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SOMMARIO

In questo lavoro viene discusso il problema della valutazione della sicurezza di strutture in calcestruzzo armato, esposte alle azioni
eccezionali delle esplosioni. Negli ultimi anni, a seguito dei numerosi eventi terroristici, tale problema ha assunto un rilievo dram-
matico, mettendo in evidenza la necessita di valutare se le risorse di resistenza di una struttura esposta ad esplosione, risultino ade-
guate a far fronte a tali azioni eccezionali. Questa problematica tocca la sicurezza strutturale con riflessi significativi sui costi. e,
quindi, non puo essere disattesa nell’ottica della sostenibilita di opere e interventi volti al contenimento del rischio connesso alle e-
splosioni. Nello studio si evidenziano, a partire dal quadro tecnico-normativo nazionale e internazionale, gli aspetti di base connessi
ad un progetto avanzato, in presenza di strutture esposte ad esplosioni. In particolare, con riferimento alla valutazione della sicurezza
in relazione alla definizione delle azioni da esplosione, dei modelli di comportamento dei materiali e dei meccanismi resistenti in

regime dinamico di strutture in calcestruzzo armato.

SUMMARY

In this work the reliability of reinforced concrete beam evaluation under blast loads, is considered.

Recent terrorist threats to building have demonstrated the need to evaluate the blast vulnerability of the constructions.

This study summarizes of the fundamental loads aspects in the design of building under blast.

In particular, the blast loads definition, the constitutive law model of dynamic material behaviour (concrete and steel strain-rate-
dependent) in the reliability reinforced concrete structure, are considered. The paper presents results from a non linear dynamic nu-
merical analysis of the reliability of reinforced concrete beam under blast loading.

1. INTRODUZIONE

Nel progetto degli edifici, la necessita di considerare gli
eventi eccezionali come un’esplosione si ¢ evidenziata in mo-
do palese, ormai da molti anni, quando, a seguito di una fuga
di gas e della conseguente esplosione, avvenuta al 18° piano
dell’edificio di 22 piani di Ronan Point (Fig. 1a)', si & deter-
minato il collasso di una porzione di edificio. La enorme spro-
porzione fra la causa del collasso ed i danni in termini di vite
umane ¢ materiali ha drammaticamente evidenziata la necessi-
ta di controllare tali eventi, con una progettazione che tenga
conto di tali azioni accidentali. Cosi, per prime, le British
Standards nel 1970 introducono delle raccomandazioni che
orientano la progettazione nella direzione di considerare, nel
progetto strutturale, 1’instaurarsi di meccanismi progressivi di
collasso, in presenza di azioni da esplosioni. In seguito, un
notevole numero di paesi europei, il Canada e gli USA intro-
ducono, attraverso delle prescrizioni delle normative tecniche,
la necessita di analisi di collasso progressivo nel progetto
strutturale in presenza di esplosioni® .

" Dove si verifico che il crollo di alcune pareti prefabbricate di un ap-
partamento determind il collasso dell’intera facciata dell’edificio
(1968).

% Ad esempio, le (ANSI) Standard A58.1-1982 raccomandano di indi-
viduare vie alternative che consentano alle strutture, in presenza di

Tale esigenza ¢ stata poi considerata nello sviluppo degli
Eurocodici, dove si ¢ introdotta la necessita di considerare le
azioni da esplosioni (EN 1991-1-7 [01]), anche se solo di tipo
interne, e non dovute ad esplosivi veri e propri.

Di recente, nel 2005, con la Normativa Tecnica per le
Costruzioni (NTC ‘05), e poi con la NTC del 2008 [02], anche
in Italia, ¢ stata formalmente introdotta la necessita di conside-
rare tali azioni, secondo un approccio che sostanzialmente ri-
propone I’approccio dell’EN 1991-1-7. Cosi, per la prima vol-
ta, nella normativa tecnica italiana, vengono fissati i principi
con i quali deve essere considerata 1'azione di tipo accidentale
da esplosione, anche se limitatamente a quelle dovute a so-
stanze infiammabili (esplosioni a basso contenuto energeti-
00)3. Tale nuovo indirizzo normativo pone, in modo chiaro,
’attenzione sugli aspetti fondamentali che informano la misu-
ra della sicurezza, quali 1’individuazione di plausibili scenari
di azioni di esplosione e di plausibili modelli di calcolo per la
valutazione delle conseguenti sollecitazioni, nonché 1’indivi-

collassi locali per esplosione, di trovare percorsi tali da evitare il col-
lasso della struttura.

