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SOMMARIO

Questo lavoro tratta I’adeguamento sismico di telai in cemento armato mediante controventi eccentrici a Y. E brevemente riassunto il
metodo di progetto in campo elastico lineare proposto [De Stefani, Lazzari, Scotta, 2009] ed ¢ presentata una applicazione ad un
telaio piano in cemento armato esistente, ottenendo diversi dimensionamenti dell’adeguamento al variare del fattore di struttura
assunto. Successivamente ¢ eseguita una valutazione di accettabilita degli adeguamenti progettati mediante analisi non-lineari. Infine,
sono proposte delle relazioni analitiche, alternative alle analisi non-lineari, che permettono la stima della performance ottenuta.

SUMMARY

This paper deals with the seismic retrofitting of R.C. framed building by means of steel eccentric bracing systems. The design
method in elastic range [De Stefani, Lazzari, Scotta, 2009] is briefly resumed and its application to a plane RC existing frame is
presented. Varying the value of the behavior factor, different retrofitting interventions are obtained. Thus, an acceptability evaluation
of designed retrofittings is carried out through non-linear analysis. Finally, analytical relations, alternative to non-linear analysis, are

proposed in order to estimate the obtained performance.

1. INTRODUZIONE

Il tema della preservazione del patrimonio storico-artistico
assume oggi sempre maggiore rilevanza. Molti edifici a telaio
in cemento armato sono classificati nella tipologia di
“archeologia industriale” e fanno parte a pieno titolo della
famiglia delle costruzioni da tutelare. Questi infatti, molto
spesso, non presentano sufficiente resistenza e duttilita se
sottoposti alle azioni sismiche. C’¢ pertanto 1’esigenza di
progettare e realizzare interventi di adeguamento per
garantirne la sicurezza. Una possibile tecnica di adeguamento
¢ l’introduzione di controventi eccentrici in acciaio tra le
campiture dei telai, che determina un incremento di resistenza,
rigidezza e duttilita strutturale. Le recenti norme antisismiche
ne trattano 1’applicazione esclusivamente agli edifici intelaiati
in acciaio di nuova costruzione, ma non forniscono criteri di
progetto nel caso di impiego per ’adeguamento di telai in
cemento armato esistenti.

La tipologia di controvento studiata in questo lavoro ¢
quella ad Y, in cui il link ¢ costituito da un profilo a doppio T
opportunamente irrigidito (Figura 1). E esposta una procedura
di progetto che impone la plasticizzazione contemporanea a
taglio di tutti i link ai piani [1] allo scopo di indurre un
meccanismo di danneggiamento globale che massimizza
Ieffetto di smorzamento per dissipazione isteretica. La
procedura impone che il controvento entri in campo plastico
prima del telaio in cemento armato esistente, facendo svolgere
al link il ruolo di “fusibile strutturale”. La dissipazione
energetica ¢ quindi concentrata sui link e la struttura in
cemento armato esistente risulta meno sollecitata dall’azione
sismica.

Per effettuare una valutazione di  accettabilita
dell’adeguamento progettato in genere si ricorrere ad analisi
non lineari, statiche o dinamiche. In letteratura non si hanno
metodi di comprovata validita alternativi alle analisi non
lineari che permettono: la valutazione del fattore di struttura
effettivamente garantito con 1’adeguamento, la valutazione
dell’entita reale delle richieste di deformazione (verifica dei
meccanismi duttili) e la valutazione delle sollecitazioni
introdotte dal sisma nella struttura adeguata (verifica dei

meccanismi fragili). Sono proposte pertanto delle relazioni
analitiche sostitutive delle analisi non lineari che permettono
di effettuare, in modo facile e veloce, le valutazioni di
richiesta di duttilita e di resistenza della struttura adeguata.

Per verificare la bonta della procedura di progetto e delle
relazioni analitiche proposte vengono dimensionati, al variare
del fattore di struttura di progetto prescelto, cinque possibili
adeguamenti per un telaio piano esistente in cemento armato.
Per ogni diverso dimensionamento sono eseguite delle analisi
pushover con determinazione dei performance-point attesi per
il sisma di progetto. Inoltre sono eseguite analisi dinamiche
non lineari del telaio adeguato con 7 accelerogrammi spettro-
compatibili. I risultati ricavati dalle analisi permettono di
verificare le relazioni analitiche proposte. Vengono infine
effettuate alcune analisi di tipo energetico che consentono una
valutazione piu approfondita dell’efficacia della procedura di
progetto proposta.

r:
ame {7 link {1}

diagonals (d)

Figura 1 — Controventi eccentricia Y

2. PROGETTO DELL’ADEGUAMENTO

In questo capitolo viene brevemente riassunto il metodo di
progetto proposto dagli autori [1]. La fase di design (D-phase)
¢ un procedimento iterativo articolato nelle seguenti fasi:

Fase D1 - Dati di progetto

Dalla caratterizzazione sismica e geo-morfologica del sito,
si ricava lo spettro elastico. Quindi, scelto il fattore di struttura
g, si determina lo spettro di progetto S,(7) [2].
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Fase D2 — Geometria iniziale

La scelta della geometria iniziale (k=1) del controvento ¢
del tutto arbitraria. Per i links ¢ preferibile 1’utilizzo di profili
a doppio T standards oppure composti mediante saldatura, per
i diagonali si possono usare sezioni qualsiasi ricordando perd
che non devono instabilizzarsi.
Fase D3 — Calcolo delle azioni sismiche

Con la geometria iniziale (k=1) definita al punto D2 si
effettua un’analisi spettrale utilizzando lo spettro di risposta di
progetto S,(T) e si procede al calcolo dei tagli di piano V'.
Da questi si determina la distribuzione di forze di piano da
utilizzare nel dimensionamento:

=V, -V (6]

i+l

F'i=[fT i=lewn @)

Fase D4 — Progetto di links e diagonali

Ricorrendo ad analisi elastiche lineari con programma di
calcolo automatico, note le forze ai piani e la geometria della
struttura determinate all’iterazione precedente (k- 1 ) si procede
alla soluzione del problema ([K 4k ])x F andando a
variare la matrice di rigidezza dei controventi [K"] in modo
da minimizzare lo spostamento in sommita x,. Il progetto
ottimizzato avviene mediante la soluzione numerica, ad
esempio utilizzando il metodo “Interior Point” [4], di un

problema di ottimo vincolato cosi posto:

Parametri liberi

I parametri liberi del problema sono gli spessori e le
larghezze delle piattabande che costituiscono la geometria dei
links e dei diagonali: lunghezza dei links e; , sezione dei links
[tf, o b, d] e sezione dei diagonali.

Vincoli imposti

e Ad ogni piano i, sollecitazione di taglio agente sui links

K uguale al taglio plastico della sezione V' i

e Lunghezza dei links ¢, inferiore al limite che identifica i
links corti [2] ¢, <e,, =08 M, . /V, ;

e  Sforzo normale agente sui diagonali inferiore alla
resistenza assiale degli stessi secondo la relazione al
§6.8.3[2] Ny <Npyys

e  Momento flettente agente nelle travi del telaio in cemento
armato, in corrispondenza della sezione di intersezione
col links, inferiore al limite dato dalle seguenti relazioni:

My, =M, +(1.1y, QV(e;+1,))/2< My,
My, =M, ~(L1 7, QV/(e,+1)/ 22 My, &)

Rd.ij
Dove My,;M,, sono i momenti resistenti di progetto
della sezione [S], M, ¢ il momento flettente dato dalle
azioni non sismiche, y, ¢ il coefficiente di sovra-
resistenza dell’acciaio, Q= mm( ._ISVM/V,./.)tra
tutti i links e 7, ¢ la distanza tra il bordo superiore del
link ed il baricentro della trave in cemento armato.

e rapporti larghezza/spessore delle piattabande delle
sezioni dei links compatibili con i limiti riportati in
tabella 5.2 [3], per le sezioni di classe 1
Criterio di ottimo

Minimizzazione dello spostamento di un punto di
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controllo posto in sommita del telaio x, .
Fase DS — Ri-calcolo delle azioni sismiche

Con la geometria k-esima definita al punto D4 si effettua
un’analisi spettrale utilizzando lo spettro di risposta di
progetto S,(T) e si procede al calcolo dei calcolo dei tagli di
piano ¥;' e quindi si determina la distribuzione di forze di
piano da utilizzare nel nuovo dimensionamento:

fE=vi - )

i

Fo=[] i=lean (5)
Fase D6 — Verifica di convergenza
Si controlla la norma "5 k || della differenza tra le forze ai
piani all’iterazione k e quella precedente k-1:

f fkl
1

i

||5k||w = max,_,, <toll ©)

Se la norma ¢ inferiore ad una tolleranza prefissata si ¢
ottenuta la geometria definitiva, altrimenti si ritorna alla fase
D4 effettuando un nuovo dimensionamento con la nuova
distribuzione di forze.

Fase di verifica

Effettuato il dimensionamento in campo elastico, nella
successiva fase di verifica (V-phase), dovranno essere
condotte le verifiche dei meccanismi duttili, ovvero verificare
il rispetto delle capacita di rotazione dei links [2] nonché delle
rotazioni ultime alla corda di travi e pilastri e anche di quelli
fragili, quali la verifica ultima di resistenza a taglio di travi e
colonne, nonché quella dei nodi [6]. Nel caso le verifiche non
siano soddisfatte si dovra ridimensionare 1’adeguamento
adottando un ¢‘ meno elevato. La procedura iterativa di

progetto e verifica ¢ riassunta in Figura 2.
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Figura 2 - Schema del metodo di dimensionamento

3. APPLICAZIONE AD UN TELAIO PIANO

Si illustra di seguito 1’applicazione del metodo proposto
nell’adeguamento di un telaio esistente regolare, piano, in
cemento armato.
3.1 Il telaio esistente

Il telaio esistente presenta le caratteristiche riportate in
Figura 3. Esso ¢ dimensionato per i soli carichi verticali
riportati in Tabella 1 dove g;¢ il peso permanente strutturale,
g, ¢ il peso permanente non strutturale e q ¢ il carico
accidentale. Considerando che solo il 20% del carico
accidentale q contribuisca alla massa sismica eccitata
dall’azione sismica, si ricavano le masse partecipanti di piano.



I’edificio esistente ¢ compatibile con un sisma avente picco di
accelerazione al suolo pari PGA[g] =S§-a,=020g a
condizione le colonne siano rinforzate a taglio. Altrimenti il
massimo sisma compatibile che rispetta la resistenza a taglio
delle colonne, presenta PGA[g] =S8-a,=135-0082=0.1¢g.

Tabella 2 — Frequenze del telaio esistente [ed adeguato per ¢"=4]

Modo Frequenza Periodo Partecipazione
[Hz] [s] di massa modale [%]
1° 1.30 [2.80] 0.77 [0.35] 87.97 [87.19]

2° 389[7.70]  0.26[0.13] 9.33[10.15]

[
3°  6.11[12.82] 0.16[0.08] 1.89 [1.84]

Tabella 3 — Colonne: rotazioni ultime alla corda e taglio resistente
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Figura 3 — Geometria del telaio
Tabella 1 — Carichi di progetto del telaio e masse di piano
. . Carichi di progetto Masse
Livello i prog -
gl+g2+q [kN/m] di piano [ton]
1 6+40+10 78.85
2 6+40+10 78.85
3 6+40+10 76.05

Si riportano in Tabella 2 le frequenze di vibrazione del
telaio, ottenute considerando un modulo elastico del
calcestruzzo ridotto al 50% del suo valore nominale per tener
conto dell’evoluzione dello stato fessurativo. In Figura 4 sono
rappresentate le curve di capacita della struttura esistente
determinate mediante analisi pushover non lineari, utilizzando
le due diverse distribuzioni di forza prescritte [2], ovvero
quella proporzionale al primo modo di vibrare (I) e quella
proporzionale alle masse (II). Per I’analisi non lineare il telaio
¢ stato modellato con un approccio a fibre, utilizzando il
modello di Kent e Park per il calcestruzzo, e quello di
Menegotto-Pinto per le barre di armatura. Le due curve di
capacita riportate in Figura 4 sono interrotte in corrispondenza
del raggiungimento della rotazione ultima alla corda delle
colonne, che si verifica dopo il raggiungimento della
resistenza ultima a taglio delle stesse. A tal scopo, con le
relazioni riportate in [6], si sono calcolate la capacita di
rotazione ultime alla corda 6/ delle colonne e la capacita di
resistenza a taglio ultima ¥,/ delle stesse.

In Tabella 3 sono riportati i valori di 8/ e di ¥
determinati  assumendo  y,, =15, [, =f,, =390 MPa,
f.=15MPa e L,=h,/2 [7], e considerando uno sforzo
normale agente ai piani Nif . pari a quello determinato dai soli
carichi gravitazionali, poiché ¢ circa il valore medio di carico
assiale a cui sono sottoposte le colonne durante 1’input sismico
[7]. Si procede con il calcolo del massimo sisma compatibile
per il sito ipotizzato (G=D e S = 1.35, [2]) e per le due curve
di capacita ricavate per 1’edificio esistente in esame, mediante
la procedura proposta da Gulkan e Sozen [8] che sara
brevemente riassunta al successivo punto 4.

Ricercando la massima intensita sismica per la quale ¢
ancora possibile determinare 1’esistenza del PP (Performance-
Point), come raffigurato in Figura 5, si & ottenuto che

i N/, [kN] 0/ [rad] v/ [kN]
1 890.26 0.019 160.18
2 592.02 0.022 143.39
3 308.06 0.025 124.85
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Figura 4 — Curve di capacita del telaio esistente
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Figura 5 — Capacity spectrum method

3.2 Progetto dell’adeguamento sismico

Supponendo di richiedere che la struttura esistente debba
essere messa in grado di sopportare un sisma con picco di
accelerazione al suolo pari a PGA[g]:O.40g , Si progetta
I’adeguamento sismico mediante controventi a Y. Lo spettro
elastico di progetto ¢ definito dai seguenti parametri G = D, S
=135Tg=02s,Tc=08s,2,=03g,B=02e¢l=11in
accordo con [2]. Il progetto viene eseguito per i fattori di
struttura ¢¢ =2, 3,4, 5 e 6. Sono gia riportate in Tabella 2 le
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frequenze di vibrazione del telaio adeguato con ¢‘ =4 . Si
evidenzia come ’incremento di rigidezza dato dai controventi,
a fronte di un irrilevante aumento della massa, determina una

consistente diminuzione del periodo di vibrazione strutturale.
Vengono riassunti in Tabella 4 i dimensionamenti effettuati

con tutti i fattori di struttura ¢¢ considerati. Dall’esame della

Tabella 4 al diminuire del fattore di struttura ¢ adottato, cio¢
al crescere della forza di progetto, cresce anche il numero e la
dimensione dei controventi introdotti. La resistenza a presso-
flessione delle travi esistenti in cemento armato nelle sezioni
in campata, limita il taglio massimo che il link puo sopportare
e pertanto determina il numero di campiture del telaio da
controventare.

4. ANALISI STATICHE NON-LINEARI

4.1 Calcolo del PP secondo Gulkan & Sozen

Vengono di seguito sinteticamente ricordati i passi della
procedura per il calcolo del Performance Point PP utilizzata.
Per la trattazione estesa si rimanda a Gulkan e Sozen [8].

Sistema SDOF equivalente
La massa del sistema SDOF equivalente ¢ determinata come

n
m = Zmiqﬁ, dove m, ¢ la massa del piano i-esimo ¢ ¢ gli
i=1

spostamenti relativi alla distribuzione dei carichi adottata,
normalizzati in modo tale che ¢, =1 per il punto di controllo.
La curva di capacita del sistema SDOF equivalente ¢ definita
dalla forza F* =F /T e dallo spostamento d" =d, /T dove
F e d,
spostamento del nodo di controllo del sistema MDOF,
determinati mediante analisi lineare, e

sono rispettivamente il taglio alla base e lo

statica non

T=m"/Y m¢ . Si procede con la definizione della
in1

relazione forza-spostamento idealizzata elasto-plastica.
1l periodo del sistema SDOF equivalente idealizzato T~ ¢&
determinato mediante T" = 277((m*d;) / F:)O'5 .

Lo spostamento obiettivo della struttura con periodo 7" e

Tabella 4 — Risultati dei dimensionamenti effettuati al variare di q°

comportamento elastico ¢ dato da: d., =S, (T )[T "/ 277}2 .
dove S, (T *) ¢ lo spettro di risposta elastico di accelerazione.

Si definiscono le rigidezze elastica K, =F: /d; e plastica

K, = (F,: —F;)/(d;, —d;) e il loro rapporto p =K, / K, .

di=dt d d*
EI) b)
Figura 6 — Calcolo del performance-point: a) T*<T,, b) T*>T,

Domanda sismica per il sistema SDOF equivalente
Il fattore di riduzione effettivo delle forze ¢% ¢ definito

come g” =m'S,(T")/ F, .

Lo spostamento obiettivo d, per le strutture di breve periodo

T" < T, &cosi determinato (Figura 6a):

1+ (1/g7)
W ' conp=0
a - ™
1 1Y 1|,
Z (l—p)[ﬁj +p—(1—p)[ﬁ] d, conp#0

Mentre per le strutture di medio e lungo periodo 7° > T, lo
spostamento obiettivo ¢ d, =d., (Figura 6b).

Determinato lo spostamento obiettivo si ricava il rapporto di
duttilith g=d; /d: .Per T" > T, sihache ¢¢ = u.

Domanda sismica per il sistema MDOF
Lo spostamento obiettivo del sistema MDOF ¢ dato da

d =T-d

d ; j links diagonals
4 t,, [mm] d [mm] ty [mm] b [mm] e; [mm] section
1 1,23 6 215 10 200 380 HEA140

2 2 1,2,3 5.5 195 12 150 350 HEA140
3 1,23 4 145 9 130 300 HEA140

1 1,2 6 200 11 180 380 HEA140

3 2 1,2 5.5 175 10 170 350 HEA140
3 1,2 4 135 9 130 300 HEA140

1 1,2 5 170 10 180 410 HEA140

4 2 1,2 5 140 10 155 350 HEA140
3 1,2 4 100 12 130 300 HEA140

1 1 6 200 11 180 380 HEA140

5 2 1 5.5 175 12 150 350 HEA140
3 1 4 125 9 130 300 HEA140

1 1 5 190 10 180 410 HEA140

6 2 1 5 150 10 155 350 HEA140
3 1 4 100 12 130 300 HEA140
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4.2 Curve pushover dei telai adeguati e calcolo dei PP

Le curve sono determinate utilizzando le due distribuzioni
dei carichi laterali prescritte [2], ovvero quella proporzionale
al primo modo di vibrare (I) e quella proporzionale alle masse
(II). Per le analisi non lineari il telaio € ancora rappresentato a
fibre [9] [10], utilizzando il modello di Kent e Park per il
calcestruzzo [11] e quello di Menegotto - Pinto per le barre di
armatura [12]. Le aste diagonali sono modellate con truss
elastici, mentre i links mediante beam con cerniere plastiche a
taglio, concentrate e bilineari, definite in accordo con [2].

Le curve ricavate, confrontate in Figura 7 e Figura 8 con le
curve di capacita del telaio esistente, sono interrotte in
corrispondenza del raggiungimento del limite di rotazione
massima dei links, che si verifica prematuramente rispetto al
raggiungimento della rotazione ultima alla corda di colonne e
travi. La verifica di resistenza a taglio delle membrature in
cemento armato viene invece effettuata a posteriori.

Determinate le curve di capacita per i vari
dimensionamenti effettuati si procede alla determinazione
degli spostamenti obiettivo.
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Figura 7 — Curve di capacita dei telai adeguati: distribuzione dei
carichi laterali (I)
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Figura 9 — Definizione della bilineare elasto-plastica incrudente

La bilineare con incrudimento usa come rigidezza plastica
quella elastica del telaio esistente: K, =K/ (Figura 9). Tale

ipotesi ¢ valida se si considerano per telaio in cemento armato
e per i controventi in acciaio leggi non lineari elasto-plastiche
perfette e finche il telaio esistente rimane in campo elastico.
Con la procedura di Gulkan & Sozen si calcolano i fattori di
struttura effettivi ¢ e i rapporti di duttilita s .

5. ANALISI DINAMICHE NON-LINEARI

Si sono effettuate le analisi time history non lineari di
ognuno dei diversi risultati del progetto di adeguamento. |
modelli numerici utilizzati sono gli stessi utilizzati per le
analisi di push-over. Si ¢ utilizzato un set di 7 accelerogrammi
artificiali generati e spettro compatibili allo spettro elastico di
riferimento, aventi una durata di 20 secondi. Nelle analisi si &
utilizzato un metodo di integrazione nel tempo di Newmark
con un passo di integrazione temporale pari a 0.001 secondi.

I risultati medi ottenuti sono riportati in Figura 13, Figura
14, Figura 15 e Figura 16.

6. METODO ANALITICO DIRETTO
In questo paragrafo si definisce un metodo di stima della

duttilita effettiva che evita la derivazione numerica della curva

di capacita della struttura adeguata mediante analisi statica

non lineare.

Poste le due seguenti ipotesi:

e la forza totale F, e il corrispettivo spostamento x,
determinati all’ultima iterazione & del processo di
dimensionamento individuano il punto di primo
snervamento della struttura adeguata.

e la rigidezza plastica della struttura pud essere assunta
uguale alla rigidezza elastica del telaio esistente.

si ottiene in modo diretto la bilineare con incrudimento del

sistema SDOF. Quindi si determinano la forza di prima

plasticizzazione F) ed il relativo spostamento d; mediante:

F =F/T; d,=x,/T; (8)

Utilizzando il procedimento di Gulkan e Sozen per il
calcolo del PP, grazie alla bilinearizzazione diretta appena
definita, si determinano in modo analitico e diretto il fattore di
struttura effettivo g% e il rapporto di duttilith u, (A:
analytical) della struttura adeguata. I valori cosi calcolato sono
confrontati in Figura 10 con quelli numerici derivanti dalle
analisi pushover.
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Figura 10 — Stima dei parametri di duttilita effettivi: distribuzione dei
carichi laterali (1) e (1)
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Di seguito si forniscono delle relazioni analitiche di
impiego diretto per la stima della domanda di duttilita e delle
sollecitazioni indotte dal sisma sulla struttura adeguata. Si
utilizzano le stime dei parametri di duttilita ¢? e u, e si
richiede la preventiva esecuzione di una analisi spettrale con

spettro di progetto ridotto di ¢ .

Rotazione dei links

Determinate le distorsioni Ax’,

y.ps dei link ai piani e gli

spostamenti  interpiano (xl. - X )RS mediante I’analisi
spettrale, si calcolano le distorsioni angolari effettive degli

stessi in campo anelastico tenendo conto del parametro di
duttilita modificato /4/ 4 Dper considerare la localizzazione

delle deformazioni anelastiche sui links. La definizione di
,ul/ 4 € necessaria poiché x, determina un rapporto di duttilita

di tipo globale che interessa gli spostamenti di piano mentre in
situazione post-elastica bisogna considerare la localizzazione
della deformazione anelastica sui links. Lo spostamento
plastico interpiano ¢ pari a g, -(x,. -X, )RS, mentre per i

diagonali di controvento lo spostamento elastico ¢ pari
W] (% =x,1)py —AX) 4 | (Figura 11).

(TR TES T I
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N
! b I
/ 7 N /
* ™ /
/ A . N, /
/ 7 Hia A% s D )
i 4 —t =
// W (%= %01 )as - BXips '\'\\_I. I

i1 1/
Figura 11 — Definizione di /1;-,,4
Trascurando a favore di sicurezza le rotazioni della trave e

I’incremento  degli spostamenti dei diagonali dovuto
all’incrudimento del link (1// = 1) si giunge alla definizione di:

. My (6 =X )ps = [0 = X, )gs — Axil/',RS]

A = &)
" AX; s
Quindi si procede al calcolo della rotazione dei links:
91/[')3 = tanil(,u;.A 'Axilf,Rs /e;) (10

Rotazione alla corda delle colonne
La rotazione alla corda delle colonne viene derivata dagli
spostamenti interpiano (xl. - X, )R ; determinati con I’analisi

spettrale mediante la seguente relazione:

X —X.
/7 =arctan{w} (11)

i

ipotizzando trascurabile la rotazione del nodo trave-colonna.

Sollecitazione di taglio sulle colonne
Il taglio agente sulle colonne viene calcolato con la
relazione seguente (Figura 12):
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Hye I/;//.RS (1)

VP =miny( M, +M,,, ) (12)
h[
M
M., =11-M,  -min 1,h (13)
’ ’ ZMRC

dove V,.,";RS ¢ il taglio calcolato sulla colonna j-esima mediante
analisi modale allo spettro di risposta, M, ¢ il valore di

progetto del momento resistente della colonna j all’estremita i,
ZM w © la somma dei momenti resistenti delle travi che

convergono nel nodo i, ZM 7 ¢ la somma dei momenti

resistenti delle colonne che convergono nel nodo i. I momenti
resistenti delle sezioni sono calcolati in conformita a [5].

La prima relazione (12) presuppone che il telaio in
cemento armato sia ancora in campo elastico, quindi il valore
di taglio ¢ pari a quello determinato dall’analisi spettrale
moltiplicato per x,. La seconda delle relazioni (12) indica
che la sollecitazione di taglio sulle colonne non puo superare il
valore corrispondente alla formazione di cerniere plastiche
flessionali al piede e in sommita del pilastro.

TreT,

P
Figura 12 — Taglio sulla struttura esistente

Spostamenti ai piani del telaio
Gli spostamenti ai piani del telaio vengono calcolati
mediante la seguente relazione:

D _
Xia = My Xigs (14)
dove x,, € lo spostamento in sommita determinato con

I’analisi spettrale.

