-
struzzo, su varie famigli di travi, nella definizione dei modelli
dinamici semplificati (SDOF) e quindi sulla risposta alle azio-
ni da esplosione.

4.3 Prestazioni attese e stato limite di danno

Usualmente, per il controllo dei danneggiamenti degli e-
lementi strutturali soggetti alle azioni da esplosione, si impon-
gono dei limiti alle escursioni di deformazioni plastiche che
riguardano gli spostamenti e le rotazioni, dedotti
dall’esperienza di casi di strutture reali.

In particolare, con riferimento ad elementi inflessi in c.a.,
per quantificare le prestazioni in campo plastico, ¢ usuale con-
siderare il rapporto di duttilita, definito come rapporto fra la
massima escursione plastica e il valore al limite elastico, in
relazione alle grandezze rotazioni e spostamenti. In tal caso, la
verifica consiste nel confrontare i rapporti ey € Opax, dello
spostamento e della rotazione massime, con dei valori di rife-

rimento 0. e W, , stabiliti con riferimento a delle soglie di

x
danneggiamenti, corrispondenti ad effetti che possono classifi-
carsi, ad esempio, come lievi, medi e gravi.

Nel primo caso, la funzione di stato limite puo essere for-
mulata con ’espressione (Fig. 4):

E=UV =V 1)
dove p=v,,,/v, @

i limiti di approssimazione introdotti con una soluzione tecnica basata
su tale ipotesi.

¢ il rapporto di duttilita assunto come accettabile, vy, € lo
spostamento massimo indotto dalle azioni, vy € lo spostamento
valutato al limite elastico.

Nel secondo caso, la funzione di stato limite pud essere
formulata con 1’espressione:

g=n0,-6,,., 3)
dove p=0,_,./0, 4

¢ il rapporto di duttilita, assunto come accettabile, 6__ ¢ la

max

curvatura massima plastica, indotta dalle azioni, 0, ¢ la cur-

vatura massima, valutata al limite elastico.®

4.4 Stima della sicurezza

Nei limiti della numerosita del numero di simulazioni svi-
luppate in riferimento ai tre scenari considerati in [01], in que-
sta sede si ¢ sviluppata un’analisi dell’affidabilita delle diverse
travi considerate, con riferimento alle equazioni di stato limite
(1), assumendo gli usuali valori proposti in letteratura per il
valore del rapporto di duttilita (2). Si precisa che le valutazioni
dell’affidabilita in termini frequentistici alla Montecarlo qui
eseguite, data la limitata numerosita delle simulazioni (circa
500000), devono essere considerate valide solo in termini affi-
dabilita relativa fra le diverse famiglie di travi considerate nel-
le analisi.

5 MODELLI DI COMPORTAMENTO DEI

MATERIALI IN REGIME DINAMICO
5.1 Legami costruttivi (c—€) dei materiali in condizioni

quasi-statiche

La possibilita degli elementi in c.a. di dissipare energia ¢
legata alla possibilita dei materiali acciaio e calcestruzzo di
consentire delle ampie deformazioni in campo plastico, con-
servando le capacita resistenti di picco. Mentre nel caso
dell’acciaio d’armatura, questa possibilita ¢ evidenziata dal
classico modello bi-lineare (con o senza incrudimento), nel
caso del calcestruzzo, invece, questa possibilita ¢ fortemente
limitate dai valori contenuti dalle deformazioni ultime, e dai
comportamenti post-picco con forte pendenza, con tendenza
ad un comportamento sempre piu di tipo fragile, con il cresce-
re della resistenza del materiale. A modificare favorevolmente
il comportamento del calcestruzzo in termini dei valor di pic-
co e del comportamento post-picco, possono intervenire sia
I’effetto del confinamento delle staffe sul calcestruzzo, sia
I’effetto della velocita di deformazione.

5.2 Legami costruttivi (c;—¢]) dei calcestruzzi in condi-
zioni confinate

® In alternativa, spesso viene proposto un modo semplice indiretto,
assumendo lo spostamento limite accettabile con riferimento alla luce
L della trave. In tal caso, si puo far riferimento ad uno spostamento
massimo istantaneo e/o allo spostamento residuo della sezione di
mezzeria (ad esempio, come limite istantaneo, si puod assumere

Ve Vi =L/50, mentre come limite residuo, si puod assumere

max

v <V, =L/100).

res.,max

Tale modo di procedere, alla luce di quanto evidenziato in [01],
non sembra corretta, in quanto con il fissare un limite unico per lo
spostamento massimo di travi con luci e snellezze diverse, si determi-
nano livelli di affidabilita molto diversi per le famiglie di travi di luci
e snellezze diverse.



In merito al confinamento esercitato dalle staffe, sulla ca-
pacita resistente e deformativa del calcestruzzo sono presente
proposte consolidate in letteratura ([09] [10] [11]).

In EC2, viene espressa la resistenza in funzione della resi-
stenza non confinata, con un parametro k, che tiene conto del
rapporto meccanico oy delle staffe, e del coefficiente di effi-
cacia a, che esprime ’efficacia delle staffe nel realizzare il
confinamento.’ [10].

Per quanto riguarda il coefficiente di efficacia del confi-
namento o, sono diverse le indicazioni che definiscono tale
coefficiente. In generale, le formulazioni proposte considera-
no la quantificazione del reale volume di calcestruzzo confi-
nato con I’efficacia, per effetto della forma delle sezioni, della
presenza o meno di spilli di collegamento, della distanza delle
staffe. Alcuni Autori [11] suggeriscono di assumere 0=0,75 +
0,85.

Per quanto riguarda i legami costitutivi, oltre al noto mo-
dello proposto in EC2, si ricorda il modello proposto da Man-
der, che presenta, al pari del modelli di EC2 e di Sargin [12]),
un’unica espressione data dalla relazione:

€

r c
€ (5)
€
r=1+(—)"
C
SCO
dove il grado r dell’equazione proposta ¢ determinato in fun-
zione del modulo elastico secante E g, secondo le relazioni:

E fe
r=——¢— con E, =5000,f, ¢ B =—— (6)

Ec — Lesec io
Nella figura 5, a titolo esemplificativo, sono riportati gli
andamenti dei legami c{—¢; relativi ai modelli EC2 e di

Mander, ottenuti con riferimento alla classe di resistenza del
calcestruzzo C28/35, per diversi rapporti meccanici delle staf-
fe.

c _ pc
Gc_fc

" In particolare, I’EC2 considera I’effetto del confinamento delle staf-
fe con le seguenti relazioni:

ot =ff=k-f,
{1,000+2,50~(x~035[ per am,<0,1
dove, k=

st—

L125+1,25-0-m, per oo, >0,1

Per quanto riguarda la deformazione di picco &, che per i calce-
struzzi ordinari non confinati fino alla classe C 50/60, ¢ pari al 2%o, in
presenza di confinamento, I’EC2 assume 1’espressione:

g =g, 'k’
con k espresso dalle relazioni precedenti (5).

Cosi pure, la deformazione ultima ¢, che sempre per i calce-
struzzi classe C50/60, in assenta di confinamento ¢ pari a 3,5%, men-
tre in presenza di confinamento assume 1’espressione:

¢ — . .
€, =€, +0,l-a-m .
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Fig. 5 — Modelli di Mander e di EC2 del legame G;—¢_ in relazione
alle due diverse ipotesi di staffe

5.3 Comportamento dei materiali in regime di elevata
velocita di deformazione

5.3.1 Comportamento del calcestruzzo

In ambito tecnico-normativo, si ricorda che per considera-
re I’incremento del valore di picco della resistenza (f”.), viene
considerato un fattore di incremento dinamico (IDF) K, intro-
dotto dal CEB-FIP (1990) [13],8 Successivamente, la proposta
del CEB ¢ stata modificata da Malvar (1998) [14]. Nella pro-
posta CEB il fattore Ky cresce con la velocita di deformazione
imposta ed assume le seguenti espressioni:

Kd(é) _ (é/és )Lozm
K,(E)=v(/¢e,)" per £>30s ', (8)

dove: é=velocita di deformazione; &;=30x10° s (quasi-
static strain rate); logy =6.156a-2; a=1/(5+9f./f,);

f:o=10 MPa.

La deformazione di picco viene incrementata dal valore
quasi-statico &, al valore dinamico &, in funzione della velo-
cita di deformazione imposta, secono la seguente espressione:

€4 =(o.12 Ky (€)+ 0.76)gc =K'e, . ©)
I risultati degli studi mostrano che anche il modulo elasti-

co del calcestruzzo aumenta con I’aumento della velocita di
deformazione.

per £<30s™ %)

5.3.2 Comportamento dell’acciaio

Senza entrare nel merito dei processi che si originano in
relazione alla velocita di deformazione, i risultati in letteratura
concordano nell’evidenziare:

* un incremento della tensione di snervamento;

* un incremento della tensione di rottura;

8 Si & preferito far riferimento al consolidato MC90, in attesa che il
draft del MC2010 sia approvato.



¢ un incremento della deformazione di snervamento e di
rottura che si traduce in un incremento della duttilita del mate-
riale.

Liu and Owen (1986) [15] forniscono un modello di com-
portamento dell’acciaio per carichi dinamici con espressione:

fo/f, = Mog,,(&,/,)+1, dove £, e f,, sono la resistenza di
snervamento dinamica e statica, ¢4 € &, sono i corrispondenti

valori della velocita di deformazione; A ¢ 0,03 e & ¢ circa

107s.

Nella figura 5, sono riportati gli incrementi dinamici del
calore di picco di un calcestruzzo C20/35 e gli incrementi di-
namici della resistenza di snervamento di un acciaio ad ade-
renza migliorata con resistenza di snervamento di 450 MPa.

Come si puo osservare, i valori di amplificazione dinamica
per il calcestruzzo sono significativi, mentre per ’acciaio sono
da ritenersi trascurabili anche con velocita di deformazione
dell’ordine di 150/s.

3,000

=]
2,500 12 -
2,000 L~ = Calcesftruzzo

’/ = Acciaio
1,500
1,000
0,500

Stl'ﬂilll rate [1/5]
0,000 '
0 50 100 150 200

Fig 5 — Variazione dinamica del valore di picco di un calcestruzzo
C28/35 (modello MC90) e di snervamento di una acciaio fyd=450
MPa (modello Liu and Owen).

6 ANALISI NUMERICHE E SPETTRI DI RISPOSTA
6.1 Effetti dei modelli assunti per i materiali nella defi-
nizione del modello SDOF

Al fine di evidenziare il ruolo che rivestono i modelli dei
legami costitutivi assunti per il calcestruzzo e per 1’acciaio, in
relazione all’effetto di confinamento e alla velocita di defor-
mazione, nelle figure 6, 7, e 8, sono riportati gli andamenti dei
parametri vy € v, valutati per gli SDOF, con riferimento alle
ipotesi di [01], valutati in relazione alle snellezze d/L=1/8,
1/12 e 1/15, per le classi di calcestruzzo con fc=20 MPa ¢
fc=50 MPa, per luci comprese tra 6 ¢ 12 m, armate con staffe
$8/20 cm e con staffe ¢$12/20 cm.

Gli andamenti delle figure 6, 7 ¢ 8, mostrano il ruolo im-
portante che riveste la presenza di staffe nella definizione delle
caratteristiche di duttilita del modello SDOF. In pratica, per le
travi con luci corte, al raddoppio dell’area delle staffe corri-
sponde un raddoppio del rapporto di duttilitd. La circostanza
che con il crescere della luce tale ruolo delle staffe si riduca, ¢
dovuto al fatto che le staffe, essendo uguali per tutte le luci
delle travi, hanno un peso percentuale che si riduce con
I’aumento della sezione con la luce delle travi.

Sempre dagli andamenti delle figure 7, 8 e 9, segnala
I’importanza che assume la classe del calcestruzzo sul rappor-
to di duttilita.
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Fig. 6 — Andamento dei parametri v, e v, in relazione alle diverse ca-
ratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/8
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Fig. 7— Andamento dei parametri vy e vu in relazione alle diverse
caratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/12
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Fig. 8 — Andamento dei parametri v, e v, in relazione alle diverse ca-
ratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/15



6.2 Spettri di risposta e stime di affidabilita

Nel prosieguo, in analogia a quanto sviluppato in [01], si
riportano i risultati delle analisi di affidabilita effettuate con
delle analisi alla Montecarlo, sviluppate con riferimento a di-
verse famiglie di travi.

Per quanto riguarda le armature trasversali, si sono consi-
derate le quantita di staffe tali da soddisfare gli usuali minimi
di normativa.

Tab. 1 — Confinamento delle staffe per le travi considerate nelle anali-
si di affidabilita relativa
L/d staffe

815 010

Pst [em]
20+30

Per la valutazione del coefficiente di efficacia del confi-
namento sul calcestruzzo compresso esplicato dalle staffe, si ¢
considerato un solaio di spessore pari a 25 cm.

Per quanto riguarda i materiali calcestruzzo e armature
d’acciaio, si sono considerati dei calcestruzzi ordinari, con
resistenza media a compressione compresa fra i valori f=25
MPa e f=35 MPa. L’armatura ¢ ipotizzata possa avere carat-
teristiche che vanno da quelle di in acciaio tipo B450C con
resistenza f;=450 MPa a quelle di un acciaio FeB38k con
f4,=380 MPa.

Nella tabelle 2 e 3 sono riportati le proprieta dei materiali
considerati.

Tab. 2 — Proprieta dei calcestruzzi
Calcestruzzo Ordinario (MPa)
Classe media
Classe elevata

Resistenza media (f.)
fe=25
fc=35

Tab. 3 — Proprieta dell’acciaio delle armature

Acciaio Resistenza media (fs)
B450C/Feb44k 480
FeB38k 420

Tab. 4 — Possibili scenari di riferimento per le analisi

SCENARIO Bassa (B) Media (M) Elevata (A)
po [MPa] 0,016 0,16 1,6
t; [msec] 270 27 2,7

11 carico da esplosione ¢ riferito al caso di esplosi non
confinate caratterizzate da azione impulsiva di tipo triangola-
re. Nella tabella 4 sono riportati i valori della sovrappressione
massima py e della durata dell’impulso t;, assunti nelle analisi
con riferimento a tre possibili scenari, basati sul valore della
sovrappressione massima py.

Tab. 5 — Caratteristiche geometriche e di resistenza

Nelle simulazioni effettuate con riferimento ai tre scenari
di azione di esplosione si ¢ ipotizzato che i valori di picco e di
durata variassero fra i valori minimo e massimo, rispettiva-
mente pari a 0,7 ¢ a 1,3 volte il valore medio di riferimento
per i diversi scenari.

Nelle simulazioni per la definizione della massa distribui-
ta delle travi studiate, si & considerato un contesto strutturale
ordinario tale da determinare un carico distribuito permanente
di 40 kN/m.

Il calcolo dell’affidabilita con riferimento ai tre livelli di
danno ¢ fatto con approccio frequentistico.

Nella tabella 5 sono riportati i range di variazione dei pa-
rametri utilizzati nelle simulazioni.

6.3 Spettri di risposta in termini di spostamento
Nelle Figure 9 ¢ 10 sono riportate le risposte, in termini di
spostamento massimo Vv ottenute con ’analisi dinamica

max ?
non lineare con il modello semplificato, in relazione ai diversi
valori dei parametri indicati in tabella 5, con riferimento ai tre
scenari ipotizzati, per travi con luci di 6 ¢ 12 m.

Massimi Spostamenti per travi da 6 m
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Fig. 9 — Valori con frattili 90% e 10% degli spostamenti massimi per
le travi di luci 6 m, in funzione della snellezza

L [m] A, A,

h/L Al=100 cm b Pa :m :A_sl Staffe pse [cm] cls acciaio

1/9 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 ¢ 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/10 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 d) 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/11 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 (I) 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/12 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 ¢ 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/13 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 ¢ 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/14 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 d) 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480
1/15 6+12 h/2.5 0.005+0.01 0.25+0.5 (I) 8 20+30 fc=25+35 fy=420+480




Massing Spostamenti per travi da 12 m
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Fig. 10— Valori con frattili 90% e 10% degli spostamenti massimi
per le travi di luci 12 m, in funzione della snellezza

6.4 Stima dell’affidabilita

I valori della stima della probabilita di superamento degli
stati di danno, si basano sul confronto numerico alla Monte-
Carlo fra i valori del massimo spostamento istantaneo, e le
soglie di stato limite date dalla relazione v, =p-v , con p=3,

definendo la probabilita di insuccesso come il numero di e-
venti sul totale, per cui si verifica v, 2p-v, .

Nelle Figure 11, 12 e 13, sono riportate le risposte, in
termini di livelli di probabilita, ottenute con 1’analisi dinamica
non lineare con il modello semplificato, in relazione ai diversi
valori che i parametri indicati in tabella 5, per le travi di luci
di 6, 8 e 12 m, rispettivamente, per lo scenario di bassa, media
e alta intensita.
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Fig. 11— Stima Probabilita di insuccesso per scenario di carico di
tipo bassa intensita
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Fig. 12— Stima Probabilita di insuccesso per scenario di carico di
tipo media intensita
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Fig. 13 — Stima Probabilita di insuccesso per scenario di carico di
tipo alta intensita

7 OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

Nel presente lavoro si sono sviluppati gli aspetti che go-
vernano il problema della risposta di travi in c.a. sottoposte ad
azioni di tipo esplosivo, evidenziando il ruolo giocato dalla
caratteristiche dei materiali e dalla geometria delle travi nella
risposta e nella valutazione dell’affidabilita.

I modelli SDOF costruiti sulla base di diverse meccani-
che e geometriche, assunte per le travi (Tab. 5), sono caratte-

rizzati da valori del rapporto di duttilita p=v, /v, che dipen-

dono in modo significativo dalla resistenza del calcestruzzo e
dall’entita del confinamento esercitato dalle staffe. Con rife-
rimento, ad esempio, alla Fig. 7, si apprezza un raddoppio del
rapporto di duttilita passando da una fc=20 MPa ad una fc=50
MPa. Un analogo significativo incremento si ¢ osservato pas-
sando da una staffatura di ¢$8/20 cm ad una con $12/20 cm.
Con i criteri adottati, corrispondenti a situazioni ricorrenti
nella pratica costruttiva, si ¢ osservata la riduzione del rappor-
to di duttilita con I’aumentare della luce delle travi. Tale cir-
costanza ¢ dovuta alla riduzione dell’efficienza del confina-
mento in considerazione della riduzione (Figg. 7, 8, 9) del
rapporto geometrico delle staffe per le travi di luci e sezioni di
maggiori dimensioni.



Lo studio statistico dei risultati ottenuti in termini di spo-
stamenti massimi conseguenti a tre differenti scenari di e-
splosioni (bassa, media e alta intensita, Tab. 4), ha mostrato
che la probabilita di insuccesso, intesa come la frequenza di
superamento di una prefissata soglia di spostamento massimo
(nel nostro caso assunta pari a 3vy), ¢ maggiore per le travi
con maggiore luce, come si puo constatare dalle figure 11, 12
e13.

L’esame delle figure sopra citate mostra che nel caso di
esplosioni con bassa intensita (tipiche di esplosioni originate
da fughe di gas in edifici ordinari), praticamente tutte le tipo-
logie di travi esaminate risultano adeguate a far fronte a tale
tipo di azione (Fig. 11). La probabilita di insuccesso di dette
travi, tende ad aumentare con 1’aumento della snellezza e con
la diminuzione delle luci (Figg. 12 ¢ 13).
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SOMMARIO

In questo studio sono analizzate le principali novita introdotte dal Draft del Model Code 2010 (MC2010) in materia di verifiche a
punzonamento. Il Model Code introduce quattro possibili livelli di approssimazione, di accuratezza crescente, per valutare la capacita
resistente a taglio-punzonamento; la scelta del livello da utilizzare ¢ legata alla geometria e alla complessita del problema da studiare.
Sono sviluppati alcuni confronti tra i risultati che si ottengono applicando il I livello di approssimazione ed i risultati dell’EC2;
inoltre sono evidenziate alcune differenze con I’EC2 ed alcune criticita nell’applicazione dei livelli di approssimazione superiori al 1.

SUMMARY

In this paper the main changes introduced in the Draft of the Model Code 2010 (MC2010) are analyzed with reference to punching-
shear. Model Code introduces four different levels of approximation, with increasing accuracy, to evaluate the shear-punching
strength; the choice of the level of approximation to be utilized depends upon the geometry and the complexity of the investigated
problem. The results obtained using the I level are compared with those of EC2; moreover the paper highlights some differences

between MC2010 and EC2 and some critical issues arising from using higher levels of approximation.

1. INTRODUZIONE

La capacita di resistenza ¢ di deformazione dei solai a
piastra sostenuti da pilastri ¢ tipicamente governata dalla loro
resistenza al taglio-punzonamento. Le rotture per
punzonamento possono essere molto fragili, soprattutto per
piastre senza armatura trasversale e con elevata percentuale di
armatura flessionale [1].

A causa della sua importanza ai fini della sicurezza
strutturale, il punzonamento ¢ stato oggetto di ricerche
sperimentali ¢ teoriche fin dagli anni ’50. Nel passato sono
stati sviluppati diversi approcci [2, 3], alcuni di natura
empirica (rapportati all’evidenza sperimentale) ed altri basati
su modelli meccanici. Sebbene questi ultimi forniscano
all’ingegnere un’interpretazione fisica del fenomeno, le
normative internazionali (EC2-2004 [4], ACI 318-2008 [5])
sono ancora basate su approcci empirici, cosi come lo stesso
Model Code 1990 [6]. II recente Model Code 2010 (MC2010)
adotta invece un modello fisico basato sulla “Teoria della
fessura critica per taglio” (Critical Shear Crack Theory —
CSCT) [7], che puo essere applicato per la verifica a taglio-
punzonamento di elementi con o senza armatura trasversale. A
differenza dei modelli di natura empirica, questa teoria puo
essere utilizzata anche per casi non convenzionali, perché
consente di tenere in conto le peculiarita di ogni situazione
attraverso una scelta appropriata dei parametri meccanici del
modello [8].

2. TEORIA DELLA FESSURA CRITICA PER
TAGLIO (CSCT)

2.1 Fondamenti

I principi di base della CSCT sono stati introdotti per la
prima volta nel 1985 nella bozza di normativa svizzera per il
calcestruzzo strutturale SIA 162 [9] e sono stati sviluppati in
maniera approfondita nella successiva norma SIA 262 [10, 11]
del 2003, che ¢ completamente basata su questa teoria per
quanto riguarda le verifiche a taglio di eclementi senza
armatura trasversale. Una serie di recenti lavori sperimentali e
teorici hanno confermato la correttezza del modello meccanico
[7, 12, 13, 14, 15] e ne hanno esteso 1’applicazione anche a
piastre armate a taglio [16, 17], solette da ponte [18], piastre
su pilastri soggetti ad elevati carichi assiali [13], piastre in
condizioni di carico non assial-simmetriche [19] e piastre
precompresse [20].

Nell’ambito della teoria CSCT il modello meccanico puo
essere descritto con differenti livelli di dettaglio a cui
corrispondono stime con accuratezza crescente della resistenza
a punzonamento. In tal senso il Model Code 2010 prevede un
approccio con quattro diversi livelli di approssimazione
(Fig. 1): si adotta un livello di approssimazione pit 0 meno
elevato in funzione della complessita della struttura da
analizzare.
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Livelli di approssimazione

»
»

accuratezza

1I

»

»
complessita e tempo di calcolo

Figura 1 — Rappresentazione schematica dei livelli di
approssimazione definiti dal Model Code 2010 in funzione della
complessita e dell’onere di calcolo rispetto all 'accuratezza della

soluzione [23]

Ad esempio per le nuove strutture con geometria regolare
¢ possibile adottare ipotesi semplificative, ma a vantaggio di
sicurezza, ¢ si possono ottenere risultati sufficientemente
accurati con un calcolo piu snello rispetto a quello dell’EC2.
Per gli interventi su strutture esistenti o per la progettazione di
strutture complesse 1’accuratezza della stima della resistenza
puo essere gradualmente aumentata adottando una descrizione
piu raffinata del modello meccanico. Questo richiede piu
tempo per 1’analisi, ma permette per le strutture esistenti di
evitare costosi interventi di rinforzo e di adeguamento
strutturale.

Figura 2 — Modalita di apertura della fessura critica per taglio in
relazione a rotazione ed altezza utile della piastra [8]

I valori di resistenza forniti dalla CSCT sono stati
confrontati da Muttoni [7] con i dati sperimentali reperibili in
letteratura, cosi come con quelli di 146 prove sperimentali di
punzonamento specificatamente realizzate all’EPFL (Ecole
Polytechnique Fédérale de Lausanne) negli ultimi dieci anni.
Queste prove sono state eseguite su provini con dimensioni e
condizioni di carico simili a quelle delle piastre utilizzate
nell’edilizia corrente (dimensioni tipiche dei provini 3.0 x 3.0
x 0.25 m). Grazie a queste campagne sperimentali sono state
validate le principali ipotesi della CSCT e sono stati
confermati alcuni dei comportamenti attesi sulla base della
teoria (come ’effetto di snellezza).

In questo lavoro viene descritto il modello meccanico
della CSCT ed i livelli di approssimazione definiti nel Model
Code 2010 [22, 23]. Sono inoltre evidenziate alcune differenze
con I’approccio dell’EC2.

2.2 Resistenza a taglio sulla base di un modello fisico
La CSCT ¢ basata sull’assunzione che la resistenza a
taglio degli elementi senza armatura trasversale sia governata
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dall’ampiezza e dalla scabrezza della fessura critica per taglio
che si sviluppa lungo il puntone inclinato [7, 12] (Fig. 2).

Sotto questa ipotesi la resistenza a taglio pud essere
calcolata considerando un corpo rigido la cui posizione
cinematica a rottura ¢ definita dalla rotazione della piastra, per
la quale ¢ adottata nel modello meccanico un’espressione
calibrata sulla base dei risultati sperimentali [13].

v
o
/;jg/ : {‘/ fn-\_m

i *

Figura 3 — Modello cinematico di rottura previsto dal modello fisico
della CSCT ed attivazione dell’ingranamento degli inerti [8]

Questo modello cinematico evidenzia la presenza lungo la
fessura critica per taglio sia di tensioni di trazione sia di
tensioni tangenziali dovute all’ingranamento degli inerti tra le
superfici della fessura (Fig. 3). La resistenza a taglio puo
dunque essere calcolata sommando i due contributi lungo la
superficie di rottura. Il modello trascura invece 1’effetto bietta
delle armature flessionali, che pud venire meno a causa
dell’espulsione del copriferro.