* Infatti, per la NTC, nel progetto non devono essere prese in esame le
azioni derivanti da esplosioni esterne, azioni belliche e sabotaggio,
salvo che cio non risulti indispensabile per particolari costruzioni e
scenari di progetto richiesti dal committente o individuati dal progetti-
sta.



duazione di adeguati modelli resistenti, in relazione al com-

portamento dei materiali, in regime dinamico da esplosione. A

tale scopo, in coerenza con I’EN 1991-1-7, la NTC 08, in rela-

zione allo scenario dell’azioni da esplosioni, per le costruzioni
fa la seguente classificazione:

- costruzioni di categoria 1, se sono attese conseguenze ne-
gative limitate (corrispondente alla classe CC1 di EN
1991-1-7);

- costruzioni di categoria 2 se sono attese conseguenze ne-
gative di entita media (corrispondente alla classe CC2 di
EN 1991-1-7);

- costruzioni di categoria 3 se sono attese conseguenze ne-
gative di entita grave (corrispondente alla classe CC3 di
EN 1991-1-7).

Sulla base di tale classificazione, nella NTC 08 sono inol-
tre specificate le verifiche richieste in ciascun caso.

In particolare, per la categoria 3, ¢ richiesto un progetto
avanzato, in cui siano effettuati studi approfonditi, sia per le
azioni, che per il modello strutturale, eventualmente usando
analisi dinamiche, modelli non lineari ed interazione azione-
struttura. Peraltro, ormai da diversi anni, in relazione al ripetu-
to verificarsi di eventi accidentali estremi, come le esplosioni
da attentati con bombe, ¢ fortemente avvertito il problema del-
la valutazione del rischio per le costruzioni, dovuto alle esplo-
sioni, e della individuazione di strategie da seguire per ridurlo.
Questo, soprattutto, in quei paesi, come ad esempio gli USA,
dove gravi episodi di attacchi terroristici con bombe hanno
causato la morte e il ferimento di un notevole numero di per-
sone*. Nell’ultimo periodo, con il susseguirsi di numerosi at-
tacchi terroristici (Fig. 2), tale problema ha assunto il carattere
di una tragedia di rilievo mondiale. Si pensi ad esempio alla
gravita dei danni prodotti, in termini di vite umane e di feriti,
negli attentati a Manchester e a Londra city (1992, 1993 e
1996), all’Ambasciata USA in Kenya (1998), ad un night club
e ad un ristorante di Bali (2002 e 2005), all’hotel Marriot di
Jakarta (2003), all’ambasciata australiana in Indonesia, e, so-
prattutto, agli eventi dell'l1 settembre 2001 ed ai piu recenti
attentati ai treni di Londra e Madrid. Tale contesto ha posto in
termini prioritari il problema della sicurezza e della salvaguar-
dia delle costruzioni, cosiddette “sensibili”, per il loro ruolo
strategico e/o storico-simbolico, dalle azioni da esplosioni
causate da attentati, per lo piu riconducibili all’esplosione di
veicoli imbottiti di esplosivi (si presentano con una incidenza
di circa 1’80% degli attentati).

Figura I - a) Esplosione interna di Ronan Point (1968);
b) Esplosione esterna da attentato ad Oklahoma City (1995)

* Si pensi al tragico attentato del Murrah Federal Building di Oklaho-
ma City del 1995 (Fig. 1 b), dove sono morte 168 persone e 500 feriti
[03].

In tal senso, ¢ fortemente sentita la necessita di disporre di
linee guida per una progettazione, che consideri i rischi con-
nessi alla eventualita di attacchi terroristici. Al riguardo, note-
volmente avanzato ¢ il contributo offerto negli USA, ove, oltre
a studi e ricerche teoriche e sperimentali, sono stati predisposti
interessanti documenti che consentono la caratterizzazione
delle azioni da esplosioni e di valutare gli effetti sulle costru-
zioni,

A fronte di questo notevole sforzo di ricerca e di indirizzo
prodotto negli USA, non risulta un analogo impegno da parte
della comunita tecnico-scientifica Europea, in specie nel no-
stro Paese, dove tale esigenza di attenuare il rischio ¢ ancora
piu necessaria, data la diffusa presenza di monumenti o co-
struzioni simboliche e/o strategiche da salvaguardare.
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Figura 2 - Numero di edifici colpiti da attacco terroristico
fra il 1997 e il 2002 (Fonte FEMA 426)