7. CONFRONTO DEI RISULTATI

Si confrontano i risultati ottenuti mediante le analisi non
lineari statiche e dinamiche e quelli ottenuti mediante le
relazioni analitiche proposte. Con i risultati ottenuti si
effettuano inoltre le verifiche del comportamento post-elastico
del telaio adeguato, in particolare la verifica dei meccanismi
duttili e fragili. In Figura 13, Figura 14, Figura 15 e Figura 16
si confrontano i risultati ottenuti con i diversi metodi sopra
esposti. Le quantita riportate col pedice TH indicano la media
dei risultati ottenuti dalle 7 time history effettuate; quelle col
pedice PO(I) ¢ PO(II) sono le quantita ottenute dall’analisi
pushover effettuata con distribuzioni dei carichi laterali (I) e
(II) rispettivamente; ed infine quelle col pedice A sono le
quantita determinate con le relazioni analitiche proposte.
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Figura 14 — Rotazioni alla
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Dai grafici relativi alle rotazioni dei links (Figura 13) si
puo notare come le rotazioni calcolate siano inferiori al limite
di rotazione imposto pari a 0.08 rad. Anche le rotazioni alla
corda delle colonne (Figura 14) sono ampiamente entro i limiti
calcolati. Per quanto riguarda invece la sollecitazione di taglio
agente sulle colonne (Figura 15) si ha che per i progetti
effettuati con fattore di struttura pari a 4, 5 e 6 le colonne al
pian terreno e al piano primo presentano valori di taglio
sollecitante superiori ai valori di taglio resistente. Pertanto i
dimensionamenti effettuati con fattori di struttura paria 4, 5 e
6 non sono verificati e determinano rottura per taglio del telaio
adeguato. Se non si ipotizza di eseguire degli interventi
localizzati di aumento della resistenza a taglio dei pilastri, il
fattore di struttura di progetto massimo utilizzabile ¢ pertanto
pari a circa 3.5 poiché comporta una sollecitazione di taglio
sulle colonne al pian terreno compatibile con il limite di
resistenza attuale. Si evidenzia come i valori determinati con il
metodo analitico proposto sono in ottimo accordo con i
risultati ottenuti dalle analisi non lineari effettuate, specie per i
valori al piano terra dell’edificio dove generalmente il rispetto
delle verifiche di duttilita e resistenza ¢ piu difficile. Le
relazioni proposte forniscono valori di rotazioni e taglio in
accordo e sempre cautelativi rispetto ai risultati delle analisi
non lineari statiche e dinamiche. Possono considerarsi pertanto
un valido strumento che permette di stimare il comportamento
post-clastico della struttura adeguata senza dover ricorrere
all’uso di analisi non lineari. Pertanto nel complesso sia le fasi
di progettazione che di verifica proposte in questo lavoro
consentono di operare esclusivamente mediante strumenti di
analisi di tipo lineare.
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Figura 15 — Taglio delle Figura 16 — Spostamenti ai
colonne ai piani piani

8. VALUTAZIONI ENERGETICHE
Nel bilancio energetico dei telai in cemento armato
adeguati mediante controventi eccentrici e soggetti all’azione
sismica, al generico istante ¢, si distinguono i vari contributi in
cui si suddivide I’energia sismica immessa dal terremoto:
E(O)=Ec()+E;O)+E () +E.()+E (1) (15)

dove i vari termini sono: energia cinetica della struttura £, (¢) ,

di  deformazione elastica della struttura Eg(z), di

smorzamento viscoso E,(¢), di smorzamento isteretico del

telaio esistente E,.(¢), di smorzamento isteretico dei nuovi

elementi strutturali introdotti £, (7). I termini E,(¢), E(?)

determinano la parte di energia restituibile, mentre i

termini £, (¢), E.(¢), E,(¢) costituiscono la parte di energia

dissipata. All’istante ¢, in cui termina I’evento sismico e si
ripristinano le condizioni di quiete quindi, 1’energia totale
restituibile del sistema si annulla e dalla (15) si ottiene:

E (1,)=E,(1,)+ E.(1,)+ E, (1) (16)

Per ottenere un meccanismo di rottura duttile e di tipo globale

nella struttura adeguata si dovra:

e minimizzare l’energia di smorzamento isteretico del
telaio E, (), poiché la struttura esistente non possiede
caratteristiche di duttilita adeguate;

e  massimizzare ’energia di smorzamento isteretico dei
nuovi elementi strutturali introdotti E,(¢,) e verificare
che questa sia equamente distribuita ai vari piani;

e  ottenere una buona capacita dissipativa di natura plastica,
pertanto E, (¢,)<E,(¢,).

Per eseguire tali valutazioni, per ogni adeguamento
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progettato, si sono calcolati i vari contributi di energia a
partire dalle time histories di risposta strutturale determinate
mediante le analisi dinamiche non lineari. A titolo
esemplificativo si riporta in Figura 17 I’andamento dei vari
contributi energetici nel tempo nel caso di adeguamento
sismico progettato con ¢‘ =4 . In Figura 18 invece viene
riportato il bilancio energetico al tempo ¢ , in termini

r

percentuali, per tutte le diverse soluzioni di adeguamento.

Si vede che al crescere del ¢’ aumenta 1’energia
introdotta dal sisma e quindi anche il grado di danneggiamento
indotto alla struttura. Per ¢? =2 aumenta I’importanza
percentuale dell’energia dissipata viscosamente perché si ha
una minore entrata in campo plastico di tutte le strutture e
quindi diminuiscono E, e E, . Dai risultati ottenuti si puo
vedere come il controvento introdotto e dimensionato secondo
il metodo di progetto proposto permette di limitare la
dissipazione energetica richiesta al telaio in cemento armato
che nelle varie ipotesi rimane mediamente pari al 4%
dell’energia totale introdotta. Anche dall’analisi energetica
appare che il fattore ottimale di progetto sia pari a circa
g’ =3.5 . Per questo valore si ha un bilanciamento ottimale
fra necessita di salvaguardia del telaio esistente e sfruttamento
delle capacita dissipative del controvento.
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Figura 17 — Valutazioni energetiche nel tempo per ¢* = 4
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CONCLUSIONI

L’insieme delle analisi non lineari effettuate ha permesso
di determinare il valore del ¢‘ massimo utilizzabile. Le
relazioni analitiche proposte per la stima del comportamento
post-elastico delle membrature costituenti il telaio adeguato
determinano risultati in ottimo accordo con le analisi non
lineari effettuate e pertanto possono considerarsi un criterio
affidabile per la valutazione del raggiungimento degli obiettivi
di adeguamento. Esse permettono di effettuare le verifiche dei
meccanismi duttili e fragili senza 1’ausilio di analisi non
lineari. Lo studio energetico effettuato mette in luce inoltre
come il metodo di dimensionamento proposto determini una
progettazione dell’adeguamento che concentra e massimizza
la deformazione anelastica nei links e la riduce al minimo sul
telaio esistente in cemento armato.
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SOMMARIO

Questo contributo individua i gradi di liberta lasciati a un valutatore di una struttura esistente soggetta ad azione sismica all’interno
dell’attuale impostazione normativa e ne analizza le conseguenze. Anche con riferimento a una semplice struttura di telaio piano in
c.a. si evidenzia come i risultati di analisi di vulnerabilita svolte da analisti diversi seguendo la stessa norma possono differire in
misura notevole. Si descrive quindi una procedura di verifica alternativa che dovrebbe idealmente superare il problema evidenziato.

SUMMARY

This paper starts by identifying the degrees of freedom left to an analyst assessing an existing structure subject to seismic action
within the current code format. It then moves on to explore the consequences of this freedom with reference to a simple RC plane
frame. The results provide a quantitative support to the intuitive fact that assessments carried out by different analysts may differ
considerably, to the point that retrofit decision can be reversed. An alternative procedure is sketched, which could possibly overcome

the highlighted problem.

1. L’ATTUALE APPROCCIO NORMATIVO

1.1 Introduzione

I riferimenti normativi per la valutazione di una struttura
esistente soggetta all’azione sismica sono attualmente il
DM2008 [1] con le corrispondenti Istruzioni emanate nel
2009, e la Parte 3 dell’Eurocodice 8 emanata in versione EN
nel 2005 [2]. Le due norme hanno la stessa impostazione e
differiscono per il numero di requisiti prestazionali
considerati, tre nell’EC8-3, damage limitation (DL),
significant damage (SD) e near collapse (NC), quattro nel
DM2008, operativita (SLO), danno (SLD), salvaguardia della
vita (SLV) e collasso (SLC); per la definizione dell’azione
sismica, che nel caso del DM2008 ¢ un’approssimazione dello
spettro isoprobabile locale, di forma variabile con il periodo
medio di ritorno e le coordinate geografiche, e per altri aspetti
secondari. Nel seguito nell’evidenziare alcune problematicita
della verifica si fa riferimento solo ad aspetti comuni alle due
norme, € si esamina in particolare la verifica per uno stato
limite ultimo, come ad esempio SD/SLV, che per le strutture
esistenti pud essere ’unica verifica eseguita, ai sensi del
DM2008.

1.2 1l requisito prestazionale SD/SLV

Lo stato limite di salvaguardia della vita ¢ definito come
quello stato in cui la struttura dell’edificio, pur subendo danni
di grave entita agli elementi strutturali e non strutturali, tali da
rendere non economica la riparazione, mantiene una residua

resistenza e rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali e
I’intera capacita portante nei confronti dei carichi verticali. Si
puo osservare come tale definizione verbale ¢ riferita a uno
stato di danneggiamento diffuso globale, al quale in generale
contribuisce un numero variabile di elementi a diverso livello
di danneggiamento.

1.3 Conoscenza della struttura: Livelli di Conoscenza e
Fattore di Confidenza

11 difetto di conoscenza sulla struttura da valutare, sempre
presente in misura variabile, ¢ trattato dalla normativa
attraverso una discretizzazione della conoscenza in tre livelli,
definiti in funzione della quantita di informazioni disponibili
all’atto della valutazione su geometria, dettagli e materiali. A
ogni livello di conoscenza ¢ poi fatto corrispondere il valore di
un fattore, denominato di Confidenza (FC), che ha un doppio
uso. Serve per la quantificazione della capacita deformativa e
di resistenza degli elementi, come divisore dei valori medi dei
parametri di resistenza dei materiali, e per la quantificazione
della domanda sui meccanismi fragili, come moltiplicatore dei
valori medi dei parametri di resistenza dei materiali degli
elementi duttili che 1i sollecitano. Una discussione su questo
approccio al trattamento dell’incertezza epistemica si pud
trovare ad esempio in [3].

1.4 Metodi di analisi

La norma prevede i quattro classici metodi di analisi,
lineare e non lineare, statico e dinamico. Per quanto riguarda
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I’analisi di vulnerabilita sismica delle strutture esistenti le
analisi lineari possono essere svolte sia con il classico spettro
ridotto, detto “di progetto”, diviso cio¢ per un fattore di
struttura g, o con lo spettro elastico non ridotto. Le verifiche
corrispondenti sono di natura diversa. Vengono specificate
condizioni di applicabilita, che ad esempio nel caso
dell’analisi lineare con spettro elastico sono volte a verificare
la sufficiente uniformita e limitazione della domanda
inelastica sulla struttura (strutture in c.a.).

1.5 Criteri di verifica

Le wverifiche di rispondenza ai requisiti prestazionali
dipendono dal metodo di analisi adottato. Sono verifiche di
resistenza sia a presso-flessione che a taglio nel caso di analisi
lineari con spettro ridotto, ¢ verifiche di deformabilita per i
meccanismi duttili (presso-flessione) e di resistenza per quelli
fragili (taglio) nel caso di analisi lineari con spettro elastico o
analisi non lineari.

Si puod osservare come in tutti i casi le verifiche siano di
tipo puntuale/locale, a livello di singolo elemento, e che non vi
sia rispondenza tra tali verifiche e la definizione verbale dello
stato limite, che ha un carattere globale. Non ¢ fornita alcuna
indicazione al valutatore su come “aggregare” i rapporti
domanda/capacita ottenuti a livello di elemento in un indice
globale, fatto che potrebbe anche portare a indicare come
capacita della struttura il valore dell’azione corrispondente alla
mancata verifica del singolo elemento piu debole.

2. GRADI DI LIBERTA’ DEL VALUTATORE

2.1 Igradidiliberta

L’impianto normativo attuale mentre fornisce metodi
diversi per I’analisi delle strutture, nuove ed esistenti, e
indicazioni sulle condizioni di applicabilita di ognuno di essi,
non fornisce al contrario indicazioni sulla modellazione non
lineare, né sul criterio da adottare nell’aggregare i risultati a
livello locale di elemento o meccanismo al fine di esprimere
un giudizio di adeguatezza. Non vengono inoltre fornite
indicazioni in merito all’utilizzo delle informazioni ottenute
mediante campagne di saggi e prove integrative alla
documentazione progettuale eventualmente disponibile. E in
questi ambiti che possono essere ricercate le scelte alternative
che, nel pieno rispetto della norma, analisti diversi possono
operare nel corso del processo di valutazione giungendo a
risultati diversi.

Nel paragrafo successivo si presenta un semplice esempio,
relativo a un telaio piano in c.a., gia analizzato in [3], con
riferimento al quale si evidenzia la latitudine dei risultati
ottenibili pur osservando le prescrizioni normative.

Differenze nei risultati di valutazioni “equivalenti”

La Figura 1 mostra un telaio piano a tre campate e sei piani.
Le travi hanno tutte sezione 250mmx>700mm, mentre i pilastri
hanno sezione molto variabili, comprese tra 250mmx400mm e
400mmx>900mm. I dettagli delle dimensioni di carpenteria e
armatura possono essere trovati in [4]. Per quanto riguarda i
materiali i valori medi delle resistenze sono f. = 20MPa, f, =
275MPa, e f, = 4.4MPa per le tamponature (valore
corrispondente a muratura in blocchi laterizi semipieni con
una percentuale di foratura inferiore al 45%, modulo E,, =
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750f,,). Le analisi effettuate nel seguito si suppongono svolte
in un livello di conoscenza della struttura elevato, quello
denominato LC3 nella Normativa, cui corrisponde un valore
unitario del fattore di confidenza.
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Figura I Telaio in c.a. di 6 piani

Si supponga di assegnare I’incarico di valutare la
vulnerabilita sismica di tale telaio a diversi analisti. Ognuno
degli incaricati esercita la propria discrezione nell’effettuare
alcune scelte.

A fini puramente illustrativi le scelte considerate nel
differenziare le valutazioni, che ai sensi della norma sono
ritenute aventi validita “equivalente”, non riguardano tutte le
possibilita ma si limitano all’analisi della risposta, ai dati di
ingresso e alla valutazione della capacita dei meccanismi
fragili. Nel dettaglio le cinque scelte sono:

1. Risposta: uso dell’analisi non lineare statica o dinamica
(essendo entrambe applicabili in questo caso). Si osservi
come si sarebbe potuto differenziare in maniera forse
maggiore i risultati adottando come alternative per questa
scelta 1’analisi lineare e quella non lineare. Le analisi
dinamiche sono svolte con 7 accelerogrammi spettro-
compatibili [4] con lo spettro utilizzato per 1’analisi
statica non lineare (i risultati “dinamici” sono la media
sui 7 segnali);

2. Risposta: uso di un modello a fibre standard
(comportamento ciclico stabile), denominato nel seguito
modellazione di base, o uso di un modello a cerniere
plastiche con degrado di rigidezza e resistenza e
inclusione del collasso per eccesso di deformazione (6,) o
taglio (V,), denominato modellazione avanzata. Questa
seconda opzione di modellazione, meno usuale per le
strutture in cemento armato ma in linea con quanto ad
esempio ¢ fatto nei metodi non lineari a telaio equivalente
per l’analisi delle murature, permette di evidenziare
I’effetto della sequenza di collassi locali sulla risposta
globale.



3. Risposta: considerazione o meno della tamponatura
(modellazione non lineare a bielle con comportamento
elasto-plastico degradante in sola compressione);

4. Dati di ingresso: considerazione di due valori della
percentuale di armatura dei pilastri (valori da considerare
come due diverse medie ottenute attraverso campagne di
prova su pilastri diversi);

5. Capacita dei meccanismi fragili: utilizzo di due formule
per la valutazione della resistenza a taglio dei
pilastri/travi: il modello di Biskinis et al [5] come da
ECS8-3 o Kowalsky e Priestley [6].

A sottolineare nuovamente il carattere illustrativo di questa
analisi, si osserva come altre incertezze spesso incontrate dagli
analisti e che potrebbero essere considerate comprendono, ad
esempio, le dimensioni geometriche degli elementi, il dettaglio
dell’armatura dei nodi e il loro modello di risposta/capacita, la
massa dei solai, il modello e livello di smorzamento, etc.

Tra le scelte descritte, viene attribuito un peso notevole
(sono tre su cinque) a quelle che riguardano la determinazione
della risposta, e cio¢ metodo di analisi, strategia di
modellazione e scelta degli elementi. La motivazione di una
tale importanza attribuita alla determinazione della risposta ¢
che la pratica mostra come spesso, anche a parita di scelte di
modellazione ¢ metodo di analisi, il semplice uso di un
programma di calcolo diverso comporta differenze importanti.
Nel valutare i risultati presenti ¢ di rilievo considerare che il
programma di calcolo utilizzato ¢ sempre lo stesso
(OpenSEES).

Prima di valutare i risultati mostrati nel seguito ¢ infine
necessario sottolineare due aspetti.

Il primo riguarda il criterio di verifica adottato, di tipo
globale e considerato rappresentativo/esemplificativo di un
criterio quantitativo piu rispondente alla definizione verbale di
SL. 11 criterio ¢ stato formulato in termini di raggiungimento
di una soglia limite per lo scorrimento interpiano 6 massimo
sull’altezza del telaio. In particolare, in funzione della
modellazione e del metodo di analisi, la verifica ¢ stata svolta
controllando il rapporto domanda/capacita globale Y [7,8]
definito in questo caso come:

Y= max(maxi, max L] (1a)
piani Hu pilastri Vu
o
Y= — 1
e, (1)
Y = max max| max H(t) , max M (lc)
t piani 914 (t) pilastri Vu (t)
Y = max max H(t) (1d)
t  piani Hu (l‘)

dove le formule (la) e (1b) valgono per analisi statica,
rispettivamente con modellazione di base (che non include il
collasso per taglio nella risposta) e avanzata, mentre le
formule (1¢) e (1d) valgono per analisi dinamica.

Figura 2 Albero logico: porzioni relative all’analisi non lineare statica (NLS, sinistra) e dinamica (NLD, destra): modellazione di base o avanzata
(B/A4), tamponature incluse o meno (T/NT), percentuale di armatura nei pilastri, formula di resistenza a taglio dell’ECS-3, Biskinis-Fardis, o da
modified UCSD model, Priestley-Kowalsky (BF/PK).
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Il secondo aspetto da sottolineare riguarda la scelta sulla
formula di capacita da adottare per la resistenza a taglio. Sia
I’EC8-3 che il DM2008 forniscono indicazioni a riguardo in
Annessi informativi o in appendice nella circolare,
riconoscendo il carattere evolutivo di tali formule. In
particolare ’EC8-3 fornisce come formula quella derivata da
Biskinis e Fardis, mentre il DM2008 indica di valutare la
resistenza a taglio come per gli elementi di nuova costruzione,
ma indica in altra parte nell’appendice alla circolare anche la
formula trinomia denominata modified-UCSD model.
Quest’ultima ¢ adottata come alternativa meno conservativa
insieme alla formula dell’EC8-3 per definire due possibili
scelte alternative per la resistenza a taglio.

La Figura 2 mostra le due porzioni dell’albero logico
[9,10] con cui le 5 scelte sono state combinate per dare luogo a
32 modelli alternativi. Sulle foglie sono anche indicati i valori
ottenuti con ogni combinazione di scelte.

Una prima osservazione ¢ che i risultati variano
nell’intervallo  veramente notevole [0.200, 2.157]: la
differenza tra i due valori estremi € di un ordine di grandezza.

La tecnica dell’albero logico permette di andare oltre il
semplice esame della variabilita ottenuta con scelte
alternative. E infatti possibile assegnare ad ogni scelta un peso
corrispondente al grado di verosimiglianza che la scelta stessa
ha per I’analista (probabilita soggettiva, valore compreso tra 0
e 1, la somma dei pesi a ogni diramazione dev’essere 1). Il
prodotto dei pesi dei rami che portano a ogni foglia
corrisponde alla verosimiglianza associata al risultato
corrispondente. Poiché i pesi ottenuti per tutte le foglie
sommano a uno, il risultato ¢ una distribuzione di probabilita
discreta del rapporto di verifica Y.

Le figure successive mostrano le distribuzioni ottenute
considerando equiprobabili tutte le scelte, fatto che comporta
una probabilitd costante pari a 1/32 per tutti i valori di Y. Le
figure riportano sempre sia la curva ottenuta considerando tutti
e 32 i risultati (curve etichettata con “Ref.”) che le due curve
ottenute dividendo i risultati in due insiemi di 16 valori distinti
di volta in volta considerando una delle scelte alternative.

La Figura 3 mostra le distribuzioni ottenute dividendo i
risultati in “statici” e “dinamici”. Si pud osservare come per
questa struttura la differenza nel metodo di analisi non induce
un’apprezzabile variazione nei risultati.

Figura 3 Distribuzioni empiriche ottenute aggregando i risultati in
due gruppi di 16 valori rispetto a metodo di analisi

220

La Figura 4 mostra le distribuzioni ottenute separando i
risultati con riferimento alla percentuale di armatura nei
pilastri. Si osserva come la variazione attribuita alla
percentuale geometrica di armatura longitudinale (tra 0.8% e
1.2%) non conduca a differenze significative negli esiti della
verifica. L’influenza di questo parametro (e piu in generale del
prodotto pf;), risultato spesso secondario in verifiche svolte
con riferimento a quantita di deformazione (vedi la definizione
di Y nelle equazioni (la-d)), ¢ in questo caso ulteriormente
mascherato dalle altre scelte considerate.
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Figura 4 Distribuzioni empiriche ottenute aggregando i risultati in
due gruppi di 16 valori rispetto alla percentuale di armatura

Le scelte che risultano piu determinanti nel differenziare
I’esito della verifica sono quelle relative alla modellazione
(B/A), la formula di capacita a taglio (BF/PK) ¢ Ile
tamponature (T/NT), come mostrato nelle figure successive.

In particolare, le figure mostrano che la modellazione di
base risulta sempre piu conservativa di quella avanzata,
portando a rapporti domanda/capacita globale piu elevati, cosi
come la formula di Biskinis e Fardis (EC8-3) rispetto a quella
di Priestley e Kowalsky, e 1’assenza delle tamponature.
Riguardo a queste ultime si pud osservare come le bielle
equivalenti siano state collegate ai nodi ¢ non a punti nei
pilastri in prossimita dei nodi, e che quindi non vanno a
incrementare direttamente il taglio nei pilastri.
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Figura 5 Distribuzioni empiriche ottenute aggregando i risultati in
due gruppi di 16 valori rispetto all’approccio di modellazione



Figura 6 Distribuzioni empiriche ottenute aggregando i risultati in
due gruppi di 16 valori rispetto alla formula di resistenza a taglio
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Figura 7 Distribuzioni empiriche ottenute aggregando i risultati in
due gruppi di 16 valori rispetto alla modellazione delle tamponature

Osservazioni sui risultati

I risultati ottenuti dal particolare esempio considerato
indicano chiaramente come la variabilitda maggiore negli esiti
delle verifiche provenga da fonti di incertezza di natura
espistemica fondamentale, legate cio¢ a un difetto di
conoscenza sul comportamento meccanico degli elementi, e
quindi non riducibili con una campagna di prove e saggi sulla
struttura.

Nel paragrafo successivo si delinea un modo di operare
alternativo che partendo dal riconoscimento dell’irriducibilita
di tali incertezze le considera esplicitamente trattandole
mediante lo strumento dell’albero logico, nel quale vengono
introdotte le gia menzionate probabilita soggettive per pesare
la fiducia dell’analista in ciascuna delle scelte alternative.

3. UNA PROCEDURA ALTERNATIVA
La Figura 8 mostra il diagramma di flusso di una

procedura generale di verifica per strutture esistenti in

cemento armato. Gli elementi distintivi della procedura sono i

seguenti:

e L’analisi di riferimento ¢ quella non lineare. 1l ruolo
dell’analisi  lineare ¢ quello di uno strumento
preliminare. Quest’ultimo puod essere anche conclusivo
nel caso di un’evidente sovraresistenza della struttura. In
generale pero I’analisi lineare fornisce una stima della
distribuzione e dell’entita delle deformazioni sull’altezza
dell’edificio, utile a orientare le indagini.

e Le indagini si effettuano quindi nella maniera piu
efficace nelle zone di maggiore impegno,

compatibilmente con le esigenze d’uso, ed ¢ piu rilevante
la posizione che non la quantita di prove effettuate.

Sulla base delle conoscenze ottenibili si impostano
modelli alternativi per tenere conto di incertezze
“irriducibili” quali quelle evidenziate nel paragrafo
precedente

L’esito della verifica consiste nella distribuzione di
probabilita del “rapporto di verifica” (D/C globale), dalla
quale ¢ possibile trarre parametri statistici quali media e
dispersione, o un intervallo di assegnata confidenza.

/Passo 1, azione ™

Definizione della vita di niferimento e
dell'azione sismica di verfica

. | J
'llsasso 2, conosc&nza “1
Acquisizione dati
disponibili

Dati sufficienti 2

Esecuzione di un rilievo

strutturale

\. [ Y

'{Passo 3, analisi l&reliminare

>

Istituzione di un modello preliminare [«

!

Analisi per individuare eventuali
zone critiche

DIC <<1
k |
I"T’asso 4, analisi feﬂagliata

Definizione programma dei saggi

v

Istituzione modello dettagliato

v

Considerazione delle incertezze:
formulazione ipotesi alternative

v
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Modello 1 — D/C globale 1

/
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risultati (DfC); globali

. : V
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Figura 8 Procedura di verifica.
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Prendendo a riferimento il caso trattato in precedenza, e
assumendo che la preliminare analisi lineare abbia indicato la
necessita di procedere a un’analisi di dettaglio, si presenta un
esempio campione della procedura nel quale vengono
considerate come incertezze epistemiche quelle dimostratesi
rilevanti nel paragrafo precedente, ed in particolare
I’approccio di modellazione, il modello di resistenza a taglio e
I’inclusione delle tamponature. Sempre a titolo illustrativo
sono stato assegnati alle scelte pesi che riflettono il diverso
grado di confidenza:

e Modellazione: 0.6 al modello avanzato, 0.4 al modello di
base;

e Resistenza a taglio: 0.7 al modello ECS8-3, 0.3 al modello
alternativo;

e  Tamponature: 0.7 se assenti, 0.3 se presenti.

La Figura 9 mostra 1’albero logico corrispondente con i
pesi assegnati ai rami ¢ i pesi risultanti delle foglie, insieme ai
valori del rapporto di verifica (analisi non lineare statica e
valore minimo della percentuale geometrica di armatura),
mentre la Figura 10 mostra la distribuzione di probabilita di tali
valori, insieme ai corrispondenti momenti (media e deviazione
standard).
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Figura 9 Albero logico con indicazione delle probabilita soggettive
associate a ogni scelta.
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Figura 10 Distribuzione di probabilita discreta associata ai valori

di Y.

Sulla base dei dati scelti per questo esempio si ottiene per
il rapporto di verifica globale un valore medio inferiore a 1,
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corrispondente a un esito positivo, cui ¢ associato peraltro un
coefficiente di variazione significativo, intorno al 50%.

Al fine di valutare, per quanto limitatamente al semplice
esempio utilizzato, la robustezza della procedura nei confronti
dei pesi attributi alle diverse scelte, si sono ricalcolate la
media e la deviazione standard variando i pesi: nel primo caso
i rami sono stati considerati equiprobabili, nel secondo il peso
attribuito alla formula di taglio del’ECS8-3 ¢ stato portato a
0.9. I risultati sono mostrati in Tabella 1.

Tabella 1 — Valori di media e deviazione standard del rapporto di
verifica per diversi valori dei pesi.