La resistenza a punzonamento diminuisce al crescere della
rotazione, ossia con 1I’aumento progressivo dell’ampiezza della
fessura critica per taglio. Infatti fessure piu ampie riducono sia
il contributo del calcestruzzo in trazione sia quello legato
all’ingranamento degli inerti. Muttoni ha proposto un criterio
di rottura semplificato [7] in cui la resistenza a punzonamento,
tradizionalmente correlata alla radice quadrata della resistenza
a compressione [24], ¢ funzione dell’ampiezza e della
scabrezza delle superfici della fessura critica per taglio:

%=E-.f(w,dg) (1)

In questa espressione V' rappresenta la resistenza a taglio,
by ¢ il perimetro di controllo posto a distanza d/2 dal contorno
dell’area caricata, d, ¢ IDaltezza utile della piastra in
corrispondenza della zona caricata (Fig. 8), . ¢ la resistenza a
compressione del calcestruzzo, w ¢ I’ampiezza della fessura
critica per taglio e d, ¢ la dimensione massima degli inerti,
messa in conto come misura dell’effetto di ingranamento degli
inerti tra le due superfici della fessura. Si assume che
I’ampiezza della fessura critica per taglio sia proporzionale al
prodotto fra la rotazione y della piastra e la sua altezza utile d
[25]:

woy-d 2)

Sulla base di queste considerazioni, per gli elementi senza
armatura a taglio, ¢ stato adottato il seguente criterio di rottura
[7]:

3/4

Ve
byd, f. 1415 ¥4

g0+ g
dove dgy (= 16 mm) rappresenta una dimensione di riferimento
degli aggregati. Il confronto dei risultati ottenuti tramite il
criterio di rottura semplificato con quelli di 99 prove
sperimentali a punzonamento (Fig. 4) mostra una buona
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correlazione tra modello teorico e prove, con un coefficiente
di variazione piccolo, inferiore a quello ricavato dall’impiego
dell’EC2 o delle ACI [7].
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Figura 4 — Confironto tra i risultati ottenuti tramite il criterio di
rottura semplificato CSCT e dalle prove sperimentali eseguite da
Muttoni [7, 8]

3 VERIFICA A PUNZONAMENTO SECONDO IL
MODEL CODE 2010
Come anticipato sopra, il metodo per la verifica a
punzonamento del Model Code 2010 [22, 23] si basa sulla
teoria CSCT. Esso prevede quattro diversi livelli di
approssimazione, i quali utilizzano tutti la stessa formula per
la resistenza Vyy:

Vira (‘/’) = V/eal,c(‘//)+ Via,s (‘//) “4)
dove compaiono i contributi del calcestruzzo e delle eventuali
armature trasversali.

I livelli di approssimazione si differenziano solo nel
calcolo della rotazione che la regione di piastra posta al di 1a
della fessura critica compie rispetto al piano orizzontale.

11 grado di approssimazione con cui si stima la rotazione si
ripercuote in maniera diretta sia sulla resistenza Vg, . offerta
dal calcestruzzo sia sulla resistenza FVpy, dell’armatura
trasversale (Eq. 5, 6, 9).

3.1 Verifiche a punzonamento di piastre armate e non
armate a taglio
11 contributo alla resistenza a taglio-punzonamento offerto
dal calcestruzzo risulta direttamente proporzionale alla
resistenza massima a schiacciamento dei puntoni di
calcestruzzo che si formano in prossimita dell’area caricata:

Veae =k, .@.bo -d,
}/C
con f espresso in N/mm? e con gli altri simboli gia spiegati
sopra (Eq. 1).
Il parametro k, ¢ una funzione di deformazione
inversamente proporzionale al prodotto fra la rotazione w
della piastra al di la della fessura critica per taglio, I’altezza

®)

utile della piastra d ed il fattore che tiene conto
dell’ingranamento degli inerti k4, calibrato sulla massima
dimensione degli inerti impiegati. Il coefficiente &, quantifica,
in funzione della rotazione della piastra, il grado di efficienza
del contributo del calcestruzzo nel meccanismo resistente:

1

k=
Y UL540.6yd -k,

\

dove d, in mm, ¢ il valore medio dell’altezza utile nelle
direzioni x e y e ky puod essere determinato dalla relazione

48
k, =——<1.15 7
* 16+d, @
con d,, diametro massimo degli inerti, espresso in mm

(dall’Eq. 7 discende: d,, o ~ 25.7 mm).

<0.6 (©6)

0.63d,

d,

Figura 5 — Valutazione delle armature a punzonamento attive rispetto
alla superficie di rottura secondo il MC2010 [23]

La resistenza di progetto a taglio-punzonamento offerta
dalla presenza di specifici sistemi di armatura a punzonamento
(barre piegate, cuciture verticali, etc.) ¢ definita come:

Vias = D Ay ko 0y -sina 2057, ©)

dove XAy, rappresenta la somma dell’area trasversale di tutte
le armature taglio resistenti adeguatamente ancorate o
prolungate, comunque intercettate dalla potenziale superficie
di rottura all’interno dell’area individuata dal contorno 0.35d,
e d, rispetto al filo esterno del pilastro (Fig. 5) (vedi par. 4.1 e
Fig. 8 per definizione di d,). Nello specifico, 1’angolo di
apertura della superficie tronco-conica di rottura € assunto pari
a 45° L’angolo o rappresenta invece I’inclinazione
dell’armatura taglio-resistente rispetto al piano medio della
piastra, necessario per determinare la tensione o, che puo
essere assorbita dalla stessa armatura:

E, - .
Oy =— 4 '(sma +cos a)s
) 6

)

Il valore minimo, 0.5V, della resistenza di progetto a
taglio-punzonamento in presenza di armature trasversali
deriva dalla necessita di garantire una sufficiente capacita
deformativa della piastra a rottura. Tale prescrizione impone
I’adozione di una quantitd minima di armatura trasversale,
ricavabile dall’equazione seguente, supponendo che questa
armatura abbia attinto la tensione di snervamento (Gyyg = fia):

VRd,.rmin = z Asw‘pxkef:vwd . Sin az O‘SVd (10)

Jywa

In generale, la resistenza massima a taglio punzonamento
di piastre dotate di armature taglio resistenti ¢ ricavabile dalla
relazione:

V. =k -V Va b, -d,

Rd ;max sps Rde —

)

c
¢ ha come limite superiore la resistenza a schiacciamento dei
puntoni di calcestruzzo che si instaurano in prossimita
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dell’area caricata.

L’Eq. 11 esprime la resistenza totale (Vg4. + Viras) della
regione dotata di armature trasversali come multiplo della
resistenza offerta dal solo calcestruzzo lungo la fessura critica
per taglio attraverso il coefficiente k.

Questo coefficiente quantifica la prestazione garantita dal
sistema tecnologico di armatura a punzonamento adottato,
prima dello schiacciamento del puntone di calcestruzzo, e, in
assenza di prove sperimentali sullo specifico sistema adottato,
puo essere considerato a vantaggio di sicurezza pari a 2.0 [26].
La prestazione offerta dal sistema di armatura dipende
principalmente dalla condizione di ancoraggio: per sistemi
con scarso ancoraggio, tipo staffe ad U, il coefficiente
sperimentale oscilla tra 2.0 e 2.6, mentre per sistemi con
ancoraggio molto buono, tipo cuciture verticali, inclinate o
gabbie prefabbricate, il coefficiente sperimentale puo anche
superare 3.0 [8].

Di seguito si descrivono i quattro livelli di
approssimazione utilizzabili per la stima della rotazione w. Il
progettista scegliera il livello di approssimazione da utilizzare
in funzione della geometria e della complessita strutturale.

3.2 Ilivello di approssimazione

I1 T livello di approssimazione per il calcolo della
rotazione y risulta applicabile, con sufficiente margine di
sicurezza, nel caso di piastre regolari, prive di travi, progettate
con I’analisi elastica. La stima dell’angolo di rotazione della
piastra nelle direzioni principali (i = x, y : assi nel piano della
piastra) ¢ fornita dalla seguente relazione:

I Vo fyd

v, =15 4 E (12)
dove ry; indica la distanza del punto di annullamento del
momento radiale dall’asse del pilastro ed ¢ posta pari a:

r, =022-L, (13)
con L; la luce della campata nella direzione di calcolo i. Nella
verifica si adotta la rotazione massima tra quelle calcolate
nelle due direzioni x e y.

k=2
d 280 mm
d 260 mm
d 240 mm
d 220 mm

4200 mm
k=1
d 280 mm

b

d 200 mm

FResistenza di progetto a punzonamento Vyg
[MN]

20 30 40 a0 a0 70

FResistenza cilindrica caratteristica a compressonefy,
[WIPal

Figura 6 — Curve Vi - fu al variare dell altezza utile della piastra tra
200 mm e 280 mm con kg, posto pari a 1, in assenza di armature a
taglio, e pari a 2, in presenza di armature trasversali standard
(pilastro interno a sezione quadrata b. 250 mm, luce campata 7.0 m)
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Nel I livello di approssimazione la rotazione y risulta
indipendente dalla percentuale geometrica di armatura
flessionale, che di conseguenza in questo livello non entra in
gioco nella stima della resistenza a punzonamento Vp,".

Il T livello di approssimazione offre al progettista un
rapido strumento per la valutazione della resistenza a
punzonamento con o senza armatura a taglio. Qualora risulti
Vi > Vra. € sia pertanto necessario adottare armature a taglio,
attraverso I’Eq. 11 il progettista puo ricavare il valore di kg,
(Fig. 6) e stabilire quale tipo di rinforzo occorre utilizzare o se
¢ necessario modificare la geometria del problema. Dal
confronto delle Eq. 5 e 6 con I’Eq. 11 risulta infatti evidente
come la resistenza associata allo schiacciamento dei puntoni di
calcestruzzo (k,=1) puo risultare inferiore alla somma delle
resistenze Vgy. (k,<0.6) € Viys, cosi da richiedere I’aumento di
spessore della piastra, I’inserimento di un capitello o altre
modifiche geometriche.

1T livello di approssimazione, a vantaggio di sicurezza nel
caso di piastre regolari, si presta bene ad un’applicazione in
fase di dimensionamento preliminare, ma per livelli successivi
di progettazione, 1’accuratezza garantita dai livelli di
approssimazione successivi (in particolare II e III) consente
una maggiore efficienza ed un’economia da non trascurare.

3.3 Il livello di approssimazione

Qualora per il progetto delle armature a flessione si operi
una significativa ridistribuzione dei momenti flettenti (il
MC2010 non specifica un valore di riferimento per la misura
dell’entita della ridistribuzione), ¢ preferibile calcolare le
rotazioni della piastra con il II livello:
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wl =152, 20 ) i (14)
d E . {my,,
dove my,;; ¢ il momento flettente unitario medio nella striscia
sui pilastri in direzione i ed mg,, ¢ il momento resistente
unitario di progetto nella stessa striscia. La larghezza di questa
striscia puo essere determinata tramite la relazione:

o = Lo (15)

con le notazioni definite in Figura 7 e con r,; dall’Equazione
13. Il momento flettente medio per unita di lunghezza nella
striscia di attacco del pilastro puo essere approssimato tramite
le seguenti espressioni:
e  peri pilastri interni

v, |M,-V, Ae

m_, =—%-+ 16a
g 2-b, (162)

e  peri pilastri di bordo:
- considerando I’armatura tesa parallela al bordo

vV, |M,=V,-A v
m, =t | e —La 08 T (16b)
8 2-b, 4
- considerando I’armatura tesa perpendicolare al bordo

Vi [[M,—V, Ae

m., =——+ 16¢
A (16)
e  per ipilastri d’angolo
vV, |M,=V, A 14
m, =—b | —d Ta 28 T (16d)
8 b 2

s



dove V; rappresenta il valore del taglio di progetto, M, il
valore del momento flettente di progetto (flessione retta o
biassiale) e Ae ’eccentricita tra il baricentro dell’area caricata
e I’area del perimetro di verifica di base.

Ln
f !
| =
“-.___ bs —A—'—-—w
i __‘_ |
| |
T_bs | Ly
| |
| b2 | |
,‘?‘— ——+5 “——‘
<by2 L
<by/2 b2

Figura 7 — Schema di riferimento per la definizione della larghezza
della striscia sui pilastri, by, per la determinazione dei momenti
flettenti unitari secondo il MC2010 (b, larghezza striscia ridotta per
pilastri di bordo e d’angolo; L, = min (L, L,)) [23]

3.4 III livello di approssimazione

I1 1T livello di approssimazione ¢ consigliato nel caso in
cui si abbiano solai a piastra, di geometria sia regolare sia
irregolare, dove una delle luci superi il doppio dell’altra, ossia
in condizioni di marcata difformita nella ripartizione dei
momenti flettenti e di effetti di bordo non controllabili a priori.
In questo caso le rotazioni della piastra nelle due direzioni
principali possono essere calcolate tramite la seguente
formula:

1.5
p' = 12%%{—'"‘ ] (17

L’applicazione del III livello di approssimazione ¢
subordinata alla determinazione di 7, € m,; tramite un modello
numerico elastico lineare non fessurato. Questa operazione
richiede la determinazione dei punti di annullamento dei
momenti flettenti m,; nelle direzioni x e y in asse al pilastro e
dei momenti flettenti m,,;; mediati sulla striscia di competenza
di larghezza by:

m m

sd ,x = de x xy.d|

(18)

m xy,d |

ay =M, +|m
3.5 IV livello di approssimazione

Il IV livello di approssimazione prevede l’impiego di
modelli numerici ed analitici avanzati ed il suo impiego, in
linea generale, ¢ consigliato solo nei casi di valutazione di una
struttura esistente complessa, purché il livello di conoscenza
della struttura sia sufficientemente accurato. In questo caso la
rotazione y della piastra deve essere stimata attraverso
un’analisi non lineare della struttura mettendo in conto

fenomeni che si evolvono nel tempo quali la fessurazione, gli

effetti del tension-stiffening, il ritiro e la viscosita, lo
snervamento delle armature, cosi come qualsiasi altro effetto
non lineare che possa risultare rilevante nella valutazione del
comportamento reale della struttura.

4 OSSERVAZIONI E VALUTAZIONI
NELL’APPLICAZIONE

4.1 Osservazioni sulle verifiche a punzonamento del
MC2010
Le formule di verifica del Model Code 2010 si riferiscono
implicitamente alle seguenti possibili configurazioni di
rottura, che sono le stesse dell’EC2, con la differenza che
I’inclinazione della superficie tronco-conica di rottura non &
pari a 26.6°, ma a 45°:
A. piastra senza armatura a taglio-punzonamento:
A.l. schiacciamento biella di calcestruzzo sul
perimetro dell’area caricata;
A.2. fessura critica diagonale a partire dall’estremita
dell’area caricata con diffusione a 45°
B. piastra con armatura a taglio-punzonamento:
B.1. schiacciamento biella di calcestruzzo sul
perimetro dell’area caricata;
B.2. fessura critica diagonale a partire dall’estremita
dell’area caricata con diffusione a 45° che attraversa il
sistema di armatura a punzonamento
B.3. fessura critica diagonale, con diffusione a 45°, a
partire dall’estremita esterna dell’area provvista di
armatura a punzonamento.

Formalmente tutte le configurazioni elencate vengono
pero verificate tramite 1’impiego della stessa formula (4), il
che semplifica notevolmente il ricorso a simboli e limiti di
natura empirica.

11 Model Code 2010 introduce I’'impiego della grandezza
d, (Fig. 8), altezza utile nell’area di appoggio o caricata, che si
differenzia da d nei casi in cui vi sia una differenza di quota
tra la sommita del pilastro e ’intradosso della piastra oppure
eventuali variazioni geometriche in prossimita dell’area di
appoggio, o ancora in presenza di armature a punzonamento.

!
a)
: = et o5 o e ;-

Figura 8 — Definizione dell altezza utile della piastra nella zona
caricata: (a) in caso di differenza di quota tra testa della colonna ed
intradosso della piastra; (b) in presenza di armatura a taglio [8, 23]
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Tabella 1 - Analisi dei principali parametri richiesti per le verifiche a punzonamento tramite l’approccio incrementale del Model Code 2010

Livelli di approssimazione

1 | 1l 1l v
Fase di definizione
Materiali EL EL EL NL
Geometria standard standard standard standard
Carichi Sq standard standard standard standard

Fase di calcolo

Sollecitazioni Vi semplificato semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL
Mg n.r. semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL
Ty semplificato semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL
Mpa n.r. standard standard modello FEM-NL
1.5 . 15
Rotazione v =150 D w=15 Ll —“”J v = IZLf—‘d[&] modello FEM-NL
d E, d E \ my, d E_\ my,

Legenda: EL - Elastico-Lineare; NL - Non Lineare; semplificato - calcolo tramite formule semplificate previste dal MC2010; standard - normale
procedura di definizione o di calcolo secondo MC2010; modello FEM - modello agli elementi finiti; n. r. - non richiesta,

Nelle prescrizioni del Model Code 2010 non viene fatto
riferimento esplicito alla presenza di capitelli, 1’unica
precisazione riguarda 1’altezza utile d,. Secondo il MC2010 la
presenza dei capitelli comporta soltanto 1’allontanamento del
perimetro di verifica di base dall’asse del pilastro o dell’area
caricata. Tuttavia non viene fornita nessuna indicazione sul
valore massimo del rapporto di snellezza dei capitelli, affinché
il loro contributo possa essere effettivamente assimilato a
quello derivante dall’allargamento della sezione del pilastro.
L’indicazione del Model Code 2010 puod infatti cadere in
difetto in presenza di capitelli molto snelli, dove la rottura si
manifesta a partire dal contorno del pilastro, interessando lo
spessore complessivo del capitello e della piastra.

Le prescrizioni relative alle piastre precompresse non
offrono molte indicazioni, neanche in riferimento al tipo di
tecnologia di precompressione utilizzata. Nel caso si adotti il |
livello di approssimazione la precompressione non pud essere
messa in conto, mentre nel II o III livello si pud stimare la
rotazione y considerando il contributo del momento di
precompressione. Utilizzando il IV livello di approssimazione
la precompressione pud essere direttamente modellata,
considerando tutti i fenomeni non lineari conseguenti.

Per quanto concerne il perimetro di verifica di base b, nel
Model Code esso ¢ definito come il rapporto tra 1’azione
tagliante sollecitante ed il valore massimo della proiezione
della forza tagliante perpendicolare al perimetro di verifica di
base:

by=k, b, (19)

dove b, € il perimetro di riferimento di base, calcolato
coerentemente con I’EC2, ma posto a distanza 0.5d, anziché
2d dal contorno del pilastro o dell’area caricata, e k, ¢ dato
dalla seguente espressione:
1
k,=—
l+e,/b,
Il termine £, rappresenta il coefficiente di eccentricita delle
azioni rispetto al baricentro dell’area caricata, paragonabile al

termine f previsto dall’EC2, ma di determinazione molto piu
semplice. Infatti, I’eccentricita del carico risulta pari a

(20)

18
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dove My ¢ il momento sollecitante di progetto, mentre b,
rappresenta il perimetro del cerchio di area equivalente.

Nel caso in cui risulti necessario adottare armature a
punzonamento, in maniera del tutto analoga a quanto richiesto
dall’EC2, la verifica di resistenza a punzonamento va eseguita
anche con riferimento al perimetro esterno b,,,, determinato
con le stesse modalita descritte per by.

4.2 Alcuni confronti numerici

La Figura 9 mostra I’andamento della resistenza unitaria a
punzonamento di una piastra calcolata con il I livello del
MC2010 e con ’EC2. Risulta evidente come al variare di f; la
resistenza stimata con il MC2010 risulti dello stesso ordine di
grandezza, ¢ comunque quasi sempre superiore, di quella
calcolata con I’EC2 per una percentuale geometrica di
armatura flessionale pari al 2%.

Nelle Figure 10 e 11 si riportano i diagrammi di
variazione della resistenza a punzonamento di una piastra di
altezza utile assegnata (d = 240 mm) su due pilastri a sezione
quadrata di lato 250 mm e 600 mm. Risulta evidente come per
il pilastro di 250 mm la resistenza stimata con il Model Code
risulti sempre inferiore a quella dell’EC2, qualunque sia la
percentuale geometrica di armatura flessionale adottata. Per il
pilastro di lato 600 mm, il Model Code fornisce invece valori
che si collocano poco sopra la resistenza minima prevista
dall’EC2. Le differenze riscontrate sono riconducibili alla
minore lunghezza del perimetro di verifica adottato nel Model
Code rispetto all’EC2 e si riducono al crescere della
dimensione del pilastro (Tab. 2). Ripetendo il calcolo per una
piastra con altezza utile diversa, le differenze risultano piu
accentuate al crescere di d.
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Tabella 2 — Confronto percentuale tra la resistenza a punzonamento
del calcestruzzo calcolata con il Model Code 2010 e quelle calcolate

con I’EC2 per p = 0%, 1%, 2% considerando le classi C30/35 e

C50/55 (Fig. 10 e 11)

Resistenza cilimdrica caratteristica a compressone
fx [BIPa]

Figura 9 — Resistenza unitaria a punzonamento di una piastra non
armata a taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione di f. calcolata
con il Ilivello di approssimazione del MC2010 e con I’EC2,
considerando la resistenza minima e quella ottenuta con p 2%
(pilastro di spina, luce principale 6.0 m)
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Resistenza cilindrica caratteristica a compressone
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Figura 10 — Resistenza a punzonamento di una piastra non armata a
taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione della resistenza
cilindrica caratteristica a compressione, per pilastro di spina a
sezione quadrata 600 mm, con luce di campata 6.0 m, calcolata al 1
livello di approssimazione del MC2010 e tramite 'EC2 (p=0, 1, 2%)
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Figura 11 — Resistenza a punzonamento di una piastra non armata a
taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione della resistenza
cilindrica caratteristica a compressione, per pilastro di spina a
sezione quadrata 250 mm, con luce di campata 6.0 m, calcolata al I
livello di approssimazione del MC2010 e tramite 'EC2 (p=0, 1, 2%)

b, 250 mm C30/35 C50/55
VRd,min (EC2) +26 % +26%
p1% +62 % +76 %
p2% +104 % +122%

b, 600 mm C30/35 C50/55
VRra,min (EC2) -6 % - 6%
p1% +22% +32%
p2% +53% +67%

5 CONCLUSIONI

Il lavoro descrive nei suoi aspetti principali la verifica a
punzonamento di piastre in c.a. secondo il Draft del Model
Code 2010. In particolare si evidenzia come rispetto all’EC2 il
MC2010 proponga un metodo di verifica basato su un
modello meccanico ¢ non su un modello empirico. Questo
metodo si presta pertanto ad essere utilizzato anche per la
verifica di casi non convenzionali, con 1 necessari
approfondimenti. Tuttavia alcuni aspetti progettuali non sono
affrontati in modo sufficientemente esteso, come ad esempio
la verifica in presenza di capitelli.

Sono stati eseguiti alcuni confronti numerici con ’EC2
limitatamente al I livello di approssimazione, utilizzabile in
fase di predimensionamento, dove puo non essere nota la
distribuzione delle sollecitazioni flettenti sulla piastra, la
posizione dei punti di nullo dei momenti e la percentuale
geometrica di armatura flessionale. L’utilizzo di questo livello
di approssimazione non ¢ invece consigliabile nella
progettazione esecutiva, dove i livelli II, III e IV consentono
una stima via via piu accurata della resistenza e soluzioni pit
economiche. Merita in ogni caso osservare che il IV livello,
che prevede il ricorso ad analisi numeriche non lineari, pud
condurre a risultati piu affidabili dei livelli inferiori solo se il
progettista possiede una conoscenza molto approfondita della
geometria e delle caratteristiche meccaniche dei materiali.
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SOMMARIO

Viene illustrato il progetto di adeguamento strutturale, nel quale I’aspetto sismico ¢ particolarmente rilevante, di un edificio in
cemento armato del 1912 realizzato con il brevetto Hennebique. Per preservare i caratteri originali dell’edificio, si ¢ studiato un
intervento con tecniche reversibili, con un uso integrato e per certi aspetti inusuali di isolamento, dissipazione e rinforzi locali. 11
risultato € quello di aver ottenuto un progetto di adeguamento sismico pressoché completo. Sono illustrate le indagini, le procedure di
calcolo e le tecniche impiegate.

SUMMARY

The paper describe the structural retrofitting, with special emphasis to seismic problems, of an industrial building built in 1912 in
reinforced concrete under Hennebique Patent. In order to maintain the original characters of the building, an innovative use is done of
isolation and dissipation, as well as of local retrofitting techniques to enhance strength and ductility of structural and non structural
members. Reversible techniques have been adopted. Seismic retrofitting is complete at the same level of a new one. In the paper
material and detailing surveys as well analyses and adopted techniques are presented and discussed.
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1. PREMESSA

Il problema dell’adeguamento sismico di un edificio
storico di cemento armato ¢ a tutt’oggi poco discusso. In
genere negli interventi sull’edilizia ed in genere sulle strutture
di cemento armato i problemi della conservazione sono poco
sentiti, si privilegiano pertanto gli aspetti prestazionali in
termini di performance meccaniche della struttura. In questo
caso si ritiene invece di aver affrontato il problema rendendo
compatibili gli aspetti della conservazione con quelli del
raggiungimento dei livelli di prestazione meccanica prefissati,
attraverso un uso, per certi aspetti inconsueto, di varie tecniche
forse tutte definite avanzate, seppur ormai quasi consolidate,
nelle costruzioni in zona sismica. Vien presentato il progetto
di adeguamento strutturale ed in particolare quello sismico, di
un edificio industriale in cemento armato originariamente
realizzato seguendo il brevetto Hennebique dalla famosa
impresa Porcheddu, nel 1912.

Il progetto, che trasforma I’edificio industriale in un
edificio ad uffici, intende preservare i contenuti storici della
struttura originale. A tal fine si ¢ cercato di mantenere le
caratteristiche della struttura con interventi, anche radicali, ma
essenzialmente reversibili.

L’edificio presenta una zona inferiore di due piani oltre ad
uno interrato. Il corpo ha dimensioni in pianta 55x77,80 m?.
Su questo spicca per tre ulteriori piani, un corpo di dimensioni
9,55x21,40 m” posto in posizione eccentrica rispetto al corpo
inferiore.

1.1 L’edificio e la sua storia.

Realizzato un primo corpo nel 1912, dall’impresa
Porcheddu, in cemento armato, (si veda la Figura 1) il corpo &
stato ampliato, prima del 1925 allungando verso est il volume
inferiore di due piani fuori terra, Figura 4.

L’edificio ¢ costituito da un telaio tridimensionale con le
facciate tamponate con muratura di mattoni pieni o semipieni.

-

Figura 1- Prima fase di costruzione 1912

I dettagli costruttivi erano quelli tipici delle costruzioni
industriali con il metodo Hennebique. Le armature
longitudinali erano con sezione a mezzaluna ad aderenza
migliorata, le trasversali delle travi erano realizzate con piatti
che intercettavano le singole armature longitudinali.
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La struttura ha maglia regolare, ¢ costituita da tre telai
principali in direzione longitudinale, su cui poggia la struttura
secondaria costituita dalle travi trasversali di altezza minore a
passo circa la meta dell’interasse dei pilastri su cui poggiano
le solette di cemento armato. Si pud quindi parlare di una
struttura di rigidezza e resistenza particolarmente modesta in
direzione trasversale.

) SocieTa Porcueppu Ine. G. A.

COSTRUTIONT 4 CALCESTRUEZD ARMATO Stsrmses Henmasgun

GHANDS FRix | TSt
i Wakin e

[4

Figura 4- Edificio dopo I'ampliamento

Le facciate sono tamponate, le tamponature sono piuttosto
robuste. La struttura della seconda fase ricalca fedelmente
quella della prima. Le murature della seconda fase sono in
calcestruzzo anziché in laterizio.

Nel piano interrato sono presenti vasconi in calcestruzzo



armato alti quanto il piano, che rendono tale livello
estremamente rigido e resistente.

L’edificio in questione & certamente rappresentativo delle
costruzioni industriali in cemento armato realizzate
dall’Impresa Porcheddu. In Liguria vi sono numerosi altri
edifici da essa realizzati, una illustrazione significativa delle
costruzioni ¢ riportata nel volume di Nelva R., Signorelli B.,
[1990] . Qui ci si limita a osservare come la struttura in
oggetto sia assolutamente conforme agli standard descritti
nella documentazione tecnica: si confrontino la Figura 2 ¢ la
Figura 3. Dello stesso periodo dell’edificio sono il ponte
Risorgimento a Roma, realizzato nel 1911, e lo stabilimento
Fiat Lingotto del 1923.

2. VALUTAZIONE DELLA SITUAZIONE DI FATTO
2.1 Particolari costruttivi e materiali.
L’ampia campagna di indagini ha di conoscere con

dettaglio la struttura. Le armature delle travi consentito sono
disposte secondo 1 disegni tipologici dell’epoca Figura 5.

Figura 5 — Armatura delle travi: schema dell’epoca e rilievo
in sito.