E pur vero, perd, che i principi e le modalita operative re-
lative al progetto avanzato, introdotte negli Eurocodici e nella
NTC °08, per la categoria 3 delle costruzioni, esposte ad e-
splosioni interne, possono essere estese anche ai casi in cui
I’esplosione che investe la costruzione ¢ esterna ed ¢ dovuta
ad esplosivi (esplosioni ad alto contenuto energetico). Infatti,
la natura delle esplosioni provocate da bombe rappresenta un
tipo di azione che si configura con aspetti di elevato contenuto
energetico (rapidita della reazione chimica, entita delle so-
vrappressioni generate, ecc.), che richiede si consideri un pro-
getto avanzato, previsto dalla NTC ’08, per la categoria 3 di
costruzioni e che deve includere i seguenti punti: calcoli delle
pressioni di esplosione, includenti gli effetti di confinamento;
calcoli strutturali dinamici non lineari; aspetti probabilistici e
analisi delle conseguenze; ottimizzazione economica delle mi-
sure di mitigazione del rischio.

Nella presente memoria, si esaminano alcuni aspetti
dell’azione, prodotta da esplosioni esterne (non confinate) do-
vute ad attentati, la cui valutazione ¢ requisito essenziale, ai
fini della valutazione della sicurezza delle strutture.

A tale scopo, nel prosieguo, dopo un richiamo sulle prin-
cipali proposte di letteratura per la caratterizzazione
dell’azione dell’esplosione, che ne evidenzia la notevole incer-

* Ad esempio, il manuale tecnico TMS 1300 (US Army 1990) [04],
dove sono fornite indicazioni per la realizzazione di strutture resistenti
alle esplosioni. Ma, anche, i documenti con i principi base per attenua-
re il rischio nei riguardi delle esplosioni da attacco terroristico, predi-
sposti dalla Federal Emergency Management Agency (FEMA). In
particolare, nei documenti FEMA n. 426, 427, 428, 429 e 430
[05,..,09], sono fornite indicazioni, rispettivamente, con riferimento
agli aspetti generali delle azioni da esplosioni e ai casi specifici di
edifici, con destinazione d’uso commerciale, scolastico, suscettibili di
grandi affollamenti e con riferimenti ai diversi componenti architetto-
nici di una costruzione.



tezza (dispersione), si sono sviluppate delle valutazioni sugli
effetti che tali incertezze possono determinare in relazione alla
risposta delle strutture in calcestruzzo armato, sulla base delle
quali si sono formulate alcune considerazioni conclusive.

2. CENNI SULLE AZIONI DA ESPLOSIONI

2.1 Aspetti generali sulle esplosioni

Con il termine esplosione ¢ da intendersi una rapida e vio-
lenta reazione chimica, propria degli esplosivi (ad esempio
TNT), che avviene con grande sviluppo di gas e di calore. Tale
termine ¢, forse non propriamente, anche usato quando ci si
riferisce agli effetti della rapida combustione di: liquidi in-
fiammabili; gas inflammabili; polveri combustibili; miscele o
combinazioni diverse delle precedenti sostanze. In questi casi,
infatti, pur essendo presenti le classiche manifestazioni, quali
la rapida espansione dei gas prodotti dalla combustione, la
produzione di calore, luce e fiamma, la formazione di un’onda
d’urto, risulta che la velocita di reazione del fronte di reazione
¢ molto piu contenuta (al massimo 10002000 m/s, nel caso di
detonazione), rispetto a quella di esplosioni dovute ad esplosi-
vi, per le quali si possono raggiungere anche i 70008000 m/s.
Cosi pure le sovrappressioni generate da questi tipi di esplo-
sione, che solo in particolari condizioni possono raggiungere
anche i 7-8 bar e risultano di gran lunga inferiori a quelle pro-
dotte dagli esplosivi veri e propri, che possono raggiungere
anche le migliaia di bar®. Infatti, nel caso di esplosioni prodot-
te da esplosivi veri e propri, la reazione chimica esotermica
molto veloce, converte il materiale esplosivo (solido o liquido)
in gas a grande pressione, il quale si espande rapidamente nel
tentativo di ricercare 1’equilibrio con I’aria circostante, deter-
minando cosi un’onda d’urto (shock wave), che si propaga
comprimendo 1’aria con velocita supersonica, radialmente dal-
la sorgente (centro della carica esplosiva).