Pesi Media Dev.Standard CoV
Pesi iniziali 0.80 0.44 55%
Scelte equiprobabili 0.74 0.48 65%
Peso taglio EC8-3 =0.9 0.86 0.39 45%

Dai risultati in tabella appare una sostanziale stabilita dei
risultati al variare dei pesi attribuiti alle diverse scelte. Questo
fatto, per quanto 1’esempio possa essere considerato
rappresentativo, ¢ importante perché i pesi sono probabilita
soggettive che non ¢ sempre facile attribuire.

Anche se non pud essere mostrato sulla base dei risultati
presentato, ¢ peraltro evidente come, ai fini del risultato, sia
molto piu rilevante quali e quante siano le incertezze
epistemiche incluse nell’albero, e le alternative considerate per
descrivere ogni incertezza (nel caso considerato, ad esempio,
la scelta dei modelli di taglio).

4. CONCLUSIONI

Il trattamento dell’incertezza epistemica ¢ tra gli elementi
piu importanti che intervengono nella valutazione delle
strutture esistenti. L’attuale proposta normativa risolve tale
problema con I’introduzione di una serie discreta di stati di
conoscenza (livelli), cui vengono associati valori di un fattore,
detto fattore di confidenza, crescente in verso opposto alla
conoscenza dell’organismo da analizzare.

I limite di tale approccio ¢ che mentre una parte delle
incertezze di natura epistemica ¢ riducibile attraverso un
incremento delle attivita conoscitive, ¢ peraltro vero che nella
realta delle applicazioni tali attivitd trovano spesso il loro
limite per I’inaccessibilita degli ambienti, e piu in generale per
le esigenze d’uso e integrita dell’edificio. Inoltre, rimane una
parte importante dell’incertezza epistemica che non ¢ legata
all’edificio in esame, ma ai modelli di risposta e di capacita, i
quali possono avere un’influenza molto significativa sull’esito
della verifica. Questo secondo tipo di incertezze epistemiche &
da considerare irriducibile per 1’analista.

I due tipi di incertezza epistemica, infine, sono diversi
anche nella loro natura, essendo il primo passibile di una
rappresentazione mediante variabili aleatorie (descrittive, ad
esempio, della resistenza dei materiali, della percentuale di
armatura, etc) ¢ quindi copribili mediante fattori parziali (di
confidenza), mentre il secondo richiede scelte soggettive tra
alternative discrete sulla base dell’esperienza pregressa
dell’analista.

Come ricordato in premessa, esiste un ulteriore aspetto
dell’attuale impostazione normativa che influisce sui margini
di discrezionalita e quindi sui risultati della verifica. Tale
aspetto ¢ la corrispondenza non univoca tra la definizione
verbale degli stati limite, globale, ¢ i criteri quantitativi forniti
per la verifica, di natura locale. Nelle analisi presentate questo
aspetto non ¢ stato evidenziato: ¢ stato infatti sistematicamente
adottato un criterio di verifica “aggregato”, considerato piu
rispondente alla definizione verbale di danno diffuso. Questo
aspetto avrebbe potuto essere facilmente incluso come
ulteriore scelta tra due alternative nell’albero, ad esempio uno



dei possibili “criteri globali” contro la semplice “serie” delle
verifiche locali.

Nel lavoro viene proposto di sostituire 1’attuale
impostazione normativa, che si basa su una singola analisi
limitando D’effetto dell’incertezza epistemica all’uso di
proprieta “ridotte” dei materiali, con una procedura alternativa
che fa riferimento alla ben nota tecnica dell’albero logico, che
consente una valutazione statistica dell’effetto sull’esito della
verifica delle incertezze epistemiche dominanti.

Questo risultato consente una valutazione piu consapevole
(la valutazione media ¢ accompagnata dalla dispersione) e
articolata (i singoli risultati contengono un elevato livello di
informazione). L’onere associato alla procedura ¢ ovviamente
superiore rispetto a quello corrispondente all’impostazione
attuale, ma ¢ da ritenere assolutamente giustificato in vista
della rilevanza economica delle decisioni che dipendono dalla
valutazione.
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SOMMARIO

Non ¢ del tutto infrequente che opere di calcestruzzo strutturale, specie se di rilevante impegno statico e di notevoli dimensioni,
manifestino, nel corso della loro vita utile, evidenti stati deformativi. Nel Presente lavoro € stato analizzato il caso di due viadotti,
realizzati in Sardegna negli anni 1990-1994, nelle vicinanze dell’abitato di Mamoiada, lungo il nuovo tracciato della S.S. 389 Nuoro-
Lanusei. Entrambe le opere hanno evidenziato, gia poco tempo dopo ’entrata in servizio, forti deformazioni in corrispondenza delle
discontinuita longitudinali d’impalcato. E stata trattata I’analisi strutturale, previa predisposizione del modello dei viadotti per il
calcolo con I’elaboratore, ponendo a confronto diverse formulazioni quantitative dei fenomeni differiti.

SUMMARY

It is not entirely uncommon for works of structural concrete, especially a significant commitment static and large, occur in the course
of their service life, high levels of strain. It was analyzed the case of two viaducts, made in Sardinia in the years 1990-1994, near the
village of Mamoiada, along the new route of the S.S. 389 Nuoro-Lanusei. Both works have shown, already a short time after the
entry into service, large deformations at the discontinuities of longitudinal deck. In the present paper has been treated structural
analysis, after preparation of the model of viaducts, for the computational calculation, comparing different quantitative formulations
of time-dependent phenomena.

1 INTRODUZIONE molto chiaramente ad occhio nudo e “sperimentabili”
facilmente al semplice transito. Esse consistono in abnormi
deformazioni verticali in corrispondenza di entrambi gli sbalzi
di passaggio viadotto — spalla. Data la presenza di una soletta
intermedia, tali eccessive deformazioni verticali hanno
prodotto, nelle suddette zone di passaggio, delle discontinuita
di livelletta molto marcate.

Gli spostamenti, pur se in misura meno elevata, sono
altresi rilevabili in corrispondenza dei giunti longitudinali di
dilatazione, siti a meta sviluppo dell’impalcato di entrambi i
manufatti. Tali eccessive deformazioni costituiscono, senza
dubbio, un potenziale pericolo per la circolazione, specie
qualora si impegnino i tratti interessati (per entrambi i sensi di
marcia) a velocita molto sostenuta, come peraltro si ¢ avuto
modo di accertare di persona, durante lo svolgimento di rilievi

1.1 Premessa

Opere strutturali di notevole impegno statico come ponti e
viadotti possono manifestare, nel corso della loro vita utile,
problematiche connesse ad una eccessiva deformabilita,
apparentemente non prevedibili in fase progettuale.
Nell’ambito di tali opere, le infrastrutture stradali, quali ponti
e viadotti, risultano particolarmente sensibili da tale punto di
vista: infatti, oltre ad essere in assoluto quelle maggiormente
soggette a tali problematiche deformative, per la loro
particolare funzione possono avere ripercussioni, anche
piuttosto serie, sui livelli di sicurezza per i veicoli che vi
transitano.

Quanto detto si pud sicuramente riferire a due viadotti di
grande luce situati lungo lo sviluppo della Strada a
Scorrimento Veloce “Nuova S.S. 389 Nuoro — Mamoiada —
Lanusei”, arteria di collegamento fra il capoluogo Barbaricino
ed i due principali centri della costa Tirrenica centro-
meridionale della Sardegna, Lanusei e Tortoli.

Le problematiche manifestate da entrambi i viadotti in esame
(in sé tale elemento di analogia costituisce una singolare
caratteristica, ed induce non poche perplessita) sono visibili

fotografici sul posto. Infatti, in uscita dal tratto di strada sul
manufatto, la discontinuita di pendenza longitudinale crea un
“effetto-rampa”, cio¢ genera una componente inerziale
verticale che puo, per alcuni istanti, ridurre il peso “effettivo”
del veicolo, fattore che influenza in modo basilare 1’intensita
delle forze di aderenza. E chiaro che tale pericolo &
maggiormente significativo per le autovetture e gli autocarri
leggeri, ma non ¢ del tutto trascurabile anche per i mezzi
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pesanti, date le caratteristiche plano-altimetriche del tracciato,
che consentono una velocita di percorrenza elevata.

Ly

Figura 1 — Viadotto "Navile”: particolare spalla Sud

Le deformazioni evidenziate dai manufatti (figure 1 e 2),
sono rilevanti non solo in termini assoluti, ma anche “storici”.
L’evoluzione degli spostamenti, infatti, indica un rateo
d’incremento degli stessi ancora significativamente elevato,
circostanza che contrasta con il corso “normale” della storia
deformativa del calcestruzzo. E noto, infatti, che si ha un
esaurimento dei fenomeni tempo-dipendenti del conglomerato
entro un tempo di 3-5 anni dall’entrata in servizio della
struttura. La presenza di marcate deformazioni ¢ stata rilevata
gia nelle fasi di costruzione, durante le operazioni di finitura
dell’estradosso e la realizzazione della piattaforma stradale e
dei marciapiedi. Proprio per 1’ampiezza degli spostamenti
manifestati, le solette basculanti erano arrivate a toccare, con
la superficie d’intradosso, le sottostanti piastre d’appoggio
sulla sommita delle spalle. Si sono dunque resi necessari, nel
1997, a 2-3 anni dall’entrata in servizio dei viadotti, interventi
di manutenzione straordinaria per il ripristino della livelletta.

Tali lavori hanno comportato, tra le altre operazioni, il
ripianamento del dislivello in corrispondenza dei giunti di
passaggio previa riempimento in conglomerato bituminoso.
Anche sui marciapiedi sono stati realizzati piccoli getti
integrativi di calcestruzzo, al fine di mantenere i requisiti di
Normativa (in termini di altezza minima rispetto alla
piattaforma). Poiché 1’abbassamento degli estremi d’impalcato
aumentava ulteriormente, gli interventi di livellamento con
asfalto venivano periodicamente ripetuti. Tali interventi, se da
un lato hanno ripristinato, in modo contingente, le condizioni
di sicurezza per il transito veicolare, dall’altro hanno
contribuito al peggioramento del quadro, alla luce della
situazione. Basti osservare, infatti, che le operazioni di
ripristino hanno, di fatto, realizzato un incremento dei carichi
permanenti proprio nelle zone maggiormente deformate, dove
tale incremento puo determinare i maggiori effetti in termini di
aumento delle deformazioni, istantanee ma soprattutto
differite.

Le elevate deformazioni manifestate hanno forti
conseguenze negative anche sul comportamento nei confronti
dei carichi accidentali. Si pud comprendere come la
discontinuita di livelletta al passaggio impalcato-spalla
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costituisca un notevole fattore d’incremento della rugosita del
fondo stradale.

Figura 2 — Viadotto ’Sa Pruna”: particolare spalla Nord

Il transito di un carico mobile di notevole intensita (mezzo
pesante) sul giunto di passaggio impalcato-soletta genera
sicuramente, per le condizioni presenti, una situazione gravosa
al punto di vista dinamico e del comportamento a fatica delle
strutture.

1.2 Tipologia e dimensioni
I manufatti sono sostanzialmente gemelli, pur se di
differente sviluppo lineare. Infatti:

e il viadotto “Navile”, sito piu a Nord, il primo che si
incontra procedendo in direzione Nuoro-Mamoiada, ha
una lunghezza complessiva di 560 m (non comprendendo
le due solette basculanti spalla-impalcato, entrambe di
luce 5 m);

e il viadotto “Sa Pruna”, il secondo procedendo nella
medesima direzione lungo la S.S. 389, presenta una
lunghezza complessiva di 700 m, (anche qui non
comprendendo le analoghe solette di passaggio, aventi le
medesime caratteristiche dimensionali delle precedenti).

Entrambi i manufatti sono ponti a cassone, con schema
statico a telaio, con pile ed impalcato realizzati in calcestruzzo
armato precompresso (c.a.p.). La luce delle singole campate ¢
uguale per entrambi i ponti, ed € pari a 70 m (misurata da asse
pila ad asse pila). Il congiungimento alle spalle avviene
mediante campate a sbalzo, di luce pari alla meta di quella
delle campate interne, dunque 35 m. In conformita a quanto
ora detto e alle citate lunghezze complessive dei manufatti:

e il viadotto “Navile” ¢ costituito da 8 pile, con 7 campate
da 70 m e due sbalzi d’estremita di luce 35 m;

e il viadotto “Sa Pruna” ¢& costituito da 10 pile, con 9
campate da 70 m e due sbalzi d’estremita di luce 35 m.

1.3 Schema statico
Pur a fronte del suddetto differente sviluppo lineare,
entrambi 1 manufatti sono caratterizzati da uno schema statico



pressoché analogo. Per quanto concerne la natura delle
connessioni tra pile ed impalcato:

e tutte le pile “interne”, ovvero quelle non adiacenti le
spalle, presentano un vincolo di continuita pila-impalcato,
realizzato mediante cavi di precompressione post-tesi;

e per le pile adiacenti le spalle, si ha invece un vincolo a
cerniera tra gli stessi elementi verticali di supporto e
I’impalcato, realizzato mediante opportuni apparecchi
d’appoggio; a tale vincolo, in fase di realizzazione della
stampella, sono stati affiancati dei cavi di
precompressione provvisori, combinati con martinetti
idraulici, al fine di garantire ovviamente la stabilita
dell’impalcato durante le fasi della sua costruzione. Tali
cavi sono stati tranciati, € i martinetti rimossi, una volta
completata la stampella e realizzata la sutura con quella
successiva (¢ possibile tutt’oggi vedere a occhio nudo,
all’intradosso dell’impalcato in corrispondenza delle pile
piu vicine alle spalle, i fori di passaggio di tali cavi
provvisori e/o tronconi di tali cavi).

Riguardo alla continuita longitudinale dell’impalcato:

e il passaggio impalcato-spalla avviene mediante
interposizione di una soletta basculante, prefabbricata, di
larghezza pari a quella della soletta superiore della
sezione corrente dei viadotti. Un estremo di tale soletta ¢
vincolato a cerniera all’estremitda dello sbalzo

d’impalcato, in corrispondenza dei due setti verticali
opportunamente conformati a seggiola; 1’altra estremita
della soletta ¢ vincolata a semplice appoggio in
corrispondenza del solettone di invito, munito di
paraghiaia, realizzato alla sommita della spalla. per la
costruzione di quest’ultima si ¢ impiegata la tecnologia,
relativamente recente, della “Terra Armata”;

e ’impalcato presenta una discontinuita in corrispondenza
della campata centrale. E stato infatti realizzato un
collegamento a carrello delle due stampelle intermedie, in
entrambi i viadotti. I collegamento ¢ stato realizzato, in
particolare, attraverso apparecchi a carrello, atti a
garantire la liberta di mutuo scorrimento assiale fra le
parti vincolate, incorporati nelle anime della sezione (a
meta altezza) nonché in controsoletta (in asse alla stessa).

Da quanto rilevato finora in merito ai vincoli, si puo
affermare che ciascun viadotto si presenta come una coppia di
telai collegati mutuamente attraverso un vincolo semplice.

1.4 Procedimento costruttivo

La costruzione dei viadotti ¢ avvenuta secondo il
procedimento di esecuzione per singole “stampelle” ad
avanzamento bilanciato, con I’impalcato di ogni stampella
realizzato mediante conci prefabbricati a pi¢ d’opera. La
solidarizzazione di tali elementi ¢ avvenuta mediante la
tecnica della precompressione a cavi post-tesi (interni). I1
procedimento costruttivo si ¢ basato sull’impiego di un
apposito carro-varo (o launching gantry), avente Iluce
complessiva approssimativamente di 85-90 m, e di peso
(presumibile) intorno alle 160-170 t.

sl 35 70 70 w0 35 0 0 0 35 15
I 1 1 1 1 1 T 1 1 1
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Figura 3 — Viadotto "Navile”: schema statico.
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Figura 4 — Viadotto ’Sa Pruna”: schema statico.

227



Tale attrezzatura specializzata garantiva, ad un tempo, la
movimentazione dei conci, il loro esatto posizionamento
all’atto della posa in opera, nonché il lavoro in sicurezza delle
maestranze, attraverso il sostegno delle necessarie opere
provvisionali.

L’individuazione accurata del procedimento costruttivo
riveste una fondamentale importanza ai fini della formulazione
del modello di calcolo. La modalita esecutiva in oggetto
comporta, infatti, una continua evoluzione dello schema
statico durante la costruzione, ed una conseguente continua
ridistribuzione delle sollecitazioni tra le membrature, in virtu
della configurazione iperstatica delle stesse. Ipotizzare una
successione delle fasi di varo sufficientemente conforme a
quanto realmente avvenuto ¢ basilare affinché il modello di
calcolo delle strutture, costruito a partire da tale successione,
possa interpretare con buona approssimazione, rispetto alla
situazione reale, 1’evoluzione di sollecitazioni e spostamenti
delle strutture stesse.

1.5 Materiali

Per la realizzazione dei viadotti “Navile” e “Sa Pruna”,
oggetto del presente studio, sono stati impiegati i materiali
illustrati nel seguito. Si fa presente che tutti i valori limite
delle tensioni sono espressi in N/mm?, mentre il diametro dei
trefoli € indicato in mm.

Tabella 1 — Caratteristiche meccaniche calcestruzzi

Elemento/parte Classe di Resistenza Resistenza
strutturale resistenza cilndrica cubica
fck Rck
Plinti fondazione C28/35 28 35
Pile C35/45 35 45
Impalcato (conci) C40/50 40 50
Solette basc. (conci) C40/50 40 50

Tabella 2 — Caratteristiche meccaniche acciaio per armatura lenta

Elemento/parte = Denominaz. Denominaz. Tensione  Tensione

strutturale precedente attuale di snerv. di rott.
Tk fi

Tutti Fe B 44 k B450C 450 540

Tabella 3 — Caratteristiche meccaniche acciaio di precompressione

Elemento/parte Tipo Num. (4] Tensione  Tensione
strutturale trefoli  trefolo  disnerv. di rott.
fplk fglk

Sommita pile 6PTAI1S8 6 18 1570 1770

estreme

Incastri pile- 6PTAILS8 6 18 1570 1770

impalcato

Impalcato 6PTA18 6 18 1570 1770
7PTAI1S8 7 18 1570 1770

2 FENOMENI DIFFERITI NEL C.A.P.

2.1 Premessa

Ai fini di una corretta considerazione del problema, un
ruolo fondamentale nello sviluppo del quadro deformativo ¢
svolto dai fenomeni lenti che contraddistinguono il
calcestruzzo armato precompresso: la viscosita ed il ritiro,
dovuti al conglomerato cementizio, ed il rilassamento,
originato dalle armature di precompressione, specie nel caso
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della tecnologia a cavi post-tesi, impiegata nei viadotti in
esame, come gia visto.

2.2 Rilassamento (relaxation)

Com’¢ noto, il fenomeno del rilassamento (relaxation, in
inglese) consiste nella tendenza dell’acciaio da costruzione a
subire, nel tempo, una riduzione della tensione iniziale, in
condizioni di deformazione costante e deformabilita impedita.
I1 fenomeno ha la sua genesi in una serie di modificazioni a
livello microcristallino (migrazione delle dislocazioni)
correlate alle lavorazioni subite dal materiale in fase di
produzione (incrudimento, in primo luogo).

L’entita di tale riduzione ¢ influenzata fondamentalmente
da due fattori, il livello di sforzo iniziale e la temperatura,
secondo una dipendenza di proporzionalita diretta, in entrambi
i casi. Al crescere della tensione iniziale e della temperatura,
dunque, la variazione di sforzo, a parita di tempo di
riferimento, diventa via via pill marcata.

Il parametro caratterizzante del rilassamento, determinato
sulla base di prove sperimentali o stimato secondo le
indicazioni della Normativa vigente, ¢ la caduta percentuale
(riferita alla tensione iniziale di prova) misurata ad un tempo
convenzionale, di norma 1000 h, dalla messa in carico. Tale
caduta ¢ indicata usualmente con pjgg €d espressa appunto in
%.

2.3 Ritiro (shrinkage)

Sono due, come detto, i fenomeni tempo-dipendenti
afferenti alle proprieta reologiche del calcestruzzo, entrambi
connessi alle caratteristiche del legante cementizio. Il primo di
questi ¢ il ritiro (shrinkage, in inglese). Esso dipende
dall’evoluzione del processo di maturazione del conglomerato,
processo che avviene inizialmente con sviluppo di calore,
durante 1’idratazione dei granuli di cemento (presa). A tale
fase, che determina un aumento di volume della massa, fa
seguito I’indurimento, con la progressiva perdita dell’acqua
d’impasto e la conseguente tendenza del getto a contrarsi. Tale
tendenza si manifesta se la stagionatura del calcestruzzo si
svolge in aria, in condizione non satura di vapor acqueo.
Qualora la maturazione avvenga in condizioni di aria satura o
in immersione, il ritiro si manifesta attraverso una dilatazione
del conglomerato, (“ritiro  negativo”) per effetto
dell’assorbimento di molecole d’acqua. In condizioni ordinarie
di maturazione in aria, se la configurazione dell’elemento ed il
regime vincolare consentono la contrazione, essa puo
manifestarsi senza conseguenze dannose. In caso contrario,
insorgono sensibili auto-tensioni di trazione che, se non
adeguatamente previste ¢ contrastate (es. da idonee armature),
possono provocare una fessurazione diffusa dell’elemento
resistente, pregiudicandone le proprieta statiche e/o funzionali.

Il fenomeno assume rilevanza per elementi strutturali di
notevoli dimensioni, e non risulta influenzato, se non in
minima parte, dallo sforzo agente nel calcestruzzo (a
condizione che esso non abbia valori elevati). Essendo pero
legato alla maturazione del calcestruzzo, il ritiro dipende dai
fattori che la regolano. Tali fattori sono sostanzialmente di due
tipologie:

e  Fattori legati alle caratteristiche del conglomerato: tra
questi il dosaggio di legante ed il contenuto d’acqua,
attraverso il rapporto acqua / cemento. La dipendenza
dell’entita  dell’accorciamento (o contrazione) da



entrambi i parametri ¢ di tipo diretto: per valori via via
piu elevati di questi fattori, il ritiro subisce un
incremento, a parita di altri elementi;

e Fattori legati alle condizioni ambientali: tra questi
sicuramente la temperatura, ma principalmente il grado di
umidita, e vi si pud comprendere anche la forma
dell’elemento. Le condizioni che favoriscono la
diminuzione del contenuto d’acqua in seno al getto
tendono chiaramente a favorire il fenomeno.

2.4 Viscosita (creep o fluage)

Sicuramente, il fenomeno tempo-dipendente di maggior
rilevanza e complessita che caratterizza il calcestruzzo
strutturale ¢ rappresentato dalla viscosita (creep, in inglese,
fluage in francese). Ne ¢ prova piu che evidente la mole di
letteratura, studi sperimentali, modelli di calcolo, ipotesi,
indagini aventi per oggetto questa proprieta, dovuta, come gia
detto in precedenza, alle caratteristiche intrinseche del legante
cementizio, in analogia con il ritiro. Essa ¢ spesso alla base di
criticita di tipo principalmente funzionale, che non
coinvolgono, nella grande maggioranza dei casi, la resistenza
ultima del materiale e, conseguentemente, la sicurezza della
struttura. Quanto detto ¢ vero a meno del verificarsi di
particolari condizioni relative ai fattori che influiscono sul
fenomeno.

Gli effetti viscosi, nel conglomerato cementizio, si
manifestano, in condizioni di compressione permanente del
materiale, secondo due modalita differenti, ’'una duale
dell’altra:

e  se il calcestruzzo € libero di deformarsi, esso subisce un
accorciamento, la cui entita ¢ funzione di una serie di
variabili, tra le quali il livello tensionale, indotto
nell’elemento strutturale dai carichi agenti, ¢ una delle
principali;

e se il calcestruzzo ¢ soggetto ad una contrazione impedita,
il fenomeno si esplica attraverso la riduzione dello sforzo
iniziale determinato dalle azioni sollecitanti, ossia previa
un rilassamento, in modo del tutto analogo a quanto gia
evidenziato in precedenza per l’acciaio dei cavi di
precompressione, pur a fronte della differente origine
fisica della diminuzione di sforzo, per i due materiali.

Focalizzando maggiormente [’attenzione sul caso di
deformazione libera, i fattori che maggiormente influenzano il
fenomeno viscoso nel calcestruzzo sono i medesimi gia visti
nel caso del ritiro. Cio in quanto la genesi del fluage risiede
nei processi di idratazione del cemento e dipende dalle
condizioni ambientali in cui avviene la maturazione e lo
sviluppo delle resistenze. Dunque, ricordando quanto gia detto
in precedenza, si possono considerare:

e fattori legati alle caratteristiche del conglomerato: il
dosaggio di legante ed il contenuto d’acqua, attraverso il
rapporto acqua / cemento;

e fattori legati alle condizioni ambientali: la temperatura, il
grado di umidita, la forma dell’elemento.

Il modo in cui i citati fattori influiscono sul fluage nel
calcestruzzo ricalcano quanto gia visto per il ritiro. Come gia
accennato, per il fenomeno viscoso, in aggiunta a tali

parametri, se ne deve considerare un altro, che gioca un ruolo
fondamentale: il livello tensionale. Il valore dello sforzo,
infatti, influenza in modo determinante D’entita della
deformazione per fluage. Se tale valore ¢ molto elevato,
superiore a determinati limiti, il decorso del fenomeno non
perviene ad una stabilizzazione nei tempi precedentemente
indicati, bensi diverge, comportando un aumento inarrestabile
delle deformazioni, con tutti i rischi del caso per la sicurezza
dell’elemento strutturale. Tuttavia, anche a fronte di sforzi
sufficientemente contenuti, le deformazioni lente che si
manifestano a fenomeni esauriti sono superiori a quelle
elastiche iniziali, e possono esserlo anche in misura molto
elevata. Ne consegue quindi la rilevanza di tale effetto, e
I’assoluta esigenza di considerarlo, se si desidera condurre
un’analisi sufficientemente attendibile del comportamento
della struttura, in termini sia di stato tensionale che
deformativo.

2.5 Modelli reologici considerati

Sono stati applicati, al caso pratico delle strutture in
esame, due tra i codici-modello ritenuti maggiormente
rappresentativi, nel panorama tecnico attuale. Il primo riflette
un approccio piu tradizionale, ed ha una notevole diffusione in
Europa, rappresentando probabilmente lo standard, in tale
ambito. Il secondo ¢ una delle formulazioni costitutive piu
recenti, e risulta caratterizzato da una modalita operativa
significativamente differente. Con tale codice, viene
perseguita una maggior precisione, anche a prezzo di una
complessita piu spinta, attraverso la considerazione di molti
dei parametri che effettivamente influenzano il materiale,
durante la sua vita utile.