Figura 6 — Armatura delle travi: schema dell’epoca

Nel corpo originale le armature trasversali sono costituite
da piattine che reggono i ferri longitudinali. Questi ultimi,
nelle travi, sono i tipici ferri a sezione a mezzaluna ad
aderenza migliorata Figura 7.

Nella zona di ampliamento successivo le armature sono in
tondo liscio.

Le caratteristiche meccaniche sono state accertate con
prove di trazione e sono riportate in Tabella 1.

Figura 7 — Armatura delle travi ad aderenza migliorata

Element| Floor |Type|L/¢ [bprouv] A fy f; A
(mm) [(mm) [(mm?)[(MPa)|(MPa)| %

Slab 4 Central | U | 155 9.6 | 71.8 |271.3|418.4] 31.0
Column (4 Central | U [ 15.3 | 10.4 | 84.9 |244.6 |362.6 | 20.8
Beam (4 Central | U [ 20.0 | 11.7 |107.3 |267.8 |367.6 -
Column (I West U |27.0 | 17.9 |251.5]277.0 [346.2 | 24.4
Beam |1 West U |28.8]18.8 |277.0 - - -
Column |1 East : 12.0 [ 11.9 [111.2]290.5 [399.6 | 40.8
Beam I East : 10.0 | 10.0 | 78.4 |352.1 [446.8 | 43.0

Tabella 1- Armatura caratteristiche meccaniche

Le solette sono armate con una sola rete intermedia, non
attraversata dalle staffe.

Le caratteristiche dei calcestruzzi sono discrete, con
superiori ai 20 MPa. Il minimo ¢ risultato 19 MPa, il massimo
28 MPa.

Anche sulle murature di tamponamento esterno ¢ stata
condotta una indagine sia per individuarne la tipologia, che le
caratteristiche meccaniche.

Reststenza caranteristica n
compressiane fi, dell'elementn
N'mm’*

Tipo il mals

M3 —me” T s
z 12 I 12 [ 12
30 132 22 32
50 is 34 i3
75 0 4.5 41
100 63 I X R | E
150 8.2 6.7 6.0

0.0 9.7 B0 70
300 12,0 10,0 .6
A0 143 12.0 104

Tabella 2— NTCOS8 Tabelle 11.10V valori di f; in muratura di
mattoni pieni o semipieni

La muratura della prima edificazione ¢ in laterizio pieno o
semipieno con resistenze variabili. Il valore medio dei mattoni
¢ risultato superiore a 11 MPa, quello caratteristico, riducendo
quello medio del 25% ¢ superiore ad 8 MPa.

Dalle resistenze dei blocchi, utilizzando le relazioni
riportate nella Norma Italiana (Tabella 11.10V, NTCO08) si
stimano le caratteristiche meccaniche (resistenza e
deformabilita) della muratura:

fi = 3.5+ (4.1-3.5)/(10-7.5)-(8.4-7.5) = 3.7 Mpa

fn=3.7/0.70 =5.3 MPa

E = 1000 f, = 1000 - 3.7 = 3700 Mpa

G=04E=0.4"3700= 1480 MPa

La resistenza a taglio in assenza di tensioni normali ¢ stata
stimata sempre con riferimento alla Norma Italiana (Tabella
11.10VIL, NTCO08):

fuko =0.10 MPa,

fymo=0.10/0.7=0.14 MPa

Le caratteristiche per I’analisi non lineare sono state
desunte dalla tabella C8A.2.1:

fn To E G w
(N/mm?) | (N/mm?) | (N/mm?) | (N/mm?) | (kKN/m®)
0.32 |0.076 1500 500 18

Tabella 3— Muratura in mattoni pieni e malta di calce Valori
medi desunti dalla tabella C8A.2.1 utilizzati per ’analisi
statica non lineare; fm :resistenza media a compressione; 1,
:resistenza media a taglio; E : modulo di elasticita normale;
G :modulo di elasticita tangenziale; w :peso specifico
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La muratura della seconda fase ¢ in blocchi di
calcestruzzo, con ampia foratura, la resistenza media accertata
¢ 3.2 MPa, quella caratteristica 2.4 MPa.

|- 405

(BTN

., 4 %
|
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Figura 8 — Armatura delle travi ad aderenza migliorata

=1
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Le caratteristiche meccaniche della muratura in blocchi ¢
stata stimata con criteri analoghi basati sulle indicazioni della
Normativa Italiana:

fi =1.2+(2.0-1.2)/(3.0-2.0)-(2.42-2.0) = 1.54 Mpa

f,=1.54/0.70 =2.2 MPa

fuko=0.10 MPa, :

fomo=0.10/0.7 = 0.14 MPa = 14 N/cm>

E =1000 f, = 1000 - 1.54 = 1540 Mpa

G=04E=0.4"1540=616 MPa

Le caratteristiche per I’analisi non lineare sono state
desunte dalla tabella C8A.2.1:

fm To E G w
(N/mm?) [ (N/mm?) | (N/mm?) | (N/mm?®) [ (kN/m®)
1.75 0.11 1.400 350 17

Tabella 4— Muratura di calcestruzzo con prcentuale dei vuoti
compresa tra 45% ed il 65%, valori medi dalla Tabella
NTC08 C84.2.1

2.2 1 maggiori problemi individuati nell’edificio.

Probleni di carattere globale. L’edificio non era stato
concepito per resistere all’azione sismica. Mancava quindi un
sistema resistente razionalmente concepito per resistere alle
azioni orizzontali. Era evidente una notevole irregolarita in
alzato. Su un corpo regolare che si eleva per due piani dal
piano interrato, spicca un corpo di tre piani di dimensioni
inferiori posto in posizione eccentrica rispetto al corpo
inferiore. La resistenza alle azioni orizzontali trova sicuro
contributo nelle tamponature dei telai di facciata. I telai
trasversali che si trovano in corrispondenza delle facciate del
corpo superiore, sono tamponati, divengono telai non
tamponati nel corpo inferiore. Presentano quindi un brusco
cambio di resistenza e rigidezza.

Problemi di carattere locale. Le travi non sono
adeguatamente collegate alle solette in calcestruzzo. Le staffe
infatti non intercettano le armature delle solette. Le armature
trasversali di cui alla Figura 5, non sono staffe chiuse che
contengono il calcestruzzo ed impediscono ai correnti
longitudinali ideali, sia teso che compresso, di contenere
efficacemente la spinta trasversale dovuta all’effetto dei
puntoni compressi.
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Figura 9 — Effetto delle spinta dei puntoni inclinati compressi
sui correnti orizzontali inferiori e superiori con staffe chiuse o
con strisce trasversali [Mezzina et al. 2008]

Molte armature longitudinali si sono rivelate corrose,
soprattutto nelle travi. Le armature trasversali non sempre
sono adeguate al taglio presente ed inoltre, come osservato,
non sono staffe chiuse. Anche nei pilastri le armature
longitudinali sono insufficienti e non ¢ garantita la resistenza a
taglio né il contenimento trasversale sia delle armature che del
calcestruzzo.

3. INTERVENTI DI RINFORZO
3.1 Interventi Locali

Si ¢ ritenuto essenziale intervenire con tecniche che
consentano di mantenere la geometria originale degli elementi
strutturali. Era necessario integrare su tutti gli elementi le
armature longitudinali, in parte insufficienti in parte corrose,
ed integrare quelle trasversali sia per contenere adeguatamente
il calcestruzzo e le armature longitudinali, sia per garantire la
resistenza a taglio, sia per collegare, negli orizzontamenti, le
travi alle solette, includendo nelle staffe le armature delle
solette stesse.

A tale scopo si ¢ ben prestato il sistema CAM, costituito
da correnti longitudinali in acciaio presso piegato e armature
trasversali in piattine d’acciaio ad alta resistenza a zincato o
inossidabile. Le “staffe” sono avvolte attorno agli elementi
strutturali solidarizzando cosi i correnti longitudinali aggiunti.
Sui telai di facciata si sono usati elementi di acciaio
inossidabile, in tutti gli elementi interni acciaio zincato
(Figura 10).

Degli interventi sulla muratura si parla negli interventi
globali.



Figura 10 — Rinforzi con il sistema CAM. In alto riforzo
dalle tavole di progetto, in basso rinforzo tipico, dalle
illustrazioni del concessionario del sistema.

3.2 Interventi Globali

Si ¢ ritenuto che I’obbiettivo del progetto potesse essere
quello di garantire un funzionamento pressoché equivalente a
quello di un edificio adeguata per 1’azione sismica locale
previsto dalla norma italiana.

La pericolosita sismica di Imperia ¢ contenuta, tuttavia
tutt’altro che trascurabile, come mostrato dagli spettri elastici
di progetto di Figura 11 .

La struttura dell’edificio ha una resistenza modesta alle
azioni orizzontali. Tuttavia si ¢ ritenuto che se si fossero
eliminati I’effetto del corpo superiore che in una zona modesta
dell’edificio fa passare da due a ben cinque piani, ¢ causa un
brusco salto di resistenza e rigidezza tra secondo e terzo
piano, si poteva pensare di restare pressoché nell’ambito della
soglia elastica, anche grazie alla presenza delle tamponature
che collaborano notevolmente almeno in direzione
longitudinale.

L’idea ¢ stata quindi quella di isolare i piani superiori
rispetto a quelli inferiori, tagliando la struttura al di sopra del
secondo livello. In tal modo I’effetto degli ultimi tre piani era
praticamente azzerato, molto ridotto. Sotto il corpo superiore
si ¢ pensato di controventare i telai corrispondenti alle facciate

trasversali che, per effetto dei maggiori carichi e rigidezze
presenti, potevano dare luogo a tagli leggermente superiori.

Elaborazion effefiuste con “Spetin NTC ver 1.0.2°

Spettri di risposta {[componenti orizz. e vert.) per lo stato limite:  SLV

Sdal M T
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Figura 11— Spettri di risposta delle componenti orizzontale e
verticale per lo stato limite SLV

Si ¢ in effetti considerata anche la possibilita di un
isolamento completo dell’edificio al di sopra del piano terra.
Tuttavia tale soluzione, molto vantaggiosa per la riduzione
globale del taglio alla base, avrebbe comportato il taglio di un
notevole numero di pilastri, con il corrispondente inserimento
di isolatori, e la necessita di creare un nuovo impalcato in
corrispondenza del piano terra.

Le due soluzioni presentano infatti le quantita riportate in
Tabella 5, nella quale si vede che la riduzione di quantita e
quindi di costi ¢ almeno di 1:3 a favore del taglio al di sopra
del secondo solaio. Su voci dal costo molto impegnativo:
taglio dei pilastri, isolatori, carpenteria metallica e tombini di
ispezione per gli isolatori centrali.Non va inoltre scordata la
necessita di ispezione e sostituzione degli isolatori, fatto che
puo determinare scelte tecniche complesse e costose.

Taglio al piano Taglio al 2° piano
terra
pilastri da tagliare
ed isolatori da 3x18=54 3x6=18
introdurre
Unita di
superficie nuovo 17 5
solaio

Tabella 5 — Confronto tra soluzione con isolamento alla base
o sopra il secondo piano

La soluzione del taglio al di sopra del secondo impalcato
ha tra I’altro consentito una semplice soluzione anche per
I’ispezione e la sostituzione, avendo lasciato un solaio
flottante sopra un nuovo grigliato in carpenteria metallica.

Il confronto tra le due soluzioni evidenzia, come detto,
una notevole differenza di impegno della tamponatura esterna,
come si vede in Figura 12.

Si nota come la soluzione con isolamento alla base riduca
drasticamente 1’impegno dei pannelli. Tuttavia la soluzione al
problema ¢ stata trovata rinforzando i tamponamenti con lo
stesso sistema adottato per i pilastri e le travi. Si ¢ cosi da un
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lato conferito una certa resistenza a trazione al pannello,
dall’altro si sono ancorati i pannelli garantendone anche una
adeguata resistenza fuori piano, Figura 13 .

Figura 12 — Confronto tra isolamento al piano terra e sopra il
2°impalcato. In rosso: tamponature molto fessurate.

Si ¢ quindi optato con certezza verso la soluzione di
isolare sopra il secondo piano fuori terra. La soluzione ¢ anche
di minimo impatto estetico, infatti il taglio in facciata ¢ di 2 o
3 cm, e realizzato in corrispondenza di uno dei bassifondi
della finitura ad intonaco delle facciate.

Restava certamente il problema di garantire che, una volta
eseguito il taglio e I’isolamento delle parte superiore
dell’edificio, la porzione inferiore avesse adeguata resistenza
sia in direzione longitudinale che trasversale, ma anche
adeguata rigidezza.

)
amics i

Fi igufd 13 — Rinforzo délle murature col sistema CAM

A tal fine si ¢ preso atto del fatto che le tamponature
trasversali, di fatto presenti solo sulle piccole facciate di
estremita rappresentavano una modesta integrazione alla
resistenza dei telai trasversali.

Viceversa notevole ¢ il contributo delle tamponature
longitudinali.

Si ¢ quindi deciso di integrare il sistema resistente con
controventi. Questi sono stati scelti di tipo a taglio massimo di
forza, usualmente detti dissipativi. Essi hanno infatti la
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peculiarita di avere una forza massima di plasticizzazione
pressoché costante ¢ molto stabile col numero dei cicli, con
modesta differenza in trazione e compressione. In campo
internazionale sono noti come BRB (Buckling Restrained
Bracings).

Figura 14 — Linea di taglio per I’isolamento

Figura 15 — Prospetti progetto architettonico

Naturalmente il numero di controventi in direzione
trasversale ¢ maggiore di quello in direzione longitudinale.
Questi ultimi sono stati messi solo in corrispondenza di poche
campate del telaio di spina. I trasversali sono su una delle due
campate trasversali, consentendo nell’altra il passaggio del
corridoio longitudinale.

Fig 15 = Frogeite - Seaiooe i

Y N SN

posiz. BRB

Figura 16 — Posizione, , piante (in basso zona inferiore, in
alto superiore) e sezioni, dell’isolamento e dei controventi
dissipativi: in rosso posizione trasversale BRB piu resistenti e
rigidi, in blu i meno resistenti e meno rigidi.



Con riferimento alla Figura 16 i controventi BRB usati
sono al piano terra: forza 46KN e spostamento complessivo
30 mm (15 mm in ogni direzione), oppure 37 KN e 30 mm; al
piano primo 37/30 e 13/30. In tal modo si ¢ ridotto 1’effetto
diovuto all’eccentricita delle forze trasversali dovute al corpo
isolato superiore.

3.3 Risposta strutturale

3.1.1 Isolamento

La struttura ¢ stata analizzata globalmente per verificare
I’effetto dell’isolamento. A tal fine i controventi sono stati
considerati elastici lineari assegnando le dovute rigidezze
differenziate.

1 valori dei periodi trovati sono riportati in Tabella 6.

Figura 17 — Modello di calcolo della struttura elastica

Modo Periodo Massa X Massa ¥
1 2264028223 0.000083791 0.383497850
2 22333123 037086102 0.0001315848
3 2186723521 0002684245 0.000G6852
4 0.3157774461 0.00000615 0.5405652217
3 0.268645643 0.000264099 0.000455213
] 0.25492973 0.001736778 0.000225615
7 0.225001923 0.091815208 0.000000031
[i] 0209651361 0.027536061 0000397774
2] 0196381442 0.448409008 0000054213
10 0.122143158 0.000000954 0.061623544
11 0.0523014587 0026043238 0.001378915
12 0077318388 0.018652382 0.0025430926

Tabella 6—Periodi propri e masse partecipanti della struttura.

I primi tre modi sono relativi alla parte superiore isolata. Il
quarto ed il nono sono quelli fondamentali della parte inferiore
in direzione Y ed X rispettivamente.

Gli isolatori adottati sono metallici a doppia curvatura
cosiddetti a doppio pendolo, per ridurre le dimensioni. La
corsa massima ¢ modesta, dell’ordine dei 40 mm a fronte dei
100 disponibili. La minor corsa ha ridotto il periodo previsto
rispetto ai 2.70 secondi teorici della struttura al massimo
spostamento dei dispositivi. Questo fatto ¢ del tutto irrilevante
poiché le forze trasmesse sono modeste ed il periodo di
isolamento ¢ sempre molto maggiore di quello dei modi che
interessano la parte inferiore dell’edificio, sotto la quota di
isolamento.

3.1.1 Piani inferiori controventi dissipativi

La valutazione della risposta del corpo inferiore, incluso
I’effetto dettagliato della risposta dei dissipatori, ¢ stata
effettuata con un modello non lineare della struttura, secondo
il metodo della risposta statica non lineare: 1’analisi di spinta.
Si ¢ modellata la parte superiore isolata solo attraverso i

carichi verticali e la forza orizzontale applicata al corpo

inferiore. Il procedimento di calcolo per valutare la risposta
tenendo conto della dissipazione dei controventi BRB, e per
ottenerne il dimensionamento, ¢ quello messo a punto da
alcuni degli autori del presente progetto [Bergami & Nuti,
2009-2011], basato sullo spettro di capacita suggerito
dall’ATC [Albanesi e al. 2000], anziché sul metodo N2
[Fajfar, 2000] suggerito nella Normativa Italiana che non
consente di tener conto della dissipazione strutturale
effettivamente presente.

Upper floor effect

Upperf[o.or Q]

Figura 18 — Modello di calcolo per I’analisi di spinta e
deformata della struttura

Si ¢ preliminarmente valutata la risposta della struttura in
assenza di controventi dissipativi. Essa ¢ risultata
eccessivamente deformabile, con spostamenti interpiano tali
da danneggiare in modo significativo la struttura e le
tamponature. Si ¢ ritenuto che 1’obbiettivo di progetto fosse
quello di garantire, per l’azione corrispondente allo SLV
(periodo medio di ritorno 500 anni) un danno modesto alle
tamponature, con spostamenti interpiani non superiori allo
0.35%, corrispondente ad uno spostamento sulla copertura del
corpo inferiore di poco superiore ai 25 mm. Si sono quindi
valutate le risposte per diverse scelte di dissipatori, tenendo
anche conto, della incertezza nella stima dei parametri di
deformabilita delle murature. A tal fine si € ripotuta 1’analisi
con valori delle caratteristiche di deformabilita delle murature
ridotti al 50%.

La prima soluzione trovata, con dissipatori di resistenza
molto modesta, che entrano in campo plastico per spostamenti
di poco superiori al millimetro, sarebbe sufficiente (Figura 19)
ma non funzionerebbe se le tamponature avessero
deformabilita maggiori.

8.95x10% -
6713x10%
:?:5 4475%10Y
! -
223p00% | -0 hhﬁ'é'ffra-e#ngs
ﬂ' 0n2zs ons oo7s (i B 1
Top displacement [m]

Figura 19 — Curve taglio alla base spostamento in sommita
senza dissipatori e con dissipatori di resistenza F=13 KN.

Utilizzando dispositivi leggermente piu resistenti, disposti
con resistenze maggiori nella zona ad est, piu gravata dal
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corpo che spicca per tre piani, seppur isolato, il risultato
ottenuto ¢ veramente soddisfacente, ¢ poco sensibile alla
incertezza  sulle caratteristiche delle murature  di
tamponamento. Lo spostamento massimo raggiunto ¢ la meta
di quello obbiettivo. L’incremento di taglio alla base rimane
del 30% simile alla soluzione con dissipatori tutti da 13 KN.

x=d.10 m
V= BE97KN

avsa’

__.mb'rt-,iE'i'r'l-gs

Figura 20 — Curve taglio alla base spostamento in sommita
senza dissipatori e con dissipatori di resistenza F=46 KN —
37KN -13KN disposti come in Figura 16.

Questo ¢ dovuto al minor spostamento raggiunto. In ogni
caso l’incremento di taglio in fondazione ¢ ampiamente
compatibile con la resistenza della fondazione. Nella curva di
spinta si pud notare come la struttura rimanga ampiamente in
campo elastico. I dissipatori si elasticizzano contribuendo alla
risposta complessiva con una notevole dissipazione.

4. CONCLUSIONI

Si ¢ presentato I’intervento di adeguamento strutturale,
incluso quello sismico, di un edificio in cemento armato di
inizio del 1900, realizzato originariamente dalla Impresa di
Costruzioni Porcheddu titolare per I’Italia del Brevetto
Hennebique.

L’intervento, deciso a valle di una indagine conoscitiva
accurata dell’edificio, ha inteso conservarne le caratteristiche
originarie. A tal fine si sono utilizzate tecnologie reversibili,
rinforzando gli elementi strutturali con armature di acciaio
zincato o acciaio inossidabile, disposte all’esterno delle travi e
dei pilastri. Si sono in tal modo effettuati gli interventi volti ad
eliminare le criticita locali: mancanza di resistenza, mancanza
di duttilita. Si € poi proceduto a isolare i tre pini superiori, che
spiccano eccentricamente dal corpo inferiore di due piani fuori
terra. A tal fine si sono “tagliati “ i pilastri ed inseriti isolatori
a pendolo con attrito, di tipo metallico. Per garantire adeguata
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capacita dissipativa alla struttura si sono inseriti controventi
dissipativi, in alcune maglie dei telai, soprattutto in direzione
trasversale. Il risultato ottenuto e di fatto un adeguamento
sismico, pur con un impatto trascurabile sulla configurazione
originaria dell’edificio.

Nell’articolo si descrivono sia i criteri di scelta che le
tecniche costruttive che 1 risultati dell’analisi di questo
inusuale uso dell’isolamento e dei controventi dissipativi.
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RETROFIT SISMICO DI UN PONTE STRADALE IN CAP A TRAVATA
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SOMMARIO

Il lavoro riguarda una procedura di “retrofit” sismico per un ponte stradale in cap a travata, in esercizio sulla strada statale SS7
“Domitiana”’ in Campania. Con riferimento a tale manufatto, dopo averne definito la geometria e le caratteristiche meccaniche sulla
base degli elaborati di progetto, sono state condotte in primo luogo analisi di vulnerabilita sismica per valutare la sicurezza nella
configurazione attuale. A tal fine & stata impiegata una procedura statica non lineare (Nonlinear Static Procedure — NSP) basata sul
metodo dello spettro di capacita e degli spettri inelastici gia utilizzata per atre tipologie strutturali, che ha consentito -secondo i
criteri proposti dal Performance Based Earthquake Engineering (PBEE)- di correlare in modo esplicito i livelli di rischio atteso con i
livelli di prestazione fissati per i differenti stati-limite considerati. Per I’ adeguamento sismico del ponte € stata poi scelta una strategia
di protezione sismica di tipo innovativo, che prevede I’isolamento dell’impalcato mediante impiego di dispositivi elastomerici
HDRB. La progettazione del sistemadi isolamento € stata condotta mediante impiego del criterio di gerarchia delle resistenze e di un
approccio agli spostamenti del tipo Direct Displacement Based Design (DDBD). 1l livello di sicurezza raggiunto dall’ opera a seguito
dell’intervento di retrofit sismico é stato infine valutato mediante analis dinamiche time-history con integrazione diretta delle
equazioni del moto, definendo opportunamente la matrice di smorzamento del sistema ed impiegando un gruppo di accelerogrammi
storici le cui forme spettrali risultano coerenti con lo spettro di regolamento valido per il sito in esame.

SUMMARY

The paper deals the proposal of a procedure for the seismic retrofit of existing prestressed concrete bridge built on "Domitianad" state
road in Campania district. Starting from the identification of the bridge structural geometry and of the material mechanical properties
based on the original project designs, the seismic vulnerability assessment of the existing bridge was carried out. At this am a
Nonlinear Static Procedure (NSP) based on the Capacity Spectrum Method (CSM) and on Inelastic Demand Response Spectra
(IDRS) dready used for other structural typologies, was applied. According to the Performance-Based Earthquake Engineering
(PBEE) principles, these procedure alows to correlate explicitly the different levels of performance to varying intensity of seismic
action. Then an innovative seismic protection strategy based on the insert of isolating system between pier top and deck was
implemented. A design process consisting in an appropriate application of capacity-design principles and of Direct Displacement
Based Design (DDBD) approach was applied. Finally the seismic response of the bridge, modelled with an “exact” damping matrix,
was evaluated through a linear time-history analysis with a direct integration of motion equation using a set of recorded
accel erograms whose spectra are consistent with the design spectrum proposed by the Italian Code.

1. INTRODUZIONE sono stati progettati e realizzati in assenza di specifiche pre-

scrizioni riguardanti 1’ assorbimento delle azioni sismiche. E

Le strutture da ponte possono essere definite in molti casi
come costruzioni di tipo “essenziale” in cui, a causa del ridot-
to grado di iperdtaticita, I’ eventuale grave danneggiamento di
un elemento strutturale a seguito di un terremoto pud deter-
minare il collasso dell’intero sistema resistente o di grandi
porzioni di esso. E quindi necessario prestare estrema cura
nella progettazione sismo-resistente di tali opere considerando
livelli di protezione sismica maggiori rispetto ad altre tipolo-
gie di costruzione. In redlta il sistema stradale italiano € in
massima parte gia sviluppato e un numero considerevole di
ponti, regolarmente in esercizio sulla rete viaria nazionale,

quindi ragionevole attendersi che molte di queste strutture sia
no particolarmente vulnerabili agli effetti del terremoto o che
siano in grado di resistere agli effetti dovuti ad azioni sismiche
di minore intensita rispetto a quelle di progetto attualmente
fissate dalla normativa vigente (Norme Tecniche per le Co-
struzioni — NTC2008).

In tale contesto si inserisce il presente lavoro, che riguarda
la proposta di una procedura di “retrofit” sismico di un ponte
stradale in cap a travata attualmente in esercizio sulla strada
statale SS7 quater “Domitiand’ in Campania. Con riferimento
atale struttura, dopo averne definito la geometria e le caratte-
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ristiche meccaniche sulla base degli elaborati di progetto ori-
ginari, sono state in primo luogo condotte analisi di vulnerabi-
lita sismica per valutarne le condizioni di sicurezza nella con-
figurazione attuale. Per detta fase di indagine € stata, in parti-
colare, impiegata una procedura statica non lineare (Nonlinear
Static Procedure — NSP) basata sul Metodo dello Spettro di
Capacita e degli Spettri Indlastici [1][2], gia utilizzata per dtre
tipologie strutturali, che ha consentito di correlate in modo
esplicito, secondo i criteri proposti dal Performance Based
Earthquake Engineering (PBEE), differenti livelli di rischio
atteso con i livelli di prestazione fissati in corrispondenza di
differenti stati limite considerati. Successivamente, a fine di
conseguire |’ obiettivo dell’ adeguamento sismico del ponte nei
confronti delle nuove azioni di progetto previste dalla norma-
tiva vigente (NTC2008), in aternativa a tecniche di intervento
di tipo tradizionale si & scelta una strategia di protezione anti-
sismica di tipo innovativo che prevede I'isolamento sismico
dell’impalcato a soletta continua (sovrastruttura) dalle pile che
lo sostengono (sottostruttura) mediante impiego di dispositivi
elastomerici HDRB. In particolare la progettazione del sistema
di isolamento é stata condotta mediante un approccio agli spo-
stamenti del tipo Direct Displacement Based Design — DDBD
[3]. Il livello di sicurezza nei confronti delle azioni sismiche,
quale raggiunto dall’ opera a seguito dell’intervento di retrofit
previsto, & stato quindi valutato mediante analisi dinamica
time-history con integrazione diretta delle equazioni del moto,
definendo opportunamente la matrice di smorzamento del si-
stema ed impiegando un gruppo di segnali accelerometrici sto-
rici le cui forme spettrali presentano caratteristiche di coerenza
con lo spettro di progetto regolamentare valido per il sito in
esame. Nel lavoro vengono infine presentati i risultati conse-
guiti e viene evidenziata |’ efficacia dell’intervento di isola
mento previsto, che evita di ricorrere a dispositivi aggiuntivi
di dissipazione energetica e determina una riduzione significa-
tiva delle sollecitazioni nella attuale sottostruttura, in grado di
sopportare in campo elastico il sismadi progetto.