Con riferimento ad esplosioni di bombe esterne alle co-
struzioni, usualmente (ad esempio in [04]) si considerano tre
diverse condizioni: condizioni “free air burst”, “air burst” e
“surface burst”. L’esplosione di definisce in condizioni “free
air burst”, quando avviene in adiacenza o sopra un edificio,
senza che si determini una amplificazione dell’onda d’urto. Si
definisce in condizioni “air burst”, quando avviene in prossi-
mita della superficie del terreno, e con distanza dall’edificio,
tale che ’onda d’urto giunge sul terreno, prima di interessare
I’edificio. In tal caso, alla propagazione dell’onda d’urto ini-
ziale si aggiunge un fronte (mach front), formatosi con
I’iterazione dell’onda incidente e dell’onda riflettente (di cui si
dira in seguito), in corrispondenza della superficie del terreno,
con ’onda riflettente che rappresenta 1’onda incidente amplifi-
cata. Infine, si definisce in condizioni “surface blast”, quando
la carica ¢ localizzata molto vicino al terreno. In tal caso,
I’onda incidente ¢ riflessa ¢ amplificata dalla superficie del

® In relazione alle caratteristiche ambientali si possono determinare
due tipi di esplosioni da combustione: la deflagrazione e la detonazio-
ne. La deflagrazione, che si verifica quando il fronte di fiamma viag-
gia attraverso la miscela a velocita subsonica (dell'ordine di 100 m/s),
¢ caratterizzata da picchi di sovrappressione che possono avere valori
da 10 kKN/m? a 1.500 kN/m®. Mentre, la defonazione, che si verifica
quando l'onda d'urto di pressione si propaga a velocita supersonica
(anche maggiore di 1.000 m/s), ¢ invece caratterizzata da valori dei
picchi di sovrappressione che possono superare i 2.000 kN/m?, con
durata molto breve, generalmente dell’ordine delle decine di ms.

terreno, determinando una propagazione dell’onda riflessa si-
mile al “mach front” dell’““air burst”’, ma con forma di tipo
semisferico.

2.2 Principali parametri di caratterizzazione dell’azione
da esplosioni esterne (non confinate)

Con la propagazione dell’onda d’urto dal centro della cari-
ca esplosiva, la sovrappressione decresce rapidamente con la
distanza R (Stand off), dal centro di esplosione (Fig. 3).
L’intensita e la forma dell’onda d’urto dipendono dalla natura
e dall’energia rilasciata dalla carica. La sovrappressione deca-
de rapidamente anche con il tempo (la durata ¢ dell’ordine dei
millisecondi). Con riferimento a tali tipiche leggi temporali
(time-history) delle sovrappressioni incidenti, si possono indi-
viduare 1 tempi t;, t,, T e T. Dove t; ¢ il tempo di arrivo
dell’onda d’urto, t, ¢ il tempo di crescita della sovrappressione
fino al valore massimo, T e T°, sono, rispettivamente, i tempi di
durata della sovrappressione positiva ed eventualmente nega-
tiva. Il carattere istantaneo della crescita della sovrappressione
incidente consente di assumere t,=0 e quindi t+t,=t. La legge
temporale, con cui la sovrappressione incidente decade dal suo
valore massimo AP, €, generalmente, assunta di tipo espo-
nenziale’. In letteratura, tale legge temporale ¢ molto spesso
semplificata con un andamento triangolare di ampiezza T,
(Fig. 3) [04], [10].

L’impulso dato dalla sovrappressione incidente si concre-
tizza con I’integrale della legge temporale di sovrappressione.
Con riferimento alla sola fase positiva si puo scrivere:

A AP(1)
APmax, R onda d'urto incidente
L APmax,R2
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t [msec]
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Figura 3 - Andamento (per uno scenario ‘‘free air burst”) del valore
di sovrappressione incidente nel tempo (time-history)

ta+T
i, = [(AP()dt=c-AP,, T,

tay
dove ¢ ¢ un coefficiente numerico che tiene conto
dell’equazione assunta per la time-history dell’impulso (nel
caso di impulso triangolare c¢=1/2). Oltre agli effetti diretti,
dovuti alla propagazione dell’onda d’urto, ad una esplosione
sono associati due ulteriori importanti effetti, il cui ruolo ri-
sulta fondamentale nella definizione delle azioni da esplosio-
ne sulle costruzioni. Tali effetti sono la pressione dinamica e
la sovrappressione riflessa. Nella figura 4, a titolo esemplifi-
cativo, sono indicati gli andamenti delle tipiche leggi tempo-

7 La tipica legge delle pressioni con il tempo assume 1’espressione:
AP(t)=AP .y €, dove AP € la pressione di picco di pressione ri-
flessa, e a € il coefficiente di decadimento.



rali della sovrappressione incidente, della pressione dinamica
e delle sovrappressione riflessa, ad una generica distanza R
dal centro della carica. La pressione dinamica si determina
per effetto dello spostamento d’aria, causato dalla propaga-
zione dell’onda d’urto. Questa pressione, determinata dallo
spostamento d’aria (blast wind), ¢ detta pressione dinamica. I1
valore massimo (., in condizioni tipiche, viene usualmente
correlato al valore massimo AP, di sovrappressione inciden-
te®.