La modellazione delle equazioni costitutive risultante da
entrambi i codici, € stata inserita al calcolatore, in sede di
impostazione dell’analisi strutturale, sulla base dei parametri e
delle grandezze relative alle specifiche strutture. I codici-
modello impiegati sono i seguenti:

e  CEB-FIP Model Code 90
e RILEM Model B3

3 ANALISI STRUTTURALE DEI VIADOTTI

3.1 Software impiegato

La categoria specifica di strutture del’ingegneria civile
rappresentata dalle opere di attraversamento (dal ponte
propriamente detto, al viadotto, sia esso stradale o ferroviario,
al sovrappasso di un intersezione a livelli sfalsati, alla
passerella pedonale), se da un lato presenta un’importanza
notevole, anche in presenza di piccole luci, dall’altro richiede,
generalmente, un’attenzione nell’analisi ed una mole di
elaborazioni superiore, rispetto ad altre strutture che possono
considerarsi “ordinarie” (es. edifici multipiano con schema a
telaio). Quanto detto si giustifica anche solo limitandosi a
considerare la natura delle principali azioni che cimentano tale
tipologia di strutture: si tratta cio¢ di carichi dinamici, con
tutte le conseguenze del caso, in termini di amplificazione
delle sollecitazioni, gia elevate per ’entita “statica” dei carichi
stessi.

Le piu importanti software houses hanno sviluppato codici
di Calcolo agli Elementi Finiti specifici, con metodologie,
caratteristiche e strumenti, appositamente implementati per

229



ottimizzare ’analisi strutturale di un’opera di attraversamento.
Tale specificita, se non riduce I’intrinseca complessita dello
studio generale del problema e delle elaborazioni necessarie,
senza dubbio semplifica e rende piu organico e razionale
I’inserimento dei parametri e dei valori di base, offrendo
anche una buona possibilita di scelta tra diversi criteri
d’inserimento, per i dati di maggiore importanza. Come noto,
infatti, nella modellazione F.E.M., la fase preparatoria (Pre-
Processing), preliminare all’analisi vera e propria, assume
un’importanza fondamentale e richiede grande attenzione.

Per condurre le analisi strutturali dei viadotti, si ¢
impiegato un codice di calcolo specificamente sviluppato per
le opere di attraversamento, tra i piu diffusi e completi a
livello internazionale. Si tratta del programma MIDAS™ Civil
2006 Version 7.4.0, Release No. 1, sviluppato dalla software
company MIDAS™ Information Technology Co., Ltd., con
sede centrale a Seoul, capitale della Repubblica di Korea
(Korea del Sud).

3.2 Aspetti principali della modellazione

Si ¢ accennato alla caratteristica del software di prevedere,
nella sua compilazione ed organizzazione, numerosi strumenti
specifici per le opere di attraversamento. Tali strumenti sono
stati impiegati in modo significativo, al fine di tenere conto
della variazione delle sezioni lungo lo sviluppo lineare degli
impalcati e delle pile, delle particolarita dello schema statico,
della procedura di realizzazione. Si ¢ cercato, in altri termini,
di rappresentare sia la conformazione strutturale sia lo
sviluppo delle fasi costruttive per entrambi i viadotti nel modo
piu vicino possibile alle condizioni reali o realmente
verificatesi. Si ipotizza che queste ultime possano aver avuto
una parte importante, nel determinare le problematiche
deformative manifestate.

Per tutte le membrature costitutive dei viadotti (impalcato
e pile), si ¢ adottata una modellazione ad elementi mono-
dimensionali tipo “beam”. Si deve tuttavia precisare che gli
elementi lineari implementati nel codice di calcolo adottato,
sono ottimizzati al fine di tenere conto, in particolare, delle
peculiarita della modalita costruttiva “segmental”, cio¢ per
conci, siano essi prefabbricati o gettati in opera.

La trattazione considerata per gli elementi “beam” nel
software MIDAS™ Civil 2006, come riportato nel manuale

Figura 5 — Viadotto “Navile”
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“Analysis Reference” (incluso nella documentazione del
programma), ¢ quella della “trave alla Timoshenko”, in cui si
tiene conto, nella definizione dello stato di sforzo, del
contributo della deformazione unitaria per taglio. Tale teoria,
per I’appunto, approssima ottimamente il comportamento
generale degli elementi “tozzi”, caratterizzati da dimensioni
della sezione paragonabili alla lunghezza dell’elemento.

Sono state utilizzate entrambe le tipologie di elementi “beam”
previste nel software:

e clementi prismatici, per i quali ¢ sufficiente associare una
singola sezione trasversale, a partire da un database
specifico, opportunamente predisposto;

e clementi non prismatici, per i quali ¢ necessario
specificare le caratteristiche di due sezioni, una per
entrambi 1 nodi d’estremita; in tale caso, deve essere
ulteriormente assegnata la modalitd di variazione del
momento d’inerzia.

Un aspetto di notevole rilevanza relativo alle sezioni, che
ha influenzato, ed anzi determinato in partenza, la
conformazione di base della modellazione, ¢ rappresentato
dalla tenuta in conto o meno, in fase di inserimento dei dati,
dello sviluppo plano-altimetrico dell’asse stradale dei viadotti,
poiché in corrispondenza delle opere d’arte il tracciato
presenta un andamento curvilineo, sia pure solo parzialmente.
Tale aspetto avrebbe comportato una notevole complicazione
in fase di assegnazione dei parametri di base (es. la modifica
progressiva delle coordinate verticali dei punti di tracciamento
dei cavi di precompressione) ed un sensibile incremento delle
dimensioni del database delle sezioni, dunque dell’intero file
di modello, a fronte della tenuta in conto di modeste variazioni
di caratteristiche geometriche ed inerziali delle sezioni. Per tali
motivi, nel predisporre la modellazione strutturale di entrambi
i viadotti, sono state fatte le seguenti assunzioni:

asse longitudinale rettilineo delle strutture;

forma del contorno esterno della sezione d’impalcato
costante, con la tenuta in conto delle sole variazioni di
spessore interno, nei tratti a sezione variabile.
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Come risulta dalla Figura 5, non sono state prese in
considerazione nel modello, come elementi strutturali a se
stanti, le solette di passaggio in corrispondenza delle spalle,
rappresentate in termini di carichi nodali agenti sui nodi
terminali degli sbalzi d’estremita degli impalcati.

E stata assegnata una configurazione statica che prevede
vincoli di incastro cedevole (solo in direzione verticale) alla
base di ciascuna pila, in corrispondenza dello spiccato della
stessa dal plinto di fondazione. Il comportamento nei confronti
dei cedimenti verticali ¢ stato modellato con riferimento alla
teoria di suolo elastico ideale (alla Winckler), sulla base
dell’effettiva area di base dei plinti e considerando un valore
del modulo di sottofondo relativo a sabbia addensata.

Sono stati inseriti i vari carichi, permanenti (peso proprio,
pesi  sovrastruttura) ed accidentali (carro di varo,
precompressione provvisoria, vento, carichi mobili di servizio)
che hanno sollecitato le strutture durante la loro vita di
servizio, in particolare durante le fasi costruttive, tenendo
conto dei tempi e della durata di applicazione. In merito, il
software ha permesso di tener conto in modo sufficientemente
preciso dell’evoluzione delle fasi di realizzazione, grazie alle
possibilita degli strumenti che esso prevede. Notevole
impegno hanno richiesto la assegnazione, per ciascun ente
sollecitante, del momento esatto di entrata in azione;
I’abbinamento, ad ogni elemento, dei carichi permanenti
portati (sovrastruttura stradale); e, in particolare, il
tracciamento di tutti i cavi di precompressione (1300, nel solo
caso del modello del viadotto “Navile”) e la relativa
assegnazione dei valori di tiro iniziale degli stessi.

Sono state inoltre inserite nel modello, in modo completo,
le caratteristiche di resistenza meccanica dei materiali, non
soltanto in termini di valori temporanei o convenzionali di
riferimento, ma soprattutto in forma di andamento temporale
dei parametri, specie per il calcestruzzo (resistenza
caratteristica e modulo elastico), elemento di notevole
importanza, alla luce delle problematiche manifestate. Nel
caso del conglomerato, alle caratteristiche meccaniche ¢ stata
affiancata la definizione delle equazioni costitutive, secondo i
modelli reologici precedentemente citati, anch’esse precisate
nel loro sviluppo temporale, fattore che ha richiesto una
elaborazione preliminare complessa.

3.3 Risultati
In seguito allo svolgimento delle necessarie elaborazioni

per la risoluzione del modello, ¢ stata ottenuta una gran mole
di risultati e valori, cui si ¢ cercato di dare una organizzazione
razionale, al fine di ottenere indicazioni sufficientemente
chiare. Le grandezze ed entitad ottenute, che presentano
maggior interesse, sono sicuramente quelle caratterizzanti gli
impalcati, in quanto sede principale degli aspetti critici
evidenziati. L organizzazione dei dati ottenuti ha seguito due
direzioni principali:

e rappresentazione globale, in cui sono stati riportati i
valori delle grandezze statiche e/o deformative lungo
tutta  D’estensione  longitudinale  dell’impalcato,
principalmente in istanti di tempo significativi, scelti
opportunamente;

e rappresentazione locale, secondo la quale sono stati
riportati i risultati relativi a determinate grandezze
statiche e/o deformative in corrispondenza di punti
notevoli delle strutture stesse, diagrammati in funzione
del tempo al fine di estrapolare indicazioni di rilievo.

I principali diagrammi e grafici prodotti sono stati i seguenti:

e  diagrammi, singoli ¢ comparativi, della sollecitazione di
azione normale sull’intero impalcato;

e  diagrammi, singoli ¢ comparativi, della sollecitazione di
taglio sull’intero impalcato;

e  diagrammi, singoli ¢ comparativi, della sollecitazione di
momento flettente sull’intero impalcato;

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
verticali sull’intero impalcato;

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
verticali sull’intero impalcato;

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
verticali alle seggiole degli sbalzi (estremi d’impalcato);

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
orizzontali alle seggiole degli sbalzi (estremi
d’impalcato);

e diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
verticali al giunto assiale intermedio (meta lunghezza
dell’impalcato);

e diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
orizzontali al giunto assiale intermedio (meta lunghezza
dell’impalcato);
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Figura 6 — Viadotto “Navile”: diagramma momento flettente, situazione attuale, modello reologico CEB MC 90.
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Figura 7 — Viadotto “Navile”: diagramma evoluzione spostamenti verticali, modello reologico CEB MC 90.

CONCLUSIONI

L’analisi e [Dinterpretazione dei risultati ottenuti e
organizzati secondo le modalitd sopra riportate, consente di
pervenire ad alcune considerazioni di rilevo e di evidenziare
aspetti interessanti, illustrati di seguito:
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il livello attuale delle sollecitazioni agenti in entrambi i
viadotti, in particolar modo quella flettente, risulta
elevato, specie nei punti delle strutture cui possono
ricondursi le elevate deformazioni manifestate, i testapila
delle stampelle delle pile estreme (zona di vincolo degli
sbalzi d’estremita) e quelli delle stampelle delle pile
adiacenti il giunto (zona di vincolo delle semi-campate
congiunte dal vincolo semplice); [’andamento del
diagramma del momento flettente sull’impalcato
comprova dunque 1’attuale situazione deformativa;

la citata distribuzione della sollecitazione flettente lungo
I’impalcato, anche se aggravata, sia pur in modo
contenuto, dall’azione degli interventi di ripristino
periodicamente effettuati durante la vita di servizio delle
strutture  (ripianamento del manto stradale con
conglomerato bituminoso), viene di fatto favorita da una
serie di fattori negativi, quali la notevole entita dei carichi
permanenti, una precompressione forse insufficiente ad
assorbire I’azione dei permanenti stessi, ed uno schema
statico che, specie per la configurazione vincolare a
cerniera in corrispondenza dei testapila delle pile estreme,
non determina una rigidezza omogenea dei collegamenti
pile-impalcato, predisponendo di fatto una distribuzione
longitudinale dei flettenti squilibrata.

sugli elementi predisponenti, sopra citati, si innesta pero
quella che si ritiene la principale causa delle
deformazioni, il fenomeno dello scorrimento viscoso, i
cui effetti, come si sa, sono sempre molto difficili da
valutare con precisione, data la complessita dei
meccanismi e la molteplicita delle cause che lo
determinano. Il codice-modello del CEB, pur indicando
in qualche modo un’evoluzione significativa degli
spostamenti verticali, prevede una stabilizzazione delle
deformazioni, al tempo attuale, come nella normalita di
evoluzione del fenomeno di creep. Al contrario, il Model
B3 enunciato dal RILEM, nella sua applicazione, pur
conducendo a valori delle deformazioni simili (di poco

superiori) rispetto al codice CEB, prevede una tendenza
all’incremento delle stesse che viene suffragata dai
riscontri nella realta di fatto.

Di tali aspetti ¢ necessario tenere conto, in sede di studio

dei possibili interventi di recupero strutturale dei viadotti.
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SOMMARIO

Con l’ausilio del modello di calcolo dei viadotti “Navile “ e “Sa Pruna”, posti lungo il tracciato della nuova S.S. 389 Nuoro-Tortoli,
modello sviluppato ai fini dell’analisi strutturale condotta in precedenza, sono state studiate le possibili soluzioni per il recupero
funzionale delle opere, tutte basate sulla tecnica ormai consolidata della precompressione esterna, tipica per gli interventi di questo
tipo. Tale tecnica ¢ stata applicata sia in modo esclusivo, sia in combinazione ad interventi di modifica dello schema statico, quali
I’introduzione di appoggi aggiuntivi previa realizzazione di pile ausiliarie.

SUMMARY

With the help of the model calculation of viaducts "Navile"and "Sa Pruna”, located along the route of the new SS 389 Nuoro-Tortoli,
structural model developed for the analysis conducted above, it has studied the possible solutions for the functional recovery of the
works, all based on well-established technique of external prestressing, which is typical for such interventions. This technique has
been applied either exclusively or in combination with modification work on the static scheme, such as the introduction of additional

support after construction of auxiliary piers.

1. INTRODUZIONE

1.1 Premessa

Si ¢ visto, nel lavoro svolto in merito all’analisi strutturale
dei viadotti ‘“Navile” e “Sa Pruna”, situati in prossimita
dell’abitato di Mamoiada, lungo la S.S. 389, che le
problematiche deformative manifestate dai manufatti in
corrispondenza delle discontinuita longitudinali, ed in
particolare agli estremi degli sbalzi di raccordo alla spalla,
sono da attribuirsi principalmente al decorso delle
deformazioni per creep (scorrimento Vviscoso), non ancora
stabilizzato nonostante il tempo intercorso dall’entrata in
servizio fino ad oggi, tempo ben superiore al valore usuale
entro il quale interviene l’esaurimento del fenomeno (2-3
anni). Si ¢ anche detto, a riguardo, di alcuni fattori
predisponenti di tale amplificazione del fenomeno viscoso, in
primis lo schema statico, col vincolo pila-impalcato a cerniera
in testa alle pile estreme che, per assenza di ridistribuzione, ha
innescato un forte squilibrio nella distribuzione longitudinale
della sollecitazione flettente, diversamente dalle pile piu
interne. Fermo restando quanto detto, permane 1’anormale
evoluzione delle deformazioni viscose, apparentemente non
prevedibile in fase progettuale, nella sua ampiezza.

Una volta inquadrato in modo rigoroso il problema, con la
predisposizione del modello di calcolo ed il suo impiego per lo

svolgimento delle analisi, sulla scorta dei dati ottenuti e degli
elementi riscontrati si possono ipotizzare le possibili soluzioni
di intervento e valutarne gli effetti, sfruttando ulteriormente le
notevoli potenzialita del software di calcolo adottato.

Un primo passo fondamentale consiste nell’individuare le
alternative tecniche concretamente realizzabili, in termini sia
di praticabilita di messa in atto, sia di effettivo conseguimento
dell’obiettivo, quello del recupero funzionale della struttura,
senza trascurare l’aspetto economico dell’intervento. Tale
ultimo aspetto deve essere valutato sia nell’immediato, al
momento della realizzazione dell’intervento, sia nella
prosecuzione della vita utile della struttura, specie in termini
di ripetibilita o ritaratura dell’intervento, se del caso.

Nel panorama attuale delle tecniche di ripristino per
manufatti di attraversamento, una metodologia relativamente
recente, ma che ha avuto da subito un rapida diffusione, fino a
diventare di fatto una tipologia standard per gli interventi di
ripristino, ¢ senza dubbio la precompressione esterna. Le
potenzialita ed i notevoli aspetti positivi che la caratterizzano
ha fatto si che venisse adottata come tecnica di applicazione
delle coazioni per strutture di nuova costruzione, in un buon
numero di realizzazioni. La modalita di intervento ipotizzata
per i viadotti “Navile” e “Sa Pruna” contempla, per 1’appunto,
I’impiego di tale tecnica di recupero, assumendo diverse
possibili direttrici di azione.
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2. LA PRECOMPRESSIONE ESTERNA

2.1 Brevi cenni storici.

Si ¢ detto che la tecnica di applicazione della
presollecitazione a cavi esterni (non aderenti) ¢ relativamente
recente. A rigore, gia fin dagli anni 1930-1940 si ebbero le
primissime applicazioni di questa innovativa tecnica, nata
principalmente dal brevetto DRP 727,429 dell’ingegnere
tedesco F. Dischinger, che aveva compreso 1’importanza e le
potenziali conseguenze negative derivanti dallo sviluppo delle
deformazioni a lungo termine, causate dal comportamento
reologico del calcestruzzo. Tale preoccupazione emergeva
anche dalla conoscenza degli studi ed esperimenti pionieristici
condotti, tra il 1926 ed il 1929 dal francese, E.Freyssinet, altro
precursore dell’impiego del conglomerato cementizio armato.

Tutte le prime applicazioni riguardarono strutture di nuova
costruzione, concepite cio¢ sin dall’inizio con una azione di
precompressione determinata, almeno in parte, da cavi esterni.
I1 primo impiego della tecnica allo scopo specifico di operare
il rafforzamento di una struttura esistente risale al 1967, ed ha
riguardato una struttura reticolare in acciaio, il ponte sul fiume
Aare ad Aarwangen in Svizzera (Fig. 1). Questa circostanza
esprime chiaramente, con la sua sola considerazione, la
flessibilita d’impiego di tale metodologia, la cui adozione non
¢ limitata dunque ai manufatti in c.a.p..

Negli anni successivi al 1975, lo sviluppo di tale tecnica
ricevette nuovo slancio in seguito ad una pluralita di
osservazioni ed esperienze realizzative sul campo. In
particolare, si presentd la necessita di procedere al
rafforzamento di diversi manufatti di attraversamento in
Francia, costruiti solo pochi anni prima (al massimo, nel
decennio precedente). Le cause principali della crisi di tali
strutture  erano da ricercarsi sia  nell’insufficiente
precompressione  interna  originariamente  applicata,
conseguente ad una stima non attendibile degli effetti tempo-
dipendenti e termici, sia alla sottovalutazione delle perdite per
attrito e rilassamento relative ai cavi. Gli elementi critici
osservati furono contemporaneamente oggetto di studio ed
intervento in altre opere che venivano costruite nel medesimo
periodo.

Tra queste, si citano il ponte sulla Marne ed i viadotti
Neuilly-Plisance, sulla linea Marne-la-Vallée del RER A (una
delle direttrici della rete di collegamento su rotaia a servizio
della regione di Parigi), il viadotto Fontenoy sulla Moselle, il
viadotto d’Hayange che sovrappassa la cittadina omonima.

Parallelamente  all’approfondimento  delle  conoscenze
sull’impiego della tecnica “classica” della precompressione a
cavi interni post-tesi, le esperienze condotte su questi
manufatti consentirono di acquisire una significativa
esperienza sui vari aspetti e problematiche relativi
all’innovativa applicazione della presollecitazione esterna,
non ultimi gli aspetti specificamente tecnologici e pratici (per
esempio, opportunita di prevedere guaine non iniettate e
testate idonee per cavi non aderenti di integrazione, adeguato
posizionamento delle selle di deviazione per evitare la
vibrazione dei cavi). Si rilevd anche I’impossibilita di
garantire la completa impermeabilita delle guaine nel caso dei
manufatti costruiti per conci prefabbricati, per la natura stessa
della modalita realizzativa. Alle esperienze citate, seguirono
altri interventi di rafforzamento in varie parti d’Europa,
realizzati secondo gli stessi principi.

Il nuovo impulso allo sviluppo della precompressione
esterna che si ¢ registrato a partire dal 1980, oltre alle
conoscenze acquisite con le citate esperienze, ¢ stato reso
possibile anche grazie al notevole miglioramento delle
caratteristiche meccaniche dell’acciaio da precompressione,
conseguito nel corso degli anni, sia in termini di resistenza a
trazione, al limite di snervamento ed ultima, sia di riduzione
delle cadute per rilassamento. Allo stesso modo, un contributo
determinante a tale rinnovato impiego della tecnica a cavi non
aderenti lo ha fornito il deciso sviluppo dei sistemi di
protezione dalla corrosione, che costituisce, come ¢ noto, una
delle fenomeni piu dannosi per I’acciaio armonico impiegato
nella presollecitazione. Tale sviluppo ¢ attribuibile, in
particolare, a svariati studi specialistici condotti in Francia e
negli U.S.A., a seguito dell’affinamento della progettazione e
realizzazione di ponti strallati, nei quali la protezione dal
classico fenomeno di deterioramento degli elementi metallici a
matrice ferrosa assume una rilevanza capitale.

2.2 Tecnologia della precompressione esterna.

L’aspetto fondamentale della tecnica considerata, come
gia ampiamente rilevato in precedenza, ¢ rappresentato
dall’assenza di solidarieta strutturale tra il cavo di
precompressione ¢ il corpo dell’elemento di calcestruzzo per
la quasi totalita del loro sviluppo lineare.

La sua realizzazione concreta, almeno concettualmente, ¢
molto semplice. Infatti, non considerando per il momento i
cavi, (che poco differiscono da quelli impiegati nella
precompressione classica secondo il sistema della post-
tensione), sostanzialmente sono due gli elementi fondamentali
che attuano materialmente il trasferimento della coazione dal
cavo alla membratura di conglomerato cementizio.

Figura 1 — Ponte sul fiume Aare ad Aarwangen.
Sono visibili i cavi esterni posizionati durante l’intervento di recupero.
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Figura 2 — Precompressione esterna: schema dei principali elementi costitutivi.

Essi sono indicati nella Figura 2 e sono rappresentati dai
seguenti:

e e testate di ancoraggio dei cavi, zone in cui appunto essi
vengono ammorsati alla struttura, in modo da generare la
sollecitazione prevista per il tratto considerato, che puo
anche non corrispondere all’intera luce dell’elemento
soggetto a coazione;

e i cosiddetti deviatori, gli elementi che realizzano la
variazione della direzione dei cavi, secondo 1’andamento
preventivamente studiato, che proprio per la loro
funzione sono forse le zone piu delicate del sistema, in
quanto sede di stati tensionali estremamente elevati, per
di piu di tipo triassiale.

E immediato notare che i deviatori entrano in gioco solo
nel caso in cui lo sviluppo lineare dei cavi di coazione non sia
rettilineo, lungo I’estensione del tratto in cui se ne prevede
I’impiego, peraltro circostanza poco frequente.

Se la testata dei cavi ¢ localizzata all’estremita
dell’elemento strutturale, essa € in calcestruzzo fortemente
armato, al fine di poter assorbire gli elevati sforzi localizzati
ivi presenti. Uno dei caratteri fondamentali delle zona
d’ancoraggio consiste nella conformazione studiata per
consentire la eventuale sostituzione e/o rimozione dei cavi,
nel corso di interventi successivi, elemento questo che gia in
sé ¢ uno dei principali vantaggi della metodologia.

Si comprende come il contatto per punti “discreti” tra gli
elementi di acciaio armonico che generano la coazione ¢ la
membratura di calcestruzzo, imponga necessariamente di
conferire un’adeguata ed elevata rigidezza ad entrambe le

zone indicate, proprio per la capitale importanza sullo stato di
sollecitazione globale della membratura. Secondo i casi
pratici, sia il traversi di ancoraggio che gli elementi di
deviazione possono essere realizzati integralmente in
calcestruzzo o mediante blocchi speciali in acciaio da
carpenteria, realizzati per saldatura, usualmente in officine
specializzate nella lavorazione del suddetto materiale. Tale
zona di appoggio pud essere realizzata a sella, mediante
elemento metallico non chiuso, o a tubo, entro il quale il cavo
deve essere fatto passare, in fase di posa in opera. Si
comprende come la seconda soluzione (simile a quella
usualmente adottata nei ponti strallati, per gli stralli passanti
entro le antenne degli stessi) sia maggiormente “sensibile”, nei
confronti della considerazione precedente sulle sovratensioni.

La scelta della tipologia e del materiale da adottare per i
deviatori ¢ subordinata, tra gli altri fattori, al tipo d’intervento
da eseguire (nuova costruzione o rafforzamento) ed alla
conformazione generale della sezione, in particolare al fatto
che essa sia aperta o chiusa (a cassone).

Per le opere di nuova concezione, lo studio della
precompressione esterna gia in fase di progetto consente una
definizione ottimale di tutti gli aspetti realizzativi. Le
problematiche maggiori si presentano, come facilmente
comprensibile, nel caso di recupero di un’opera esistente, per i
vincoli operativi ¢ funzionali che essa pud porre, quali la
realizzazione (talora molto complessa) della solidarizzazione
degli apparecchi di ancoraggio e deviazione dei cavi esterni
alla struttura, I’eventuale scarsita di spazio a disposizione per
tali apparecchi o per il posizionamento in fase di tesatura, dei
martinetti per il tiro.

Figura 3 — Vista di impalcato a cassone con precompressione mista (ordinaria ed esterna).
Si notano i cavi non aderenti ed i setti di deviazione.
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In generale, limitatamente agli interventi di ripristino, per
opere con impalcato a graticcio di travi, questi problemi sono
frequenti, e ad essi si aggiunge sovente 1’effetto estetico non
impeccabile, per quanto esso sia un elemento secondario.

Nel caso dei manufatti in c.a.p. ad impalcato scatolare, gli
elementi d’irrigidimento delle zone di ancoraggio e
deviazione, , sono realizzati usualmente in calcestruzzo e
posizionati all’interno del cassone. I deviatori, in tal caso,
possono assumere una conformazione a sella, cio¢ localizzata
in una ristretta porzione della sezione (di solito, agli angoli
d’intersezione anime-controsoletta), oppure coinvolgere in
tutto (diaframmi) o in parte (costole) la sezione trasversale
stessa, modalita, queste ultime, preferibili perché meglio
distribuiscono sulla struttura le coazioni impresse dai cavi. Per
tutti i casi, resta ferma la necessita di prevedere un’adeguata
armatura di ammorsamento al getto preesistente e di frettaggio
per I’assorbimento degli elevati livelli tensionali propri dei
deviatori.