2. DESCRIZIONE E GEOMETRIA DELL'OPERA

Il ponte in oggetto, realizzato a servizio della strada statale
SS7 quater “Domitiand’ in localita Mondragone (CE), € costi-
tuito da uno schema a travata a tre campate con due vie di cor-
sa indipendenti. Ogni impalcato & costituito da tre ordini di
travi in cemento armato precompresso, realizzate con calce-
struzzo riferibile a classe C45/55, rese tra loro solidali grazie
ai travers dell’impalcato ed ala soletta superiore continua in
cemento armato dello spessore di 25 cm. Dette travi sono di-
rettamente appoggiate sui ritti di spalle e pile. Gli altri elemen-
ti strutturali del ponte sono stati invece realizzati in calcestruz-
Zo armato, rispettivamente riferibile a classe C28/35 per la
soletta e a classe C25/30 per i ritti delle pile e delle spalle,
mentre I’acciaio di armatura da cemento armato impiegato &
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del tipo FeB44k. Le strutture di fondazione sono infine costi-
tuite da zattere su pali.

La configurazione geometrica dei principai elementi strut-
turali del ponte é stata desunta dagli elaborati di progetto ori-
ginari datati 30/12/1989 ed e qui richiamata (Figg. 1-3). Inol-
tre, come evidenziato dalla disposizione degli apparecchi di
appoggio, le azioni orizzontali in direzione longitudinale sono
interamente assorbite dai treritti di una delle due spalle, men-
tre nella direzione trasversale il ponte si comporta come uno
schema di telaio sollecitato fuori dal proprio piano in quanto i
vincoli fissi dell’impalcato per tale direzione sono collocati in
testa ai ritti centrai delle spalle e delle due pile intermedie

(Fig. 4).
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Figura 1 — Pianta delle fondazioni e degli impalcati del ponte.
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dell’impal cato.
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Figura 3 — Vista laterale dei ritti della spalla.
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Figura 4 — Disposizione in pianta degli appoggi.

3. VALUTAZIONE DELLA VULNERABILITA
SISMICA DEL PONTE NELLA CONFIGURAZIONE
ESISTENTE

Laprima fase di indagine hariguardato la valutazione della
sicurezza della struttura nella configurazione esistente. Ai fini
della scelta del tipo di andlisi e dei valori dei fattori di confi-
denza le indicazioni normative suggeriscono che, a meno di
situazioni particolarmente difficili, il livello di sicurezza da
perseguire nel caso di ponti esistenti sia quello massimo. Te-
nuto conto della disponibilita degli elaborati originari di pro-
getto e dei risultati delle prove sui materiali in fase esecutiva,
in accordo con quanto previsto dalle Norme Tecniche per le
Costruzioni (2008) e della corrispondente Circolare 2 febbraio
2009, n. 617 (Istruzioni per |’ applicazione delle “Nuove nor-
me tecniche per le costruzioni“ di cui al decreto ministeriae
14 gennaio 2008) si é assunto il livello di conoscenza massimo
LC3 (Conoscenza Accuratd) cui corrisponde un Fattore di
Confidenza FC=1.00. Nello specifico, la geometria della strut-
tura, i dettagli costruttivi e le caratteristiche dei materiai gia
richiamate in precedenza, sono stati desunti dai disegni iniziali
completi e dalle specifiche di progetto origindi. Per quanto
riguarda invece il terreno di fondazione, non essendo disponi-
bili esplicite indagini in sito ed in funzione della descrizione
delle caratteristiche meccaniche del terreno gia effettuata in

sede di progetto dell’ opera, si € scelto avantaggio di sicurezza
di classificareil suolo come appartenente ala categoria C.

La vautazione della sicurezza dello stato esistente & stata
quindi condotta attraverso anaisi statiche non lineari su un
modello 3D ad elementi finiti della struttura, mediante impie-
go del codice di calcolo SAP2000 (Fig. 5). Con riferimento
ala modellazione strutturale, in particolare le travi principali
della sovrastruttura sono state schematizzate con tre elementi
monodimensionali affiancati per i quali € stata definita una
sezione a cassone. Detti elementi sono stati poi collegati e resi
solidali mediante la definizione di elementi piastra di tipo
“shell” che riproducono la presenza della soletta in calcestruz-
zo dell’impalcato. La sottostruttura € stata poi schematizzata
ancora attraverso elementi monodimensionali, aventi sezione
corrispondente a quella dei ritti in c.a. L' elevata rigidezza del
complesso fondazione-terreno ha infine condotto a schematiz-
zare come incastro la situazione di vincolo alla base.

Figura 5 —Modello FEM del ponte.

Le analisi di vulnerabilita sismica sono state eseguite adot-
tando come tecnica di riferimento I'analisi di pushover, che &
un’analis statica monotona condotta in controllo di sposta-
menti sottoponendo la struttura, oltre che ai carichi gravitazio-
nali, a una distribuzione di forze orizzontali di ampiezza cre-
scente fino a raggiungimento della capacita massima in ter-
mini di resistenza o di deformabilita. Nel caso specifico di
ponte ad impalcato continuo, considerato che i rapporti di
massa modale associati a primo modo in entrambe le direzio-
ni principali sono circa pari a 90%, & stato possibile conside-
rare la sola distribuzione di azioni laterali invariante nel tempo
ed affine ala forma del modo di vibrare fondamentale nella
direzione considerata (Tab.1). In generale, nel caso tale condi-
zione non sia soddisfatta occorre invece considerare I’ effetto
di pit modi fino al raggiungimento di un rapporto di massa
modale complessivo pari ameno all’80%. In particolare & ne-
cessario eseguire ripetute anais di pushover applicando sin-
golarmente distribuzioni di forze affini alla forma di ciascuno
dei modi considerati, ricavando quindi la corrispondente ri-
sposta in termini di distorsione di tutti gli elementi strutturali.
La risposta complessiva s valuta infine sovrapponendo per
ogni elemento gli effetti ottenuti dalle singole analisi di spinta,
mediante impiego della regola SRSS oppure CQC. Tae ap-
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Tabella 1 — Proprieta dinamiche del ponte: configurazione esistente.

Modo Periodo (S) olx oy oz ORX ORY ORz
1 0.687 - 0.902 - 0.778 - 0.654
2 0.479 - - - - - 0.254
3 0.431 - - 0.262 - 0.191 -
4 0.403 0.921 - - - 0.018 -
5 0,329 - - - 0.036 - -
6 0.251 - - 0.196 - 0.012 -
7 0.239 - - 0.196 - 0.426 -
8 0.235 - 0.0132 - 0.011 - 0.009

proccio richiama in sostanza il ben noto metodo della “Modal
Pushover Analysis’ [4], [5]. Nél caso specifico il comporta-
mento inelastico della struttura € stato considerato attraverso
un modello non lineare a fibre a plasticita concentrata. La ri-
sposta inelastica delle cerniere plastiche viene caratterizzata a
partire dalla definizione dei diagrammi tensione-deformazione
dei materiali che consente di tener conto in modo implicito sia
dell’interazione tra momento flettente e sforzo normale nelle
colonne che dell’effetto di confinamento passivo sul calce-
struzzo dovuto ala presenza delle armature longitudinali e
delle staffe. In particolare per la relazione tensione-
deformazione del calcestruzzo confinato si e fatto specifico
riferimento a modello di Mander, Priestly e Park, modificato
secondo le indicazioni di Saatcioglu e Razvi [6] che permetto-
no di definire la pressione laterale di confinamento efficace
generata dalle staffe. Per I’acciaio s € fatto riferimento ad un
legame elasto-plastico caratterizzato una deformazione ultima
convenzionale pari a 3%. Infine per quanto riguarda la defini-
zione della lunghezza Ly delle zone plastiche si € assunto in
maniera conservativa un valore pari a 0.1 volte L, che rappre-
senta la luce efficace ataglio che nel caso di schema a menso-
laé pari al’interalunghezza dell’ elemento strutturale.

L’ obiettivo finale dell’analisi di pushover e definire la curva di
capacita globale tagliante alla base - spostamento in sommita
che rappresenta il punto di partenza per la valutazione degli
spostamenti del nodo di controllo corrispondenti ai diversi sta
ti limite previsti dalla normativa vigente. In particolare, la ro-
tazione allo snervamento e la rotazione a collasso delle mem-
brature in cemento armato sono state determinate in accordo
con le indicazioni delle NTC 2008 che prevedono per il caso
di ponti esistenti che la valutazione della sicurezza sia eseguita
per i soli livelli di prestazione di cui allo SLU: Stato Limite di
Salvaguardia della Vita (SLV) e Stato Limite di Collasso
(SLC). La capacita di spostamento relativa allo stato limite
ultimo e individuata sulla curva di capacita in corrispondenza
del raggiungimento della massima capacita a taglio o a fles-
sione in un elemento strutturale. In particolare con riferimento
ala capacita rotazionale delle cerniere plastiche disposte al
piede dei ritti delle pile e delle spalle s considera una curvatu-
raultimache é pari a valore minimo tra quello determinato in
corrispondenza del raggiungimento della deformazione mas-
simadi uno dei materiali strutturali e quello per cui il momen-
to flettente vale I’85% del valore massimo. Nel caso specifico
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di verificaalo SLC la capacita di rotazione alla corda utilizza-
tavale:

Byc =6, (N)/yel (1)

dove g,(N) indica il valore della capacita di rotazione ultima
valutata in funzione del valore di sforzo normale presente
nell’elemento strutturale e )y € un coefficiente di sicurezza
posto pari ad 1.5. Nel caso di verificaalo SLV la capacitaro-
tazionale e stata invece assunta pari a 0.75 volte quella valuta-
taper lo SLC. Si riportano in Figura 6 le curve di capacita va
lutate per il ponte oggetto di studio a variare della direzione di
ingresso dell’azione sismica. In particolare, sulle ordinate
riportato il valore del taglio ala base adimensionalizzato ri-
spetto a peso sismico dell’intera struttura mentre sulle ascisse
€ riportato lo spostamento laterale nel nodo di controllo indi-
viduato in questo caso nel punto cui corrisponde la massima
ampiezza modale. Si osservi inoltre che in relazione alla di-
stribuzione di rigidezze e resistenze la configurazione del pon-
te € smmetrica rispetto alle due direzioni ortogonali, di con-
seguenza é stato possibile a parita di distribuzione di azioni
laterali effettuare un’unica analisi per ciascuna direzione di
ingresso del sisma considerata.

) 0,10
= SLV SLC
% 0,08
s 1
8 ~ slv_ sl
2 0,06
[+
@
S 0,04 -
=
®
% 0,02 — Sisma in direzione Longitudinale ||
S —— Sisma in direzione Trasversale
= 0,00 - T f f f
0,0 3,0 6,0 9,0 12,0 15,0

Spostamento orizzontale impalcato [cm]
Figura 6 — Curve di capacita del ponte nella configurazione esistente.

La valutazione degli spostamenti laterali del ponte per un
prefissato livello d'intensita dell’ azione sismica é stata condot-
ta attraverso la procedura prescritta nei recenti documenti
normativi (NTC 2008, EC8 2004) basata sull’impiego dell’ a
nalisi statica non lineare e sulla definizione di un sistema strut-
turale equivalente ad un grado di liberta. Una volta definiti gli
spostamenti del sistema SDOF equivalente, corrispondenti ai
divers stati limite, la procedura suddetta consente di determi-
nare i valori delle accelerazione di picco a suolo PGA® rap-
presentativi della capacita strutturale. Tali valori sono poi con-
frontati con i corrispondenti valori rappresentativi della do-
manda sismica PGAP definiti in accordo alla normativa vigen-
te. In particolare, per ciascuno stato limite la domanda sismica
€ espressa attraverso la componente orizzontale dello spettro
di rispostaelastico i cui parametri rappresentativi sono riporta-



ti in Tabella 2. 1l rapporto tra capacita e domandain termini di
accelerazione fornisce, infine, il coefficiente rappresentativo
del rischio sismico per ciascuno stato limite:

_PGAS, ., POASC

PGAZ, | PGAL.

Si riportano in Tabella 3 i valori degli indici di rischio va-
lutati nel confronti del diversi stati limite per le varie condi-
zioni di carico sismiche e per le differenti direzioni di ingresso
dell’azione. | risultati ottenuti evidenziano cheil ponte presen-
ta un indice di rischio a collasso maggiore dell’ unita solo per
la verifica allo SLV nei confronti della condizione di carico
sismica nella direzione trasversale Y. In questo caso sono
quindi soddisfatte le verifiche previste per il suddetto stato
limite. D’ altra parte con riferimento ala verifica per lo stato
limite di collasso nella stessa direzione e ad entrambi gli stati
limite ultimi nell’altra direzione i valori dell’indice di rischio
risultano invece minori dell’unita. Cio testimonia quindi una
situazione di inadeguata resistenza laterale e capacita di spo-
stamento globale della struttura nel confronti delle nuove a
zioni sismiche previste dalla normativa vigente. Tale risultato
e dovuto alle insufficienti doti di resistenza e di capacita rota-
zionale delle zone plastiche disposte al piede dei ritti delle pile
e delle spalle del ponte.

Ogyv ac )

Tabella 2 — Parametri degli spettri di risposta elastici.

Parametro SLV SLC
Probabilitadi eccedenza Pyr 0.10 0.05
Periodo di ritorno Tr (anni) 712 1462

Accelerazione di picco al suolo ay/g 0.098 0.176
Fattore di amplificazione dinamica 2741 2.830
Periodo di transizione T (sec) 0.651 0.687

Tabella 3—Indici di rischio per gli stati limite ultimi SLV ed SLC.

Direzione  PGAg\°© PGAs.c” Osiv Osic
Sisma X 0.143 0.138 0.973 0.784
SismaY 0.172 0.168 1.143 0.966

4. ADEGUAMENTO SISMICO MEDIANTE
ISOLAMENTO DELL'IMPALCATO

4.1 Progettazione ddl’intervento

| risultati ottenuti a seguito della valutazione della sicurez-
za sismica del ponte nella configurazione esistente ne hanno
messo in luce la vulnerabilita nei confronti delle azioni previ-
ste dalla attuale normativa, evidenziando quindi la necessita di
adeguare larisposta strutturale.

Com’é noto I'adeguamento sismico potrebbe essere con-
dotto da una parte con I'impiego di tecniche convenzionali, ad
esempio incrementando la resistenza e la duttilita locale dei
singoli elementi strutturali resistenti (colonne di pile o spalle)
mediante ringrosso o fasciatura con FRP delle sezioni resisten-

ti, ovvero riducendo le sollecitazioni sismiche negli elementi
preesistenti attraverso I'inserimento di componenti strutturali
aggiuntivi (traversi di collegamento in sommita delle colon-
ne). Alcune di queste tecniche sono perd basate
sull’incremento della rigidezza laterale per cui possono deter-
minare una riduzione dei periodi propri di vibrazione e, quin-
di, un aumento delle ordinate spettrali e delle azioni sismiche
di progetto. Di conseguenza, il loro utilizzo non garantisce
I"incremento della sicurezzarichiesto ai fini dell’ adeguamento
sismico della struttura. In alternativa a tali interventi di tipo
tradizionale, & possibile adeguare la risposta della struttura
sotto sismaricorrendo atecniche innovative quali I’isolamento
sismico e la dissipazione energetica.

Con riferimento a caso del ponte in esame é stato proposto
in particolare un intervento di isolamento sismico dell’impal-
cato, da realizzarsi mediante inserimento di un sistema di di-
spositivi  elastomerici ad elevato smorzamento HDRB
(§=10%) disposti tra I'impalcato e la testa dei ritti di spalle e
pile. Il dimensionamento di tale sistema d'isolamento € stato
quindi condotto con I'impiego di un approccio agli spostamen-
ti del tipo Direct Displacement Based Design — DDBD (Prie-
stley et al. 2007). In tale ambito il primo passo del processo
progettuale consiste nella valutazione del valore di spostamen-
to corrispondente alla plasticizzazione del ritto, che pud essere
determinato attraverso larelazione che segue:

H2
Ay =(PyD? (©)]

dove g, rappresenta la curvatura alo snervamento della sezio-
ne trasversale dd ritto, valutata con |’ espressione seguente che
si riferisce ad una sezione di forma rettangolare:

€y

incui &, €ladeformazione specificadi snervamento delle bar-
re di acciaio ed h é I'atezza della sezione trasversale. Pertan-
to, € necessario differenziare il caso della risposta del ponte
nelle due direzioni principali longitudinale e trasversale. Una
volta definite le capacita di spostamento A, s e Ayp rispetti-
vamente dei ritti di pile e spalle in condizioni di prima plasti-
cizzazione, al fine di garantire che larispostadei ritti perman-
ga in campo elastico si applica il criterio di gerarchia delle
resistenze (Fig.7). In particolare si assume un valore di spo-
stamento di progetto per I'intero sistema isolato 4p pari dla
massima domanda in termini di spostamento per il sito in e
same riferita ad uno smorzamento complessivo del sistema
&5« pari d 10% e ad un fattore di sovraresistenza y,, pari ad
1.25. Tale posizione € validanell’ipotes di influenza trascura-
bile dei modi ad elevata frequenza per cui € possibile schema-
tizzare I’intero sistema strutturale come uno SDOF a compor-
tamento visco-elastico equivaente. Si valuta quindi la capacita
di spostamento di progetto dei dispositivi d'isolamento posti
in testa ai ritti rispettivamente delle spalleedellepile 4 se
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RITTO FORZA ISOLATORE
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0.8-Aypila  SPOSTAMENTO
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Figura 7 — Legame for za-spostamento del generico ritto.

4 p, come differenzatralarichiesta di spostamento complessi-
va 4y e quella massima possibile per gli elementi della sotto-
struttura in condizioni di snervamento, depurata inoltre di
un’ ulteriore aliquota che tiene conto della possibile sovraresi-
stenza del dispositivo. Risulta pertanto:

Aijgp =Ap —0.80[Agp ©)

Di conseguenza si valutano i rapporti di smorzamento vi-
scoso equivalenti dei sistemi ritto—isolatore relativi rispettiva-
mente ala spalla e ala pila (& e &) che possono essere defi-
niti come media trai valori del rapporto di smorzamento dei
singoli sottosistemi (isolatori e ritti) pesata con riferimento ai
rispettivi spostamenti di progetto:

_ 0.05[0.80[A, g/p +0.10[A, gp
Egp = A (©)
D

Il rapporto di smorzamento viscoso equivalente del siste-
ma SDOF equivalente &g viene poi valutato attraverso una
successiva operazione di media tra i valori del rapporto di
smorzamento associato ale singole parti della sottostruttura
pesata con i vaori delle masse rispettivamente portate. Sfrut-
tando la seguente equazione si ha:

XM
€. My )

Si ricorda che con riferimento a rapporto di smorzamento
strutturale delle pile e delle spalle si € assunto convenzional-
mente un valore di letteratura pari al 5%. Si determina infine,
il fattore di riduzione R; che consente di ottenere, a partire dal-
lo spettro elastico in termini di spostamento, lo spettro di pro-
getto per un assegnato rapporto di smorzamento &yg :

o o007 V? ©
002+ &y

| risultati ottenuti applicando la procedura appena descritta
per un vaore di smorzamento iniziae pari al 10% sono
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Tabella 4 —Valori dei parametri di progetto.

Ays Ay Ais dip Es Ep s Re

[em] [em] [em] [em] [%] [%] [%]

Longitudinale 26 32 123 118 93 91 91 0.794
Trasversde 46 58 107 98 87 84 86 0813

Direzione

0,20

0,15 /

_
E
v o
0,05 — =8
- =
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T[s]
Figura 8 — Spettri di progetto in termini di spostamento.

riportati in Tabella 4. La domanda di spostamento massima
per I'intero sistema, pari acirca14.3 cm, € stata quindi valuta-
ta a partire dallo spettro di risposta in termini di spostamento,
definito per il valore minimo del rapporto di smorzamento &g
pari al’8.6%, nel campo dei periodi maggiori o uguai a Tp
(corner period) (Fig.8). Detto valore di smorzamento € stato
ottenuto a valle della procedura di progettazione prima intro-
dotta che si pud configurare anche come un procedimento di
di tipo iterativo. A questo punto € necessario garantire che la
capacita di spostamento dei dispositivi da dimensionare sia
maggiore della corrispondente domanda sismica del terremoto
di progetto. Considerato che per valori del periodo della strut-
tura superiori a Tp ladomandain termini di spostamento € co-
stante ed € pari a valore massimo si puod scegliere tale situa
zione come condizione di progetto. In pratica si pud imporre
che il periodo del sistema SDOF equivalente rappresentativo
dell’intera struttura Teq debba soddisfare la seguente disugua-
glianza:

Teg 2 To ©)

Pertanto, la rigidezza laterale del sistema d’isolamento Kig, €
quindi del singolo isolatore ki, potranno essere definite impo-
nendo come condizione progettuale che il periodo della strut-
turasiaproprio pari a Tp. Di conseguenzasi ha:

Kiso,tot = 4T[2—2M ; kiso = h (10
TD SO

in cui M e la massa dell'impalcato ed nig, il numero di iso-

latori (pari a 18). Ricordando che per un dispositivo HDRB

I’area A dello strato di gomma, il modulo di elasticita tangen-

Zide G dellagomma e I’ dltezza h dell’ appoggio sono tra loro

correlati dalla seguente relazione:

k. =SA

i = 11



e che per motivi tecnologici devono essere soddisfatte le se-
guenti disuguaglianze:

D227, : h2A_, (12)

assumendo poi per il modulo G un valore pari a 400 kN/m? e
per I’atezza h un valore pari a0.20 m si determinail seguente
valore del diametro D minimo del dispositivo:

D= fM =53cm (13)
G

Le caratteristiche geometriche e meccaniche degli isolatori
impiegati sono riportate in Tabella 5 in cui con ovvio signifi-
cato degli dtri simboli sono indicati i valori delle rigidezze
equivalenti orizzontale e verticale K, e K,, dello spessore
complessivo degli strati di gomma t., della massima capacita
di spostamento 4, € del carico verticale massimo rispettiva
mente in condizioni statiche e sismiche V,ux € Vgsm Si eviden-
zia che la scelta delle caratteristiche dell’ isolatore € stata con-
dotta tenendo conto piu in generale anche dei seguenti ulteriori
aspetti: a) valori massimi degli sforzi normali agenti sul singo-
lo dispositivo in condizioni di sismaed in presenzadel carichi
da traffico; b) caratteristiche geometriche e meccaniche dei
ritti; ¢) massima duttilita del sistema d'isolamento; d) adegua-
tarigidezzalaterale nei confronti delle sollecitazioni dovute ai
carichi di normale esercizio. In particolare, con riferimento a
quest’ ultimo aspetto € stata condotta una verifica preliminare
per vautare I'entita degli spostamenti laterali dell’impalcato
sotto i carichi di normale esercizio dovuti a frenamento dei
veicoli ed alla pressione laterale del vento definiti in accordo
con le prescrizioni normative vigenti. Le verifiche hanno evi-
denziato che la rigidezza laterale del sistema di isolamento e
tale da determinare valori degli spostamenti ampiamente con-
tenuti nel limiti previsti. Inoltre, sempre a valle del dimensio-
namento del sistemadi isolamento si & ulteriormente verificato
che gli elementi della sottostruttura rimanessero effettivamen-
te in campo €lastico per le sollecitazioni trasmesse
dal’'impalcato in corrispondenza del raggiungimento della
massi ma capacita di spostamento dei dispositivi di isolamento.
Tale verifica é stata condotta per entrambe le direzioni princi-
pali valutando le caratteristiche della soll ecitazione massime al
piede dei ritti e confrontandole con le corrispondenti resisten-
ze (Tab. 6). In particolare, considerando il valore del taglio
massimo trasmesso dai dispositivi alla sottostruttura, sono stati
valutati i valori del taglio V.« € del momento flettente M, @
piede dei ritti portando in conto anche gli effetti del secondo
ordine Mp_,dovuti all’eccentricita dello sforzo normale in
condizioni sismiche Ng q:

Virex =2 You kiso Sq (To:€) (14)
My = Vi H + Moy (19)
Mp_p = 20Ngy [By (To:) (16)

Tabella 5 — Caratteristiche geometriche e meccaniche degli isolatori

D G g( te h Amax Vmax Vs'yn Ke KV
[mm] [MPa] [%] [mm] [mm] [mm] [kN] [KN] [GPa] [GPdl
450 04 10 104 234 210 2000 1100 0.61 930

Tabella 6 — Verifiche preliminari della sezione al piede dei ritti.

Vmax VRd M P-4 M max M Rd

[kN] [kN] [KN*m]  [KN*m] _ [KN*m]

Longitudinale 214 2982 267 1730 3802
Trasversale 218 3881 264 1753 2068

Direzione

4.2 Valutazione ddlarisposta e verifiche di sicurezza

La risposta sismica del ponte isolato € stata valutata con
analisi time-history in campo lineare condotte su un modello
3D ad elementi finiti della struttura -definito in ambiente
SAP2000- mediante impiego della tecnica di integrazione
frontale delle equazioni del moto. In particolare con riferimen-
to allamodellazione si € considerato un comportamento visco-
elastico lineare equivalente per il sistema d’isolamento ed ela
stico lineare sia per la sottostruttura (ritti di spalle e pile) che
per la sovrastruttura (travi e soletta d’ impalcato). In generae
una struttura da ponte dotata di un sistema di isolamento pud
essere schematizzata come un sistema composto, costituito da
una sottostruttura primaria soggetta ale azioni esterne, ossia i
ritti delle pile e delle spalle, e da una sottostruttura secondaria,
ossial’impalcato collegato alla sottostruttura mediante i dispo-
sitivi di appoggio elastomerici. Di conseguenza, la caratteriz-
zazione delle matrici delle masse, delle rigidezze e degli
smorzamenti dell’intero sistema isolato puo essere effettuata
valutando, da una parte, le caratteristiche dei singoli sottosi-
stemi e considerando, dall’atra, gli effetti dovuti a loro ac-
coppiamento. Nel caso specifico del ponte in esame, s puo
considerare che la sottostruttura secondaria, ovvero |'intero
impalcato, si comporti come un sistema rigido appoggiato sui
dispositivi di isolamento disposti in testa ai ritti di spalle e pi-
le. Pertanto € possibile definire la matrice di smorzamento
dell’intero sistema considerando che, rispetto alle singole di-
rezioni principali, si comporti come uno schema a due
soli gradi di liberta. E quindi possibile definire la matrice degli
smorzamenti inserendo esplicitamente nel modello opportuni
dispositivi di smorzamento viscoso disposti siatra la testa dei
ritti e I’'impalcato (smorzamento mutuo tra sistema primario e
secondario) che tra la testa dei ritti ed un riferimento fisso
(smorzamanto del solo sistema primario) e definendone poi le
rispettive costanti Cis, € Cpijwspaia (Fi9.10). Nell’ipotesi poi che
I"impalcato si comporti nelle singole direzioni principali come
un sistema SDOF, noto il rapporto di smorzamento dell’intero
sistema di isolamento &, (pari a 10%), € possibile determina-
rele costanti di smorzamento ¢y, del singolo dispositivo a par-
tire dalla seguente relazione:

_ ZEiso 4 KisoEMimp

n

Ciso an

iso
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Figura 9 — Schema strutturale con dispositivi di smorzamento.

dove Miny, € Kig, rappresentano rispettivamente la massa totale
dell’impalcato e larigidezza equivalente del sistemadi isola-
mento gia definita in precedenza. Analogamente € possibile
definire le costanti di smorzamento del sistema primario (ritti
di spalle e pile):

Cpila/spalla =2¢ \/kpila/spalla M pila/spalla (18)

incui £eil rapporto di smorzamento degli elementi della sot-
tostruttura scelto convenzionamente pari a 5%, mentre
Koilavspalla € Mpilasspalia FAPPresentano rispettivamente la massa e
larigidezza laterale del singolo ritto nella direzione considera-
ta. Si precisa che per la definizione della massa afferente al
singolo ritto ci s é riferiti a meta della sua massa piu
un’ aliquota dovuta a peso dell’impalcato valutata per area di
influenza. Le costanti di smorzamento definite per la sotto-
struttura sono compl essivamente quattro, due per ogni tipolo-
giadi ritto (spala o pila) a seconda della direzione di solleci-
tazione considerata (Tab. 7).