In particolare, la pressione dinamica gioca un ruolo fon-
damentale nella determinazione del carico da esplosione per
strutture aperte, piccole strutture, o componenti di costruzioni.

In ogni caso, dato che i danni sulle costruzioni possono
dipendere anche dalle forze di trascinamento, che si destano
per effetto del vento di blast, ¢ necessario valutare 1’entita di
tali forze, in relazione alla forma della costruzione. In partico-
lare, occorre definire la durata e il valore del carico che si de-
sta per effetto della pressione dinamica. Tale carico dinamico
¢ generalmente fornito in relazione al valore di picco della so-
vrappressione’.

A AP(1)
APrmax 4%
fase positiva

APmax 4

gmax 9

I
\/

T fase negativa

Figura 4 - Andamento del valore di sovrappressione incidente,
riflessa e della pressione dinamica nel tempo (time history)

Sempre nella figura 4, € riportato anche 1’andamento tem-
porale del piu importante effetto delle esplosioni sulle costru-
zioni, costituito dalle sovrappressioni riflesse. Infatti, quando
I’onda d’urto (shock wave) colpisce la superficie di un ostaco-
lo (ad esempio i componenti di una struttura), essa si riflette e
si rinforza, producendo una sovrappressione sull’ostacolo,
notevolmente superiore alla sovrappressione incidente. La
sovrappressione riflessa ¢ sempre maggiore della sovrappres-
sione incidente e varia con ’angolo di incidenza che la dire-
zione dell’onda di sovrappressione incidente forma con la su-
perficie dell’ostacolo (da perpendicolare ad obliqua, fino a
parallela). Ad esempio, la sovrappressione riflessa pud giun-
gere fino a valori di 13 volte superiori alla sovrappressione
incidente, quando la superficie dell’ostacolo ¢ perpendicolare
alla direzione di propagazione dell’onda, nel caso che i valori
della sovrappressione incidente siano dell’ordine delle centi-
naia di MPa. Per la valutazione dei parametri delle sovrap-
pressioni, che le esplosioni determinano sulle costruzioni, si
possono impiegare sostanzialmente tre metodi: metodi empi-

8 La pressione dinamica viene tradotta in pressione applicata sulle
costruzioni, attraverso un coefficiente Cp, che tiene conto della forma
della costruzione e dell’orientamento della stessa.

° 11 valore di picco qma, si ricava dal valore della sovrappressione
AP, max con un fattore variabile fra i valori 0,2 e 0,4, rispettivamente
assunto per gma<170kPa € quma>350 kPa.

rici; metodi semi-empirici; metodi numerici '°. Nel prosieguo
si richiamano le principali proposte empiriche, generalmente
impiegate per la valutazione dei parametri che caratterizzano
gli effetti delle esplosioni.

2.3 Metodi empirici di valutazione dei parametri del cari-
co d’esplosione esterna in condizioni “free air burst”
Entrando nel merito dei diversi aspetti che caratterizzano i

parametri dell’esplosione (airblast), di fondamentale impor-

tanza sono le proprieta dell’esplosivo. Dal lato operativo, si

tiene conto delle proprieta, considerando un’equivalenza fra il

peso dei diversi esplosivi e il peso (W) di trinitrotoluene

(TNT)"!, che possiede un equivalente contenuto energetico 2.
La quasi totalita delle proposte di letteratura fornisce

I’andamento delle sovrappressioni e la durata delle stesse, in

funzione della distanza ridotta (Hopkinson scale)

R =Z=R/W'", espressa in [m/kg"’], dove R ¢ W sono, rispet-

tivamente, la distanza (in [m]) dal centro della carica e il peso

in kg di TNT, equivalente alla carica dell’esplosivo considera-
to.

Classiche relazioni empiriche, in forma polinomiale con
Z, che forniscono la sovrappressione da esplosione a differen-
ti distanze ridotte, sono quella fornite da Sadovskyi (1952)
[11], Brode (1955) [12], da Petrovskyi e Naumyenko (1956)
[13], da Henrich (1979) [10], e da Mills (1987) [14].