In merito ai cavi, pur essendo il materiale sostanzialmente
lo stesso degli usuali cavi per precompressione impiegati nel
sistema della post-tensione, vi sono alcune importanti
differenze nella posa in opera, a loro volta distinguibili in base
alla sostituibilita o meno degli elementi:

e se 1 cavi non sono sostituibili, una volta inseriti nelle
guaine e soggetti al tiro richiesto, essi vengono
solidarizzati previa iniezione di malta di cemento,
analogamente alla tecnica ordinaria a cavi interni; tale
sistema ¢ caduto quasi completamente in disuso, a
beneficio del successivo;

e  se i cavi sono sostituibili, una volta inseriti nelle guaine e
soggetti al tiro richiesto, essi vengono ancorati alle
testate, e si procede ad iniezione, entro le guaine, di
grassi di natura sintetica, con funzione protettiva. Si
procede allo stesso modo entro i cappellotti delle zone di
testata per garantire la completa protezione nei confronti
della corrosione.

Un ulteriore recente sviluppo della tecnica ad elementi
sostituibili ¢ rappresentata dall’impiego dai cavi “unbonded”,
ovvero trefoli protetti da grasso o cera e singolarmente da una
guaina di HDPE (polietilene ad alta densita). Per il loro
impiego, si fa sempre uso di una guaina esterna (che puo
essere anch’essa in HDPE), con funzione di raggruppamento
dei trefoli. Poiché per le operazioni di tesatura, com’¢ ovvio,
la guaina di rivestimento dei trefoli deve essere rimossa,
permane la necessita di prevedere, alle testate dei cavi, idonei
cappellotti di chiusura, sigillati mediante iniezione di sostanze
protettive.

2.3 Pregi della precompressione esterna.

Gli aspetti positivi dell’impiego della precompressione
esterna, come tecnica nel suo complesso sono in parte
rilevabili dagli aspetti tecnologici prima illustrati:

e possibilita di sostituzione dei cavi o di ripresa del tiro,
durante la vita di servizio dell’opera;

e  possibilita, in taluni casi, di poter effettuare I’intervento
senza pregiudizio sull’agibilita del manufatto (es. assenza
di necessita della chiusura al traffico)

e agevole accertamento del grado d’urgenza degli
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interventi di manutenzione, in quanto con cavi sostituibili
il loro cedimento ¢ facilmente individuabile;

e assenza delle problematiche di collegamento delle guaine
con manicotti stagni, nel caso di manufatti a conci
prefabbricati.

3. IPOTESI DI INTERVENTO

3.1 Premessa

Come gia accennato in sede d’introduzione, per lo
specifico caso dei viadotti “Navile” e “Sa Pruna”, si ¢
ipotizzato I’impiego della tecnica a cavi esterni, seguendo pero

diverse direttrici (due, per la precisione) per la progettazione e

I’analisi degli effetti dei potenziali interventi. Si ¢ assunto,

come fattore discriminante, 1’eventualita di poter operare una

parziale modifica dello schema statico. Tale possibilita ¢ stata
valutata in quanto puo considerarsi tecnicamente realizzabile,
ed anzi ¢ stata concepita sulla base di quanto predisposto, sia
pure a livello provvisorio, in fase di costruzione dei viadotti
stessi. Infatti, per entrambi i manufatti, stante il collegamento

a cerniera tra pila e impalcato per le stampelle iniziali,

adiacenti la spalla Sud, sono state adottate le seguenti

soluzioni per la stabilizzazione della prima stampella, durante
la realizzazione della stessa e di quella immediatamente
successiva:

e  una apparecchiatura temporanea di contrasto, agente sul
testapila e costituita dall’accoppiamento di martinetti
idraulici e cavi provvisori ancorati nella zona sommitale
della pila, principalmente al fine di stabilizzare
I’impalcato durante la sua realizzazione per conci ad
avanzamento bilanciato;

e una pila provvisoria, costruita sostanzialmente a filo della
spalla Sud, di sezione fortemente allungata e destinata
all’ancoraggio (previa cavi provvisori) dell’impalcato
della prima stampella, non appena completato; tale scelta
costruttiva aveva il chiaro scopo di contenere le
sollecitazioni e le deformazioni della stessa stampella, nel
corso della realizzazione di quella successiva, fase
durante la quale la stampella gia costruita doveva
assorbire le rilevanti azioni generate dall’insistenza su di
essa del carro di varo e dalle operazioni di posa dei
singoli conci della porzione d’impalcato successiva, non
considerando qui il peso del dovuto al trasporto del
concio, mediante carrellone gommato, nel tratto dalla
spalla fino all’apparecchiatura di varo; dopo aver assolto
a tali funzioni, la pila ¢ stata demolita.

In merito al secondo punto, sono a tutt’oggi ben visibili le
macerie prodotte dalla demolizione di entrambi gli elementi
d’appoggio provvisorio, come si puo rilevare dalle Figure 4, 5.
Per quanto detto sopra, sono state dunque analizzate e valutate
le seguenti possibili alternative di intervento:

e  Soluzione n. I:
applicazione esclusiva della tecnica di precompressione
esterna, a schema statico invariato;

e  Soluzione n. 2:
applicazione combinata della tecnica di precompressione
esterna, modifica dello schema statico previa
realizzazione di pile di appoggio a filo spalle.



Figura 4 — Viadotto "Navile”: particolare base spalla Sud

3.2 Prima soluzione

Come detto, si ¢ ipotizzato di impiegare in modo
esclusivo la precompressione esterna per il recupero
funzionale (riduzione delle deformazioni) e statico
(riequilibrio della distribuzione delle sollecitazioni, specie
nell’impalcato. A tal fine ¢ stato studiato un opportuno
numero ed andamento dei cavi che potessero favorire lo
scopo.

3.2.1 Andamento dei cavi

E stato ipotizzato un tracciato dei cavi esterni ottimizzato
per il raggiungimento degli obiettivi indicati, tenendo conto
dell’interazione tra pile ed impalcato ma, prevalentemente,
dell’effetto di applicazioni di un sistema esterno di
sollecitazioni taglianti e flettenti, auto-equilibrato, sugli
spostamenti ai punti di discontinuita dell’impalcato (seggiole
di spalla e giunti intermedi) e sui momenti flettenti ai nodi
pila-implacato adiacenti a tali punti (con riferimento alla
numerazione vista in sede di analisi strutturale, i testapila delle
stampelle estreme P1, P8 ed intermedie P4, P5 per il viadotto
“Navile”, ed i testapila delle stampelle estreme P1, P10 ed
intermedie P5, P6 per il viadotto “Sa Pruna”).

La configurazione adottata nel caso del viadotto “Navile”
¢ illustrata nelle Figure 6-9. Si ¢ fatto riferimento, ovviamente,
al solo telaio Sud del viadotto, in quanto la configurazione
viene assunta simmetrica, rispetto al giunto di dilatazione della
campata centrale, per il telaio Nord. Per lo studio del tracciato

Figura 5 — Viadotto ’Sa Pruna”: particolare base spalla Sud

si € fatto riferimento alla teoria delle linee d’influenza, che
permette di ottenere importanti indicazioni in merito. In
particolare, per ognuno dei due telai, I’andamento dei cavi
(con il conseguente posizionamento dei deviatori) € stato
definito secondo le seguenti considerazioni:

e Alle testate di ancoraggio dei cavi all’estremita dello
sbalzo ¢ stata assegnata una posizione molto bassa,
mentre al testapila della pila adiacente la spalla, i cavi
sono stati portati nella posizione piu elevata possibile;
questo affinche lo stato di coazione possa generare una
significativa componente verticale di forza generata, atta
a riprendere, anche se probabilmente in modo parziale,
I’eccessiva deformazione manifestata. Un discorso
analogo ¢ stato svolto anche per le testate di ancoraggio
all’altra estremita del telai, in corrispondenza del giunto
assiale intermedio;

e Per le campate adiacenti alle porzioni d’impalcato
prossime alle discontinuita (appunto gli sbalzi lato spalla
e lato giunto), il cavo viene mantenuto in posizione
relativa molto elevata nella sezione (in pratica a ridosso
della soletta) , al fine di coinvolgere tali campate sia nella
ripresa delle deformazioni sia, soprattutto, nella riduzione
delle elevate azioni flessionali ai testapila di ancoraggio
dei suddetti sbalzi;

Spalla Sud P1

P2 —IT

Figura 6 — Viadotto ”Navile”, telaio Sud: tracciato cavi esterni soluzione n. 1 — primo tratto

P3 W

Giunto

P4—H—

Figura 7 — Viadotto "Navile”, telaio Sud: tracciato cavi esterni soluzione n. 1 — secondo tratto
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Spalla Sud

Figura 8 — Viadotto "Navile”, telaio Sud:
tracciato cavi esterni su campata a sbalzo.

e Nella campata centrale di ogni singolo telaio, i cavi
vengono abbassati fino ad una posizione relativa, nella
sezione, approssimativamente baricentrica, affinché non
contrastino gli effetti derivanti dalle posizioni dei cavi
assegnate per 1 tratti precedenti.

3.2.2 Caratteristiche dei cavi

I cavi assegnati (in numero e tipologia) per I’intervento
ipotizzato in tale soluzione sono riassunti nel prospetto della
seguente Tabella 1.

Tabella 1 — Cavi di precompressione esterna per soluzione n.1

Num. Tipo cavi Num. (4] Tensione  Tensione
cavi trefoli  trefolo  di snerv. di rott.
fplk fplk
10 19 MTAIE 18 19 18 1570 1770

E stato assegnato per ciascun trefolo un valore della
tensione di tiro iniziale pari all’80% di quella limite di rottura
f,u pari a 1488 N/mm’.

3.3 Seconda soluzione.

Come detto, in alternativa alla soluzione integralmente
basata sulla precompressione a cavi non aderenti, si ¢
ipotizzato di intervenire sullo schema statico, previa
ricostruzione delle pile provvisorie sulle spalle Sud dei
viadotti e costruzione ex novo di altrettante pile
immediatamente davanti alle spalle Nord. Cio equivale
appunto ad inserire due appoggi semplici alle estremita degli
impalcati. Se si assume di realizzare tutte le pile secondo le
caratteristiche sezionali di quelle provvisorie, gli elementi non
avrebbero inerzia tale da garantire il vincolo alle rotazioni
trasversali ed alle traslazioni longitudinali.

Figura 9 — Viadotto "Navile”, telaio Sud:
tracciato cavi esterni su campata intermedia.

Andamento dei cavi

Il tracciato dei cavi esterni, nella seconda soluzione, si
presenta invariato in tutte le campate interne e nelle semi-
campate di giunto. Per esse sono dunque applicabili, in modo
pressoché completo, le considerazioni ed assunzioni
sviluppate per la prima soluzione. La modifica dell’andamento
ha riguardato solo le campate estreme a sbalzo, al fine di tener
conto della cambiamento della configurazione vincolare.
L’introduzione di un appoggio semplice all’estremo di spalla,
infatti, determina per queste campate la possibilita di essere
cimentate da momenti flettenti positivi, nei confronti dei quali
i cavi di precompressione esistenti sono da ritenersi
insufficienti, essendo stati scelti sulla base dello schema
statico attuale. Per tali motivi, alcuni dei cavi sono stati deviati
dalla zona superiore a quella inferiore del cassone, in
vicinanza della pila estrema.

La configurazione adottata per tale soluzione,
relativamente al viadotto “Navile”, ¢ illustrata nelle Figure 10-
13. Nelle Figure 10-11, risulta evidente I’appoggio, indicato
mediante il simbolo di appoggio semplice adottato dal
software di calcolo. Anche in questo caso, si ¢ fatto
riferimento al solo telaio Sud del viadotto, avendo assunto il
tracciato speculare, rispetto al giunto di dilatazione della
campata centrale, per il telaio Nord. Si pone in evidenza che
dei sei cavi adottati, quattro vengono deviati a ridosso della
controsoletta, come gia detto, mentre gli altri due mantengono
un andamento analogo a quello visto, per gli sbalzi, nella
prima soluzione

3.3.1 Caratteristiche dei cavi

I cavi assegnati (in numero e tipologia) per I’intervento
ipotizzato, pur se in numero diverso, sono dello stesso tipo di
quelli adottati nella prima soluzione, ¢ sono comunque
illustrati nella successiva Tabella 2.

L2

Spalla Sud Pl

P2

Figura 10 — Viadotto "Navile”, telaio Sud: tracciato cavi esterni soluzione n. 2 — primo tratto

P3

P4 Giunto

Figura 11 — Viadotto "Navile”, telaio Sud: tracciato cavi esterni soluzione n. 2 — secondo tratto
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]

Spalla Sud

Figura 12 — Viadotto "Navile”, telaio Sud:
tracciato cavi esterni su campata a sbalzo.

Tabella 2 — Cavi di precompressione esterna per soluzione n.2

Num. Tipo cavi Num. (4] Tensione  Tensione
cavi trefoli  trefolo  di snerv. di rott.
fplk fgtk
6 19 MTAIE 18 19 18 1570 1770

Anche in questo caso, per ciascun trefolo si ¢ assegnato un
valore della tensione di tiro iniziale pari all’80% di quella
limite di rottura f,q, pari a 1488 N/mm’.

4. ANALISI STRUTTURALE DEI VIADOTTI

Per le analisi, ¢ stato fatto uso dei modelli di calcolo
elaborati in precedenza, per la definizione dello stato
tensionale attuale, relativa al precedente lavoro. Sono stati
impiegati gli stessi comandi e strumenti utilizzati per
I’inserimento dei dati sui cavi di precompressione interni di
partenza. Il software, infatti, nell’ambito delle proprieta
generali degli elementi di acciaio armonico, consente di
specificare se tali elementi saranno da considerarsi interni od
esterni alla membratura di calcestruzzo interessata.

Nelle analisi eseguite, si ¢ tenuto conto del peso proprio
dei traversi di deviazione (ipotizzati in calcestruzzo armato),
per i quali sono state supposte delle dimensioni di massima,
nonché dei carichi permanenti derivanti dal ripristino della

CEB MC90 [Oggi]
150E-05

1.00E+03
5.00E+04
0.00E+00

-3.00E+04

Momento Flettente [kNm |

-1.00E+05

0.00 35.00 70.00 10500 14000 175.00 21000

Figura 14 — Viadotto

—CEB MC90 [30 Anni]

Figura 13 — Viadotto "Navile”, telaio Sud:
tracciato cavi esterni su campata intermedia.

corretta pendenza della carreggiata nei tratti soggetti alle
abnormi deformazioni, previa aggiunta di conglomerato
bituminoso.
Dovendo analizzare il comportamento del modello per ognuna
delle soluzioni ipotizzate, ¢ stato necessario ampliare la
proiezione temporale assunta, che ¢ stata fatta giungere fino a
trenta anni dopo la realizzazione dell’intervento di ripristino. Il
periodo ¢ stato chiaramente suddiviso in intervalli intermedi.
Si ricorda che, conformemente a quanto gia fatto per
I’analisi strutturale dello stato attuale dei viadotti, nei modelli
di calcolo le equazioni costitutive sono state inserite al
calcolatore, con riferimento ai seguenti codici-modello:

CEB-FIP Model Code 90
RILEM Model B3

Lo svolgimento delle necessarie elaborazioni per la
risoluzione del modello, ha portato alla dei diagrammi e
grafici seguenti:

e diagrammi, singoli e comparativi, delle singole
componenti di azione interna sull’intero impalcato;
e diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti

(orizzontali e verticali) sull’intero impalcato;

—RILEM B3 [Oggi]

——RILEM B3 [30 Anni]

245.00

280.00 31500 35000 385.00 42000 45500 49000 52500 560.00

Distanza [m]
(Origine: Estremo Spalla Sud)

“Navile”: diagramma momento flettente impalcato, soluzione n.1 — raffronto situazione attuale e a 30 anni.
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Figura 15 — Viadotto

“Navile”: diagramma evoluzione spostamenti verticali seggiola spalla Sud.
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Figura 16 — Viadotto “Navile”: diagramma momento flettente impalcato, soluzione n.2 — raffronto situazione attuale e a 30 anni.

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
(orizzontali e verticali) alle seggiole degli sbalzi (estremi
d’impalcato);

e  diagrammi, singoli e comparativi, degli spostamenti
(orizzontali e verticali) al giunto assiale intermedio (meta
lunghezza dell’impalcato);

5. CONCLUSIONI

L’analisi e [D’interpretazione dei risultati ottenuti e
organizzati secondo le modalita sopra riportate, consente di
pervenire ad alcune considerazioni di rilevo e di evidenziare
alcuni aspetti interessanti, che vengono sottolineati di seguito:

e Ad ulteriore conferma di quanto ottenuto in sede di
analisi strutturale dei viadotti nelle condizioni attuali, nel
caso della prima soluzione, anche per I’evoluzione post-
recupero il codice-modello del CEB prevede una
sostanziale stabilizzazione delle deformazioni, dopo il
ripristino. Al contrario, il Model B3 enunciato dal
RILEM mostra, una volta di piu, una tendenza
all’incremento delle deformazioni, anche nelle fasi
successive all’intervento, che riporterebbe, al tempo di
trent’anni, a valori delle stesse deformazioni non troppo
lontani da quelli attuali (Fig. 15). Tenendo conto della
maggior fedelta d’interpretazione dei fenomeni tempo-
dipendenti, rispetto a quanto realmente verificatosi, tale
eventualita pud considerarsi molto probabile. Quanto
detto ¢ stato ottenuto, fra [’altro, ipotizzando un
intervento energico, che andrebbe a sollecitare fortemente
la struttura, specie in corrispondenza delle zone
d’ancoraggio (Fig. 14) senza apportare una risoluzione
completa e definitiva delle problematiche evidenziate;

e La seconda soluzione, che prevede la modifica dello
schema statico, sembra sufficientemente risolutiva, in
quanto, se da un lato arresta, per la sua stessa
conformazione, [’evoluzione degli spostamenti agli
estremi degli sbalzi di spalla, dall’altra cimenta la
struttura con sollecitazioni, in particolare flettenti, ben
piu contenute (Fig. 16).
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COMPORTAMENTO CICLICO DI VECCHIE PILE A TELAIO:
INDAGINI SPERIMENTALI E MODELLAZIONE

Renato Giannini, Fabrizio Paolacci

Dipartimento di Strutture, Universita Roma Tre

SOMMARIO

1l lavoro tratta di indagini sperimentali e numeriche sul comportamento ciclico su pile da ponte in cemento armato appartenenti ad un
vecchio viadotto della rete autostradale Italiana. L’attivita sperimentale consiste in prove di tipo ciclico che sono state effettuate nel
laboratorio dell’Universita Roma Tre su tre modelli in scala 1:4 di una delle pile del viadotto Rio Torto, posto sul tratto autostradale
Al-Firenze-Bologna. I risultati hanno dimostrato come le resistenze a taglio del trasverso ¢ dei nodi caratterizzano fortemente il
comportamento a rottura delle pile e il relativo comportamento ciclico globale. Sono stati inoltre osservati alcuni altri importanti
fenomeni, tipici delle opere in c.a. di vecchia costruzione: “strain-penetration” e buckling delle barre d’armatura longitudinali nelle
colonne. E’ stato poi calibrato un modello numerico, implementato in ambiente OpenSees, capace di riprodurre in maniera
soddisfacente il reale comportamento sperimentale e fornendo nel contempo utili indicazioni per la costruzione di un modello
tridimensionale dell’intero viadotto.

SUMMARY

The paper deals with experimental and numerical investigations on the cyclic behaviour of r.c. frame piers belonging to an old
viaduct of the Highway Italian Network. The experimental activity consists of cyclic tests performed in the laboratory of the
University Roma Tre on three 1:4 scale specimens of the piers of the Rio Torto viaduct placed on the highway Al- Florence-
Bologna. The results have shown as the shear strength of the transverse beam and of the beam-column joints strongly characterize the
failure mode of the piers and their global cyclic behaviour. Moreover, other important phenomena, typical of old r.c. structures have
been observed: strain-penetration effect and buckling of the longitudinal bars in the columns. Finally, a numerical model, built using
the Opensees software, has been calibrated, which is capable to reproduce in a satisfactorily way the experimental behaviour and
providing at same time useful indications to build a tridimensional model of the entire viaduct.

1. INTRODUZIONE particolarmente quello sismico, usando modelli di calcolo il

La valutazione delle costruzioni esistenti ¢ un compito
particolarmente difficile, specialmente per quanto riguarda
quelle in cemento armato, a causa della difficolta di reperire
tutti i dati necessari ad una stima attendibile della loro
resistenza e quelle legate alla quantita e alla disposizione delle
armature che, in assenza degli elaborati di progetto,
difficilmente possono essere rilevate direttamente dalla
struttura.

Per le strutture dei ponti, per diversi motivi, la situazione ¢
meno critica. Infatti in queste costruzioni gli elementi
strutturali non sono nascosti dalle sovrastrutture e dunque
sono facilmente accessibili alle indagini conoscitive; inoltre,
trattandosi spesso di opere di rilievo, patrimonio di enti, ¢ piu
probabile che di esse siano reperibili disegni esecutivi o di
contabilitd che possono fornire importanti informazioni
sull’effettiva quantita d’armatura. Queste considerazioni,
insieme all’importanza strategica di questo tipo di opere,
rendono possibile ed opportuno analizzarne il comportamento,

piu possibile accurati.

Perché siano significativi questi modelli devono tuttavia
essere opportunamente tarati in base a prove sperimentali. Per
le costruzioni moderne esiste in effetti una grande quantita di
prove che permette di costruire modelli attendibili e
significativi; al contrario, per le strutture particolarmente
datate, i dati disponibili sono assai meno numerosi. Ad
esempio, nelle strutture in c.a., per molti anni sono state usate
barre di armatura lisce il cui comportamento, per quanto
riguarda 1’accoppiamento con il calcestruzzo, non & stato
esaminato in modo esaustivo; solo recentemente, proprio in
vista dell’importanza che oggi si attribuisce alla valutazione
dell’esistente, questo tema ¢ stato ripreso e fatto oggetto
di sistematica sperimentazione [1],[2],[3],[4].

Anche le tipologie di certe strutture sono cambiate nel
tempo e quindi non corrispondono piu a quelle frequentemente
oggetto di analisi e di sperimentazione. Nel caso dei ponti, le
pile a telaio, con due o piu pilastri collegati con traversi, sono
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Figura 1. Vista longitudinale del viadotto Rio-Torto

state spesso impiegate nel passato e sono frequenti sui tratti
piu vecchi della nostra rete autostradale. Queste pile per certe
caratteristiche: snellezza dei pilastri, fragilita dei traversi, sono
spesso risultate, quando analizzate, notevolmente vulnerabili
all’azione sismica.

Nell’ambito del progetto ReLUIS, 1'unita di ricerca
dell’Universita di Roma Tre (appartenente alla linea 3), si ¢
occupata di questo tipo di pile, in particolare eseguendo una
serie di prove sperimentali su modelli in scala di una pila di
questo tipo. La pila appartiene al viadotto Rio Torto,
dell’autostrada A1 nel tratto Firenze - Bologna, in localita
Roncobilaccio (figura 1). L’intero viadotto, realizzato alla fine
degli anni 50 del XX secolo, ¢ composto da dodici pile di
analoga tipologia ma di differente altezza. La pila esaminata ¢
quella di minore altezza (pila 12) piu vicina al lato Firenze. La
scelta ¢ stata condizionata dalle due contrastanti esigenze di
limitare la dimensione del modello senza impiegare una
eccessiva scala di riduzione. Della pila sono stati realizzati tre
modelli in scala 1:4, usando barre di armatura lisce ed un
calcestruzzo con resistenza analoga a quella prevista nel
progetto originale; tutti i modelli sono poi stati sottoposti ad
analoghi cicli di prova.

Modelli in scala maggiore (1:2) sono in corso di
realizzazione presso lo European Laboratory for Structural
Assessment del Joint Reserach Center ad Ispra e verranno
testati mediante prove pesudo-dinamiche previste all’interno
del progetto di ricerca “RETRO”, finanziato nell’ambito del
consorzio  Europeo  “Seismic  Engineering  research
infrastructure for European Synergies (SERIES).

2. IL SETUP DI PROVA

I modelli della pila esaminata sono dei telai con pilastri
circolari, alti 3.5 m e diametro D=30cm, collegati in alto da un
pulvino realizzato con una sezione a C capovolta e, a meta
altezza, da un traverso rettangolare 10x30 cm; la fondazione ¢
simulata da una trave rettangolare 60x40 cm (Figura 2).

11 calcestruzzo ¢ stato progettato con un mix-design che
prevedeva una dimensione massima degli aggregati di 2 cm.
Questa scelta ¢ stata suggerita dall’opportunita di non
introdurre eccessivi effetti scala nel comportamento del
materiale e dal fatto che le dimensioni del modello risultano
ancora abbastanza grandi, per cui non ¢ richiesto 1’impiego di
inerti particolarmente piccoli.

Dagli impasti eseguiti per la realizzazione dei getti sono
stati estratti 18 campioni cilindrici di cui sono stati misurati la
resistenza ed il modulo elastico, i cui valori, per le tre pile,
sono riportati nella tabella 1.

Tabella I - Caratteristiche dei materiali (valori medi)

Resistenza Modulo Coefficiente di
(MPa) Elastico Poisson
(MPa)
Calcestruzzo 26 27000 0.16
Acciaio 360 205000 0.30
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Le barre di armature impiegate nella struttura reale (¢ 24
per le armature longitudinali, ¢8 per le staffe) sono state
sostituite, nel modello in scala, da barre ¢6 e ¢2,
rispettivamente (Figura 2). Le caratteristiche meccaniche di
queste armature sono anch’esse riportate nella Tabella 1.
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Figura 2. Dimensioni principali delle pile e armature

Poiché, come ¢ stato gia detto nell’introduzione, uno dei
principali problemi presentato dalle vecchie costruzioni in
cemento armato, € costituito dal comportamento del sistema
formato dalle barre lisce e dal loro uncino terminale, nei
confronti della trasmissione delle forze al calcestruzzo, ¢ stata
eseguita una serie di prove preliminari di sfilamento delle
barre ¢ 6 da blocchi di calcestruzzo di caratteristiche simili a
quelle dei modelli delle pile.

I risultati hanno mostrato D’efficacia dell’ancoraggio
offerto dal sistema, anche se ¢& stato osservato un elevato
scorrimento anche in corrispondenza alle tensioni di lavoro
dell’acciaio [5]

I tre provini della pila sono stati sottoposti a spostamenti
ciclici di ampiezza crescente applicati in sommita mediante un
martinetto idraulico. Un sistema di rinvii ha consentito di
applicare la forza orizzontale sempre come una compressione,
evitando che il pulvino fosse soggetto a forze di trazione. Il
carico verticale, costituito dal peso dell’impalcato, ¢ stato
simulato mediante forze di precompressione applicate ai
pilastri. Al centro delle sezioni dei pilastri sono stati lasciati



due fori in cui scorrevano due barre Dywidag ancorate alla
base della fondazione e poste in tensione mediante due
martinetti posti in sommita (Figura 3).