Tabella 7 — Valori delle costanti di smorzamento.

L Ciso Copalla Cpila
Direzione [KNE/m] [KNE/m] [KNE/m]
Longitudinale 45.0 359.9 372.8
Trasversale 45.0 2014 208.7

La valutazione della sicurezza del ponte nella configura
zione di progetto € stata condotta a partire dai risultati ottenuti
dalle analis time-history effettuate sul modello meccanico
cosi definito effettuando le opportune verifiche di sicurezza
sia per i dispositivi di isolamento che per le membrature della
sottostruttura. In particolare I’ azione sismica € stata caratteriz-
zata mediante n. 7 segnali accelerometrici registrati relativi a
terremoti storici significativi scalati ad un valore della PGA
pari a vaore di progetto per lo stato limite SLC (0.176g) co-
me indicato dalle NTC2008 per il sito in esame (Fig.10). Detti
segnali sono stati selezionati in accordo con le indicazioni del-
la normativa vigente che prevede la possibilita di impiego di
input accelerometrici a condizione che presentino ordinate
spettrali nel campo dei periodi di interesse paragonabili a quel
le di progetto e che siano rappresentativi della sismicitade sito.
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Input Dir. Data Ora Tr[g PGA[m/S]

Bevagna E-W  14/10/1997 15.23.00 40.18 0.34589
Korinthos E-W  25/02/1981 023551 28.61 1.17650
Lauria E-W  23/11/1980 183452 19.58 0.15463

Northridge N-S 17/01/1994 12.31.00 30.00 1.67890
SanFernando  N-S  09/02/1971 06.00.00 29.74 2.49873

Tehran E-W 20/06/1990 21.00.08 991  0.28661
Tercan N-S 13/03/1992 17.1840 21.87 0.28587
50 - —— NTC 2008 SLC
' — Lauria
N ----Korinthos
40 & —— Northridge
— - Teheran
3,0 A —-- San Fernando
é — — Tercan
E 2.0 {4 - - *Bevagna
©
)
1,0
0,0 : - :
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0

Periodo [s]

Figura 10 — Caratteristiche e pettri dei segnali accelerometrici impiegati.

In particolare con riferimento ai dispositivi di isolamento la
verifica di sicurezza € stata condotta controllando che la do-
manda in termini di spostamento sia minore della massima
capacitadei dispositivi (4 pari @a21cm). Sono stati atal fine
considerati gli effetti dell’azione sismica definita a partire dai
singoli segnali accelerometrici impiegati nelle due direzioni
principali ed opportunamente combinati (azione sismica pre-
vaentein unadirezione principale pit il 30% dell’ azione nella
direzione ortogonale). | risultati ottenuti con riferimento ala
risposta dei dispositivi elastomerici posti in sommita ai ritti
delle spalle e delle pile in direzione trasversale, sono riportati
nella seguente Figura 11. Le verifiche risultano soddisfatte in
tutti i casi ed evidenziano come la capacita di smorzamento
degli isolatori permetta di evitare il ricorso al’impiego di di-
spositivi aggiuntivi di dissipazione energetica. Successiva
mente sono state condotte le verifiche di sicurezza a presso-
flessione e taglio per le sezioni di base dei ritti della sottostrut-
tura valutando le sollecitazioni sia massime che medie ottenu-
te dall’analis time-history. Con particolare riferimento alla
sollecitazione di presso-flessione deviata si riportano in Figura
12 le superfici di interazione N-M,-M, in corrispondenza del
piano di equazione N = cost per le sezioni di base del ritto piu
esterno rispettivamente della pila e della spalla. | punti di veri-
ficas riferiscono alamediadei valori massimi delle caratteri-
stiche della sollecitazione ottenute dalle risposte relative ai
singoli segnali e per le combinazioni di carico gia definite in
precedenza. Anche in questo caso le verifiche risultano soddi-
sfatte in tutti i casi ed evidenziano come I’intervento di isola
mento sismico progettato, grazie all’ el evata deformabilita con-
ferita dl’intero sistema strutturale, sia effettivamente in grado
di abbattere significativamente le sollecitazioni, consentendo
agli elementi della sottostruttura di resistere in campo elastico
ale nuove azioni sismiche di progetto allo SLC definite per il
Sito in esame.
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5. CONCLUSIONI

Il presente lavoro riguarda I’impiego di una procedura di
“retrofit” sismico applicataa caso di un ponte stradalein cap
a travata, attuamente in esercizio sulla strada statde SS7
quater “Domitiand” in Campania.

Tale procedura s basa su tre differenti fasi di indagine che
riguardano nello specifico: a) la valutazione della vulnerabili-
ta sismica del ponte nella configurazione esistente; b) la pro-
gettazione di un intervento di adeguamento sismico di tipo
innovativo, basato sulla tecnica dell’isolamento dell’impal-
cato; c) la valutazione dei livelli di sicurezza ottenuti a valle
dell’intervento di retrofit progettato.

In particolare con riferimento ala prima fase, dopo aver
definito la geometria e le caratteristiche meccaniche della
struttura sulla base degli elaborati di progetto originari, sono
state condotte analisi di vulnerabilita per valutare i livelli di
sicurezza del ponte nei confronti delle azioni sismiche previ-
ste dalle attuali NTC-2008. A tal fine & stata impiegata
un’ opportuna procedura statica non lineare basata sul Metodo
dello Spettro di Capacita e degli Spettri Inelastici che ha con-
sentito di determinare |’ entita dell’ accelerazione a piede per
cui la “domanda’ del terremoto incontra la “capacita’ della
struttura per i differenti stati limite. Sono stati conseguente-
mente definiti i valori dell’indice di rischio, alcuni dei quali
sono risultati minori dell’ unita e quindi rappresentativi di una
situazione di inadeguata resistenza laterale e capacita di spo-
stamento globale della struttura per effetto delle nuove azioni
sismiche di normativa. Di conseguenza la seconda fase del
lavoro hariguardato la progettazione di un intervento di ade-
guamento del ponte mediante una strategia di protezione anti-
sismica di tipo innovativo basata sull’isolamento sismico
dell’impalcato con dispositivi elastomerici HDRB. In partico-
lare detta fase di progettazione del sistema di isolamento e
stata condotta mediante impiego del criterio di gerarchiadelle
resistenze e di un approccio agli spostamenti del tipo Direct
Displacement Based Design (DDBD). Infine, il livello di si-
curezza nei confronti delle azioni sismiche raggiunto dalla
struttura a seguito dell’intervento di retrofit sismico, € stato
valutato -in accordo con le NTC2008- mediante impiego
dell’analisi dinamica time-history con integrazione diretta
delle equazioni del moto, definendo opportunamente la ma-
trice di smorzamento del sistema ed impiegando un gruppo di
segnali accelerometrici storici significativi.

| risultati ottenuti hanno evidenziato I’ efficacia dell’ inter-
vento di retrofit progettato. Esso determina una riduzione si-
gnificativa delle sollecitazioni nelle membrature della sotto-
struttura che, a valle dell’intervento proposto, sono in condi-
zione di sopportare in campo elastico le azioni indotte dal
sisma di progetto. Infine, la capacita di smorzamento del si-
stema di isolamento progettato evita il ricorso all’impiego di
dispositivi supplementari di dissipazione energetica
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SOMMARIO

Costruire oggi vuol dire affrontare problemi complessi, dove i soggetti interessati sono tanti, e con competenze ed interessi diversi.
Esiste il progetto, e quindi il progettista, esiste il costruttore, ci sono i fornitori, ed il costruito viene (o meno) apprezzato dal
committente, che in origine aveva definito le esigenze.

In questo percorso semplificato troviamo committenti che selezionano al ribasso in fase iniziale, ma esigenti alla fine, al fianco di
fornitori normalmente preparati e temprati dalle regole imposte dal mercato. Il costruttore invece, accade sempre piu spesso che sia
improvvisato, o succede sovente che si avvalga di maestranze poco preparate; il progettista, nella sua veste piu ampia, di chi segue i
lavori fino al loro compimento finale, a volte latita. Se ci concentriamo sulle opere in c.a., troviamo sul mercato ottimi prodotti
(acciai, aggregati, cementi, additivi) , e tanti fornitori in grado di rispondere alle esigenze progettuali. I progettisti, invece, sono
soggetti strani: magari sono preparatissimi nelle analisi strutturali, indagano con perizia e competenza i comportamenti non lineari
delle strutture, ma a contatto con 1'impresa, perdono di efficacia propositiva, si adagiano, affidano alle capacita e alle competenze che
purtroppo non ci sono piu, ¢ dimenticano le cose pit semplici. In primis perché vanno poco in cantiere, ed il piu delle volte non
sanno nemmeno che cosa ci vanno a fare. In secondo luogo, hanno perso di efficacia nei confronti dell'impresa: non insegnano
all'impresa come deve costruire, perché i progettista non sanno piu come si costruisce, distolti dall'esigenza del calcolo, e di altre
incombenze amministrative/burocratiche che li hanno allontanati dal mondo reale. Chiedono all'impresa come ha deciso di fare. Non
bastasse questo, i rapporti economici che regolano il mondo delle costruzioni, fanno si che le scelte dell'impresa siano preferite dal
committente, perché cosi pensa di risparmiare, salvo poi rivalersi sulla mancata professionalita del progettista-direttore dei lavori che
non lo ha messo in guardia e non ha vigilato quanto avrebbe dovuto.

Nella speranza di poter ricollocare la figura del tecnico al ruolo che gli spetta (ma per meriti, non per blasone), cercheremo di
presentare degli esempi di mala-esecuzione di opere in c.a., allo scopo di illustrare come, ancor oggi che abbiamo superato la soglia
del terzo millennio, l'anello debole della catena del prodotto-opera edile, risulta essere il garante tecnico, il progettista-direttore dei
lavori, mentre invece il prodotto calcestruzzo ha raggiunto valori di qualita e di stabilita nelle performances, che lo rendono piu che
idoneo per la maggior parte delle costruzioni. Forse, arrivati a questo punto, sarebbe il caso di investire non su nuovi prodotti, ma su
nuovi progettisti, ritornare ad educarli al cantiere, ai prodotti esistenti, alle corrette procedure. Altro settore importante ¢ quello delle
regole che governano il gioco: serve una maggiore chiarezza e certezza di cosa si intende per "realizzato a regola d'arte", che a sua
volta & figlio di "progettato con scrupolo e diligenza". Conoscere questi confini vuol dire, per i tecnici, guadagnarsi il pane
progettando piuttosto che assistendo l'evoluzione di contenziosi; per i costruttori, significa diminuire drasticamente il margine di
rischio; per i committenti significa avere maggiori certezze (ma spesso reale cognizione) di cid che si devono/possono aspettare. In
ogni caso si arriverebbe ad una selezione naturale, per cui chi opera secondo le regole rischia drasticamente meno, con vantaggi per
tutti. Non possiamo pensare che questa rivoluzione sia ad esclusivo carico dei progettisti: delegando il loro know-how alle aziende
hanno perso potere, anche economico, ed ora non sono piu nelle condizioni di ridurre gli incarichi per seguire meglio i lavori, anzi la
tendenza ¢ opposta. Esiste la possibilita che il tecnico-professionista sia destinato a scomparire, assorbito dall'azienda, che a questo
punto se lo forma e lo rende ingranaggio della propria struttura produttiva, ma si tratta di comprendere se questa prospettiva condurra
ad un sistema migliore.

E’ nostra convinzione che le costruzioni di maggior rilievo siano opera di geni assoluti, che per primi hanno avuto il coraggio di
approfondire nuovi argomenti ed affrontare nuove sfide, ma lasciare queste capacita appannaggio di pochi soggetti, magari funzionali
ad una singola azienda, paga nel breve termine, ma non fa crescere la societa, non diffonde la conoscenza, non moltiplica le
opportunita.
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Crediamo che trovare le forme per far crescere il mondo dei progettisti autonomi sia il miglior investimento anche per i costruttori e
per le aziende produttrici.

SUMMARY

Building today means affront complex problems, where the stakeholders are many, as well as skills and interests. There is a project,
and there are designer, builder, suppliers, and the constructed building is (or not ) appreciated by the developer that originally
defined the requirements.

In this way we find customers who select the maximum discount at an early stage, but demanding at the end; The manufacturer
however, is more and more improvised, or happens frequently makes use of unprepared workers, the designer, sometimes latita. If we
focus on the concrete works, we find excellent products on the market (steel, aggregates, cements, additives), and many suppliers
able to meet the design requirements. The designers, however, are strange people: maybe they are highly trained in structural
analysis, with skill and competence to investigate the nonlinear behavior of structures, but in contact with the construction
companies, become less effective, they rely on the skills and competences unfortunately there are no more, and they forget the
simplest things. First they go into a construction site, and most times not even know what we are doing. Secondly, they have lost
effectiveness against the construction companies: they does not teach the construction companies how to build, because the
designers do not know how you build it, distracted by the need of calculation, and other administrative tasks.

Hoping to reinstate the designer on the rightful place (but based on merits, not to blazon), we will present examples of bad-
performing concrete works, in order to illustrate how, still today, at the threshold of the third millennium, the weakest link of the
product-building work, appears to be the engineer. Perhaps, at this point, we should not invest in new products, but on new designers,
to bring them back to the construction site, to teach them the existing products and the correct procedures.

Is our conviction that the most important buildings are the work of absolute geniuses, who first had the courage to develop new
topics and new challenges, but these skills seem the preserve of a few individuals, possibly facilitating a single company. This policy
pays the short term, but does not allow to grow the world of technicians, it don't spread the knowledge, it don't multiply the
opportunities.

We believe that finding ways to grow the world of independent designers is the best investment for manufacturers and for builders.

1. PREMESSA possiamo immaginare.

La gran parte degli esempi che riporteremo riguarda
interrati e pavimentazioni industriali. In ambedue i casi
abbiamo a che fare con un utilizzo consistente di calcestruzzo
a vista; gli interrati, in particolare, soffrono delle patologie
legate alla presenza dell’acqua, mentre le pavimentazioni
industriali in quanto elementi “estesi” risultano pericolose: per
loro natura offrono ampia superficie per valutarne Ila
difettosita, le manchevolezze fisiologiche sono mal tollerate
dalla committenza, ed i ripristini sono particolarmente onerosi,
e spesso lasciano “cicatrici” che determinano un minus valore
da risarcire.

2. Esempio 1 - La qualita sconosciuta del
calcestruzzo fornito Vs qualita del calcestruzzo in
opera

Nel caso illustrato la qualita del calcestruzzo ¢ stata
valutata soltanto a posteriori, evidenziando i segni precisi di Figura 1 Calcestruzzo posato in operata senza compattazione
una maldestra posa in opera. | scarsi valori di resistenza
misurati hanno allarmato la committenza, che era anche il
realizzatore, al punto da mettere in discussione il sistema
qualita del fornitore di calcestruzzo e tutte le forniture di un
ampio arco temporale, ipotizzando una malafede nelle
indicazioni di fornitura, con tutte le conseguenze penali che
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Figura 2 Evidenza della scadente posa in opera

Di fatto, in tutto il complesso residenziale, non ¢ stato
prelevato nemmeno un provino (!) di calcestruzzo, pertanto
non ¢ possibile attribuire al fornitore il problema degli scarsi
risultati finali. Viceversa, la mancata compattazione, visibile e
misurabile dal peso specifico apparente delle carote (non ¢
stata effettuata una analisi dei vuoti), depone a favore di una
completa responsabilita da parte di chi ha curato la posa in
opera, ¢ di chi non ha effettuato i controlli di legge, utilissimi
in questo caso anche per redimere contenzioni di origine
commerciale, oltre che tecnica.

3. Esempio 2 - La qualita del calcestruzzo fornito
Vs qualita del calcestruzzo in opera

1l caso di studio ora affrontato illustra come una corretta
gestione delle prove in cantiere possa (ma non ¢ sufficiente)
redimere situazioni di incertezza.

Oggetto di intervento era la realizzazione di una
pavimentazione industriale. In fase di fornitura sono stati
effettuati i prelievi di calcestruzzo a bocca di betoniera. Non
era presente il direttore dei lavori, quindi il fornitore ha agito
sua sponte, facendosi controfirmare i provini.

Figura 3 Provini contrassegnati (e gia portati a rottura, ma
apparentemente integri grazie alle fibre)

Anche in mancanza del soggetto preposto ad accettare il
calcestruzzo ed a verificarne la qualita, ¢ stato possibile
determinare che il calcestruzzo giunto in cantiere era
conforme ai patti contrattuali (ad esclusione di quanto

illustrato nel prossimo capitolo) e pertanto che non poteva
essere soggetto a contestazioni successive.

4. Esempio 3 - Le aggiunte incontrollate sul
calcestruzzo

Purtroppo, nel cantiere del precedente -capitolo, la
contestazione si ¢ spostata su un altro parametro commerciale,
non controllato, ovvero la lavorabilitd. Senza alcuna prova
oggettiva (cono di Abrams, nel caso), qualcuno ha deciso che
la lavorabilita era insufficiente ed ha quindi chiesto delle
aggiunte di additivo in cantiere (soltanto in alcune e limitate
occasioni). Al di la del fatto che I’aggiunta sia stata o meno la
causa dei problemi contestati successivamente, la scelta
tecnica di modificare il mix design in cantiere ¢ stata effettuata
senza riscontri oggettivi, e senza progettazione dell’intervento
correttivo, giusto o sbagliato che fosse.

Figura 4 Carote di calcestruzzo estratte da una pavimentazione
ammalorata

Figura 5 Dettaglio di una carota. Gli aggregati piu grossi sono
nella parte inferiore indicando un principio di segregazione dettato
dall’eccessiva fluidita locale

5. Esempio 4 - La mancata progettazione delle
opere — il caso delle pavimentazioni industriali
Impropriamente utilizziamo il seguente esempio per
illustrare la mancata progettazione.
La pavimentazione in oggetto ¢ stata progettata secondo
quelle che erano le consuetudini dell’epoca.
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11 problema ¢ sorto quando 1’utilizzatore ha effettuato uno
stoccaggio eccessivo (dell’ordine di 2,5-3 volte il valore
normale di dimensionamento di una pavimentazione
industriale).

Figura 6 Stoccaggio anomalo (carico eccessivo) all’interno di un
capannone industriale

001140137

Figura 7 Diagramma con i cedimenti differenziali misurati a
dopo aver rimosso il carico eccessivo
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Figura 8 Conseguenze sulle strutture del cedimento dell intero
sistema terreno-struttura

Al di 1a del tema su chi ha autorizzato uno stoccaggio
equivalente a quello previsto per una banchina portuale, il
problema coinvolge una miriade di capannoni industriali
realizzati senza una destinazione precisa, ma per locarli ad
altre aziende. Non sapendo prima quali saranno i carichi di
esercizio si possono solo fare “ragionevoli previsioni”. Nel
caso di specie, la ragionevole previsione ¢ stata disattesa dagli
utilizzatori, ma, estendendo il problema, la pavimentazione
industriale soffre il fatto di non essere progettata. Uscendo dal
caso illustrato, le pavimentazioni industriali sono state definite
la cenerentola delle costruzioni, perché legate a consuetudini
realizzative piuttosto che a calcoli espliciti. Quand’anche fosse
vero avremmo dovuto imparare qualcosa dalle consuetudini,
ed invece il minimo costo, legato al minimo sforzo, ha quasi
sempre portato al minimo risultato.

6. Esempio 5 -1l concetto di regola dell’arte per le
opere in calcestruzzo: ’esempio delle pavimentazioni
industriali ovvero UNI 11146 Vs richieste cliente

Il termine regole dell’arte definisce un livello medio
(medio-alto) atteso nell’esecuzione di un’opera. Quando ¢
disponibile una norma, tale livello coincide con il
soddisfacimento dei requisiti previsti.

Per le pavimentazioni industriali la norma esiste, ma si
scontra con i desiderata dei committenti. Per la norma, che
ricordiamo, ¢ scritta prevalentemente da tecnici e realizzatori,
pertanto potenzialmente “tollerante”, la pavimentazione ¢ un
elemento tecnico, la cui qualita ¢ esprimibile a livello
statistico, tollerando piccole percentuali di superficie di minor
qualita; il risultato estetico non ¢ fattore determinante.

Per I'utilizzatore finale, che non coincide necessariamente



con il committente della progettazione, della realizzazione e
delle forniture, la pavimentazione industriale ¢ un elemento
qualitativamente confrontabile con le pareti ed il soffitto; un
singolo difetto su migliaia di metri quadrati di superficie ¢
comunque un difetto non tollerabile: per semplificare, se tu
non accetti una percentuale di banconote non valide nel
pagamento dei lavori, perché dovrei accettare una percentuale
di pavimentazione mal riuscita? Il discorso apparentemente
non fa una piega, ma nei lavori, come nei nostri calcoli, la
perfezione ¢ un’utopia, oppure ¢ raggiungibile con costi fuori
mercato, pertanto ci si accontenta di un’ottima
approssimazione del risultato. Il problema piu grande ¢
evidenziare questo nei rapporti contrattuali e farlo digerire ai
clienti, oppure, avere esplicite indicazioni sui risultati che si
dovranno ottenere, ¢ quantificare quanto questo plusvalore
incida, in modo da far comprendere quanto sforzi siano
necessari per raggiungere un risultato migliore (e quindi a
quale prezzo ¢ poi possibile pretendere una qualita superiore).
In assenza di tali precisazioni contrattuali, la pretesa sara
sempre di avere il massimo dalla pavimentazione, e qualsiasi
intervento risolutivo, che lasci un cicatrice, quale i travetti in
resina, ad esempio, sara mal tollerato da chi ci contesta il
lavoro.

7. Conclusioni

Dai pochi esempi illustrati, ma dalla notevole esperienza
maturata in cantiere e nella gestione di contenziosi, abbiamo
notato che negli ultimi anni i produttori di calcestruzzo sono
stati in grado di fornire la qualita richiesta. I sistemi di
controllo implementati in stabilimento, se di per s¢ non sono
garanzia di qualita del prodotto finito, sono utilizzati per
controllare i processi, ma i risultati che misuriamo sono nella
stragrande maggioranza sempre in linea con le attese.

Quello che succede in cantiere ¢ un’altra cosa. Il
calcestruzzo viene usato male: si ordina una classe di
consistenza inferiore per pagarlo meno, ma poi si aggiunge
acqua per poterlo pompare e lavorare meglio; non si fanno i
controlli in ingresso, non si controlla lo slump soprattutto, e
non si vibra o non si compatta bene il calcestruzzo. Quando si
utilizza un calcestruzzo autocompattante, la motivazione, a

volte, ¢ la presenza di maestranze che non sanno curare bene
la posa in opera(!). Sarebbe molto piu utile insegnare a
maestranze impreparate come si posa in opera correttamente il
calcestruzzo, piuttosto che lasciarle nell’ignoranza e dandogli
un prodotto non necessario.

I costi dell’impresa portano ai risultati che abbiamo
illustrato, ma i costi di progettazione e di direzione dei lavori,
non adeguatamente riconosciuti, portano ad un impoverimento
della professione: si va in cantiere, ma ci si sta poco; non si
portano i giovani tecnici per imparare, ¢ quindi quando ci
vanno sono sprovveduti. D’altra parte 1’Universita non forma
questi profili professionali, ma cerca di esprimere eccellenze,
e per questo si concentra su nicchie specialistiche che pochi
fortunati riescono a valorizzare nel lavoro.

Come possiamo pensare di utilizzare i calcestruzzi di
ultima generazione con le imprese appena descritte, ¢ con
tecnici poco motivati a progettare e ad infondere qualita sul
progetto? Oggi I’unica motivazione per la qualita progettuale &
legata alla limitazione del danno legato ad un possibile
contenzioso. Occorre ripartire dalle origini, ri-formare i tecnici
per renderli in grado di istruire le maestranze in cantiere.
Occorre rivedere la politica dei prezzi per le prestazioni
professionali, altrimenti quanto detto non varra nulla. Occorre
riformulare dei capitolati tecnici-prestazioniali, sia per i
tecnici che per le imprese, in modo da limitare il ricorso al
contenzioso che sta assumendo proporzioni eccessive, legato
soprattutto a richieste implicite, mentre dovremmo
confrontarci soltanto su cid che ¢ esplicitamente dichiarato. La
qualita si piu fornire introducendo un numero maggiore o
meglio dettagliato di prestazioni, oppure esplicitando livelli di
risultato finale migliori ( con le relative modalita di misura)
sui contratti. L’alternativa ¢ accettare che alla fine qualcuno
misuri la nostra prestazione sulla base di risultati ottenuti da
altri.

Crediamo che il migliore investimento che i produttori di
calcestruzzo in Italia possono fare, in questo momento non
siano i nuovi prodotti, che pochissimi riusciranno ad utilizzare
e valorizzare, ma la formazione per ritornare ad avere imprese
e tecnici all’altezza della loro capacita produttiva.
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LA TORRE PENDENTE DI PISA 10 ANNI DOPO IL COMPLETAMENTO DEI LAVORI
DI STABILIZZAZIONE

Raffaello Bartelletti', Luca Sanpaolesi', Nunziante Squeglia’

U'Universita di Pisa

SOMMARIO

Con la presente memoria si riferisce sugli eventi che hanno interessato la Torre nel decennio trascorso dalla fine dei lavori di
stabilizzazione e in particolare sull'andamento della pendenza e dei cedimenti, per concludere con i risultati degli studi piu aggiornati

di proiezione dei movimenti della Torre nel futuro.

Nella esposizione si tratteggiano anche gli indispensabili collegamenti con la storia della Torre e degli interventi effettuati fino al

2002.

SUMMARY

The paper illustrates the events occurred to the Tower during the ten years after completion of the restoration works, in particular
regarding the inclination and the settlements, and includes also the results of the most recent studies on the assessment of the future

movements of the Tower.

The paper includes also a brief historical apercu of the Tower and of the interventions carried out To the year 2002.

1. GENERALITA'

I lavori essenziali per la stabilizzazione della Torre
vennero eseguiti negli anni 1995 — 2001 con la progettazione e
la guida del “Comitato Internazionale per la salvaguardia della
Torre di Pisa”, scioltosi nel dicembre 2001 al termine dei
lavori stessi.

Questi riguardavano due aspetti: quello strutturale, volto al
rinforzo e consolidamento della muratura del monumento;
quello  geotecnico volto a ridurre, mediante la
sottoescavazione, la pendenza della Torre di circa mezzo
grado, rispetto ai circa cinque ¢ mezzo che aveva prima dei
lavori, al fine di aumentarne la sicurezza nei confronti della
“leaning instability”.

Nel 2002 fu nominato un Gruppo di Sorveglianza
composto da uno storico dell'arte, Salvatore Settis, un esperto
di geotecnica, Carlo Viggiani, e uno strutturista, Luca
Sanpaolesi, incaricato di esaminare 1 risultati del
monitoraggio,  predisporre  relazioni  periodiche  sul
comportamento della Torre e sull'evoluzione delle sue
condizioni di stabilita, assistere le Autorita preposte alla
salvaguardia della Torre per quanto concerne la manutenzione
e l'aggiornamento del sistema di monitoraggio, la
programmazione di eventuali accertamenti diagnostici ed altri

Inclinazione [°]
1272 -1278 Seconda fase di costruzione
1360 Cella campanaria

p 1173 -1178 Prima fase di castruzione

1385 Affresco di Antonio Veneziana

1550 Vita di Amolfo (G, Vasari)

interventi che avrebbero potuto rendersi necessari nel tempo
per il mantenimento della sicurezza della Torre e della
manutenzione delle attrezzature di presidio utilizzate durante i
lavori e conservate presso I'Opera della Primaziale Pisana.