Piu di recente, a tali proposte si sono aggiunte nuove pro-
poste, che vanno dalle relazioni empiriche proposte da Baker
(1983) [15], da Kingery-Bulmash (1984) (1986) [16] [17], a
metodi empirico-grafici, come quelli riportati nei manuali
tecnici predisposti dall’'US Army, come il TM5-1300 (1990) e
il TM5-855-1 (1986) [18], basati su dati sperimentali e che
talvolta ripropongono, in forma grafica, alcuni dei modelli
empirici richiamati. In figura 5, sono posti a confronto gli an-
damenti delle sovrappressioni incidenti di tali proposte di let-
teratura. In letteratura, sono fornite delle relazioni empiriche,
con cui la sovrappressione dell’onda incidente viene converti-
ta in sovrappressione d’onda riflessa quali, ad esempio, quelle
proposte da Henrich (1979) [10] e da Mills (1987) [14]. Oltre
a tali classiche proposte, sono disponibili altre proposte opera-
tive, dedotte con un approccio statistico, come quella indicata
da Hsim Yu Low e Hong Hao (2001) [21], ricavata interpo-
lando i risultati di alcune proposte di letteratura. In figura 6,
sono riportati gli andamenti delle sovrappressioni riflesse, in
funzione della distanza Z, valutate con riferimento ad alcune
di queste classiche proposte di letteratura, tra le quali quella

1% Sia per esplosioni interne che esterne di qualsiasi natura, per il cal-
colo delle sovrappressioni, per i problemi di maggiore rilevanza, ¢
possibile far ricorso a tecniche numeriche (ad esempio in Lu and
Wang (2006) [19]), riconducibili alla computational fluid dynamics
(CFD), basata su metodi Euleriani e Lagrangiani.

" Per alcuni principali esplosivi in letteratura sono riportati dei coeffi-
cienti di equivalenza al TNT. Nella tabella seguente, sono riportati i
coefficienti di equivalenza di alcuni tipi di esplosivi.

Esplosivo TNT equivalente
RDX (Cyclonite) 1,185
PETN 1,282
Compound B (60 % RDX+40% TNT) 1,148
Pentolite 50/50 1,300
Dinamite 1,148
Semtex 1,250

12 Nel caso della bomba fatta esplodere ad Oklahoma nel 1995, ¢ stata
calcolata una carica del peso di 1814 kg (Longinow, 1996) [20].



proposta nel documento TM5-1300 dell’U.S. Army (1990) —
(USA). Dal confronto dei valori delle sovrappressioni riflesse,
valutate con riferimento alle diverse proposte, anche se tale
differenza tende a ridursi, all’aumentare della distanza ridotta
Z, si osserva la notevole dispersione dei valori, data dalle di-
VErse proposte.

Per quanto riguarda 1’impulso trasmesso alla superficie
dell’ostacolo, anche in questo caso le proposte empiriche di
valutazione dell’impulso sono formulate con espressioni poli-
nomiali della distanza ridotta Z. Nella figura 7, ¢ presentato un
confronto che evidenzia I’andamento del valore del tempo di
durata (t) della fase positiva della sovrappressione. Come si
puo osservare dalla figura 7, le due proposte esaminate forni-
scono valori molto diversi.
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Figura 7 — Confronto tempo di durata della fase positiva delle
sovrappressioni in funzione della distanza Z

2.4 Osservazioni sull’azione da esplosione

Per le azioni da esplosioni si evidenziano due principali
fonti di incertezza. La prima ¢ legata alle notevoli diversita di
valori dei parametri che caratterizzano le esplosioni, forniti

dalle diverse proposte empiriche di letteratura. La seconda ¢
legata alle notevoli possibilita di scenari plausibili, che si pos-
sono ipotizzare in termini di posizione e potenza (peso di TNT
equivalente) della carica esplosiva. La prima fonte di incertez-
za e aleatorieta puo gestirsi in modo classico, con riferimento
all’assunzione dei parametri che caratterizzano gli effetti
dell’esplosione come variabili aleatorie (v.a.), basate sui risul-
tati delle sperimentazioni, o sulla base di esperimenti numerici
riferiti alle proposte empiriche di letteratura. La seconda fonte
di incertezza e aleatorieta puod gestirsi solo con un’analisi del
rischio, che escluda gli scenari poco probabili. Infatti, per ef-
fetto della limitata disponibilita di dati sperimentali, il livello
di pericolo associato ad un attacco con esplosivo non puo es-
sere studiato sulla base di dati statistici. Peraltro, le diverse
condizioni di scenario determinano notevoli differenze fra i
valori, che assumono i parametri delle esplosioni e, quindi,
degli effetti sulle strutture.