Per seguire ’evoluzione delle deformazioni e del danno, ai
provini sono stati applicati numerosi strumenti; oltre a due
trasduttori a filo che misuravano gli spostamenti orizzontali in
sommitda ed in corrispondenza del traverso, sono stati
impiegati numerosi trasduttori per misurare le deformazioni
delle fibre dei pilastri in corrispondenza dei nodi (base,
intersezione con il traverso e sommita) per poter calcolare le
rotazioni e le curvature delle sezioni critiche. Nelle ultime due
prove, essendo cresciuti la disponibilita di canali del sistema
di acquisizione ed il numero dei sensori, ¢ stato possibile
strumentare piu in dettaglio i1 provini, aggiungendo una rete di
trasduttori nel traverso, in grado di misurare ’apertura di
eventuali fessure di taglio. Lo schema completo dei sensori
impiegati nella prova n° 3 ¢ mostrato in Figura 3.
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Figura 3. Setup di prova

3. ANALISI DEI RISULTATI SPERIMENTALI

Tutti i campioni provati sono stati sottoposti alla stessa
storia di spostamenti, composta da cicli di ampiezza crescente
tra 0.1 e 60 mm; per ciascuna ampiezza il ciclo ¢ stato poi
ripetuto tre volte, assoggettando cosi i provini a 52
complessivi cicli carico (Figura 4). Gli spostamenti sono stati
impressi lentamente, in modo quasi statico, con frequenza di
0.05 Hz. 11 carico verticale trasmesso dall’impalcato alla pila ¢
stato stimato in 6600 kN; di conseguenza sul modello in scala
¢ stata applicata, per ogni pilastro, una forza di
precompressione di 200kN.
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Figura 4 — Storia di spostamenti imposta

A causa di un non perfetto controllo della pompa che
alimentava i martinetti verticali, la forza normale applicata ai

pilastri non ¢ rimasta costante durante i cicli, ma ¢ risultata
oscillante tra il valore di riferimento (circa 200 kN) ed uno
sensibilmente maggiore.
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Figura 5 — Cicli forza-spostamento delle pile 1 e 2

Il comportamento globale delle tre pile ¢ illustrato nella
Figura 5, dove sono rappresentate le curve forza-spostamento
in sommitd, registrate durante i cicli. Al crescere
dell’ampiezza dei cicli si osserva una marcata riduzione della
rigidezza ed un forte effetto “pinching”.

Il meccanismo sostanzialmente fragile della rottura del
traverso spiega il marcato “pinching” che si osserva nei cicli
globali forza-spostamento, che risultano poco dissipativi,
nonostante I’ampia escursione in campo non lineare.

Figura 6 — (a) Rottura a taglio del trasverso (provino 1), (b)
Fessurazione alla base delle colonne

\

Il meccanismo di collasso che si ¢ verificato nelle tre
prove ¢, all’ingrosso, il medesimo: formazione di cerniere
plastiche alla base ed alla sommita dei pilastri seguita dalla
rottura del traverso. Quest’ultimo evento si ¢ pero verificato
con modalita differenti nei tre casi: nella prima prova si ¢
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avuta la rottura a taglio delle due estremita del traverso, subito
oltre la zona maggiormente armata (Figura 6); nella seconda si
¢ manifestata la rottura di entrambi i nodi trave-pilastro,
mentre nella terza il traverso si ¢ rotto per taglio ad un
estremo, mentre a quello opposto ha ceduto il nodo.

Il verificarsi in modo alternato della rottura a taglio del
traverso o del nodo si spiega osservando che i due meccanismi
concorrenti hanno resistenze molto simili; piccole differenze
casuali nella realizzazione del calcestruzzo o nella posizione
delle barre di armatura fa pendere la bilancia verso 1’'uno o
1’altro.

Si deve inoltre osservare che la resistenza a taglio,
preliminarmente calcolata con le formule suggerite in
Priestley ed al. (1996), aveva fornito un valore leggermente
superiore a quello che si verifica in corrispondenza dello
snervamento per flessione delle armature longitudinali;
pertanto era stata prevista una rottura duttile della trave per
flessione. L’esperienza ha mostrato che queste formule hanno
sovrastimato la resistenza a taglio, che in realta ¢ risultata
sempre inferiore a quella di flessione.

Altre osservazioni che si possono trarre dall’analisi del
comportamento globale dei tre campioni sono le seguenti: 1) il
comportamento del provino ¢ stabile durante la ripetizione dei
cicli della stessa ampiezza, dimostrando che il degrado
dipende sostanzialmente dall’ampiezza dei cicli e non
dall’energia dissipata; ii) la forza massima, con 1’eccezione
dell’ultimo caso, continua ad aumentare con lo spostamento;
quindi, alle ampiezze provate (drift ~2%), non si manifesta
degrado di resistenza ma solamente di rigidezza; iii) le tre
prove hanno dato, in termini globali, risultati molto simili,
nonostante 1 diversi meccanismi di collasso che hanno
interessato il traverso; solamente nell’ultima prova si ¢
osservata una forza massima minore in corrispondenza delle
deformazioni piu grandi, accompagnata da un “pinching”
meno evidente.

Le misure locali per essere interpretate richiedono il
confronto con i risultati di un modello numerico. Questi
risultati verranno quindi piu dettagliatamente illustrati e
discussi nel prossimo paragrafo, in cui verranno anche esposti
i risultati delle analisi numeriche di un modello sviluppato
mediante il codice non lineare OpenSees.

4. CALIBRAZIONE DEL MODELLO DI CALCOLO

I risultati delle prove sperimentali descritte in precedenza
sono stati confrontati con quelli di un modello numerico i cui
parametri sono stati calibrati in modo da riprodurre al meglio i
risultati sperimentali. Questo sia per verificare le capacita
predittive del modello, sia per spiegare il comportamento della
struttura sulla base di fenomeni il piu possibile elementari.

&0 B &

Shear Force (kN)

-60
Shear deformation

Figura 7 — Legge trilineare adottata per il comportamento taglio
del trasverso

La pila ¢ stata modellata usando il codice OpenSees [6] .
I pilastri e le travi sono state rappresentate con elementi
“beam” a fibre; per tener conto della possibile rottura per
taglio, mediante il comando “section aggregator”, nel traverso
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¢ stata inglobata una legge globale taglio-scorrimento. A
questo scopo ¢ stata usata una relazione con degrado di
resistenza e di rigidezza, definita da una curva limite
trilineare, simile ad altre proposte in letteratura [7], [8], ed &
rappresentata in Figura 7.

Tabella 1. Parametri del legame taglio-scorrimento

Pl P2 P3
V (kN) 31.5 51.0 51.0
Y 0.3x107 1.00x10° 3.0x107

La trilatera di inviluppo ¢ definita da tre punti; il primo &
dato dalla resistenza a taglio del calcestruzzo Vc, che puo
calcolarsi con la formula proposta da Priesteley ed al. (1996),
[9], mentre la corrispondente deformazione yc si puo calcolare
sulla base del modulo di taglio del calcestruzzo. Nel secondo
punto la forza ¢ V’c+Vs, somma del taglio portato dal
calcestruzzo, ridotto per tener conto della fessurazione, e
dall’acciaio, e corrisponde alla resistenza della sezione
fessurata; infine il terzo punto rappresenta la condizione di
deformazione ultima di collasso incipiente. Per il traverso
della pila sono stati adottati i valori riportati nella tabella
seguente.
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Figura 8 — Modello di calcolo in Opensees

Per descrivere il comportamento del calce-struzzo ¢ stata
impiegata la legge di Kent e Park, tarata sulla resistenza del
materiale e tenendo conto del grado di confinamento prodotto
dalle staffe, mentre per 1’acciaio ¢ stato usato il modello
Menegotto-Pinto. Nelle zone critiche dei pilastri, alla base ed
in sommita (tratteggiate in Figura 19), la legge dell’acciaio &
stata modificata per tener conto dell’instabilitda delle barre
compresse. Il modello utilizzato ¢ quello dovuto a Gomes e
Appleton (1997), [10], e disponibile nella libreria di
OpenSees.

Un altro fenomeno di cui si deve tener conto per costruire
un modello accurato della struttura ¢ il “bond-slip”, ossia lo
scorrimento tra le armature ed il calcestruzzo dovuto alla
differente deformazione dei due materiali in prossimita delle
zone fessurate, che produce una sensibile riduzione della
rigidezza della struttura in conseguenza della fessurazione.
Questo fenomeno ¢ particolarmente accentuato nel caso delle
barre lisce, data il modesto valore dell’aderenza che queste
sviluppano con il calcestruzzo, per cui la parte maggiore della



forza di ancoraggio risulta affidata all’uncino terminale [11],
[12].

Poiché D’effetto del “bond-slip” si manifesta con una
riduzione di rigidezza nelle zone fessurate (in particolare alla
base ed alla sommitda dei pilastri ed alle estremita del
traverso), di esso si pud tener conto concentrando in queste
zone la rotazione prodotta dalla riduzione di rigidezza. In
OpenSees si puo rappresentare questo effetto inserendo, nelle
zone interessate, degli elementi di lunghezza nulla
(ZeroLengthSection) che funzionano sostanzialmente come
cerniere concentrate con opportuna rigidezza. La legge
momento-rotazione di questo elemento ¢ stata quindi de-
terminata sulla base delle curve sperimentali forza-
allungamento ottenute nelle prove di sfilamento descritte in
precedenza.

Per simulare la rottura dei nodi nella pila 2 ¢ stato
utilizzato I’artificio di diminuire opportunamente la resistenza
dell’acciaio nell’elemento di collegamento tra il trasverso ¢ la
colonna, impedendo in tal modo, una volta raggiunta la
resistenza massima del nodo, di trasmettere ulteriori
sollecitazioni nel trasverso stesso.
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Figura 9 - (a) Diagramma forza-spostamento (a) pila 1

(b) pila 2

Il confronto tra i risultati sperimentali e delle analisi
numeriche dimostra la buona capacita predittiva del modello,
quando i parametri sono correttamente scelti. Nella Figura 9
sono mostrati i diagrammi forza applicata-spostamento in
sommita, relativamente agli ultimi cicli di carico (quelli di
maggiore ampiezza), per le prime due pile provate,
sovrapposti a quelli calcolati con OpenSees.

L’accordo ¢ buono, anche se, nella fase di carico, il
modello numerico mostra una ripresa di rigidezza che non si ¢
manifestata durante la sperimentazione; questo comporta un

ciclo con una maggiore isteresi che, in un’analisi dinamica,
darebbe luogo ad un’eccessiva dissipazione di energia.

Nella successiva figura 10 sono illustrati i confronti fatti
tra le misure e le analisi relativi a comportamenti locali. In
particolare, sono illustrati i cicli taglio totale-curvatura alla
base di uno dei pilastri delle prime due pile a confronto con
quelli calcolati in OpenSees. La curvatura sperimentale ¢ stata
valutata come rapporto tra la differenza delle deformazioni
medie di due fibre diametralmente opposte ¢ la loro distanza
(diametro del pilastro piu D’offset dei trasduttori). Le
deformazioni a loro volta sono state valutate come rapporto
tra lo spostamento relativo delle due basi e la loro distanza.

Per spostamenti maggiori il modello nu-merico manifesta
un comportamento pit marca-tamente asimmetrico di quello
reale. In linea di massima comunque le due curve restano
prossime e 1’ampiezza del ciclo ¢ sostanzialmente la stessa.
Un confronto analogo ¢ stato fatto per lo spostamento del
primo piano delle pile 1 e 2 (Figura 11).
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Figura 10 - Legame taglio totale-curvatura media alla base della
colonna di sinistra (a) pila 1, (b) pila 2

Nella Figura 12 sono riportati alcuni confronti tra
grandezze locali relative al tra-sverso. In particolare viene
mostrato I’andamento temporale della curvatura nella sezione
di estremita sinistra del trasverso della pila 2, sia numerico
che sperimentale.

Anche in questo caso la previsione numerica concorda
molto bene con quella analitica; solo dopo il manifestarsi della
rottura dei nodi, speri-mentalmente si osserva una riduzione
delle curvature, evidentemente dovuta ad una riduzione del
momento massimo trasmesso dal traverso ai pilastri, che il
modello numerico non ¢ in grado di cogliere.
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Cio ¢ ancora piu evidente nella figura 12(b) dove ¢
illustrato un confronto  numerico-sperimentale  dello
scorrimento medio in prossimitda del nodo di sinistra.
Quest’ultimo ¢ stato calcolato come media della variazione
angolare relativa agli angoli a,+a, e B+ Bo. Il significato
degli angoli ¢ illustrato in figura 13 dove ¢ rappresentato il
sistema dei trasduttori montati nel trasverso in prossimita del
nodo di sinistra.
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Figura 12 — (a) Storia temporale della curvatura media nel trasverso
al nodo di sinistra — pila 2, (b) Storia temporale dello scorrimento

medio nel trasverso al nodo di sinistra — pila 3
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Il confronto risulta, come nei casi gid illustrati,
soddisfacente fino al verificarsi della rottura dei nodi dopo di
che i risultati divergono. Per cogliere meglio tale fenomeno, ¢
in corso di sviluppo un modello in grado di tener conto in
modo piu realistico del comportamento successivo alla rottura
dei nodi.

Figura 13 - Grandezze per il calcolo dello scorrimento medio

5. CONCLUSIONI

Questo lavoro illustra i risultati di una serie di tre prove
sperimentali condotte su altrettanti modelli in scala 1:4 di una
delle pile di un ponte di vecchia costruzione, che si trova
lungo la tratta Firenze-Bologna dell’autostrada Al. Le pile
han-no forma a telaio, con pilastri circolari interconnessi con
uno o piu traversi; in quella presa a campione dei modelli, la
piu bassa del ponte, vi ¢ un solo traverso. Durante le prove, ai
modelli, precaricati con una forza proporzionale al peso
dell’impalcato sostenuto, sono state impresse in sommita tre
serie identiche di cicli di spostamento simmetrici di ampiezza
variabile, fino ad un massimo di 6 cm, corrispondente ad un
drift di circa il 2%. Nei pilastri si sono formate cerniere
plastiche alle due estremita (fondazione e pulvino), mentre a
meta altezza si ¢ verificata la rottura per taglio del traverso o
del nodo. La pila, snella e non molto armata, ha buone
caratteristiche di duttilita; infatti, nonostante la rottura di tipo
fragile del traverso, non si ¢ verificata nessuna significativa
riduzione della resistenza alle forze laterali. Tuttavia risulta
comunque altamente vulnerabile, poiché data la modesta
resistenza, drift dell’ordine di quello imposto durante le prove
possono essere raggiunti anche per effetto di terremoti non
particolarmente intensi.

I risultati delle prove sono quindi stati posti a confronto
con quelli di un modello numerico implementato nel codice
OpenSees, opportunamente tarato, e nel quale, con diversi
accorgimenti, sono stati modellati sia il comportamento a
taglio del traverso, sia lo scorrimento delle barre nelle zone di
ancoraggio, sia I’instabilita delle barre compresse. I confronti
hanno mostrato le buone capacita predittive del modello
numerico, non solamente in termini di comportamento
globale, bensi anche locale, per esempio di curvatura alla base
dei pilastri. Cio ha dimostrato come utilizzando i soli modelli
disponibili in letteratura si possa simulare efficacemente il
comportamento non lineare di pile con barre lisce.

I risultati sin qui illustrati, sono gia stati utilizzati per la
valutazione sismica dell’intero viadotto Rio Torto, i cui
risultati saranno a breve oggetto di pubblicazioni.

Lo sviluppo futuro del lavoro prevede 1’esecuzione di
prove sperimentali di tipo pseudo-dinamico sull’intero
viadotto che verranno eseguite presso lo European Laboratory
for Structural Assessment del Joint Reserach Center ad Ispra
nel 2011 e per le quali i risultati della presente ricerca
costituiscono una utile fonte di informazione.
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COMPORTAMENTO STRUTTURALE DI ELEMENTI IN CALCESTRUZZO ARMATO
SOGGETTI AD AZIONI MECCANICHE ED AMBIENTALI

Luca Giordano', Giuseppe Mancini', Francesco Tondolo'

1 Dipartimento di Ingegneria Strutturale e Geotecnica, Politecnico di Torino

SOMMARIO

La corrosione delle armature metalliche nelle strutture in calcestruzzo ¢ il piu diffuso fenomeno di degrado che investe un numero
sempre crescente di opere in ogni campo dell’ingegneria civile. La corrosione ha effetti diretti sul comportamento strutturale quali la
riduzione della sezione delle barre di armatura ed il danneggiamento del calcestruzzo che circonda le barre dovuto all’incremento di
volume degli ossidi prodotti. A tali fenomeni si aggiungono effetti indiretti, quale ad esempio la modifica dell’aderenza fra le barre di
armatura ed il calcestruzzo. Ne consegue una riduzione della prestazione della struttura sia in presenza delle azioni di servizio che
delle azioni ultime. Peraltro, nel campo infrastrutturale, le strutture degradate possono anche essere soggette ad azioni di tipo ciclico
dovute al traffico veicolare, con conseguente interazione fra i due fenomeni di danno. Nel presente articolo sono presentati i risultati
di una campagna sperimentale su elementi in cemento armato soggetti a sola corrosione, a solo carico ciclico e all’azione combinata
degli stessi. I risultati della sperimentazione mettono in evidenza la variazione del comportamento strutturale nel tempo permettendo
di quantificare gli effetti dell’interazione fra i due fenomeni.

SUMMARY

Corrosion of reinforcing bars in concrete is the most important phenomenon that affects an increasing number of structures.
Corrosion directly acts on structural behaviour with the reinforcing bar section area reduction and the damage of the steel
surrounding concrete due to the volume expansion of the oxide products. In addition to the previous effects, a subsequent result as
the bond modification between steel and concrete is present. Consequently a reduction in terms of structural performance under both
service and ultimate conditions is evidenced. Furthermore, for infrastructure, degrading structure can also be subjected to cyclic
actions due to traffic vehicles that determines an interactive action between the two damaging actions. In this work, an experimental
campaign on reinforced concrete elements subjected to corrosion, cyclic loading and finally corrosion and cyclic loading are shown.
The results highlight a change in the structural response and allow to quantify the effect of the structural interaction of the two
phenomena.

1. INTRODUZIONE fra i due materiali [5].

Nell’ambito delle infrastrutture stradali e ferroviarie, il
quadro precedente deve essere esteso per tener conto della
peculiarita delle azioni legate al traffico veicolare. Tali azioni
comportano una variazione ciclica delle sollecitazioni e delle
relative tensioni causando, negli elementi fessurati, una
variazione ciclica dell’ampiezza delle fessure.

Nel caso in cui i fenomeni corrosivi e meccanici
precedentemente descritti si verifichino contemporaneamente,
¢ lecito aspettarsi un interazione fra i due fenomeni, con effetti
sulla durabilita delle strutture non quantificabili in base alle
conoscenze attuali. Al fine di indagare I’entita di questa
interazione ¢ stata messa a punto una campagna sperimentale
su tiranti in cemento armato soggetti a: 1) carico ciclico, 2)
carico ciclico e contemporanea corrosione delle barre di
armatura, 3) carico statico e contemporanea corrosione delle
barre di armatura. Il processo corrosivo ¢ ottenuto attraverso
una tecnica elettrochimica, mentre il livello di carico riproduce
le usuale condizioni di ponti stradali soggetti alle azioni di
fatica. La sperimentazione ed i risultati ottenuti sono oggetto
del presente lavoro e descritti nel seguito.

La durabilita delle strutture in cemento armato rappresenta
un argomento di studio prominente della ricerca scientifica
nazionale ed internazionale da molti anni. Uno degli aspetti
piu studiati (vedi ad esempio [1] e [2]) ¢ la corrosione delle
armature; tale fenomeno puod infatti modificare in modo
sostanziale il comportamento delle strutture tanto in presenza
delle azioni di servizio quanto delle azioni ultime. L’effetto
piu evidente della corrosione delle armature ¢ rappresentato
dalla diminuzione di area della sezione resistente con
conseguente diminuzione di capacitd portante e quindi del
livello di sicurezza relativo agli stati limite coinvolti. Inoltre,
I’incremento di volume degli ossidi prodotti dal processo
corrosivo rispetto al materiale originale induce tensioni
trasversali di trazione con conseguente fessurazione nella
direzione delle barre (crack corrosion, vedi [3]). Peraltro, con
il progredire del processo di deterioramento si osserva una
modifica delle leggi di aderenza fra acciaio e calcestruzzo [4],
e dunque un conseguente modifica del comportamento di
insieme. Emerge quindi la necessita di definire nuovi modelli
resistenti in grado di tenere conto dell’eventuale scorrimento
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2. DESCRIZIONE DEI CAMPIONI DI PROVA

La sperimentazione ¢ stata condotta su tiranti in cemento
armato (Figura 1) di lunghezza 500 mm e sezione quadrata di
lato 90 mm. I campioni sono armati con una singola barra di
armatura ad aderenza migliorata di diametro 14 mm con indice
di aderenza pari a 0.079.

11 calcestruzzo ¢ realizzato con cemento di tipo Portland e
presenta rapporti in peso fra cemento, sabbia e ghiaia pari a
1.0:2.7:2.3; la dimensione massima dell’aggregato ¢ 12 mm, il
rapporto acqua/cemento ¢ pari a 0.4. La resistenza media a
compressione misurata su provini cilindrici f; e la resistenza a
trazione media misurata con prova brasiliana f,, sono risultate
rispettivamente pari a 25.2 MPa e 2.7 MPa. Il calcestruzzo ¢
stato additivato di cloruro di sodio in proporzione del 3% del
peso di cemento in modo da depassivare I’armatura e garantire
il processo di corrosione artificiale voluto.

Le caratteristiche meccaniche dell’acciaio sono risultate le
seguenti: modulo elastico Eg=202 GPa, tensione di
snervamento f,=507 MPa, tensione ultima f=590 MPa,
deformazione ultima &,=8%. Le barre hanno lunghezza pari a
circa 800 mm e presentano alle estremita due manicotti
disposti coassialmente alla barra stessa ¢ ad essa collegati
tramite resina epossidica in modo da isolare elettricamente il
provino (Figura 1b). Nella sperimentazione sono stati utilizzati
due differenti set di prova. Il primo prevede 1’utilizzo di una
coppia di tiranti disposti in serie (Figura lc) ed ¢ stato
utilizzato per le prove di carico ciclico; della coppia di tiranti,
quello inferiore ¢ stato contemporaneamente soggetto a
corrosione accelerata. Il secondo set di prova ¢ costituito da un
solo tirante ed ¢ stato utilizzato per le prove statiche con
contemporanea presenza di corrosione accelerata.

Ad oggi la sperimentazione, condotta presso il laboratorio
‘Franco Levi’ del Dipartimento di Ingegneria Strutturale e
Geotecnica del Politecnico di Torino utilizzando dispositivi
MTS, ha riguardato 12 tiranti secondo la procedura riportata di
seguito.

3. DEFINIZIONE DEL CARICO CICLICO E
DESCRIZIONE DEL MECCANISMO CORROSIVO

Il livello massimo di carico da utilizzare nelle prove ¢
stato individuato in modo da indurre nel campione soggetto a
corrosione e carico ciclico un’apertura iniziale delle fessure
sotto carico a cui i codici normativi fanno riferimento per gli
stati limite di esercizio (vedi Tabella 1). La variazione di
tensione da indurre nella barra di armatura ¢ stata individuata
attraverso un’analisi strutturale di sbalzi di diverse tipologie di
impalcati da ponte. In particolare: a) si ¢ preventivamente
proceduto al progetto dell’armatura in presenza dei carichi
previsti dalla EN 1991.2 [6] ed in accordo alle regole di
progetto della EN 1992.2 [7]; b) si & valutata la variazione di
tensione nell’armatura dello sbalzo in presenza dei carichi di
fatica definiti nella EN 1991.2. La variazione media di
tensione nelle armature ¢ risultata essere pari a circa 50 MPa.
Conseguentemente nella sperimentazione si sono utilizzati tre
livelli di variazione di tensione rispettivamente pari a 50, 70 e
90 MPa. 11 carico ciclico ¢ stato applicato con una frequenza
di 3 Hz. La corrosione delle barre di armatura ¢ stata ottenuta
attraverso un processo elettrochimico. 1 dettagli della
procedura e dei criteri che hanno portato alla scelta della
densita di corrente utilizzata nelle prove possono essere trovati
in precedenti lavori degli stessi autori [8] e sono basati su
considerazioni ormai consolidate nella bibliografia di settore
(vedi ad esempio Rodriguez ed altri [9]).
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Figura 1. a) sezione trasversale, b) tirante, c) test setup

Pertanto ¢ stata utilizzata una densita di corrente elettrica
pari a 200puA/cm?; in tal modo si & potuto simulare in 25
giorni di prova circa 27 anni di corrosione naturale in classe di
esposizione XC4. Durante tale periodo con la frequenza di
applicazione del carico scelta, si sono potuti effettuare a circa
6.510%, che possono rappresentare ’azione di un sostenuto
traffico veicolare

4. PROCEDURA DI PROVA

La procedura di prova seguita per i campioni accoppiati si
puo riassumere in sei passi:
1. applicazione di un carico di trazione progressivamente
crescente fino al raggiungimento della condizione di
fessurazione stabilizzata per entrambi i tiranti. In tale step &
stato individuato il massimo carico (Ny,) da raggiungere
durante la prova di fatica corrispondente al carico in grado di
indurre, nel tirante successivamente soggetto a corrosione, la
formazione di almeno una fessura di entita (wy,;) pari a 0.15,
0.20 e 0.25 mm rispettivamente nelle tre coppie esaminate. [
dettagli relativi al tipo di prova e al livello di carico applicato
di ogni campione sono riassunti in Tabella 1. I tiranti soggetti
a solo carico ciclico sono indicati con FU, quelli soggetti a
carico ciclico e corrosione sono indicati con FC; la coppia di
cifre che segue indica il massimo carico applicato (espresso in



kN), mentre le ultime due cifre indicano la variazione di
tensione (espressa in MPa);

2. scarico tensionale completo della coppia di tiranti;

3. posizionamento delle basi per la misura mediante
estensimetro meccanico dell’apertura delle fessure trasversali.
Applicazione, per il solo tirante soggetto a corrosione, di
quattro estensimetri elettrici (uno per ogni faccia ed in
posizione mediana rispetto alla lunghezza del tirante) con base
50 mm per la misurazione delle deformazioni trasversali
indotte dalla corrosione. La Figura 2 mostra il numero e la
posizione delle fessure provocate dall’applicazione del carico
di cui al punto 1;

4. incremento del carico di trazione fino al raggiungimento
del valore N, individuato durante il primo ciclo di carico;

5. applicazione del carico sinusoidale con frequenza 3 Hz, e
contemporaneo inizio del meccanismo di corrosione del tirante
inferiore con I’applicazione della densita di corrente di
ZOOuA/cmz;

6. lettura giornaliera dell’apertura delle fessure trasversali
utilizzando le basi di cui al punto 3 e, per i soli tiranti corrosi,
dell’apertura della fessura longitudinale (dal momento in cui
questa si manifesta) in vari punti lungo il campione attraverso
un fessurimetro ottico. Tutte le letture sono state effettuate al
massimo livello di carico Nj,,.

Per i due campioni indicati in Tabella 1 con SC40-00 e
SC60-00, il carico ¢ stato mantenuto costante durante la prova,
mentre ’armatura ¢ stata corrosa con la procedura
elettrochimica.