11 Gruppo di Sorveglianza si ¢ avvalso in particolare, nello
svolgimento dei propri compiti, della collaborazione di
Raffaello Bartelletti, strutturista, e di Nunziante Squeglia,
geotecnico, che avevano entrambi gia collaborato con il
Comitato Internazionale nel corso dei lavori sulla Torre.

Dal Maggio 2002 il Gruppo di Sorveglianza ha
costantemente riferito alle Autorita sulla attivita svolta,
emettendo, fino al Marzo 2010, otto relazioni.

Con riferimento a questa attivita si intendono qui illustrare
lo stato del monumento, in particolare l'andamento della
pendenza e dei cedimenti, nonché gli altri aspetti manifestatisi
in questi dieci anni dalla fine dei lavori, per concludere con i
risultati degli studi piu aggiornati di proiezione dei movimenti
della Torre nei prossimi decenni.

Nella trattazione dei vari argomenti, per una migliore
comprensione di quanto descritto, si sono tratteggiati i
necessari collegamenti con la storia della Torre e dei lavori
effettuati per la sua stabilizzazione.

]
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Figura I- L'intera storia dell'inclinazione
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2. EVOLUZIONE DEI MOVIMENTI DELLA TORRE

La Torre fu fondata il 6 Agosto 1173: inizialmente si
inclind verso Nord, fino a raggiungere nel 1272, quando la
costruzione venne ripresa da Giovanni di Simone, dopo la
prima lunga interruzione della costruzione, una pendenza di
0,2°. Nel 1278, quando venne raggiunta la settima cornice,
I’inclinazione era pari a circa 0,6° verso Sud. Nel 1360,
quando Tommaso di Andrea Pisano costrui la cella
campanaria, dopo i circa 90 anni della seconda interruzione, la
pendenza era aumentata fino ad 1,6°.

Pochi anni dopo (1385) si potrebbe desumere una
pendenza di circa 3,7° dall’immagine della Torre sullo sfondo
dei funerali di San Ranieri nell’affresco di Antonio Veneziano,
tornato finalmente da circa un anno al suo posto sul muro
meridionale del Camposanto, dopo il tremendo incendio per
causa bellica del 1944.

Altra indicazione della pendenza ¢ quella del 1817 dai
rilievi eseguiti dagli architetti inglesi Cresy e Taylor che
forniscono un valore di circa 5°.

La maggior parte dell’incremento di inclinazione
verificatosi fra il 1817 ed i nostri giorni ¢ stata provocata dallo
scavo per realizzare il cosiddetto "Catino", effettuato nel 1838
dall’ Architetto Alessandro Gherardesca.

La storia dell’inclinazione (Fig. 1) mostra in modo molto
evidente come la sua causa non sia da ricercare in
un’incipiente rottura dei terreni di fondazione, ma piuttosto
nella loro deformabilita; si era infatti in presenza di un
fenomeno di instabilita dell’equilibrio (leaning instability).

A partire dal 1911 I’inclinazione della Torre comincio ad
essere determinata con regolarita a mezzo di misure
geodetiche, affiancate successivamente da misure con
inclinometri a pendolo e livellazioni di precisione.

Nel 1935 si verifico un brusco aumento della pendenza a
seguito dei lavori di impermeabilizzazione del masso fondale
della Torre e del Catino. Nei 50 anni precedenti l'inizio dei
lavori di consolidamento, la pendenza della Torre aumenta di
circa 240, con una velocita di rotazione in preoccupante
accelerazione da 3”/anno a 6”/anno, fino a raggiungere nel
Maggio 1993, quando si iniziano a disporre sulla Torre i primi
contrappesi provvisori, una pendenza di circa 5°30°.

200

Passando ora ad esaminare gli eventi recenti, nel grafico di
figura 2 sono riportate le rotazioni della fondazione della
Torre nei piani ortogonali Ovest-Est ¢ Nord-Sud a partire dal
Maggio 1993 fino alla meta del 2010. E’ da tener presente che
le ordinate del diagramma Ovest-Est sono ingrandite di circa
10 volte rispetto a quelle Nord-Sud.

Sui diagramma si possono riconoscere i seguenti punti
salienti:

- all’inizio ’applicazione dei contrappesi di piombo (600 t)
protrattasi dal maggio 1993 al gennaio 1994 comporta, nel
piano Nord-Sud, un raddrizzamento della Torre di circa 50,
dei quali poco piu della meta si esplica durante la posa dei
piombi, mentre la rimanente parte della rotazione si protrae
fino al Settembre 1994; nel piano Ovest-Est, l'intervento
comporta una rotazione verso Est di pochi secondi d'arco che
si arresta al termine dell’applicazione dei contrappesi;

- nella seconda meta del 1995, per effetto di operazioni di
congelamento e scavo del terreno sotto il Catino si verifica un
brusco aumento della pendenza, in particolare verso Est, con
una rotazione di circa 457, a fronte del quale furono applicati
ulteriori contrappesi fino a raggiungere circa 1000 t di carico
totale, con baricentro spostato verso Ovest;

- la sottoescavazione comprende una fase preliminare dal
Febbraio al Maggio 1999 ed una definitiva dal Gennaio 2000
al Gennaio 2001; queste fasi si rilevano nettamente dai
diagrammi dando luogo, nel piano Nord-Sud al graduale
costante raddrizzamento della Torre fino al programmato
angolo di 1800 (la piccola sosta intorno ai 900” consegue alla
pausa di ferragosto nella sottoescavazione);

- nel piano Ovest-Est la Torre non mostra apprezzabili
rotazioni grazie alla possibilita data dalla sottoescavazione di
compensare le eventuali tendenze indesiderate;

- terminata la sottoescavazione, la Torre prosegue a
raddrizzarsi con modestissima velocita di rotazione fino
all'Aprile 2002, quando, raggiunti circa 1830" di riduzione
della pendenza, la velocita di rotazione presenta un repentino
aumento per effetto dell'operazione di stabilizzazione della
falda (Fig. 2); nel giro di circa un mese la pendenza si riduce
di 40" dopodiché la velocita di rotazione torna gradatamente a
ridursi fino al Settembre 2003.
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Figura 2 — Rotazioni della fondazione della Torre misurate con livellazione interna nel piano
Ovest-Est (grafico superiore) ed in quello Nord-Sud (grafico inferiore)
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Da questo momento si puo dire che i lavori per il
consolidamento della Torre sono terminati ed ha inizio una
fase di assestamento che fino ad oggi, come mostra
chiaramente il diagramma riportato in figura 3, ha comportato
un lentissimo, ma sicuro movimento di rotazione verso Nord,
cio¢ in contropendenza, con velocitd media grossolanamente
costante di circa 6"/anno, praticamente la stessa, ma di segno
opposto, che presentava prima dell'inizio dei lavori. La
rotazione totale raggiunta nel 2010 ¢ stata di circa - 1960"
rispetto alla pendenza che la Torre aveva all’inizio dei lavori,

superando cosi di quasi il 10% l'obiettivo prefissato; anche nel
piano Ovest-Est la Torre, dopo il completamento del sistema
di drenaggio della falda, sta ruotando verso Ovest con
movimento lentissimo, ma che tende a recuperare almeno in
parte la rotazione verso Est del 1995.

Nella figura 4 sono riportati i cedimenti verticali dei bordi
Nord e Sud e del centro della fondazione a partire dall'inizio
della sottoescavazione; l'abbassamento del centro & stato di
circa 7 cm al termine della sottoescavazione e da allora
procede con una media di circa 1,5 mm/anno.
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Figura 3 — Rotazioni misurate mediante livellazione interna nel piano Nord-Sud
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Figura 4 — Cedimenti dei punti della fondazione della Torre: St, bordo Sud,; Ct, centro; Nt, bordo Nord.

3. MOVIMENTI DEL CATINO

Per fronteggiare il problema delle sollecitazioni indotte nel
Catino dai movimenti della Torre durante la sottoescavazione,
il Comitato Internazionale, oltre a predisporre in concreto le
attrezzature per un’estrazione controllata del terreno anche
sotto il Catino nelle zone ad Est ed Ovest della Torre -
estrazione che peraltro non fu poi necessario utilizzare -
ritenne di rinforzare ’elemento strutturale del Catino che
appariva piu debole e che avrebbe potuto lesionarsi e cio¢ il
muro perimetrale di mattoni realizzato nel 1836 dal
Gherardesca.

La soluzione adottata per il rinforzo, risultata pienamente
efficace, fu quella di costruire una trave anulare di cemento

armato in sommitda del muro, ribassato per [’altezza
corrispondente (Fig. 5), validamente connessa con il muro
sottostante ¢ con la platea di fondo mediante cuciture
realizzate con barre inclinate nei due sensi; la costruzione fu
realizzata dal Marzo al Giugno 2000.

Dopo che si era rivelata, nel 1995, la presenza di monconi
di tubo residuati dai lavori del 1935, che in qualche modo
connettevano la fondazione della Torre con la platea di fondo
del Catino, il Comitato si trovo di fronte alla scelta tra la
eliminazione totale di detta connessione, ottenendo cosi la
completa indipendenza del Catino dalla Torre, ed il
miglioramento significativo della connessione stessa, cosi che
il Catino potesse venir a costituire quasi un ampliamento della
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superficie della fondazione della Torre; a seguito di
approfonditi esami ed analisi, questa seconda soluzione
prevalse.

Inoltre, dalle analisi tensionali condotte a suo tempo sulla
struttura della fondazione della Torre, era risultata 1'esigenza
di realizzare una “cerchiatura” della fondazione stessa ed
infine occorreva comunque provvedere a ripristinare la
continuita del fondo del Catino, interrotta dalla presenza dei
cinque conci predisposti per la stabilizzazione provvisoria
della Torre con tiranti ancorati nelle sabbie profonde, poi non
attuata.

Sulla base delle suddette esigenze, ¢ stato progettato e
realizzato l’intervento sul Catino; esso ha comportato la
cucitura con barre inox da cemento armato della fondazione
della Torre (Fig. 5) con la nuova soletta precompressa di
fondo del Catino, avente anche la funzione di cerchiatura della
fondazione; I’insieme del fondo del Catino, del muro
perimetrale e della trave di coronamento, costituiscono una
sorta di sezione resistente ad L, sollecitata da momenti
flettenti positivi, che nascono dalla reazione del terreno sotto il
Catino, costretto dal collegamento effettuato a seguire col suo
bordo interno i successivi cedimenti verticali della fondazione
della Torre; le trazioni circonferenziali nella suola inferiore
sono fronteggiate dalla precompressione, ottenuta con 36
trefoli da 0,6 super, zincati, cerati e rivestiti da una guaina di
polietilene estruso a caldo sul trefolo, permanentemente
scorrevoli in una ulteriore guaina di polietilene; alle
compressioni nella parte superiore del muro resiste la nuova
trave anulare di cemento armato; il taglio nella parete,
conseguente alla variabilita della sezione lungo Ia
circonferenza, ¢ affidato alle barre inclinate di cucitura.

Gli interventi strutturali sul fondo del Catino sono stati
eseguiti da Febbraio a Giugno 2001, dopo il termine della
sottoescavazione definitiva; la nuova struttura non ha pertanto
risentito dei significativi movimenti della fondazione
verificatisi durante la sottoescavazione (Fig. 4).

Per controllare il comportamento del Catino, vengono
rilevati sistematicamente i cedimenti dei punti significativi

della sezione diametrale giacente sul piano di massima
pendenza della Torre, rispetto alla posizione che avevano alla
data del 2 Agosto 2002 - poco dopo l'intervento di
stabilizzazione della falda - assunta come riferimento iniziale.
Alcune delle misure rilevate sono riportate nella figura 6;
collegando i valori relativi ad una stessa data, si sono ottenute
praticamente le varie configurazioni deformate assunte nel
tempo dal Catino.

Per i punti piu importanti ai fini del controllo del
comportamento del Catino si ¢ diagrammato I’andamento nel
tempo dei cedimenti estrapolandolo fino al 2030 (Fig. 7).

Dall'esame dei diagrammi si rileva che praticamente non si
sono verificati spostamenti relativi apprezzabili tra i punti 12 e
16 sul bordo interno del fondo del Catino ed i corrispondenti
punti 904 ¢ 911 sulla Torre, a conferma dell'efficienza del
collegamento realizzato.

I punti E2 e E6 sul bordo esterno del fondo del Catino
mostrano un comportamento nettamente differente tra loro: il
primo segue molto da vicino i movimenti dei punti 12 e 904
talché il piano tangente al pavimento del Catino tende a
rimanere pressoché orizzontale, mentre il secondo - E6 -
accusa cedimenti molto minori di quelli dei punti 16 e 911,
dando luogo ad una progressiva rotazione verso la Torre del
piano tangente al pavimento, dotato originariamente di
pendenza verso l'esterno. Tale minore cedevolezza ¢
giustificata dalla presenza di n. 20 micropali connessi con un
ampio settore verso Sud del muro del Catino.

Dal punto di vista statico, le deformazioni del Catino
conseguenti ai movimenti relativi finora verificatisi non
comportano problemi ed anche i valori massimi estrapolati
appaiono, almeno al momento, compatibili con quelli assunti
in fase di progetto.

Detti movimenti possono invece creare inconvenienti per
il corretto deflusso delle acque meteoriche dal Catino a causa
della inversione della pendenza del fondo tra il punto 16 ed il
punto E6, in prossimita del quale si trova lo scarico.

Per risolvere il problema sono allo studio alcune soluzioni
atte ad assicurare il deflusso delle acque per parecchi anni.
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Figura 5 — Zona Sud del Catino - Sezione nel piano di massima pendenza della Torre

48



E2 12 904 102 106

911 1o E6

0.0

riferimento: 2 agosto 2002
. e
[ — — e
e % 5febbraio2003 o
S e
= -— T e ummd® e
£ 4 ————8— T e
5 o005 e
ry -~ e e
i — . S T I
5 0.8 — &5 nov o zu-n% =
= ] 3 digemBre" =5 i
8 . ".------1-'1 gen aio 2
A2 e L
* oo
-1.6 —

Figura 6 — Movimenti relativi Catino-Torre rilevati dall’Agosto 2002 al Gennaio 2010
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Figura 7 — Movimenti relativi Catino-Torre rilevati dal 2002 al 2010 con estrapolazione al 2030

4. OPERAZIONI CONDOTTE NEL DECENNIO

4.1 La stabilizzazione della falda

Una delle prime opere seguite dal Gruppo di Sorveglianza,
nel Maggio 2002, ¢ stata l’installazione di un sistema di
drenaggio del terreno immediatamente sottostante il Catino
dalla parte Nord della Torre, gia studiato dal Comitato
Internazionale prima del suo scioglimento.

La notevole variabilita del livello della falda freatica a
Nord della Torre costituiva una delle cause dell’oscillazione
del monumento che davano luogo all’aumento della pendenza;
per contrastare tale effetto, durante il corso dei lavori il livello
della falda era stato tenuto sotto controllo mediante
pompaggio meccanico delle acque.

Questo provvedimento si era rivelato efficace, essendo il
funzionamento delle pompe sotto il continuo controllo del
cantiere. Una volta ultimati i lavori, si trattava di mettere in
atto un sistema di regolazione della falda che mantenesse lo
stesso favorevole effetto, ma che non richiedesse il costante
intervento delle pompe.

A tale scopo ¢ stato studiato un sistema di drenaggio che
non necessita di pompe, ma che funziona “a gravita”,
sfruttando la presenza dell’antica vasca di raccolta delle acque

meteoriche del Catino con il suo impianto di

funzione da oltre un secolo.

i
scavico
l_

Figura 8 — 1l sistema di drenaggio

sollevamento, in
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Figura 9 - Andamento delle quote piezometriche. Il piezometro ne misura le quote nella zona drenata

11 sistema ¢ costituito da tre pozzi con fondo drenante A -
B — C (Fig. 8), del diametro interno di circa 120 cm e della
profondita dal piano stradale di circa 4 m, da ciascuno dei
quali si dipartono radialmente 5 canne drenanti sub-orizzontali
che si spingono sotto il Catino, fin quasi a raggiungere la
fondazione della Torre.

La quota di partenza delle canne dai pozzi ¢ di circa 0,40
m s..m.; quella centrale, con pendenza del 6%, raggiunge lo
strato drenante appositamente realizzato al momento della
costruzione del fondo del Catino e lo intercetta con il suo
tratto terminale microfessurato; le altre quattro canne,
microfessurate per tutta la loro lunghezza, drenano invece
direttamente il terreno.

Una condotta raccoglie le acque di drenaggio dai tre pozzi
drenanti e, attraverso i due pozzi di ispezione D ed E, le
recapita nel collettore di scarico delle acque meteoriche del
Catino, in corrispondenza del pozzetto H. Lo scarico dal pozzo
E avviene tramite uno spezzone di tubo verticale, variando la
cui altezza ¢ possibile regolare la portata del drenaggio.

Le acque vengono poi raccolte nella grande cisterna I, da cui
vengono sollevate, insieme alle acque meteoriche provenienti
dal Catino, ed inviate alla fognatura urbana.

Il funzionamento del sistema viene controllato sia
mediante il monitoraggio delle quote piezometriche nella zona
drenata (Fig. 8), sia mediante la misurazione della portata
emunta. Detta misurazione era effettuata inizialmente in
modo manuale, con frequenza ovviamente ridotta, mentre dal
Settembre 2009 I’impianto ¢ stato dotato di un sistema di
misura volumetrico che consente il rilevamento giornaliero in
automatico della portata (Fig. 10).
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Figura 10 - Portata emunta misurata dal sistema automatico
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4.2 Interventi effettuati in concomitanza con il restauro
materico

Dopo la conclusione dei lavori di stabilizzazione, negli
ultimi mesi del 2002 ha avuto avvio, con inizio dalla cella
campanaria, I’intervento di pulitura e restauro delle superfici
lapidee degli elementi decorativi del monumento, a cura
dell'Istituto Centrale del Restauro e dell'Opera della
Primaziale Pisana.

Parallelamente a dette operazioni di restauro materico,
sono stati condotti dal Gruppo alcuni interventi mirati ad
eliminare strumentazione e opere di presidio non piu
necessarie per il monitoraggio ed a migliorare situazioni
localizzate di possibili danneggiamenti.

In particolare, sono stati eliminati 15 dei 25 fessurimetri
presenti sulla Torre, considerati non significativi, stante la
minima entita delle misure registrate, mentre i rimanenti 10
sono stati sostituiti con strumenti pit moderni ed efficienti,
nonché esteticamente meno invasivi.

Le operazioni di rinforzo hanno riguardato essenzialmente
i mensoloni che collegano 1 capitelli delle colonne esterne al
fusto della Torre; molti di questi, infatti, presentano lesioni
verticali vicine all’attaccatura al fusto insieme ad uno stato di
degrado del materiale piuttosto accentuato. Si ¢ intervenuti su
quattro mensoloni del secondo loggiato, disponendone il
rinforzo con barre passanti di acciaio inox leggermente
pretese, con modalita identiche a quelle attuate dal Comitato
Internazionale per il rinforzo degli 11 mensoloni del primo
loggiato, e su tre mensoloni del sesto loggiato, sui quali sono
state invece realizzate ingrappature metalliche a cavallo delle
lesioni; per uno di questi tre mensoloni si ¢ prevista, inoltre,
I’installazione di un tirante superiore.

A livello del pavimento del primo loggiato ¢ presente una
delle cerchiature del fusto della Torre costituita da 60 spire di
filo di acciaio armonico inossidabile ® 4 mm, suddivise in tre
strati sovrapposti. La cerchiatura esercitava una forte
pressione concentrata sugli spigoli del vano di accesso al
loggiato che si ¢ ritenuto opportuno proteggere. A tale scopo
nel Febbraio 2005 ¢ stato messo in opera un dispositivo di
acciaio inox tra gli stipiti del vano, realizzato con un profilo a
C disposto parallelamente ai fili, flangiato alle estremita con
due piastre dal bordo esterno stondato; queste piastre sono
state forzate, con 1’ausilio di due martinetti, contro la
cerchiatura in modo da trasferire il carico trasmesso agli stipiti
da questi al bordo stondato delle flange; questo dispositivo ¢
stato quindi fissato ai fianchi del vano mediante fasce di



acciaio inox del tutto analoghe a quelle gia presenti per il
fissaggio dei cancelletti che impediscono I’accesso al loggiato;
sfruttando lo stesso dispositivo si sono inoltre forzate contro
gli stipiti mediante molle a tazza, due piastre in grado di
esercitare una pressione circonferenziale di confinamento sul
paramento in pietra da taglio.

Nel corso dei lavori di restauro materico ¢ stato demolito il
solaio in laterizio e cemento armato esistente a circa 8 m da
terra, realizzato negli anni *30 del secolo scorso per accogliere
la strumentazione originaria di monitoraggio della Torre e che
costituiva il soffitto della cosiddetta stanza “del pesce”; il
pavimento della stessa stanza, realizzato provvisoriamente al
termine dei lavori di consolidamento ¢ in corso di sostituzione
con una nuova pavimentazione architettonicamente piu
idonea.

4.3 Manutenzione e aggiornamento del sistema di
acquisizione dei dati

11 complesso sistema di monitoraggio installato sulla Torre
e su Piazza dei Miracoli consente il rilevamento di molti
parametri strutturali e ambientali.

In particolare, la lettura in continuo delle rotazioni era
affidata a tre pendoli, di cui uno rovescio, i cui spostamenti
erano rilevati da sette telecoordinometri; uno dei tre pendoli
con i relativi telecoordinometri € stato eliminato, lasciando in
funzione il pendolo sud ed il pendolo rovescio, piu adatto
degli altri a misurare la rotazione della fondazione in ragione
della sua ridotta lunghezza; oltre alla ovvia semplificazione
della eliminazione di un pendolo e delle relative registrazioni
(peraltro sempre risultate concordi con le altre) si ¢ ottenuto il
notevole risultato della scomparsa delle tre travi reticolari che
maggiormente turbavano la visione dal basso della canna
interna della Torre.

Rimane sempre in funzione anche lo storico pendolo GB
(Girometti-Bonechi) a tre fili, messo in opera nel 1934 ed ora
restaurato, di cui ¢ stata automatizzata la lettura mediante
videoregistratore dotato di hard disk per 1’acquisizione dati.

Con la eliminazione anche del solaio ricordata al
paragrafo 4.2, si pud ora godere della suggestiva visione del
vano interno della Torre, elevantesi libero dal pavimento al
piano terra fino alla elaborata cupola lunettata, con oculo
esagonale al centro, che lo conclude in alto, subito sotto la
cella campanaria.

Alla registrazione in continuo della pendenza si affianca la
frequente lettura delle 8 stadiette installate al piano terra
all’interno della Torre; per una maggiore accuratezza delle
misure, effettuate attualmente con autolivello Zeiss NI002, si
¢ realizzato un sostegno permanente dello strumento, posto al
centro della Torre, in acciaio inox, regolabile in altezza e
controllabile in verticalita grazie allo snodo sferico posto alla
base.

Il sistema di monitoraggio automatico comprende poi i
deformometri, il cui numero, come gia segnalato sopra, ¢ stato
ridotto da 25 a 10 unita, quattro sensori a corda vibrante
installati in quattro piezometri intorno alla Torre, quattro
sensori di temperatura e irraggiamento, cinque accelerometri
triassiali per il monitoraggio delle vibrazioni, di cui uno
installato all’esterno del monumento destinato ad attivare i
rimanenti quando I’accelerazione al suolo supera una soglia
prefissata. Il cablaggio dei sensori raggiunge, tramite una
conduttura interrata, la stanza del palazzo dell’Opera della
Primaziale dove vengono acquisiti tutti i dati.

Oltre ai gia citati capisaldi per la misura dell’inclinazione,
sono stati installati 16 punti di misura sul pavimento del
Catino per ’esecuzione mensile di livellazioni ottiche di
precisione e due piezometri tipo Casagrande disposti nelle
vicinanze del muro perimetrale del Catino, per il monitoraggio
dell’efficacia del sistema di drenaggio. Il sistema di
monitoraggio comprende inoltre altri capisaldi disposti sulla
Torre e su Piazza dei Miracoli, fra cui uno solidale allo strato
di sabbie a 55 m di profondita (deep datum) che consente
I’esecuzione di misure di quota indipendenti dai cedimenti
degli edifici e dalla subsidenza del terreno della Piazza.

4.4 Controllo e manutenzione del sistema di strallatura di
presidio

Prima di iniziare D’intervento di sottoescavazione, nel
1998, fu ritenuto indispensabile munirsi di un’opera di
presidio, da azionare nel caso si fosse verificata qualche
circostanza imprevista che avesse messo a rischio la Torre.

La scelta cadde su un sistema di stralli suborizzontali,
costituiti ciascuno da due funi chiuse di acciaio del diametro
di 50 mm, agganciate alla Torre a livello del 3° ordine, e
facenti capo a due strutture a cavalletto in carpenteria
metallica, poste a tergo dell’edificio dell’Opera della
Primaziale, ancorati ad una fondazione su micropali della
lunghezza di circa 33 m.

I cavalletti furono concepiti per applicare alla Torre, in
caso di necessita, una forza stabilizzante fino a 200 t ciascuno.

Ultimati 1 lavori, fu deciso di non smantellare
completamente il sistema, rimuovendo ed accantonando le
funi principali e secondarie costituenti gli stralli e la fasciatura
di protezione del fusto della Torre e lasciando in opera ed
efficienti i cavalletti con i meccanismi di sollevamento dei
contrappesi, di comando dei martinetti oleodinamici e di
misura dei tiri e degli spostamenti; a questo scopo fu
realizzato un dispositivo elastico di vincolo del perno
strumentato alla struttura del cavalletto che consentisse di
controllare il funzionamento delle macchine e 1’efficienza del
sistema di rilevamento della forza esercitabile sullo strallo.

La scelta di mantenere il sistema in efficienza, appare
giustificata dall’elevato costo sostenuto per la sua
installazione, dal costo non trascurabile che avrebbe richiesto
anche la totale rimozione, dal costo e dal lungo tempo (per
l'installazione occorsero circa 6 mesi) che sarebbe necessario
per mettere in opera nuove macchine se si dovesse in futuro
effettuare qualche importante intervento sulla Torre, o sul
terreno circostante, che certamente richiederebbe un’opera di
presidio, se non nella deprecata e, riteniamo, improbabile
ipotesi che si presentasse una situazione imprevista di rischio
per la Torre.

I due cavalletti, di disegno ed esecuzione, nel loro genere,
pregevoli, costituiscono anche il ricordo e la testimonianza
tangibili ~ dell’imponente intervento di stabilizzazione
effettuato sulla Torre.

II Gruppo di Sorveglianza in questo decennio ha
controllato lo stato di conservazione e di funzionamento delle
macchine di tiro e dei cavalletti, nonché, presso i magazzini
dell’Opera in localita Campaldo, a meno di 2 km di distanza
dalla Torre, la collocazione e lo stato di conservazione delle
funi che costituivano gli stralli.