Ad esempio, dai valori dei parametri calcolati con riferi-
mento al manuale TMS5-1300, riportati in tabella 1, si eviden-
zia la grande variabilita di situazioni di carico che possono
interessare una costruzione, gia solo nel considerare una varia-
zione della distanza ridotta Z da 5 a 6 [m/kg'?]. Le valutazioni
sono riferite a scenari di tipo “surface burst”, dove
I’esplosione ¢ causata da una carica di TNT, posta sul suolo ad
una distanza R da un edificio. In figura 8, sono indicate le di-
stribuzioni sulle facciate e sulla copertura delle sovrappressio-
ni.

Tabella 1- Valori di carico da sovrappressione riflessa e della durata
della fase positiva, per alcuni plausibili scenari per un edificio in
condizioni di surface burst

. z APrax t
Scenario Rg[m] [m/kg!] W [kg] [kPa] [msec]
1 19,72 5,35 50 88,69 9,74
2 25,00 5,38 100 87,60 12,33
3 30,00 5,12 200 95,70 14,92
4 40,00 597 300 84,80 18,02
5 40,00 5,42 400 85,77 19,70
6 40,00 5,04 500 99,80 19,94
7 40,00 6,83 200 56,81 18,34

Nella figura 8, i valori delle sovrappressioni sono conside-
rati costanti sulle superfici delle facciate e della copertura, in
quanto ipotizzate poco estese. Quando, invece, le superfici
sono molto estese, le sovrappressioni possono presentare valo-
ri di sovrappressioni variabili con la distanza dal centro della
carica.
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Figura 8 — Carico da esplosione per uno scenario "surface burst”,
con sovrappressioni ipotizzate costanti sulle superfici



3. STRATEGIE DI ATTENUAZIONE RISCHIO DA
ESPLOSIONI

3.1 Aspetti generali e approccio economico (Blast-LCC)

Nella gestione del rischio connesso ad esplosioni da atten-
tato e per la individuazione delle strategie, per mitigare tale
rischio, si possono seguire diverse strade. In particolare, con
riferimento ai soli aspetti strutturali, nella gestione delle stra-
tegie per 1’attenuazione del rischio rispetto al collasso, oltre-
ché basarsi sul controllo della robustezza e sul tipo di collasso
della struttura, si pud operare sul controllo del carico
d’esplosione, che si pud ottenere solo con riferimento alla di-
stanza R di Stand off, data I’impossibilita di poter operare
sull’altra variabile, che ¢ la quantita di carica (W). Tale obiet-
tivo viene usualmente perseguito, introducendo delle barriere
fisiche (fisse o provvisorie) che impediscano ai veicoli, poten-
zialmente pericolosi, di avvicinarsi oltre una certa distanza'.
La barriera stabilisce, cosi, il potenziale limite di minore di-
stanza della costruzione, dal centro della carica (stand off). La
distanza ottimale di stand off puo essere ricavata con riferi-
mento ad una analisi dei costi che consideri, oltre al costo
dell’edificio, anche i costi della protezione e dell’area necessa-
ri per la costruzione della fascia di protezione. Dal lato opera-
tivo, si tratta di valutare la distanza di stand off minima (R), in
relazione alla plausibile massima quantita di carica trasporta-
bile in un veicolo, con una procedura che ottimizza i costi del-
la costruzione e i costi diretti e indiretti, per la realizzazione
delle protezioni fisiche. Nella figura 9, sono riportati gli an-
damenti qualitativi dei costi in funzione della distanza R, e
quindi alla distanza R. Come si puo osservare dalla figura 9, la
distanza di stand off ottimale corrisponde alla distanza Z, di
minimo costo totale.
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Figura 9 — BLCC di una costruzione che consideri anche i costi
di riduzione del rischio (fonte FEMA 428)

3.2 Considerazioni e proposta operativa di valutazione
della distanza di stand off ottimale
Con riferimento ai soli stati limite di danno strutturali, la
individuazione della distanza minima di stand off puo essere
perseguita, piu semplicemente, in tutti quei casi di edifici che
offrono la possibilita di poter essere protetti da barriere di ac-
cesso. Infatti, come si puo osservare dalla figura 9, gli incre-

' Tali barriere, quando fisse, possono essere realizzate oltre che per
limitare 1’accesso anche per costituire dei veri e propri ostacoli che
possono “assorbire” gli effetti del blast.

menti dei costi degli interventi di irrobustimento, sia in fase di
progetto di nuovi edifici, che nel caso di edifici esistenti, lad-
dove siano possibili, risultano essere molto elevati e di limitata
efficacia nel contenimento dei danni, rispetto alle protezioni
con barriere fisiche di accesso, che abbattono drasticamente il
carico da esplosione sulle costruzioni.