5. RISULTATI SPERIMENTALI

L’apertura iniziale delle fessure trasversali ¢ funzione
della percentuale geometrica di armatura longitudinale, del
diametro della barra, del livello di carico e dell’aderenza che si
sviluppa fra la barra ed il calcestruzzo che la circonda.
Conseguentemente, la sua evoluzione nel tempo pud essere
messa in relazione con la modifica di questi parametri, in
particolare del legame di aderenza dovuta sia all’effetto dei
carichi ripetuti che all’ossidazione della barra di armatura e,
nel caso dei tiranti soggetti a corrosione, alla diminuzione
dell’area della barra stessa.

Come mostrato in [10] la variazione di tali parametri
determina maggiori scorrimenti fra i due materiali con
conseguente incremento dell’apertura delle fessure. A causa
della natura random del fenomeno fessurativo, il numero delle
fessure e la loro posizione ¢ risultata diversa da tirante a
tirante (Fig. 2). Dato che ’ampiezza della fessura ¢ influenza
dalla distanza fra le stesse, e quindi in ultima analisi dal
numero complessivo di fessure su ogni campione, si ¢ scelto di
utilizzare la somma delle aperture delle fessure di ciascun
tirante. Tale parametro di controllo risulta maggiormente
rappresentativo del comportamento strutturale globale e
permette di confrontare i risultati ottenuti su campioni
differenti, indipendentemente dal numero di fessure che si
sono formate.

La Figura 3 sintetizza i risultati ottenuti per le tre coppie di
tiranti soggette a differenti valori di N, ma interessate alla
stessa variazione di tensione, e permette di mettere in evidenza
I’effetto del carico massimo sull’apertura delle fessure e sulla
loro evoluzione nel tempo per effetto del solo carico ciclico
(campioni FU) e della contemporanea presenza di corrosione
(campioni FC). Nella stessa figura ¢ inoltre indicato il
momento in cui la fessurazione longitudinale dovuta alla
corrosione si manifesta per la prima volta ed il momento in cui
la stessa si sviluppa su tutta la lunghezza del campione.

Per la coppia di tiranti caricata a 33 kN (FC33-50 e FU33-50)
non si osserva una sostanziale differenza fra 1’incremento

della somma delle aperture delle fessure (Aq.q) fra 1’inizio e
la fine della prova di carico. Il danneggiamento dovuto
all’effetto combinato di carico ciclico e corrosione non appare
essere significativamente diverso da quello dovuto al solo
carico ciclico.

Per la coppia di tiranti caricata a 44 kN (FC44-50 e FU44-
50), per i primi 1.5-10° cicli la somma delle aperture delle
fessure rimane praticamente invariata per entrambi i campioni.
Nei giorni successivi, mentre per il campione FU40-50 non si
sono registrati incrementi significati del parametro di
controllo, per il tirante corroso si ¢ misurato ad un costante
aumento dello stesso, raggiungendo, a fine prova, un
incremento del 56% rispetto al valore iniziale.

Per la coppia di tiranti caricata a 60 kN (FC60-50 e FU60-
50) il valore iniziale della somma delle aperture delle fessure
nei due campioni ¢ risultato essere praticamente identico.
Durante la prova, il campione FU60-50 mostra un debole ma
costante incremento dell’apertura delle fessure, raggiungendo
un incremento finale pari al 7%. Viceversa, nel campione
corroso si registra un improvviso incremento della somma
delle aperture delle fessure, in particolare dopo il completo
sviluppo della fessura longitudinale, raggiungendo, a fine
prova un incremento del 100% rispetto al valore iniziale.

) Tipo di . Ninas, Wini Ao
Tirante . Corrosione?
carico [kN] [mm] [MPa]

FU33-50 Ciclico No 33 - 50
FU40-50 Ciclico No 40 - 50
FU60-50 Ciclico No 60 - 50
FU40-70 Ciclico No 40 - 70
FU40-90 Ciclico No 40 - 90
FC33-50 Ciclico Si 33 0.15 50
FC40-50 Ciclico Si 40 0.20 50
FC60-50 Ciclico Si 60 0.25 50
FC40-70 Ciclico Si 40 0.20 70
FC40-90 Ciclico Si 40 0.20 90
SC40-00 Statico Si 40 - 0
SC60-00 Statico Si 60 - 0

Tabella 1. Tiranti utilizzati nella campagna sperimentale
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In Figura 4 sono riportati i risultati sperimentali delle tre
coppie di tiranti caratterizzati dallo stesso N, (40 kN), ma da
differenti livelli di variazioni di tensioni. I risultati dei
campioni FU40-50 e FC40-50, gia proposti nella Figura 3,
sono nuovamente riportati a scopo di confronto.

Per la coppia FU40-70/FC40-70, fino a circa 5.0-10° cicli
(corrispondenti a 18 giorni di corrosione accelerata), il
comportamento strutturale risulta essere in linea con la coppia
caratterizzata dallo stesso N,,,, ma con variazione di tensione
pari a 50 MPa. Per un numero di cicli superiore si ¢ registrato
un significativo incremento della somma delle aperture delle
fessure, con un incremento finale, per il campione FC40-70,
pari all’84% a fronte di un incremento del 56% misurato per il
campione FC40-50.

La coppia caratterizzata da N,,, = 40 kN e variazione di
tensione 90 MPa mostra un incremento della somma delle
aperture delle fessure pari all’11% per il campione non
corroso, mentre il campione corroso ha manifestato una rottura
per fatica all’undicesimo giorno di prova a causa della
localizzazione della corrosione in corrispondenza della prima
fessura; tale concentrazione ha comportato livelli tensionali

decisamente superiori rispetto a quelli relativi alla situazione
iniziale.

Passando ora ai campioni soggetti a carico statico e fatica,
per il tirante SC40-00 (Fig. 5) si pud osservare che la somma
della apertura delle fessure rimane sostanzialmente costante
durante la prova, specialmente se confrontata con 1’incremento
misurato per lo stesso parametro nei campioni con lo stesso
carico massimo, ma soggetto a carichi ciclici (FC40-
50/78/90). In particolare, il confronto fra i grafici delle Figure
4 e 5 permette di affermare che 1’aumento dell’apertura delle
fessure ¢ notevolmente incentivata dall’interazione fra il
carico ciclico ed il meccanismo corrosivo.

I risultati ottenuti per il campione SC60-00 confermano
I’opportunita delle considerazioni precedenti; in particolare, il
costante incremento registrato del parametro di controllo ¢
risultato moderatamente superiore a quello mostrato dal
campione FU60-50, ma nettamente inferiore a quello del
campione FC60-50. 1 dati ribadiscono quindi che
I’accoppiamento fra il danneggiamento meccanico ed il
degrado chimico esalta notevolmente e che tale risultato non ¢
riproducibile con prove di solo danneggiamento meccanico o
solo danneggiamento chimico.
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Durante le prove, come riportato in precedenza, si €
osservato l’innesco e la propagazione delle fessure
longitudinali nei tiranti corrosi. Confrontando 1 tempi
intercorsi fra I’inizio ed il completo sviluppo della formazione
della fessura longitudinale sui vari campioni, si pud osservare
che la sua evoluzione ¢ condizionata dal tipo e dall’intensita
del carico applicato. Infatti, la presenza di questa discontinuita
vicino alla barra muta drasticamente 1’azione di confinamento
prodotta dal calcestruzzo che circonda la barra stessa,
specialmente per elevati livelli tensionali in cui I’aderenza si
sviluppa attraverso I’ingranamento meccanico delle nervature
della barra con la formazioni di campi di compressione radiali
rispetto alla barra stessa e campi di trazione circonferenziali,
cosi come ipotizzato da Tepfers [11].

Come evidenziato dalle Figure precedenti, I’inizio della
fessurazione longitudinale dovuta alla formazione ed
espansione degli ossidi si manifesta dopo 5-6 giorni di
corrosione indipendentemente dal tipo (statico o ciclico) e
dall’entita del carico esterno. L’evoluzione di queste aperture
di fessura sono state monitorate attraverso letture ottiche in
diversi punti lungo lo sviluppo di ciascun tirante dal momento
della sua formazione e fino al termine della prova.

Le Figure 6-7-8 riportano I’evoluzione della fessura
longitudinale per tutti i campioni corrosi. In particolare la
Figura 6 mostra come, gia in presenza di carico statico,
I’incremento del massimo livello di carico da 40 kN a 60 kN
corrisponda ad una diminuzione del tempo (Ay)  che
intercorre fra la nascita della fessura longitudinale ed il suo
completo sviluppo del 18% (da 11 a 9 giorni). Questa
riduzione pud essere associata alle maggiori tensioni di
trazione in direzione longitudinale presenti nel calcestruzzo
del campione soggetto al carico massimo di 60 kN, con
conseguente diminuzione della capacita portante a trazione in
direzione trasversale. Peraltro, in presenza di carico ciclico, si
registra un sostanziale cambiamento del comportamento
strutturale. Infatti, confrontando il primo grafico della Figura 6
(carico statico di 40 kN) con il primo della Figura 7 (massimo
valore del carico ciclico pari a 40 kN e variazione di tensione
nella barra pari a 50 MPa) si osserva una notevole riduzione di
Ay che passa da 11 a 2 giorni. Inoltre, se la variazione di
tensione aumenta ulteriormente raggiungendo i 70 MPa, Ay
diventa praticamente nullo, cosi come evidenziato dal
campione FC40-70 (grafico centrale di Figura 7). Per il
campione FC40-90 si ha Ay = 1 giorno. In ogni caso, si puod
ragionevolmente affermare che il valore di Ay sia influenzato
dall’effetto combinato delle due cause e quindi non possa
essere valutato come semplice somma degli effetti dovuti ai
singoli contributi di degrado. Infine, i tre grafici di Figura 8
permettono di esaminare ’effetto della variazione del carico
massimo (33, 40 ¢ 60 kN) a parita di variazione di tensione
applicata (50 MPa). In particolare si osserva una repentina
diminuzione di Ayy passando da Ny, = 33 a 40 kN, mentre
I’ulteriore incremento da N,, = 40 a 60 kN non ¢
accompagnato da una ulteriore evidente riduzione dello stesso
parametro. Tale differenza puo essere spiegata considerando la
differente tipologia di aderenza che presumibilmente si
sviluppa per bassi livelli di carico (adhesion type) e per alti
livelli di carico (interlock type).

Esaminando ora I’ampiezza della fessura longitudinale, si
pud innanzitutto osservare la dispersione dei valori
sperimentali che, come illustrato nelle Figure 6, 7 e 8, aumenta
sia all’crescere del carico massimo che della variazione di
tensione. Per quanto riguarda I’entita dell’apertura, le stesse
figure illustrano chiaramente che il valore finale ¢ influenzato
dal tipo di carico (statico o ciclico), dal livello di carico (33,
40, 60 kN) e dalla variazione di tensione (50, 70, 90 MPa).

In particolare, partendo dai campioni caratterizzati da
carico statico (Figura 6), il valor medio dell’apertura della
fessura longitudinale a fine prova wy risulta pari a 0.28 e 0.41
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mm rispettivamente per forza nel campione pari a 40 e 60 kN.
I tiranti caratterizzati da una variazione di tensioni pari a 50
MPa (Figura 8), hanno valori di w pari a 0.16, 0.50 ¢ 0.91
mm per i tre livelli di carico considerati.

Infine, sui tre campioni caratterizzati dal valore massimo
del carico pari a 40 kN (Figura 7), si sono registrati valori di
wy rispettivamente pari a 0.20, 0.50 ¢ 0.91 mm per livelli di
variazione di tensione via via crescenti (0, 50 ¢ 70 MPa).
Questi risultati dimostrano chiaramente che 1’apertura delle
fessure longitudinali ¢ profondamente influenzata dalla
presenza di un’azione meccanica (eventualmente ciclica nel
tempo) e non solo dal progredire della corrosione.

6. CONCLUSIONI

La presente memoria espone ed analizza i risultati di una
campagna sperimentale sviluppata con il fine di indagare il
comportamento strutturale di tiranti in cemento armato
soggetti a corrosione ¢ alla contemporanea presenza di azioni
di tipo statico o ciclico. Inoltre, a scopo puramente
comparativo, la sperimentazione ha anche interessato
campioni soggetti a sole azioni cicliche in assenza di
corrosione. Durante i tests, per gli elementi in calcestruzzo
armato soggetti a corrosione, sono state simulate le condizioni
relative alla classe di esposizione ambientale XC4; ’azione
meccanica ha riprodotto le condizioni a cui sono normalmente
soggetti elementi di strutture secondarie di ponti stradali.
L’evoluzione del comportamento struttura ¢ stato controllato
monitorando 1’apertura delle fessure trasversali dovute al
carico applicato, i tempi di innesco e di sviluppo della fessura
longitudinale dovuta al progredire della corrosione e la loro
ampiezza. Per quanto riguarda le fessure trasversali, i tiranti
soggetti alle sole azioni meccaniche hanno mostrato
incrementi dell’apertura delle stesse debolmente dipendenti
dal massimo livello di carico con andamento crescente
praticamente lineare fino al numero di cicli considerato e con
un valore di incremento assoluto a fine prova relativamente
modesto. Anche nei campioni soggetti a carico statico e
corrosione, incremento misurato ¢ risultato ridotto non
superando il 15% del valore iniziale. Viceversa, nei tiranti
soggetti all’azione combinata di carico ciclico e corrosione,
I’incremento dell’apertura della fessura ¢ risultato funzione sia
del carico massimo che della variazione di tensione ad esso
associata. A parita di variazione di tensione (50 MPa) in
corrispondenza dei tre livelli di carico considerato (33, 40 e 60
kN) si sono registrati incrementi rispetto al valore iniziale
rispettivamente pari al 12, 56 e 123%. Viceversa, a parita di
carico massimo (40 kN), associando una variazione di
tensione pari a 50 e 70 MPa, si sono registrati incrementi del
56% e dell’84% rispetto al valore iniziale; ’ulteriore prova
effettuata con una variazione di tensione pari a 90 MPa ha
determinato una rottura prematura (ed imprevista) del
campione di prova per effetto combinato della corrosione e
della fatica, pur con variazioni modeste della tensione (almeno
se valutate sull’area iniziale). Per quanto concerne la fessura
longitudinale si pud certamente affermare che la condizione
necessaria alla sua formazione ¢ la presenza della corrosione,
ma tale fenomeno condiziona esclusivamente i tempi di
innesco della stessa, mentre la velocita di sviluppo, e
I’ampiezza della stessa sono fortemente dipendenti dalla
tipologia e dal livello del carico applicato. La sperimentazione
mette chiaramente in luce una evidente interazione in termini
di macro-effetti strutturali fra le diverse cause di degrado
analizzate, sempre contemporaneamente presenti su alcune
tipologie strutturali quali gli impalcati da ponte stradali,
sottolineando la necessita di individuare modelli di
comportamento ¢ resistenti in grado di tener conto della
complessita del fenomeno.
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RECENTI SVILUPPI NELLE COSTRUZIONI A SEGMENTI
CON SISTEMI DI POST-TENSIONE AVANZATI

Christian Gliiserl, Massimo Frumento?®

1 Dywidag-Systems International, Monaco
2 Dywit, Milano

SOMMARIO

Le moderne infrastrutture e la riqualifica di infrastrutture esistenti necessitano di sistemi costruttivi rapidi per ponti di corta e media
campata anche per minimizzare le interferenze con il traffico esistente.

L’uso di travi prefabbricate ha dimostrato il proprio potenziale gia da molti anni.

L’aumento delle luci e i limiti di trasporto conducono all’utilizzo di travi giuntate e post-tese.

Recenti applicazioni delle travi SegBeam, con un avanzato sistema di post-tensione per calcestruzzo ad alta resistenza, permettono di
raggiungere campate sino a 60 m con segmenti non piu lunghi di 13 m. Inoltre le travi beneficiano dell’elevata qualita e durabilita del
calcestruzzo ad alta resistenza

11 sistema di post-tensione ¢ sviluppato con analisi teoriche e prove di omologazione.

Viene descritto il progetto dei segmenti e la loro adattabilita.

Un test a vera grandezza su trave di 60 m illustra il comportamento statico confrontato con quello di analoga trave monolitica e di una
trave in acciaio.

E’ dimostrata la piena efficienza degli accoppiamenti.

I risultati sono infine analizzati mediante modello a elementi finiti non lineari.

SUMMARY

Modern infrastructure and refurbishment of existing infrastructure calls for faster on site construction of short and medium span bridges
to minimize total construction time or interference with traffic. The use of precast girders has shown its potential in this concern for many
years already. Increasing spans of such bridges and limitations in transport lengths lead to a design with post-tensioned concrete (PC)
spliced segmental girders. Recent developments of a so called SegBeam’ using an enhanced post tensioning system for high strength
concrete allow a total span of up to 60 m by using segments of a maximum length of only 13 m. In addition these girders benefit from
high precast quality and excellent durability of high strength concrete.

The enhanced post tensioning system is demonstrated based on theoretical analysis and approval tests. The design of the spliced girders
is outlined and its free adaption to required length is explained. Based on a full size test of a 60 m girder the performance is illustrated
and the static behavior compared to a monolithic fabricated PC or steel made girder. Full efficiency of the splice is demonstrated up to a
maximum load exceeding significantly the nominal load of the girder according to design standards. In addition the test results are used
for calibration and detailed analysis by non linear finite element models.

1. INTRODUZIONE concepiti per normali calcestruzzi con resistenza massima al

Le moderne infrastrutture e la riqualifica di infrastrutture
esistenti necessitano di sistemi costruttivi rapidi per ponti di
corta e media campata anche per minimizzare le interferenze
con il traffico esistente.

L’uso di travi prefabbricate ha dimostrato il proprio poten-
ziale gia da molti anni.

L’aumento delle luci e i limiti di trasporto conducono
all’utilizzo di travi giuntate e post-tese.

Utilizzando travi a segmenti accoppiati si semplifica il
trasporto al cantiere.

Dimensioni ottimali e conseguente riduzione del peso
proprio si possono ottenere mediante 1’impiego di calcestruzzo
ad alta resistenza. I sistemi attuali di post-tensione sono

tiro di ca.40 N/mm?.

Per resistenze piu elevate si ¢ reso mnecessario un
adattamento della zona di trasferimento della forza di tesatura.
2. TIPOLOGIA DELLE TRAVI

I piti recenti sviluppi del metodo denominato SegBeam® con
un sistema di precompressione” adatto a calcestruzzi di elevata
resistenza permette campate sino a 60 m con segmenti di lun-
ghezza massima di soli 13 m.

Per i segmenti si utilizza un calcestruzzo di resistenza sino a
70 MPa e per i trasversi sino a 100 MPa.

La fig. 1 rappresenta la sezione trasversale dei conci.
L’altezza varia in funzione della campata. Si accoppiano sino a
cinque elementi per trave.
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1,200 mm for spans | = 40 m
1,000 mm for spans | <40 m

P

00

Figura 1: Sezione trasversale dei segmenti e vista della trave assemblata

I segmenti sono prefabbricati in stabilimento. Il calcestruz-
zo ¢ fornito da societa specializzate.

L’assemblaggio dell’armatura inizia dai giunti sagomati e
dalle testate dei cavi.

Quindi si assembla la restante armatura lenta (fig. 2 e 3) per
una lunghezza sino a 13m.

Durante il getto si utilizzano vibratori interni ed esterni

__. _..
TS

e
T

—

Figura 2: Armatura lenta della SegBeam
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contemporaneamente.

Non ¢ necessario alcun trattamento particolare.

Dopo il getto i segmenti vengono trasportati in cantiere
( fig. 4) ed accoppiati.

La tesatura ¢ effettuata ad una resistenza fmg ey = 70 N/mm?
dopo ca.14 giorni. Infine si esegue il getto in opera della soletta

-“'r'
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Figura 3: Zona di testata



Figura 4: Trasporto del segmento in cantiere

3. DIMENSIONAMENTO DELLA ZONA DI ANCO-
RAGGIO DEI CAVI

La post-tensione viene applicata con un sistema da 3 a 37
trefoli® successivamente reso aderente alla struttura.

11 sistema € composto da cavi iniettati con guaine metalliche
e ancoraggi a superfici multiple.

Gl’interassi degli ancoraggi da 15 e 19 trefoli vanno otti-
mizzati considerando la maggiore resistenza del calcestruzzo.

Per gli elementi in calcestruzzo ¢ stata progettato un nuovo
assemblaggio dell’armatura.

Essendo stata la resistenza statica e a fatica preventivamente
verificata tramite varie prove indipendenti dalla concezione
della zona di ancoraggio, unicamente la compatibilita del trasfe-
rimento del carico deve essere oggetto di accurata indagine.

Date le dimensioni della trave prefabbricata, I’interasse
degli ancoraggi ¢ stato contenuto in 340 mm.

Sulla base dell’interasse proposto per gli ancoraggi con
calcestruzzo di resistenza finoc, = 50 MPa la scelta del diame-
tro esterno della spirale ¢ stata effettuata considerando il copri-
ferro di prova richiesto da ETAG 013° e le dimensioni e il
diametro delle staffe aggiuntive intorno alla spirale.

Nel seguito si esaminano due possibili scenari: da un lato si
deve valutare se I’armatura proposta (spirale e staffe) risulta
sufficiente a confinare il calcestruzzo (creando le condizioni per
uno stato triassiale).

Dall’altro, sulla base di progetti di ricerca condotti presso la
Technische Universitdt Miinchen (TUM, Monaco, Germania) si

¢ assunta una distribuzione teorica delle tensioni nell’area di
ancoraggio per poter calcolare I’armatura necessaria a fronteg-
giare le tensioni trasversali’,

L’armatura necessaria per garantire condizioni di tensione
triassiale sotto un carico P puo essere calcolata come descritto
nel CEB Model Code 90°.

Inoltre la compressione o, all’interno della spirale ¢ stata
calcolata secondo (1):

_ 2P-vmax G)
ghel 2 -

c
Trumpet

4

I calcoli sono basati assumendo un carico longitudinale
generante tensioni trasversali.

Queste tensioni influenzano la compressione all’interno
della spirale.

Per determinare le tensioni trasversali, sulla base di distri-
buzioni delle deformazioni sviluppate sperimentalmente, (con-
siderando particolarmente il fattore di concentrazione del carico
a/a,), sié utilizzato il valore massimo del rapporto tra tensioni
longitudinali e trasversali vi,y.

Il diametro della spirale necessario per creare lo stato di
tensione triassiale per un carico pari a 110% del carico caratte-
ristico del cavo Fp, puo essere calcolato” coll’espressione 2:

d
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In funzione del rapporto massimo delle tensioni longitudi-
nali e trasversali v, ¢ stato possibile determinare la distribu-
zione delle deformazioni per tutte le tre aree di trasferimento
del carico di entrambi gli ancoraggi a superfici multiple (fig. 5).
Si ottennero, quindi, tre curve di deformazione per ogni anco-
raggio e, per sovrapposizione, la distribuzione delle deforma-
zioni. Nota la spirale di frettaggio (ai fini del calcolo assimilata
ad un tubo di pari capacita e lunghezza) ¢ possibile calcolare la
porzione di tensione trasversale da essa assorbita.

Calcolata la porzione restante delle tensioni trasversali v,
e la tensione longitudinali Gyqy si ottiene il carico da affidare
alle staffe. Con questo carico se ne determinano dimensioni e
passo nella zona di ancoraggio.

4. PROVE SPERIMENTALI DELLE ZONE DI ANCO-
RAGGIO DEI CAVI

Dopo I’analisi numerica la trasmissione del carico ¢ stata
verificata mediante prove di laboratorio su cavi da 15 ¢ 19
trefoli. I complessi di ancoraggio sono stati gettati completi di
tutti i componenti dell’ancoraggio e della guaina.

o
<}

Appositi raccordi collegano il fusto di ancoraggio alla
guaina.

Spirale e staffe sono state dimensionate mediante i calcoli
precedentemente illustrati. Secondo ETAG 013° i saggi di
prova sono prismi in calcestruzzo soggetti a compressione
assiale. La sezione trasversale A, = a * b corrisponde alla
minima sezione compressa assialmente per il particolare cavo e
classe di resistenza del calcestruzzo della struttura.

Dalle misure di riferimento a e b, si ottengono l’interasse
minimo degli ancoraggi e le minime distanze dai bordi della
struttura secondo regole scientificamente fondate.

L’altezza h dei saggi ¢ almeno due volte il maggiore dei lati
aob.

Dopo il getto i saggi furono scasserati dopo un giorno e
mantenuti in atmosfera controllata sino alla prova.

Raggiunta la resistenza di 50 MPa i saggi sono stati posi-
zionati su macchina di prova tarata presso la Technische Uni-
versitdt Miinchen (TUM, Monaco, Germania).

11 carico ¢ stato applicato secondo lo schema illustrato in
Figura 6.
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Figura 5: Distribuzione assunta per le deformazioni trasversali per un cavo con 19 trefoli
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Figura 6: Schema di carico per il load transfer test



I carichi caratteristici erano Fy ;5=4185 kN per il cavo a 15
trefoli e Fpy 10=5301 kN per quello a 19.

I requisiti previsti da ETAG 013 per I’apertura delle fessure
e la stabilizzazione delle deformazioni durante il ciclo di carico
sono stati raggiunti. Il carico massimo supero il richiesto valore
di 1.1 Fpin tutte le prove.

5. PROVA DELLA TRAVE

Al fine di verificare il comportamento statico delle travi &
stato eseguito una prova di carico su una trave SegBeam di luce
60 m presso la Myungji University Hybrid Structural Research
Center (Corea).

La trave era composta da 5 segmenti (fig. 7).

La superficie dei giunti era trattata con resina epossidica
prima dell’assemblaggio.

Poi i cavi vennero tesati e la soletta gettata. Il carico venne
applicato mediante due martinetti idraulici da 10000 kN ciascu-
no posti in mezzaria (fig. 8). In fig. 7 ¢ rappresentato lo schema
di carico.

2,700
& N

Le prime fessure sono state osservate a 1400 kN.

Il rilevamento delle fessure ¢ stato effettuato ogni 200 kN.

Tutte le ampiezze delle fessure rilevate aumentarono lenta-
mente.

La fig.10 illustra la giacitura delle fessure al carico di 3000
kN.

Durante la prova sono stati misurati i carichi e le deforma-
zioni in mezzeria (fig. 11).

E’ dimostrata la piena efficienza delle giunzioni sino al
carico massimo che risultd significativamente eccedente il
carico di fessurazione come pure il carico nominale della trave
secondo i criteri usuali di dimensionamento.

Il comportamento statico risulta simile a quello di una trave
monolitica in c.a.p. oppure metallica.

Si ¢ inoltre osservato che la trave a segmenti presenta un
comportamento stabile sotto carichi statici.

In corrispondenza del giunto non ¢ stato osservata alcuna
fessurazione irregolare (fig. 12).