Al momento attuale, dopo 10 anni dalla cessazione del
loro servizio, ¢ stato programmato un intervento abbastanza
importante di manutenzione, finora non ritenuto necessario,
affidato alla Ditta che a suo tempo realizzo tutta 1’attrezzatura.
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4.5 Studi per la modellazione del complesso torre -
terreno

Nel 2000 il Comitato Internazionale dette incarico
all’Universita di Stoccarda di procedere ad una analisi dei
movimenti della Torre fino dall'inizio della sua costruzione
allo scopo di delineare i possibili scenari futuri. La peculiarita
dell’analisi consisteva soprattutto nell’aver introdotto per il
terreno un legame costitutivo che teneva in conto il creep
volumetrico. Tale assunzione risultava perd molto onerosa da
un punto vista computazionale; pertanto, le analisi furono
necessariamente limitate agli aspetti piu importanti, in
particolare per quel che riguarda lo studio degli interventi
messi in atto dal Comitato nel periodo 1992 — 2000.

Grazie alla rapida evoluzione dei software e soprattutto
dell’hardware, nel 2006 ¢ stata riproposta 1’esecuzione
dell’analisi numerica tenendo conto del creep del terreno e
tentando di modellare con il massimo dettaglio possibile gli
interventi effettuati sulla Torre nel lontano e recente passato.
In particolare, mediante 1’uso del software PLAXIS 3D, nel
modello sono state introdotte le seguenti migliorie:

- una piu accurata distribuzione delle masse della Torre

lungo I’altezza;

- definizione del piano di fondazione ad un metro dal
piano campagna;

- modellazione delle fasi di scavo del Catino nella prima
meta dell’ottocento, comprensive dello scavo per il
getto della platea di fondo;

- modellazione dell’effetto di filtrazione indotto dalla
presenza delle pareti permeabili del Catino nel periodo
che va dalla sua costruzione al 1935, epoca in cui ¢
stato impermeabilizzato;

- modellazione dettagliata di tutti gli interventi eseguiti
nel periodo 1992— 2001 con particolare attenzione
all’estrazione controllata di terreno.

Quest’ultima operazione ¢ stata modellata cercando di
simulare la posizione tridimensionale dei volumi estratti,
compatibilmente con ’accuratezza consentita dalla mesh di
elementi finiti utilizzata.

Tilt (%)

= Finite Element model
Measured datn
o L

1100 1200 1300 1400 1500 1600 1700 1500 1900 2000 2100
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Figura 11 — Risultati della simulazione numerica: rotazioni e
cedimento della fondazione della Torre

52

La “taratura” del modello di sottosuolo ¢ stata effettuata
tenendo conto della necessita di riprodurre la storia dei
movimenti della Torre fino al 1992.

Le analisi hanno mostrato 1’estrema rilevanza della
modellazione del comportamento del terreno nel campo delle
piccole deformazioni e della conoscenza di informazioni quali
la distribuzione di dettaglio delle masse della Torre ed il grado
di vincolo con il Catino.

Nella figura 11 sono riportati i diagrammi della rotazione
e del cedimento verticale della Torre a partire dall’inizio della
sua costruzione ¢ fino all’anno 2100, risultanti dalla
simulazione numerica.

Per il passato la simulazione riesce a ripercorrere con
sufficiente verosimiglianza il comportamento della Torre,
peraltro noto con sufficiente precisione soltanto a partire dal
1911, data di inizio di misurazioni sistematiche e attendibili.

Con riguardo alla previsione dei futuri movimenti, il
modello numerico mostra che [’estrazione controllata di
terreno dovrebbe estendere i suoi effetti ancora per qualche
anno, periodo durante il quale si osservera una tendenza alla
rotazione nel senso della riduzione della pendenza. Dopo
questo periodo, la tendenza della Torre dovrebbe tornare ad
essere quella di una rotazione nel verso dell’incremento della
pendenza, ma in ogni caso con una velocita assai inferiore a
quella manifestatasi durante gli ultimi decenni del XX secolo e
comunque ripartendo dalla situazione di inclinazione
antecedente al 1838.

5. CONCLUSIONI

Da quanto sinteticamente esposto emerge che la Torre ¢
stata costantemente seguita nel decennio trascorso mediante il
monitoraggio di vari parametri e con gli appropriati interventi,
pit o meno importanti, che ne hanno favorito la buona
conservazione; la Torre ¢ stata inoltre oggetto di un rilevante
restauro materico.

Nello stesso periodo ¢ stata curata la conservazione e
l'aggiornamento del sistema di monitoraggio e delle
attrezzature di presidio e si sono proseguiti gli studi di
simulazione del comportamento nel tempo del monumento.

Allo stato attuale le rotazioni sono molto limitate ed ¢
convinzione condivisa del Gruppo di Sorveglianza che la
Torre sia da considerarsi stabile.

Circa le previsioni sul futuro evolversi della pendenza, il
marcato aumento dell'altezza critica del Dbaricentro
conseguente al raddrizzamento ottenuto con la estrazione
controllata del terreno e la connessione con il Catino,
potrebbero consentire anche uno scenario di definitiva
situazione stabile con limitazione delle rotazioni alle sole
oscillazioni stagionali; in ogni caso, qualora verificasse, come
indicano le simulazioni numeriche, una ripresa della rotazione
verso Sud, questa avverrebbe, con velocita molto piccola,
paragonabile a quella che la Torre presentava prima della
esecuzione del Catino nel 1835.
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RICERCA SPERIMENTALE SUL COMPORTAMENTO CICLICO
DI NODI FRA TRAVI E PILASTRI IN C.A. PREFABBRICATI
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SOMMARIO

L’entrata in vigore delle Norme Tecniche per le Costruzioni, ha reso necessario valutare, anche per le diverse tipologie di strutture
prefabbricate, il comportamento dei collegamenti fra gli elementi strutturali, essenzialmente travi e pilastri, al fine di poter prevedere
il comportamento globale della struttura a fronte di sismi di intensita medio-alta. Presso il Laboratorio prove materiali dell’Universita
di Pisa, sono state eseguite prove su 9 campioni in scala reale di nodi trave-pilastro a quattro vie, dei quali 5 realizzati in soluzione
prefabbricata ¢ 4 completamente gettati in opera. I risultati della sperimentazione hanno consentito di trarre interessanti
considerazioni sulle modalita di crisi, sul rispetto della gerarchia delle resistenze e sulla capacita dissipativa dei nodi.

SUMMARY

The new Italian Technical regulations, in force since 2008, lead to the need of an in-deep re-evaluation of the behaviour of r.c.
precast framed structures, with particular focus on the ductility of beam to column joints, as required by Eurocodes as well as by
Italian regulations themselves, in order to achieve an adequate structural response against medium to severe seismic actions. At the
Laboratory for testing materials and structures of the University of Pisa, they have been carried out 9 full scale tests on beam-to-
column joints: 5 prepared with precast elements completed with “in situ” casted concrete (beams and joint), and 4 fully “casted in
situ”, as to reproduce current Italian practice in framed r.c. structures. Test results lead to interesting outcomes in terms of collapse
behaviour, ductility, check of the validity of the capacity design rules adopted in the design of specimens and about the overall

dissipating capacity of both precast and in situ joints.

1. INTRODUZIONE

Con ’entrata in vigore delle nuove Norme Tecniche per le
Costruzioni (NTC 2008) [1] e delle relative Istruzioni [2], si &
reso necessario, anche per le strutture prefabbricate, adeguare i
criteri di calcolo ed introdurre modifiche nelle diverse tipolo-
gie di elementi strutturali, in modo tale da poterne consentire
l'utilizzo nelle zone a media sismicita.

In particolare, I’introduzione dei criteri di gerarchia delle
resistenze, di cui al capitolo 7 delle NTC, relativo alle costru-
zioni in zona sismica, e delle conseguenti regole di dettaglio
per le zone critiche delle membrature, hanno imposto
I’aggiornamento dei criteri progettuali dei collegamenti degli
elementi prefabbricati completati in opera con getti di calce-
struzzo, destinati alla realizzazione di nodi trave-colonna per
strutture intelaiate.

A questo proposito la nuova classificazione delle connes-
sioni tra le membrature di strutture prefabbricate, con riguardo
al loro comportamento in zona sismica, di cui al punto 7.4.5.2
delle NTC, in accordo all’ECS, propone tre categorie di colle-
gamenti:

“a) collegamenti situati al di fuori delle previste zone criti-
che, che quindi non influiscono sulle capacita dissipative della
struttura;

b) collegamenti situati nelle zone critiche alle estremita
degli elementi prefabbricati, ma sovradimensionati in modo

tale da spostare la plasticizzazione in zone attigue situate
all’interno degli elementi;

¢) collegamenti situati nelle zone critiche alle estremita
degli elementi prefabbricati, dotati delle necessarie caratteri-
stiche in termini di duttilita e di quantita di energia dissipabi-
le”

In questo studio si ¢ analizzato il comportamento di nodi
trave-pilastro realizzati secondo il “Sistema K”, cosi come
modificato dalla Toscana Soltravi di Pisa, in relazione agli
aggiornamento normativi sopra citati.

Lo scopo della ricerca ¢ la verifica dell’idoneita delle giun-
zioni a realizzare il meccanismo plastico previsto per le strut-
ture a telaio, integralmente realizzate in opera, ed a soddisfare
le richieste di duttilita ciclica nella misura corrispondente alla
classe di duttilita “CD B”. A tal fine ¢ stata condotta una este-
sa campagna sperimentale, ai sensi di quanto prescritto al pun-
to 7.4.5.2.1 delle NTC, che indica, quale mezzo idoneo alla
valutazione della duttilita disponibile, la conduzione di “prove
sperimentali in scala reale che includano almeno tre cicli
completi di deformazione di ampiezza corrispondente al fatto-
re di struttura q, effettuate su sotto-insiemi strutturali signifi-
cativi.”

La campagna sperimentale ha riguardato 9 campioni al ve-
ro di connessioni trave-pilastro ed ¢ stata condotta presso il
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Laboratorio del Dipartimento di Ingegneria Civile
dell’Universita di Pisa, nel periodo agosto 2009 — luglio 2010.

Nel presente lavoro sono descritte le prove condotte ed i
principali risultati conseguiti, con particolare riferimento al
confronto tra le prestazioni dei sistemi prefabbricati e di cam-
pioni ad essi analoghi per geometria ed armatura, realizzati
completamente in opera.

2. LA CAMPAGNA SPERIMENTALE

2.1 I campioni sottoposti a prova

Le prove sono state svolte su campioni in scala reale, costi-
tuiti dal collegamento travi-pilastri (nodo) e da porzioni signi-
ficative degli elementi prefabbricati convergenti nel nodo stes-
so: travi di lunghezza pari a circa la meta della luce tipica e
pilastri di altezza pari a meta dell'interpiano tipico.

I campioni sono stati progettati a cura dell’Ufficio Tecnico
della Toscana Soltravi, quali sottoinsiemi di telai in c.a. rap-
presentativi degli edifici per uso residenziale realizzati con il
sistema costruttivo in esame.

Nella figura 1 si riporta una vista del modello tridimensio-
nale utilizzato per lo studio dello stato di sollecitazione e per il
dimensionamento dei campioni. Le luci delle travi e dei solai
assunti alla base del calcolo sono state scelte tra quelle piu
ricorrenti nella pratica costruttiva per la tipologia strutturale in
studio.

Figura 1. Vista assonometrica del telaio tridimensionale in c.a. dal
quale sono stati “estratti” i campioni.

Ciascun campione ¢ costituito da un nodo a quattro vie,
isolato dal telaio multipiano (figure 1 e 2), composto da una
porzione di pilastro dei piani inferiore e superiore, di altezza
pressoché pari alla meta dell’interpiano (presso il punto di an-
nullamento dei momenti flettenti), e da una porzione di trave
con estensione pari a circa 1,5 m per parte.

La sezione trasversale delle travi, del tipo in spessore di so-
laio, ¢ costante e pari a 40x24 cm. I pilastri hanno anch’essi
sezione costante, delle dimensioni di 40x25 cm; in 8 campioni
I’asse debole della sezione giace nel piano del nodo.

Nei campioni prefabbricati il pilastro inferiore ¢ organizza-
to con una cavita posta all’estremita superiore dell’elemento,
che si estende per una profondita di circa 75 cm, all’interno
della quale trovano posto i ferri di collegamento sporgenti dal
fondo del pilastro superiore. Le travi sono realizzate mediante
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un fondello prefabbricato, dello spessore di 6 cm, in cui sono
inserite le armature longitudinali di campata e da cui fuorie-
scono le staffe.

Gli elementi prefabbricati sono completati in opera da
spezzoni di armatura longitudinale delle travi (inferiori e supe-
riori) ¢ dalle staffe di nodo. Il getto di completamento delle
travi interessa anche la cavita del pilastro ed il nodo (figura 2).

Prove di confronto sono state condotte su campioni analo-
ghi interamente gettati in opera. Complessivamente sono stati
sottoposti a prova nove campioni, di cui cinque prefabbricati e
quattro in opera.

Particolare della
connessione
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Figura 2. Campione di nodo trave-pilastro della serie prefabbricata.

Figura 3. Particolare del nodo.

2.2 Criteri di dimensionamento dei campioni

Il progetto dei telai, e quindi dei sottoinsiemi strutturali
trave-pilastro da essi estratti, ¢ stato condotto conformemente
alle indicazioni delle NTC 2008 e, piu in particolare, alle pre-



scrizioni inerenti le regole della gerarchia delle resistenze, sia
per i campioni prefabbricati, sia per quelli gettati in opera.

11 fattore di struttura ¢ stato cautelativamente assunto -ai fi-
ni delle prove- pari al massimo prevedibile per la tipologia a
telaio, a pareti accoppiate o miste ¢ ~ 4.0 (go = 3.0 /o), a-
vendo assunto o, /o;=1.3.

Dei cinque campioni prefabbricati, due sono caratterizzati
dall’armatura minima prevedibile per i pilastri e per le travi,
mentre i restanti tre sono invece armati con i livelli massimi di
armatura previsti per la pratica progettuale della Toscana Sol-
travi. Con riferimento al telaio di figura 1, i campioni dotati di
armatura massima possono essere individuati tra i nodi trave-

pilastro ai livelli piu bassi del fabbricato, dove le sollecitazioni
assiali taglianti e flettenti sui pilastri sono maggiori, mentre i
campioni dotati di armatura minima si collocano ai piani supe-
riori.

Dei quattro campioni gettati in opera, solamente due (OP/3
e OP/4) replicano la geometria e 1’armatura rispettivamente
dei campioni TST/1, TST/2 e TST/3, TST/4, della serie pre-
fabbricata.

Nella tabella 1 sono sintetizzati i dati di armatura dei cam-
pioni ¢ la disposizione dell’asse del pilastro rispetto al piano
del campione.

Tabella 1. Quadro sintetico delle prove eseguite e dettagli di armatura dei campioni.

Campione | Armatura | Asse Pila- Carico Trave 240x400mm Pilastro 250x400mm Nodo
*) delle travi stro Assiale P Awp At Staffe™™ Atongitdinate Staffe®™ Staffe
TST/1 Minima Debole 400 kKN 4018 4014 D8/40 4016+4014 | @ 8/80 2012
OP/1 Minima®™ | Debole 400 kKN 4018 4014 D8/40 401644014 | D8/30 | 2 (1)12 .............
TST/2 Minima Debole 200 kKN 4018 4014 D8/40 4016+4P014 | @ 8/80 2012
OP/2 Minima™ | Debole 200 kKN 4018 4014 D8/40 4016+4014 | @ 8/80 2012
OP/3 Minima Debole 200 kN 4018 4014 D8/40 4016+4D14 | DY/Z0 | 2 d)12 .............
TST/3 Massima Debole 200 kKN 4022 4016 D8/40 4022+4016 | @ 8/80 2012
TST/4 Massima Debole 100 kN 4022 4016 D8/40 402244016 | D880 | 2 (1)12 .............
TST/5 Massima Forte 100 kN 4922 4016 D8/40 4016+4014 | @ 8/80 2012
OP/4 Massima Debole 100 kN 4922 4016 D8/40 4022+4P16 | d 8/80 2012

(*) TST = Campione prefabbricato con il sistema K della Toscana Soltravi

OP = Campione interamente realizzato con getto in opera.

(**) Campioni con armatura al lembo inferiore delle travi in posizione non conforme alla posizione dei corrispondenti

campioni prefabbricati

(***) E’ indicato il passo delle staffe comprese all’interno della zona critica delle membrature.

2.3 Il programma delle prove

Le prove sono state eseguite con riferimento allo schema
statico illustrato nella figura 4, utilizzando il dispositivo di
prova di figura 5.

1° semiciclo

R o

Figura 4. Schema di vincolo e di carico dei campioni.

Durante le prove i carichi F (figura 4) variano ciclicamente,
mentre il carico assiale P ¢ mantenuto costante.

Le prove sono state condotte controllando gli spostamenti
di sezioni significative delle travi rispetto alla sezione di inca-
stro delle travi stesse con il pilastro, in modo da depurare la
componente di spostamento dovuta alla rotazione del nodo.

La storia di spostamento ¢ costituita dalle fasi seguenti:

2° semiciclo

Figura 5. Dispositivo di prova.

- fase 1: imposizione di spostamenti crescenti in modo
monotono nelle due direzioni a ciascuna estremita del-
la trave, fino alla determinazione dello spostamento d,,
corrispondente alla formazione della cerniera plastica
nella trave;
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- fase 2 (fig. 6): realizzazione di cicli con spostamento
massimo di ampiezza via via crescente, fino al rag-
giungimento dello spostamento gd,, essendo g il fatto-
re di struttura adottato nel calcolo del telaio, in corri-
spondenza del quale si sono realizzati tre cicli di am-
piezza costante; successivo incremento degli sposta-
menti fino a rottura del campione.

Figura 6. Storia degli spostamenti applicati ai campioni.

Nella tabella 1 ¢ sintetizzato il programma delle prove ese-
guite e per ciascun campione della serie prefabbricata e gettata
in opera, ¢ indicato il carico assiale P applicato al pilastro du-
rante le prove, variabile tra un valore minimo di 100 kN ed il
massimo di 400 kN;

La campagna sperimentale ¢ stata completata dalla esecu-
zione di numerose prove di caratterizzazione meccanica dei
materiali impiegati per il confezionamento dei campioni. In
particolare, sono state condotte 44 prove di qualifica dei calce-
struzzi prelevati in occasione dei getti e 54 prove di caratteriz-
zazione degli stessi calcestruzzi, a seguito di prelievi condotti
mediante carotaggio dalle membrature sottoposte a prova.

Per la caratterizzazione meccanica degli acciai impiegati
per 'armatura dei campioni sono state sottoposte a prova 18
terne di spezzoni, cosi da indagare i vari diametri impiegati
(26, 8 e 12 mm per le staffe e D14, 16, 18 e 22 per le armatu-
re correnti) suddivisi per i vari lotti di provenienza.

La resistenza dei calcestruzzi impiegati per il confeziona-
mento delle parti prefabbricate dei campioni, valutata come
media dei risultati di prova delle carote, & pari a 66 N/mm>,
largamente superiore a quella nominale per la classe C28/35,
assunta alla base della progettazione. La resistenza dei calce-
struzzi utilizzati per i getti in opera (sia per i campioni gettati
in opera, sia per i getti di completamento dei campioni prefab-
bricati) ¢ anch’essa superiore a quella nominale per la classe
di appartenenza del calcestruzzo, essendo risultata in media
pari a 47 N/mm? (dati delle carote).

In ordine alla qualita degli acciai, infine, si rileva che, fatta
eccezione per i diametri piu piccoli (¢6 e 88 mm) utilizzati per
le staffe, tutte le barre di armatura corrente hanno caratteristi-
che meccaniche superiori a quelle nominali per 1’acciaio
B450C, e di cui si € tenuto conto nelle analisi.

3. RISULTATI DELLE PROVE

Durante le prove sono stati acquisiti i segnali forniti da
numerosi trasduttori di spostamento e di forza, la cui elabora-
zione ha consentito di ottenere:
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- diagrammi momento-rotazione (M-6) delle sezioni di

incastro delle travi al pilastro;

- diagrammi di inviluppo dei massimi delle curve M-6

attinti in ciascun ciclo di carico;

- valutazione della energia dissipata in ciascun ciclo di

carico.

Nelle figure seguenti sono illustrati, a titolo di esempio, al-
cuni dei diagrammi relativi alle elaborazioni di cui sopra. In
particolare si presentano i risultati ottenuti per il campione
TST/2 della serie prefabbricata e per il corrispondente cam-
pione della serie gettata in opera (OP/3), in termini di: dia-
grammi M-6 per le prove monotone della prima fase (figure 7
¢ 8); diagrammi M-0 per la fase ciclica delle prove -fase 2-
(figure 9 e 10); istogrammi dell’energia dissipata in ciascun
ciclo della seconda fase di prova e i corrispondenti diagrammi
dell’energia cumulativa (figure 11 e 12).
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Figura 8. Diagramma M-6 per il campione OP/3 — prima fase di
prova.
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Figura 9. Diagramma M-6 per il campione TST/2 — seconda fase di
prova e relativo diagramma inviluppo.
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Figura 10. Diagramma M-8 per il campione OP/3 — seconda fase di
prova e relativo diagramma inviluppo.

4. VALUTAZIONE DELLE CARATTERISTICHE DI
RESISTENZA DEI CAMPIONI

Per poter valutare compiutamente le prestazioni dei cam-
pioni in termini di resistenza delle sezioni delle travi e dei pi-
lastri, nonché per la verifica delle condizioni imposte dalle
regole di gerarchia delle resistenze trave-pilastro, si sono valu-
tate le sollecitazioni resistenti delle membrature, riferendo le
analisi sia ai valori di progetto della resistenza dei materiali
utilizzati, sia a quelli effettivi rilevati per i campioni, come
sopra descritto.

Si sono valutati i momenti resistenti delle travi e dei pila-
stri, tenendo presente che la geometria delle sezioni e la dispo-
sizione delle armature dei campioni corrispondono con buona
approssimazione (nei limiti delle correnti tolleranze di costru-
zione) a quelle nominali previste:

- Momenti resistenti di calcolo nominali, valutati secondo
le NTC 2008, per la verifica delle condizioni imposte dal-
le regole di gerarchia delle resistenze per le strutture “CD

B”:
resistenza dei materiali: calcestruzzo C28/35, accia-
io B450C
coefficienti parziali yc=1,5, ys=1,15
a.=1,0
- Momenti resistenti attesi, per il confronto con i dati spe-
rimentali:
resistenze medie dei materiali ricavati dalle prove di
qualificazione
coefficienti parziali yc=1,0, ys=1,0
a.=1,0

Tabella 2 — Caratteristiche di sollecitazione resistenti dei campioni
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I ciclo Il ciclo 1l ciclo IV ciclo Vciclo VI ciclo
Trave sinistra Trave destra
TST/2 Energiaper | Energia | Energiaper | Energia
ciclo [J] Totale [J] ciclo [J] Totale [J]

1° ciclo 304 304 294 294
2° ciclo 2226 2530 2141 2435
3° ciclo 3887 6417 3617 6052
4° ciclo 4888 11305 4599 10651
5° ciclo 3484 14790 3583 14234
6° ciclo 2851 17640 2783 17017

Figura 11. Energia dissipata per il campione TST/2 — seconda fase di
prova.
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or3 Energia per Energia Energia per | Energia
ciclo [J] Totale [J] ciclo [J] Totale [J]
1° ciclo 326 326 324 324
2° ciclo 2080 2406 1821 2145
3° ciclo 3558 5964 3307 5453
4° ciclo 4539 10503 4259 9712
5° ciclo 2844 13346 3377 13089
6° ciclo 2132 15478 2646 15735

Figura 12. Energia dissipata per il campione OP/3 — seconda fase di
prova.

(pressoflessione)
Resistenze nominali Resistenze attese'
Cam- [kNm] " [kNm]
prone ) I8 “ ©)
My rd M rd Mc ra My M r Mcr

TST/1 38.2 -67.8 785 | 1.3 | 56.8 -95.7 | 108.9

TST/2 38.2 -67.8 67.0 | 1.1 | 575 -97.1 93.6

TST/3 47.9 -93.3 942 |12 ] 70.0 | -129.3 | 1299

TST/4 47.9 -93.3 87.0 [ 1.1 | 69.0 | -127.0 | 120.9

TST/5 47.9 -93.3 | 1588 | 2.0 | 71.0 | -131.6 | 219.6

OP/1 44.8 -70.5 785 | 1.2 | 66.9 -98.1 110.6

OP/2 44.8 -70.5 67.0 | 1.1 | 65.0 -95.4 91.9

OP/3 38.2 -67.8 67.0 | 1.1 | 563 -94.6 922

OP/4 47.9 -93.3 87.0 | 1.1 | 69.2 | -127.5 | 1213

Nella tabella 2 sono riepilogati i valori delle caratteristiche
resistenti, valutati come sopra descritto, per le travi e per i pi-
lastri di ciascun campione, tenendo conto della sollecitazione
assiale presente sui pilastri.

Successivamente, si ¢ verificato il rispetto della gerarchia
delle resistenze per strutture “CD B” per il nodo trave-pilastro
secondo il punto 7.4.4.2.1 delle NTC 2008, confrontando le
resistenze nominali di travi e pilastri, assumendo ygq= 1.10.

Piu in particolare nella tabella 2, per ciascun campione, so-
no indicati:

! Dall’esame dei campioni dopo le prove si ¢ registrata una differenza
pressoché costante nel valore del copriferro delle barre superiori, ri-
spetto agli schemi di progetto, che ¢ risultato piu ampio di circa 10
mm. Tale differenza ¢ stata tenuta in conto nelle analisi condotte.

57




i momenti resistenti di calcolo nominali per le travi
(momento positivo e negativo) e per il pilastro, valuta-
ti per le sezioni delle zone critiche di ciascun elemen-
to;

il valore del rapporto 7= DM ralVra XMy ra , che
deve risultare maggiore o uguale a 1,0;

i momenti resistenti attesi per le travi (momento posi-
tivo e negativo) e per il pilastro, valutati come in pre-
cedenza.

5. DISCUSSIONE E CONFRONTO DEI RISULTATI
Nel seguito si discutono criticamente i risultati ottenuti dal-
la sperimentazione, ponendo a confronto i valori delle solleci-
tazioni resistenti registrate per le travi dei campioni con i cor-
rispondenti valori teorici attesi. Si illustrano poi i diagrammi
inviluppo nel piano M-8 dei cicli di carico eseguiti nella se-
conda fase di ciascuna prova, ponendo a confronto i risultati
ottenuti per i campioni dotati della stessa geometria ed armatu-
ra, realizzati in soluzione prefabbricata e gettata in opera. Per
gli stessi gruppi di campioni si pongono, infine, a confronto i
valori della energia dissipata durante ciascun ciclo di prova.

Preliminarmente alla discussione di dettaglio dei risultati, ¢
utile sottolineare che in tutti i campioni le modalita di collasso
osservate hanno confermato le attese teoriche in ordine al ri-
spetto della gerarchia delle resistenze, nonché alla disponibili-
ta di duttilita locale dei nodi, che ¢ risultata la stessa per la se-
rie prefabbricata e per la serie in opera.

Piu in particolare:

si ¢ sistematicamente registrata la plasticizzazione del-
le sezioni di incastro delle travi al filo con il pilastro;
durante 1’applicazione dei carichi ciclici si € osservato

il progressivo danneggiamento della zona delle travi
interessata dalle cerniere plastiche e del nodo;

tutte le prove sono state protratte fino alla esecuzione
dei tre cicli di ampiezza costante ¢ pari a g=4,0 volte
la deformazione corrispondente alla prima plasticizza-
zione, cosi come prescritto al punto § 7.4.5.2.1 delle
NTC 2008;

nelle zone critiche dei pilastri non si sono manifestati
fenomeni di danneggiamento.