P2 pi2
| ! —— - e I
] [ —— I I —
10.450 13,000 L 13,000 | 13,000 | 10450 40011
59,900 J
1st segment 2nd segment 3rd segment 4th segment 5th segment

Figura 7: Schema di carico della trave

Figura 8: Prova di carico

Figura 9: Rilevamento delle fessure

Figura 10: Distribuzione delle fessure a 3000 kN
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Figura 11: Diagramma carico-deformazione della trave

Figura 12: Fessure in corrispondenza del giunto

6. SIMULAZIONE NUMERICA E CONFRONTO CON I
RISULTATI DELLE PROVE

E’stata eseguita una simulazione numerica della prova full
scale.

Si ¢ fatto uso del programma ATENA, concepito per
I’analisi strutturale non lineare agli elementi finiti, che offre
strumenti specialmente progettati per la simulazione compute-
rizzata del comportamento strutturale del calcestruzzo e del
cemento armato.

Per questa simulazione ¢ stata modellata la meta della trave.

Nei primi dieci step di calcolo la trave ¢ stata sollecitata dal
peso proprio, poi € stato applicato il peso della soletta.

Negli step successivi si induce una deformazione definita
alla trave con interazione della soletta.
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La figura 13 mostra alcuni risultati della post-tensione in
prossimita degli ancoraggi.

La distribuzione delle fessure del modello numerico ¢ ripor-
tata alla figura 14.

La distribuzione delle fessure dimostra che i risultati della
simulazione numerica corrispondono molto bene ai risultati
della prova.

La deformazione ed il carico ultimo (fig.15) risultano quasi
identici a quelli ottenuti dalla prova a grandezza naturale.

Con questo modello numerico si pud ora simulare il com-
portamento della trave sotto carichi mobili e introdurre diverse
dimensioni geometriche della trave stessa.



Figura 13: Deformazione della testata dopo la tesatura

Figura 14: Distribuzione delle fessure nella simulazione numerica

Figura 15: Distribuzione delle fessure nella simulazione numerica

7. PROGETTI

In Corea sono gia stati completati due progetti con lunghez-
ze delle travi di 25 e 26 m (fig. 16).

In seguito al positivo risultato di queste prime applicazioni,
sono previsti numerosi futuri impieghi del metodo descritto
incluso un viadotto autostradale ad otto campate per una lun-
ghezza totale di 408 m.

Nella maggior parte dei progetti previsti le travi a segmenti

erano in competizione con travi in acciaio.
I principali vantaggi del metodo risultano:

Nessuna area di prefabbricazione

Durabilita

Competivita economica nella costruzione di ponti
Maggiori campate a parita di altezza nei confronti del-
le usuali travi in acciaio
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8. CONCLUSIONE

Le travi a segmenti precompresse costituiscono un sistema
costruttivo competitivo nella costruzione di ponti.

11 loro sviluppo costituisce un esempio di fruttifera coope-
razione intercontinentale tra una industria di prefabbricati
coreana, con larga esperienza di progettazione ed esecuzione ed
una societa specialista nella tecnologia della post-tensione,
dotata di sistemi avanzati e servizi di consulenza e laboratori in
Germania e Corea.

11 sistema costruttivo € stato provato in laboratorio per una
lunghezza massima di 60 m.

E’ risultato che le travi a segmenti presentano un compor-
tamento stabile sotto carichi statici.

I risultati della prova sono stati confrontati con quelli di un
modello numerico utilizzabile per la verifica di travi di luce
inferiore.
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Figura 16: Posa delle travi dell’Amsa Bridge
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SOMMARIO

Nell’articolo sono presentati gli interventi di raddoppio e ampliamento effettuati dagli scriventi sulla tangenziale interna di Tunisi
che passa tra il centro citta ed il porto, costituita da 2 viadotti affiancati, realizzati con solettoni continui in c.a.p.. Nonostante questa
infrastruttura sia stata costruita negli anni ’90, a distanza di meno di due decenni la stessa non era piu adeguata a fronteggiare il forte
incremento di traffico veicolare registratosi negli ultimi anni. Nella prima parte dell’articolo viene illustrata la progettazione e la co-
struzione dei nuovi viadotti necessari al raddoppio della piattaforma stradale, mentre nella seconda parte vengono descritti i due in-
terventi effettuati sui viadotti esistenti; ovvero 1’allungamento dell’ultimo tratto dell’originaria carreggiata Nord e 1’unione degli im-
palcati, mediante I’interposizione di un giunto longitudinale. In alternativa all’utilizzo di questo giunto viene discussa una soluzione
di incollaggio delle due strutture mediante la realizzazione di un concio di calcestruzzo armato gettato in opera.

SUMMARY

The paper discuss the design and construction of two new viaducts required to double the capacity of an existing urban highway
in Tunis, a city extension of Trans-African Highway 1, coming from Algeria and continuing towards the Libyan border along the Tu-
nisian south-eastern coast. The highway cut trough Tunis running a couple of hundred metres from the city centre on two post-
tensioned viaducts, each made of several continuous girders of 6 to 7 span 22m each. The decks are full post-tensioned concrete slab
80 cm thick, 9 m wide each way. The first part of paper deals the project and the construction of the new viaduct (OA2), 1200m long.
The deck is a full post-tensioned concrete slab, carrying 4 lanes on an overall platform width of 16m. The second part of paper deals
with two interventions on the existing viaducts: the demolition and reconstruction of a segment of it and the analyses and interven-
tions carried out to joining the two old decks so as to obtain a single 4 lane carriageway. The structural effects caused by joining the
two decks with a cast in situ reinforced concrete strip are analyzed and the more conservative solution, finally implemented with a
longitudinal expansion joint is discussed.

pressi a sezione piena poggianti su pile a setto. Ciascun solet-
tone ospitava una carreggiata da due corsie senza banchina. Il

1. INTRODUZIONE

Tunisi, come molte cittda magrebine, sono in questi ultimi
anni soggette ad un forte sviluppo infrastrutturale. Tale svi-
luppo in alcuni richiede la realizzazione di nuove opere, in
altri si rende necessario il potenziamento di quelle realizzate
durante gli anni della prima industrializzazione (80 e ’90).

In Tunisia ’asse autostradale piu importante, la Trans-
African Highway 1, segue la costa mediterranea collegando i
vari centri che vi si affacciano, da Tunisi ad Hammamet e pro-
seguendo verso la Libia. A Tunisi il passaggio dell’autostrada
avviene tra la citta stessa e la costa. Cio ha reso necessario,
negli anni 90, in corrispondenza del centro della citta, il sol-
levamento dell’asse viario in un lungo fly-over tale da permet-
tere la permeabilitd richiesta verso il porto e i gli eleganti
quartieri posti sulla costa (La Goulette, Bous Said, Cartagine).
Tale fly over era costituito da due lunghi solettoni precom-

progetto di potenziamento di questa infrastruttura prevedeva il
raddoppio della sezione mediante la realizzazione di un nuovo
fly-over a 4 corsie da affiancare a quelli esistenti; questi ultimi
dovevano quindi essere uniti per la realizzazione di un’unica
piattaforma stradale di 4 corsie a servizio dell’altro senso di
marcia.

Dato che gli impalcati dei viadotti esistenti non erano della
stessa lunghezza ovvero non iniziavano alla stessa progressi-
va, si € reso necessario la demolizione di 120 metri di una del-
le rampe dei due viadotti e quindi il prolungamento dello stes-
so in affiancamento all’altro per un tratto di 400m circa.

Nel presente articolo saranno descritte le scelte progettuali
legate alla realizzazione, ormai conclusa, dei tratti di nuova
costruzione, e le scelte e le analisi condotte per garantire
I’unione degli impalcati dei viadotti esistenti.
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Figura 2 — Sezione della soletta piena dell’ OA2
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Figura 3 — Sezione della soletta piena dell’OA1

2. ITRATTIDINUOVA REALIZZAZIONE

Nei tratti di nuova realizzazione le opere da realizzare era-
no due viadotti, in c.a.p. denominati OA1 e OA2: I’opera prin-
cipale, I’OA2, ¢ un viadotto composto da 6 tratti continui di
6/7 campate di luce di pari a 22m circa per una lunghezza
complessiva di 1200m, che, con i suoi 16m di larghezza, co-
stituisce il raddoppio del fly-over esistente. L’OA1, invece,
costituisce il prolungamento di uno dei viadotti esistenti, ed ¢
composto da 3 tratti continui di 6/7 campate di luci pari a
quelle dell’OA2, con un impalcato di larghezza pari circa a 9
metri.
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2.1 Il progetto esecutivo

In fase di progettazione esecutiva, le difficolta principali
sono state relative alla precompressione. Il progetto a base di
gara prevedeva una realizzazione delle opere in avanzamento
gettando una o piu campate per volta secondo lo schema uti-
lizzato per la realizzazione dei viadotti esistenti da imprese
italiane che, al tempo, utilizzarono una centina auto varante. In
questo schema, i cavi di precompressione sono continui lungo
tutta I’opera ma vengono ripresi con accoppiatori per ogni
nuova campata gettata sino all’ancoraggio finale posto in cor-
rispondenza dei giunti (ogni 6/7 campate).

La realizzazione delle nuove opere non prevedeva pero, da



parte dell’impresa aggiudicataria, I’utilizzo di centina autova-
rante in quanto un impalcato era troppo largo e 1’altro troppo
breve per giustificare 1’impiego di queste macchine. In ogni
caso, il getto in avanzamento avrebbe incontrato degli ostaco-
li dovuti alla necessita di espropriare ed abbattere alcuni ca-
seggiati densamente abitati al momento dell’inizio della co-
struzione. Pertanto la realizzazione del tratto di viadotti in cor-
rispondenza di queste palazzine ¢ stato posticipato.

Visto la modesta altezza da terra, I’impresa costruttrice, la
Chabanne et Cia, ha scelto di gettare i solettoni su casseri sor-
retti dal basso. Cid ha reso possibile la realizzazione di ciascun
tratto continuo (6 per I’OA2 e 3 per I’OA1l) in un’unica solu-
zione secondo una fasizzazione flessibile, anche in funzione
degli espropri di cui sopra e delle esigenze di gestione del traf-
fico. Con questo metodo costruttivo, il progetto originale del-
la precompressione non era piu fattibile dato che i tratti conti-
nui, lunghi anche 150 metri, erano distanziati tra loro di soli
10cm (larghezza del giunto) e pertanto, anche accettando delle
perdite per attrito molto elevate, comunque non vi sarebbe sta-
to lo spazio sufficiente per poter tirare i cavi da entrambe le
estremita.

La precompressione ¢ stata pertanto studiata in modo tale
che, anche gettando la travata in un’unica fase, i cavi potesse-
ro essere istallati e tesati sia dalle testate eventualmente libere
sia da scassi ricavati all’estradosso dell’impalcato; in questo
modo posizione e andamento dei cavi ¢ stato ottimizzato in
funzione delle esigenze strutturali.

Figura 5 — Il viadotto OA2 in fase di completamento

L’impresa disponeva di una quantita di casseri e puntelli
tale da permettere di accelerare le fasi di costruzioni dei tratti
continui dei viadotti, realizzando le due opere in tempi relati-
vamente contenuti. L’opera principale (OA2), infatti, ¢ stata
costruita e aperta al pubblico in circa 12 mesi.

Figura 6 — Posa in opera dell’armatura lenta e delle guaine della
precompressione nell impalcato dell’ OA1

Con il traffico spostato sulla nuova opera, sono seguiti
quindi i lavori di demolizione della rampa di uno dei viadotti
esistenti. Tale demolizione ¢ stata effettuata segando 1’ impal-
cato esistente in fette da 2 metri circa e quindi rimuovendo le
stesse per portarle a demolizione fuori dal centro cittadino.

La precompressione degli impalcati ¢ stata effettuata senza
incontrare particolari problemi. Le lunghezze di insilaggio e le
deviazioni complessive dei trefoli sono state infatti contenute
proprio per facilitarne 1’infilaggio. Come sempre in questi ca-
si, 1’attenzione principale in fase di esecuzione deve essere
dedicata alla minimizzazione delle deviazioni non intenzionali
delle guaine di precompressione durante la loro posa in opera.
Manodopera e direzione lavori non specializzata tendono in-
fatti a sottostimare gli effetti negativi di queste deviazioni.

Un altro problema che si deve evitare ¢ la eccessiva con-
centrazione di forze di precompressione agli ancoraggi dove
possono verificarsi cedimenti o plasticizzazioni localizzate.
Non potendo contare su di un calcestruzzo di buona qualita e
considerando che le imprese tendono sempre ad accelerare sui
tempi di tesatura, il progetto ha previsto che nelle zone di an-
coraggio fosse presente un’adeguata armatura di frettaggio ed
inoltre si ¢ scelto di posizionare i cavi della precompressione
cosi da evitare concentrazioni elevate di sforzi agli ancoraggi.

2™ )

Figura 7 — Cedimento localizzato della zona di ancoraggio trefoli
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Figura 9 — Configurazione geometrica studiata (solidarizzazione “vecchio-vecchio”)

3. INCOLLAGGIO IMPALCATI ESISTENTI

La nuova piattaforma stradale, che costituira la carreggiata
in direzione Sud, sara realizzata unendo gli impalcati esistenti
piu il prolungamento realizzato (OA1). La proposta scelta da-
gli scriventi prevedeva la solidarizzazione dei due solettoni
mediante un elemento in cemento armato gettato in opera. Ri-
spetto a soluzioni convenzionali, quale la posa in opera di un
giunto longitudinale, rappresenterebbe una soluzione molto
piu efficace in termini di prestazioni a lungo termine in quanto
si eviterebbero le operazioni di manutenzione ordinaria e il
problema del percolamento delle acque. Il cliente non ha pero
ritenuto di voler sperimentare questa soluzione e le due opere
sono state solidarizzate mediante un giunto longitudinale, la
cui istallazione ¢ documentata nella sequenza fotografica di
Fig. 20.

Vengono perod in questa sede presentati i risultati delle a-
nalisi condotte per lo studio di incollaggio dei due viadotti. In
questi analisi sono confrontate, per le medesime condizioni di
carico in esercizio, le sollecitazioni nel singolo impalcato e
negli impalcati solidarizzati. Come si vedra, ’operazione di
incollaggio modifica sensibilmente la risposta strutturale, so-
prattutto in direzione trasversale. Con riferimento alla sezione
in corrispondenza degli appoggi ¢ come se 1’impalcato passas-
se da uno schema statico di trave in semplice appoggio con
due sbalzi laterali ad un trave continua su 4 appoggi.

a)

A A

b} —x 7aY 7aY 7aY

elemento di raccordo

Figura 10— Schema statico a)impalcato singolo b) impalcati solida-
rizzati

I due impalcati esistenti e il prolungamento costruito
(OA1) si distanziano da un minimo di 5 cm ad un massimo di
80cm; cio ha reso necessario studiare gli effetti della solidariz-
zazione per diverse configurazioni geometriche. Dato inoltre
che la parte terminale di uno dei viadotti esistenti & stata de-
molita e ricostruita ¢ sorta la necessita di differenziare le ana-
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lisi tra quelle relative all’incollaggio “vecchio-vecchio”, dove
non si ¢ tenuto conto dei fenomeni lenti, in quanto ampiamen-
te esauriti, da quelle relative all’incollaggio “vecchio-nuovo”
tra I’impalcato esistente e quello nuovo, dove ¢ necessario te-
nere conto dei fenomeni lenti che si sviluppano nel nuovo im-
palcato dell’OAT1, non ancora esauriti al momento dell’ incol-
laggio. Per quanto riguarda i carichi adottati, non essendoci
variazioni dei pesi propri tra la configurazione iniziale e quella
post incollaggio, sono stati analizzati in particolare gli effetti
dovuti ai carichi accidentali e ai fenomeni lenti quando neces-
sario. Tali carichi sono stati calcolati in riferimento alla nor-
mativa vigente in Tunisia [1] — [2] — [3].

I risultati dimostrano che I’incollaggio porta ovviamente
ad una riduzione delle sollecitazioni massime nei due impalca-
ti per via di una maggiore ridistribuzione dei carichi acciden-
tali tra gli stessi. Non mancano alcuni aspetti interessanti lega-
ti al comportamento a piastra, soprattutto in direzione trasver-
sale, dei due solettoni dove I’incollaggio provoca chiaramente
un aumento delle sollecitazioni in direzione trasversale sebbe-
ne le stesse restino relativamente contenute e globalmente be-
nefiche rispetto alla capacita portante delle opere.

3.1 Solidarizzazione “Vecchio-Vecchio”

In questa configurazione di collaggio, gli impalcati sono
risalenti alla stessa epoca di costruzione, pertanto posso consi-
derarsi esauriti gli effetti dovuti ai fenomeni lenti. Gli unici
carichi che variano tra la configurazione iniziale (impalcato
singolo) e quella finale (impalcati incollati) sono i pesi propri
(sicurvia centrale, che viene eliminata, ¢ una porzione di man-
to stradale) e i carichi accidentali. Per quest’ultimi, sono state
ipotizzate le condizioni piu sfavorevoli, considerando pertanto
il carico con la massima eccentricita. E da sottolineare come la
norma preveda una riduzione del carico accidentale all’ au-
mentare del numero di corsie. Infatti il carico posizionato
sull’impalcato solidarizzato (4 corsie di riferimento) ¢ inferio-
re al doppio di quello da posizionare sull’impalcato singolo (2
corsie di riferimento). Onde rendere i risultati comparabili si €
preso invece un carico esattamente uguale per le due configu-
razioni.
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Figura 11 — Elemento gettato in opera ipotizzato per la solidarizza-
zione degli impalcati (configurazione “vecchio-vecchio”)

I risultati ottenuti dimostrano che 1’operazione di collag-
gio comporta un miglioramento del comportamento globale
della struttura. Si ha, infatti, una benefica riduzione degli ef-
fetti torcenti indotti dai carichi eccentrici. Cio porta ad una
riduzione delle tensioni principali di trazione nella configura-
zione finale (impalcati collati) rispetto a quella iniziale (im-
palcato singolo).

Figura 12 — Confironto delle tensioni principali di trazione della
sezione di testa pila; a)impalcati solidarizzati b)impalcato singolo

In direzione trasversale si ha una ridistribuzione delle sol-
lecitazioni che comporta:

- una diminuzione delle sollecitazioni flettenti e di ta-

glio nella sezione in testa pila

- un aumento di suddette sollecitazioni nella sezione di

mezzeria.

L’aumento che si ottiene nella sezione di mezzeria puo es-
sere considerato trascurabile, in quanto non si hanno aumenti
considerevoli in termini di tensione nelle armature.

Il miglioramento nel comportamento strutturale ¢ ricondu-
cibile al fatto che gli impalcati solidarizzati diventano piu sta-
bili, si riducono gli effetti torcenti sotto condizioni di carico
eccentrico e si ottiene quindi una generale riduzione delle ten-
sioni principali di trazione che sono quelle che comandano le
verifiche allo SLE delle opere in precompresso. Le verifiche
SLU non possono ovviamente che beneficiare dall’aumento
della iperstaticita dell’opera.
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Figura 13 — Inviluppo dei momenti trasversali sulla sezione di
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Figura 14 — Inviluppo dei momenti trasversali sulla sezione di te-
sta pila; a)impalcati solidarizzati b)impalcato singolo
Cisa T
§ [T T T T Ty T (e e T LTI T T ]
B o L T
ST Ty AT \hj I
LD L L L L L L Ly L0 L L L L Ay
NPT I T FLRITE ST NEATENLINY TESTRRRCNT) i INNEAIUQRINYEL] CRAITRPINIEIOR
1 m\‘u IR mmu i mmm‘\\ G
I IRASNIRY) ) SERISNAREREY Y | IRESARINAEY | (ENRUANINRANY
Al y /I H\V\HMH\\—{H\-—HM—‘H
7 / e S
: BT MHIY 24 HITHUIHI .
Z F sl il H "z saaiil
2 IRRIDSRSREINEE ¢ b2 7 g rr”m
HREIEREE | EHUIHRIH o/ ‘Vv/‘; RIuhil
m\mumumum\ I HITHIH mummm\mm
[TV T T i T g T g e e el e i me meT
IHIRNT I | BRI S
SR ITREITR (AN ey Y e Y AN AN
IXMHXITRITERNIMVER) [RINIRNNE M) (NTEANNERN TN1) ¢ (ORI HINEY
O HTHIA (IR W D ) | GO R
il e ol g
PRNNR v wm wnremmn wunn e AN TARSNANST (NN ARYARSNRNRN o pmnmrms s vn masemnse: : AN
IR AR AR TRATIT) u|u uu|uuL|Lu\LImuuuuuuuuuuuuuu
I s arsnnar wili crsnass uEHIHIHETIT TN
T T T T T T T T T T T T T T T T TTTT
Fm, T T oy

Figura 15 — Inviluppo dei tagli trasversali sulla sezione di testa
pila; a)impalcati solidarizzati b)impalcato singolo

3.1 Solidarizzazione “Vecchio-Nuovo”

In questa configurazione di collaggio, gli impalcati dei tre
tratti continui verso Sud avrebbero differenti eta di maturazio-
ne; infatti ’impalcato esistente lato Ovest risale agli anni *90,
mentre I’impalcato lato Est ¢ I’OA1 di nuova realizzazione.
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Figura 16 — Elemento gettato in opera ipotizzato per la solidariz-
zazione degli impalcati (configurazione “vecchio-nuovo”)

Secondo i tempi di costruzione, 1’unione dei solettoni do-
veva avvenire a circa 6 mesi dal getto dell’OA1. Cio avrebbe
portato ad un comportamento differito tra i due solettoni a
causa dei fenomeni lenti (viscosita e ritiro) ancora in atto in
quello di nuova realizzazione ¢ ai cedimenti differenziali in
fondazione.

Siccome i risultati ottenuti nello studio precedente (solida-
rizzazione “vecchio-vecchio™) per i pesi propri e i carichi ac-
cidentali sono validi anche per questo studio, in questa parte
dell’articolo si riportano e si commentano solo i risultati otte-
nuti considerando gli effetti dovuti a ritiro viscosita e a cedi-
menti in fondazione.

Le analisi dovute agli affetti lenti (ritiro, viscosita, cedi-
menti fondazionali) sono state condotte separando il compor-
tamento dell’impalcato nel piano (accorciamento dovuto a
ritiro e viscosita) da quello fuori dal piano (deformazione ver-
ticale dovuta a viscosita e cedimenti fondazionali).

Nel piano I’impalcato di nuova costruzione tende ad ac-
corciarsi per via del ritiro e degli effetti viscosi dovuti alla
compressione indotta dalla precompressione. Questi effetti
possono essere studiati imponendo una variazione termica u-
niforme ad uno dei due impalcati. Con [I’incollaggio,
I’impalcato vecchio si oppone all’accorciamento del nuovo e
nascono sollecitazioni di trazione nel nuovo impalcato e di
compressione in quello esistente. A queste sollecitazioni sono
associate ovviamente sollecitazioni taglianti nel piano, piu
intense nei tratti iniziali e finali ci ciascun viadotto in prossi-
mita dei giunti longitudinali

Per quanto riguarda il comportamento a piastra dei due
viadotti, ovvero le deformazioni lente fuori dal piano degli
impalcati, si deve considerare che il nuovo impalcato non so-
lidarizzato tende a salire e quindi il collaggio provoca un leg-
gero aumento delle sollecitazioni flettenti longitudinali nella
nuova opera ed un alleggerimento nella vecchia. Questo
scambio di sollecitazioni passa ovviamente per un trasferi-
mento di taglio in direzione trasversale. Questi effetti sono
ben resi dalla deformata amplificata delle due opere incollate
riportata in Fig. 19.

Per quanto riguarda infine le sollecitazioni dovute ai ce-
dimenti differenziali, queste hanno segno opposto a quelle
causate dalla viscosita. Se infatti il nuovo impalcato tende a
salire per viscosita (circa 6 mm a tempo infinito senza incol-
laggio), le fondazioni su pali della stessa opera non possono
che cedere considerato che in questa area si hanno banchi mol-
to potenti di argille e limi fortemente comprimibili che hanno
infatti richiesto pali di lunghezza pari a circa 50 metri. Il ce-
dimento atteso per le fondazioni dell’OA1 ¢ stato infatti stima-
to in 10 mm.

Le analisi mostrano chiaramente che le sezioni di campata
risentono maggiormente degli effetti dovuti alla viscosita; al
contrario nelle sezioni in corrispondenza degli appoggi sono
maggiori gli effetti dovuti ai cedimenti fondazionali. Tali au-
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menti, sommati a quelli indotti dai carichi accidentali, non de-
terminano tuttavia un aumento considerevole di tensione nelle

armature.

Figura 17 — Momenti in direzione trasversale nella sezione in
corrispondenza degli appoggi indotti dalla viscosita
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Figura 18 — Momenti in direzione trasversale nella sezione in

mezzeria indotti dalla viscosita

Figura 19 — Deformazione dovuta al peso proprio + precompres-
sione + viscosita (configurazione vecchio-nuovo)



3.

CONCLUSIONI

La progettazione e la realizzazione dei viadotti a Tunisi

presentate in questo lavoro danno lo spunto per le seguenti
considerazioni conclusive:

L’impiego di strutture post tese ¢ curiosamente piu diffuso
all’estero che in Italia dove meccanismi a volte distorti di
ottimizzazione dei costi ed eccessivo potere contrattuale
delle imprese fanno a volte propendere per soluzioni piu
povere e meno durevoli come ad esempio quelle prefab-
bricate

Per la realizzazioni di queste opere in Italia ¢ necessario
che le societa di ingegneria riacquistino il ruolo centrale
che hanno in altre parti del mondo. Il progetto a base di
gara di questi viadotti ¢ stato redatto da una primaria im-
presa francese; un’altra impresa francese, specializzata in
audit e controlli ha prima validato il progetto costruttivo
redatto dagli scriventi e quindi controllato e supervisiona-
to la costruzione.

Nella progettazione di interventi nuovi e sull’esistente ¢
necessario saper porre gli aspetti teorici nella giusta pro-
spettiva. Il problema dell’incollaggio ¢ stato esemplare:
una interpretazione troppo rigida e schematica dei feno-
meni lenti ha spaventato il cliente circa la possibilita che
insorgessero effetti indesiderati in fase di solidarizzazione
dei due impalcati. Per ogni effetto teorico indesiderato c’¢
sempre un effetto pratico che mitiga eventuali problemi o
che addirittura da luogo a benefici non contemplati dalla
teoria

Tutto il nord africa come del resto i paesi del golfo sono
aree dove si fa grande impiego del precompresso. La rea-
lizzazione di queste opere, un tempo appannaggio di ditte
Europee o Nord-Occidentali in genere e successivamente
di Giapponesi e piu recentemente Cinesi sta progressiva-
mente passando a ditte locali. Progettare per queste ditte
richiede di tener conto di tutta una serie di problematiche
legate alla qualita non sempre soddisfacente di calcestruz-
zi e particolari costruttivi. Per il precompresso questo si-
gnifica prestare particolare attenzione alle zone di anco-
raggio della precompressione dove non ¢ inusuale incon-
trare problemi legati alla concentrazione di sollecitazioni.
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