5.1 Confronto dei massimi valori delle sollecitazioni
sperimentali con i corrispondenti valori teorici attesi a
rottura
Nella tabella 3 sono riportati:

i valori delle caratteristiche flessionali resistenti attese
sulla base delle resistenze effettive dei materiali
Mb,R(ﬂ e Mb,R('), tratti dalla precedente tabella 2;

i valori delle caratteristiche flessionali resistenti regi-
strate sperimentalmente per le sezioni di incastro con i

pilastri delle travi destra e sinistra, Mb,R,dx(ﬂ, Mb‘R,dx('
+ -

)> Mb,R,SX( )’ Mb,R,SX( )5

i rapporti tra le corrispondenti caratteristiche di solle-

citazione rilevate sperimentalmente ed attese.

Tabella 3 — Confronto tra le caratteristiche di sollecitazione resistenti attese e sperimentali delle travi

Resistenze attese Resistenze sperimentali [kNm]
Rapporto
. [kNm] - -
Campione Valori medi
. g o | Mors'™ | Mor™
Mb.R( ) Mb.R( ) Mb,R.dx(H Mb.R.dx( ) Mb.R,sx(H Mb,R SX Mb.R,sp(H Mb,R,sp( ) Sp(+) ST.)
My My r
TST/1 57 -96 63 -100 62 -98 62.5 -99 L.10 1.03
TST/2 58 -97 70 -97 67 -97 68.5 -97 1.19 1.00
TST/3 70 -129 74 -111 66 -119 70 -115 1.00 0.89
TST/4 69 -127 78 -124 75 -117 76.5 -120.5 1.11 0.95
TST/5 71 -132 71 -123 71 -125 71 -124 1.00 0.94
OP/1 73 -98 81 -94 87 =77 84 -85.5 L.15 0.87
OP/2 71 -95 64 -85 62 -80 63 -82.5 0.89 0.86
OP/3 56 -95 52 -92 62 -85 57 -88.5 1.01 0.94
OP/4 69 -128 74 -116 79 -113 76.5 -114.5 1.11 0.90

Come si evince dai dati in tabella, per tutti i campioni vi €
buona corrispondenza tra le attese teoriche e i risultati della
sperimentazione in termini di resistenza flessionale delle travi.
Da cio si conclude che la disposizione delle armature attraver-
so il nodo, ed il particolare sistema di collegamento per i cam-
pioni prefabbricati, non affligge la resistenza delle sezioni di
incastro delle travi al pilastro, rispetto al modello di calcolo. A
cio si aggiungano le considerazioni espresse piu sopra in ordi-
ne al comportamento delle sezioni critiche dei pilastri, nelle
quali non si sono verificati plasticizzazioni o danneggiamenti
evidenti. Si conclude che il modello di calcolo adottato, sia per
i campioni in soluzione gettata in opera sia per quelli in solu-
zione prefabbricata, ¢ in grado di descrivere compiutamente la
localizzazione delle plasticizzazioni nel nodo trave-colonna ed
i valori delle sollecitazioni resistenti.
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Ad ulteriore commento della tabella 3 si osserva che in ge-
nerale vi ¢ una lieve sovraresistenza flessionale delle sezioni,
rispetto ai valori attesi, per sollecitazioni di segno positivo,
mentre si registra una lieve riduzione della resistenza per sol-
lecitazioni di segno negativo sempre rispetto alle attese teori-
che.

I1 valore medio del rapporto tra resistenza flessionale rile-
vata sperimentalmente per sollecitazioni di segno positivo vale
1.08 per la serie prefabbricata e 1.04 per quella gettata in ope-
ra. Lo stesso valor medio calcolato per le sollecitazioni di se-
gno negativo vale 0.96 per la serie prefabbricata e 0.89 per
quella gettata in opera.



5.2 Curve inviluppo M-0 dei cicli, confronto tra campioni
prefabbricati ed in opera

Nel seguito si pongono a confronto i risultati ottenuti per le
due serie di campioni dotati della stessa geometria ed armatu-
ra. Nei diagrammi delle figure 13 e 14, sono riportate le curve
di inviluppo dei massimi ¢ minimi momenti flettenti attinti in
ciascun ciclo della seconda fase di prova e delle corrispondenti
rotazioni, ponendo a confronto i risultati ottenuti per i cam-
pioni TST/1, TST/2 e OP/3, con armatura minima e TST/3,
TST/4 e OP/4, con armatura massima.

Dall’esame dei diagrammi si conclude che il comportamen-
to dei campioni prefabbricati ¢ sostanzialmente sovrapponibile
a quello dei corrispondenti campioni interamente gettati in
opera, sia in termini di resistenza massima, come gia eviden-
ziato in precedenza, sia in termini di degrado della resistenza
con I’evolvere dei cicli.
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Figura 13 — Confronto delle curve inviluppo dei massimi per i cam-
pioni TST/1, TST/2 e OP/3 (armatura minima)
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Figura 14 — Confronto delle curve inviluppo dei massimi per i cam-
pioni TST/3, TST/4 e OP/4 (armatura massima)

5.3 Confronti energetici

I diagrammi delle figure 15 e 16, nelle quali I’istogramma
illustra la variazione dell’energia dissipata in ciascun ciclo di
carico della seconda fase (vd. figura. 6) delle prove e il grafico
in linea continua illustra I’andamento della energia totale dis-
sipata, confermano le previsioni attese in ordine all’evoluzione
del degrado. In particolare, I’energia aumenta progressivamen-
te nei primi quattro cicli, caratterizzati da deformazioni impo-
ste crescenti, per diminuire negli ultimi tre, a deformazione
imposta costante.

La variazione di energia dissipata in una successione di ci-
cli a deformazione costante, ¢ un diretto indicatore del degra-
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do ciclico; nella tabella 4, sono indicati i valori di energia dis-
sipata in totale dalle due travi di ciascun campione, durante il
4° ed il 6° ciclo (rispettivamente primo e terzo tra quelli a de-
formazione costante), nonché la riduzione in termini percen-
tuali.

Si osserva che per le due serie di campioni con armatura
minima (TST/1, TST/2 ¢ OP/3) e massima (TST/3, TST/4 ¢
OP/4), 1a riduzione dell’energia dissipata in termini percentua-
li, & inferiore per i campioni prefabbricati rispetto a quelli get-
tati in opera.

In aggiunta a quanto sopra, come evidenziato nei grafici
delle figure 15 e 16, si osserva che la capacita dissipativa tota-
le & pressoché uguale per i campioni che hanno identica arma-
tura, siano essi prefabbricati o gettati in opera.
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Figura 15 — Confronto dell'energia dissipata in totale nelle due travi
per i campioni TST/1, TST/2 e OP/3 (armatura minima)
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Figura 16 — Confronto dell'energia dissipata in totale nelle due travi
per i campioni TST/3, TST/4 e OP/4 (armatura massima)

Tabella 4 — Energia dissipata al 1V e VI ciclo della seconda fase di

prova

Energia /V | Energia VI| . .

ciclo ciclo riduzione
[kJ] [kJ] %
TST/1 8.77 5.95 32
TST/2 9.49 5.63 41
OP/3 8.80 4.78 46
TST/3 10.61 5.74 46
TST/4 11.30 6.71 41
OP/4 11.13 5.43 51
TST/5 10.83 6.43 41
OP/1 8.62 441 49
OP/2 8.99 4.49 50
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6. CONCLUSIONI

La campagna di prove descritta nel presente lavoro ¢ stata
condotta al fine di verificare I’idoneita delle giunzioni in solu-
zione prefabbricata, secondo il sistema K della Toscana Sol-
travi di Pisa, a soddisfare le richieste di duttilita ciclica nella
misura corrispondente alla classe di duttilita “CD B”.

A tal fine sono stati sperimentati 5 campioni al vero di nodi
trave pilastro, realizzati in soluzione prefabbricata e 4 analoghi
campioni gettati in opera.

I risultati ottenuti consentono di trarre le seguenti conclu-
sioni.

Le modalita di crisi osservate per tutti i campioni riflettono
i criteri di calcolo adottati, ¢ in particolare quelli relativi alla
gerarchia delle resistenze trave-pilastro. In tutti i campioni si
sono formate cerniere plastiche nelle travi in prossimita delle
sezioni di incastro ai pilastri, senza che questi manifestassero
plasticizzazioni o segni di degrado.

Tutte le prove sono state protratte fino al completamento
dei tre cicli di ampiezza pari al fattore di struttura ¢ impiegato
per il progetto dei campioni, cautelativamente assunto pari a
4.0, cosi come previsto dalle NTC 2008.

I valori dei momenti resistenti delle travi sono risultati, sia
per i campioni prefabbricati, sia per quelli gettati in opera, so-
stanzialmente coincidenti con i corrispondenti valori attesi,
valutati con riferimento alle effettive proprieta dei materiali
utilizzati per il confezionamento dei campioni stessi.

Dal confronto dei diagrammi momento-rotazione delle se-
zioni di incastro delle travi ai pilastri relativo ai due gruppi di
nodi con identica geometria ed armatura, si evince che il com-
portamento dei campioni prefabbricati ¢ sostanzialmente so-
vrapponibile a quello dei corrispondenti campioni interamente
gettati in opera, sia in termini di resistenza massima, sia in
termini di degrado della resistenza con 1’evolvere dei cicli.
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Il confronto dei risultati condotto in termini energetici per
gli stessi gruppi di campioni di cui sopra, evidenzia compor-
tamenti del tutto sovrapponibili per i campioni prefabbricati e
per quelli in opera, con valori della riduzione percentuale di
energia dissipata al progredire dei cicli, inferiore per i primi
rispetto ai secondi.
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SOMMARIO

Geometrie innovative frutto dell’ingegno dei grandi architetti trovano frequentemente nel calcestruzzo armato quel materiale
strutturale in grado di garantire contestualmente forma e finitura. La Citta dello Sport di Tor Vergata in Roma, un progetto
dell’architetto ingegnere Santiago Calatrava le cui strutture in c.a. sono state progettate a livello esecutivo e di cantierizzazione dal
Prof. Ing. Francesco Sylos Labini (Inge.Co. srl) con la collaborazione dell’Ing. A. V. Bergami, rappresenta un esempio concreto di
come sia stato possibile realizzare strutture dalle geometrie ardimentose avvalendosi del calcestruzzo armato come unico materiale
strutturale, ad eccezione della sola copertura, per la realizzazione dell’intero complesso sportivo.

Il complesso sportivo & costituito da due stadi adiacenti: il palazzo dello sport con un campo sportivo di 30x45m? (15000 posti a
sedere), e lo stadio del nuoto avente due piscine olimpioniche, una di 53x25m’ ed una 25x25 m’ adibita per i tuffi (3000 posti a
sedere nell’area nuoto e 1200 posti nell’area tuffi). La struttura si estende su una superficie di 17000m’ e la sua altezza & di 67m dal
livello interno principale, raggiungendo la quota assoluta di 166m s.l.m. Nella presente memoria saranno descritte le opere progettate
e realizzate focalizzando 1’attenzione sui dettagli strutturali e su alcune interessanti soluzioni costruttive.

SUMMARY

Innovative geometries developed by great architects are often designed in reinforced concrete because this structural material can
guarantee both shape and finish contemporary. The City of the Sports in Rome, Tor Vergata, a project of Santiago Calatrava Architect
-Engineer, whose concrete structures for both the executive and the construction phase were designed by Francesco Sylos Labini
Prof. Eng. (Inge.Co. srl) with the collaboration of A.V. Bergami Eng., represents a concrete example of how it is possible to realize
structures characterized by amazing geometries using reinforced concrete as structural material. The Sports City consists of two
adjacent stadiums: the sport stadium with a 30x45 m? sport field (15000 seats) and the swimming stadium which has two olympic
swimming pools, one 53x25m?” and the other one 25x25 m? specilized for diving (3000 seats in the swimming area and 1200 seats in
the diving area). The structure is extended on an area of 17000 m” and it is 67 m high reaching the absolute altitude of 166 m above
sea level. In this paper the structures designed and realized are described focusing on structural details and some interesting executive
solutions.
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1. INTRODUZIONE

La Citta dello Sport, ¢ parte di un piu vasto progetto previsto
nella zona di Tor Vergata in Roma, ¢ un complesso sportivo
che sorge su di un'area di circa 50 ettari all’interno del
Campus dell’Universita degli Studi di Tor vergata.

11 progetto previsto sull’area interessata si estende su 38 ettari
impegnati da impianti sportivi e prevede la realizzazione di
una grande struttura coperta per gli sport indoor.

Quest’ultima, denominata La Citta dello Sport (un progetto
dell’architetto ingegnere Santiago Calatrava), racchiude in un
unico edificio due impianti sportivi distinti: il palazzo dello
sport ed il palazzo del nuoto. La struttura ¢ interamente
realizzata in c.a. ad eccezione della copertura, costituita da due
identici padiglioni strutturalmente distinti, realizzati in acciaio
e completamente rivestiti con un’alternanza di pannelli opachi
e vetro.

All’interno del palazzo dello sport ¢ localizzato il campo
polivalente intorno al quale sorgono tribune per 15.000
spettatori mentre, nel palazzo del nuoto, sono ubicate le
vasche per il nuoto e le tribune, sia fisse che mobili, in grado
di ospitare sino a 5.000 posti.

11 palazzo dello sport ed il palazzo del nuoto costituiscono un
edificio unitario, benché sormontati da due distinte, ma
geometricamente identiche coperture, poiché condividono un
corridoio di comunicazione, il foyer, caratterizzato da un
sistema di archi trasversali ed un grande arco centrale di spina
di circa 133 m che costituisce ’asse di simmetria dell’intero
edificio.

Le strutture che sostengono gli spalti sono costituite, per
entrambi i palazzi, da una serie di archi che si diramano in
modo radiale attorno al centro di ciascun impianto.

Si riporta in Figura 1 una visione in pianta dell’edificio dalla
quale ¢ possibile comprendere la forma simmetrica in pianta
dell’edificio: a destra il palazzo del nuoto ed a sinistra il
palazzo dello sport, la zona centrale ¢ il foyer.

Figura 1 — Planimetria della Citta dello Sport: a sinistra il palazzo
dello sport e a destra il palazzo del nuoto (da progetto architettonico
Santiago Calatrava L.L.C.)
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2. LE STRUTTURE IN C.A.

2.1 Criteri di progetto

La progettazione esecutiva e di cantierizzazione dell’opera ¢
stata avviata nel 2006 e si ¢ conclusa nel 2010, attraversando
un periodo che a livello di normativa tecnica per le costruzioni
¢ stato, in Italia, caratterizzato dal passaggio tra il D.M 1996
[1] al D.M. 2008 [4] passando per I’O.P.C.M. 3274 [2] e il
D.M. 2005 [3] . L’opera, il cui progetto definitivo ¢ stato
redatto nel rispetto degli Eurocodici [5] [6] [7] [8], € stata
quindi progettata rispettando sia gli FEurocodici, sia la
normativa tecnica vigente all’atto del progetto esecutivo (D.M.
2005), sia verificando progressivamente che fossero rispettate
le innovazioni introdotte dalle normative tecniche che si sono
succedute; in particolare ¢ stata rivalutata e confermata
I’idoneita delle strutture alle prescrizioni del D.M. 2008.

11 sito di realizzazione dell’opera ricade nel comune di Roma
in un’area attualmente classificata come zona sismica di
seconda categoria su di un terreno di fondazione di ottima
qualitda e caratteristiche omogenee: tufo litoide detto fufo
Lionato.

La caratteristica conformazione architettonica, le complesse
geometrie, nonché la rilevanza dell’opera, hanno guidato la
progettazione verso la scelta di un fattore di struttura g=1.5 e
particolare attenzione ¢ stata posta nel garantire fessurazioni
contenute col fine di assicurare durevolezza e qualita estetica
del calcestruzzo faccia vista che caratterizza 1’intera opera.
L’azione del vento sulla struttura ¢ stata studiata mediante
I’esecuzione di specifiche prove sperimentali in galleria del
vento. Tra i possibili carichi agenti sono state considerate
anche eventuali azioni accidentali quali un’esplosione sia
esterna che interna all’edificio: a ciascun evento eccezionale ¢
stata fatta coincidere la demolizione di un elemento di
sostegno della struttura (un setto o un arco) e verificata la
stabilita globale dell’edificio.

Per il calcolo strutturale ci si ¢ avvalsi di una modellazione
agli elementi finiti mediante il software di calcolo SAP 2000
NL: la modellazione eseguita ¢ stata necessaria col fine di
calcolare le strutture durante tutte le fasi di realizzazione sino
al completamento.

La progettazione esecutiva ¢ stata frutto di un’attenta
collaborazione del team di progetto, sia architettonico che
strutturale, con gli addetti alla realizzazione dell’opera, col
fine di garantire che, nel rispetto delle necessita strutturali,
fossero individuate delle soluzioni cantierizzabili benché di
complessa esecuzione.

Il progetto sviluppato ha dunque impegnato diverse
competenze al fine di individuare soluzioni in grado di
garantire fluidita a tutte le fasi costruttive di elementi spesso
irregolari, scarsamente ripetitivi, reciprocamente intersecati e
spesso attraversati da complessi impianti.

2.1 Descrizione generale

Le dimensioni massime in pianta di ciascuno edificio,
palasport o palanuoto, sono 180 m x 120 m, mentre 1’altezza
del complesso in corrispondenza del punto piu alto della
copertura raggiunge circa 67 m dal piano campagna.

Entrambi gli edifici presentano almeno due livelli interrati; la
quota d’intradosso dell’ultimo piano interrato ¢ leggermente
variabile tra il palasport ed il palazzo del nuoto: 83.5 m s.l.m.
e 85 m s.l.m, rispettivamente. Gli anelli perimetrali (Figura 3),
almeno in parte, hanno quota di imposta piu superficiale, pari
a 90 m slm.. Il piano campagna attuale ¢ leggermente
degradante da nord a sud, con quote comprese tra 97 ¢ 90 m
s.l.m.. L’entita dello scavo per il raggiungimento del piano di



posa delle fondazioni, pertanto, ¢ stato variabile da pochi metri

acirca 10 m.

Le fondazioni del complesso sono del tipo superficiale su travi

rovesce o plinti isolati.

La struttura ¢ costituita da quattro livelli:

- quota— 6.20 m: ¢ il livello del campo da gioco, palestre e
centri fitness;

- quota—5.20 m: ¢ il livello dei vani tecnici della piscina;

- quota 0.00 m: ¢ il livello degli ingressi principali, dove si
posiziona la Lounge per il palazzo dello sport e il bordo
piscina;

- quota +8.00 m: ¢ il livello delle rampe esterne alla
struttura da cui si accede alle tribune superiori.

Le strutture di ciascun edificio, ad eccezione delle coperture,
sono interamente realizzate in c.a.. le fondazioni sono
costituite da travi rovesce di forma anulare, le elevazioni da
setti in c.a., mentre gli impalcati sono interamente a soletta
piena in c.a.

Il sistema perimetrale di setti che costituiscono la “scatola”
entro cui sono racchiusi gli impianti sportivi costituisce anche
il punto di appoggio delle coperture metalliche di ciascun
edificio. Gli spalti sono realizzati mediante gradonate che
gravano direttamente sugli archi radiali aventi una geometria
variabile con la loro posizione planare e la superficie superiore
sagomata per poter alloggiare le gradonate.

A seconda delle necessita sono stati adoperati differenti
tipologie di mix design del calcestruzzo col fine di ottenere la
voluta resa estetica delle strutture, tutte faccia a vista,
compatibilmente con la necessaria resistenza e fluidita dei
getti. In particolare sono stati utilizzati sia calcestruzzi
tradizionali additivati col fine di ridurre al massimo gli effetti
del ritiro oppure col fine di aumentarne la fluidita sia
calcestruzzo autocompattante (SSC, indispensabile nel caso di
geometrie complesse e gabbie di armatura molto fitte).

2.1 Setti perimetrali

I setti perimetrali (Figura 2-3) sono identici per i due stadi, ad
eccezione di modeste variazioni delle aperture per gli accessi e
le finestrature, ¢ sono complessivamente in n. di 132 suddivisi
in 33 tipologie. Hanno sezione rettangolare costante dalla
fondazione sino alla sommita e si innalzano con una doppia
inclinazione nel piano e fuori dal piano del setto

BTN D1 BT FERASETRAL

Figura 2 — In evidenza: setti perimetrali da cui spicca la copertura in
acciaio dei due impianti sportivi (visione 3D)

Tutti i setti sono reciprocamente collegati da una trave di
coronamento in corrispondenza del livello di ciascun
impalcato. La sommita di ciascun setto ¢ stata opportunamente
armata col fine di poter alloggiare una piastra e le chiavi di
taglio necessarie per poter connettere la copertura metallica
(Figura 4) che spicca da questo livello.

- 5 B

Figura 3 — Setti perimetrali: realizzazione della copertura metallica
del palanuoto

1

Figura 4 — Setti perimetrali: posizionamento in sommita delle piastre
per la connessione con la copertura metallica: armatura setto(sx)
connessione della copertura metallica (dx)

2.2 Archi degli spalti in c.a.

Gli archi radiali degli spalti sono complessivamente 136
suddivisi in 68 tipologie. Come visibile nelle Figure 5-8 essi
sono caratterizzati da geometrie snelle a curvatura variabile
che in alcuni punti, ovvero nella parte centrale dell’edificio
ove i due palazzi sono congiunti, convergono fondendosi uno
con I’altro.

Le complesse geometrie del singolo elemento unitamente alla
complessa disposizione planimetrica hanno costituito una
significativa difficolta sia progettuale (definizione delle gabbie
di armatura e delle fasi di getto), sia realizzativa
(posizionamento dei casseri, realizzazione delle armature e
delle zone di intersezione). E’ stato pertanto necessario
prevedere speciali casseri (i casseri dovevano garantire la
finitura voluta, la resistenza alle pressioni dei getti in
calcestruzzo autocompattante ¢ la massima modularita dei
fondelli) e sistemi di puntellazione in grado di sostenere
importanti getti senza impedire il transito dei mezzi d’opera.

SATEMA DESLIAREH!

Figura 5 — In evidenza: archi radiali che sostengono le gradinate
(visione 3D)
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Tali elementi sono costituiti da una doppia intelaiatura
metallica, di dimensioni pari alle sezioni degli archi
convergenti, entro cui passano delle barre sagomate alle cui
estremita sono predisposte delle boccole filettate, fissate sulla
intelaiatura in corrispondenza di appositi fori, a cui connettere
le armature convergenti (Figura 12 ¢ 13).

Figura 7 — Archi radiali: fase di montaggio dei casseri

Figura 9 — Arco centrale su cui convergono gli archi delle gradinate
centrali dei due edifici (visione 3D)

Figura 10— Archi centrale su cui convergono gli archi delle
gradinate centrali dei due edifici (visione dall alto)

Figura 8 — Archi radiali: immagine a strutture ultimate (vista
dall’alto e vista al disotto delle gradinate)

2.2 Arco centrale

Unico elemento precompresso ¢ I’arco mediano di spina
(Figura 9-Figura 18) che sostiene sia gli archi delle gradinate
interne che su di esso convergono dal palasport e dal
palanuoto sia il solaio da cui spiccano alcuni dei setti che
garantiscono 1’appoggio per le coperture nella zona centrale.

Di particolare interesse sono i dettagli costruttivi relativi
all’intersezione con gli archi degli spalti. Per riuscire a
rispettare la continuita strutturale e le geometrie di progetto
sono state utilizzati sistemi di ancoraggio e connessione delle

armature progettati ad hoc. Figura 11 — Archi centrale: immagine dall’interno del foyer a

strutture ultimate
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Figura 13 — Sistema di barre con boccole da inserire nel getto
dell’arco centrale e a cui connettere le armature degli archi degli
spalti

3. STRUTTURE DI SOSTEGNO DELLA
COPERTURA

3.1 Caratteristiche generali

La copertura, come gia detto in precedenza, ¢ costituita da due
padiglioni simmetrici che gravano sul sistema di archi
perimetrali di ciascun edificio. La struttura ¢ costituita da un
sistema di travi reticolari che convergono su di un montante
curvilineo di spina.

EL A METALLICA

Figura 14 — Struttura della copertura di un edificio: palasport o
palanuoto

Ciascuna copertura ¢ indipendente e sostenuta dai setti
perimetrali in c.a. descritti al par. 2.1 (Figura 14) e, sulle
estremita di ciascun edificio da un pilastro di sagoma
poligonale e sezione variabile (Figura 15) che si eleva nel
mezzo degli accessi est (palanuoto) e ovest (palasport). Sia
durante le fasi di progettazione sia durante il processo di
realizzazione dell’opera €& stata necessaria una fitta
collaborazione tra i progettisti delle strutture in c.a. ed i
realizzatori delle strutture in acciaio (Cimolai s.p.a.).

Tale necessita ¢ conseguita dalla forte sensibilita dimostrata
dalla copertura alle condizioni di vincolo offerte dalle strutture
in c.a. Infatti ¢ stato evidenziato come pur modesti cedimenti
dei vincoli (ovvero i setti perimetrali in c.a.), dovuti agli
inevitabili cedimenti elastici, potessero influire fortemente
sulla distribuzione delle sollecitazioni in copertura e
conseguentemente sulla deformazioni e sugli scarichi
trasmessi ai  vincoli  stessi. Sono state pertanto
approfonditamente studiate tutte le possibili fasi di
realizzazione di setti e copertura col fine di convergere,
compatibilmente con 1 mezzi d’opera disponibili, alla
soluzione ritenuta essere migliore. La realizzazione della
copertura ¢ stata di fatto un collaudo della corretta valutazione
della risposta strutturale delle opere in c.a.. infatti le
deformazioni attese di ogni elemento della copertura, che
veniva progressivamente installato, hanno confermato il
calcolo preliminarmente eseguito (cedimenti elastici delle
strutture in acciaio e cedimenti dei setti in c.a.) ed il rispetto
della geometria dell’opera.

Figura 14 — Fasi di realizzazione della copertura metallica che spicca
dai setti perimetrali

e e |
Figura 15 —Pilastro di sagoma poligonale e sezione variabile su cui
grava il montante della copertura.

3.1 Elementi a sezione mista

Oltre che sul sistema di setti perimetrali, la copertura in
acciaio presenta un punto di appoggio singolare, sul pilastro
poligonale di estremita su cui scarica azioni, allo stato limite
ultimo, pari a 19500 kN ed 410 kN rispettivamente
componente gravitazionale e di taglio. Data la geometria
dell’elemento strutturale e la fitta armatura in esso
convergente dalle travi che, ai lati del pilastro stesso
sormontano le grandi aperture di accesso agli stadi, ¢ stato
progettato e realizzato a sezione mista inserendo all’interno
della calcestruzzo un traliccio in acciaio piolato e poi una
armatura di parete (Figura 16).
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Anche in questo caso la geometria particolare ha condotto la
progettazione verso 1’adozione di collegamenti manicottati per
evitare sovrapposizioni delle barre di armatura delle travi
convergenti all’interno della sezione di estremita del pilastro
fortemente congestionata dalla carpenteria metallica. Oltre al
pilastro poligonale sono stati realizzati alcuni setti con sezioni
miste: si tratta di setti che spiccano dal solaio della zona foyer
(Figura 17) e che sono gli unici, tra quelli a sostegno della
copertura, che non spiccano dalle fondazioni. La necessita di
adottare una sezione mista origina dalla necessita sia di
sostenere importanti azioni sia di garantire il vincolo alla base.
Infatti questi setti spiccano direttamente da una porzione di
solaio che, essendo intermedie tra gli archi che convergono
sull’arco centrale, sono state armate con dei profilati a cui
saldare gli elementi che costituiscono I’armatura dei setti
stessi. L’armatura del solaio, anch’esso dunque a sezione
mista, ha consentito di condurre le sollecitazioni verso gli
elementi strutturali principali.

Figura 16 — Pilastro a sezione mista: armatura del calcestruzzo con
un traliccio in acciaio piolato

Figura 17 — Setti zona foyer:vista aerea del solaio q.ta 8.0 e spiccato dei profilati di armatura dei setti

Figura 18 — Carpenteria ed armatura dell’arco centrale (parte 1 di 2 simmetriche)
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