In tal caso, si tratta di valutare la distanza R, sulla base dei
danni ritenuti accettabili, per effetto dell’azione di blast sulla
costruzione e con strutture dimensionate con riferimento ai
carichi ordinari, con riferimento ad una plausibile fissata cari-
ca massima (massimo peso W di TNT). Ad esempio, con rife-
rimento alla figura 8, definiti i danni accettabili per le facciate,
per la copertura e per le controventature che si oppongono ad
azioni di trascinamento (wind blast), si tratta di valutare valori
delle sovrappressioni massime e delle pressioni dinamiche,
che determinano i massimi danneggiamenti accettabili (verifi-
ca di stato limite di danno), per i diversi componenti strutturali
(le strutture in facciata, le controventature e le strutture di co-
pertura). La distanza minima R di Stand off corrisponde alla
massima delle distanze minime (R;) di stand off, che determi-
na le condizioni di stato limite di danno per i diversi compo-
nenti strutturali. Per la definizione degli stati limite di danno,
si puo procedere in analogia a quanto previsto per le strutture
in zona sismica, anche se, nel caso di azioni da esplosione, ¢
necessario considerare che la risposta dei materiali e delle
strutture puo risultare notevolmente diversa, in quanto legata
alla velocita di deformazione dei materiali, indotta dall’azione
dell’esplosione.

4. IL COMPORTAMENTO DELLE STRUTTURE IN
C.A. ESPOSTE AL CARICO DI ESPLOSIONI

4.1 Cenni sul comportamento dei materiali in regime di
carico da esplosione

E noto che le proprieta dei materiali acciaio e calcestruzzo
sono dipendenti dalla velocita di deformazione indotta dalle
azioni. Ad esempio, Grote et al. (2001) [22], sulla base dei
risultati di letteratura di prove sul comportamento del calce-
struzzo soggetto a elevate velocita d’impatto, propongono una
modifica del modello di Scott et al. (1982) [23], fino a coprire
velocita di deformazioni da impatto di 700 s™."

" In ambito tecnico-normativo, si ricorda che per considerare
I’incremento del valore di picco della resistenza (f”.), viene considera-
to un fattore di incremento dinamico (IDF) K, introdotto dal CEB-FIP
(1990) [24]. Successivamente, la proposta del CEB ¢ stata modificata
da Malvar (1998) [25]. Nella proposta CEB il fattore Kq4 cresce con la
velocita di deformazione imposta ed assume le seguenti espressioni:

Ky(&)= (/&) per &<30s7!

Kq(E)=v(E/8,)"

ne; és =30x10° s' (quasi-static strain rate); logy =6.1560—2;

per £>30s"!, dove: é=velocita di deformazio-

0L=1/(5+9f;/fco); f.=10 MPa. La deformazione di picco viene

incrementata dal valore quasi-statico &, al valore dinamico &, in fun-
zione della velocita di deformazione imposta, secondo la seguente

espressione: gy, = (0.12 K (8)+ 0-76)‘% =K'g, . I risultati degli stu-

di [26] mostrano che anche il modulo elastico del calcestruzzo aumen-
ta con ’aumento della velocita di deformazione.

Liu and Owen (1986) [27] forniscono un modello di comporta-
mento dell’acciaio per carichi dinamici con espressione:



Anche per I’acciaio il comportamento si modifica con la
velocita di deformazione. Anche se il modulo elastico e la
deformazione ultima rimangono sostanzialmente costanti con
la velocita di carico, si osserva un significativo incremento
della deformazione e della tensione di snervamento, a fronte
di un piu contenuto incremento della resistenza ultima (non
superiore al 5+10%, per elevate velocita di deformazione).

4.2 Cenni sul comportamento delle strutture in regime di
carico da esplosione

Nella valutazione del comportamento delle strutture espo-
ste alle esplosioni, accanto alle classiche incertezze e aleato-
rietd delle proprietd meccaniche del calcestruzzo e
dell’acciaio d’armatura, in regime quasi-statico, occorre con-
siderare le incertezze e le aleatorieta delle stesse proprieta,
legate alla velocita di deformazione imposta dalle azioni da
esplosione. Tale circostanza determina una correlazione delle
v.a. da cui dipende la resistenza, con le v.a. che caratterizzano
I’azione da esplosione. Peraltro, un’analisi che consideri la
variazione della velocita di deformazione con aggiornamento
delle proprieta dei materiali, in funzione della variazione della
velocita di deformazione, risulterebbe estremamente comples-
sa. Generalmente, nelle analisi in regime dinamico, in presen-
za di azioni da esplosione, si assume che la velocita di defor-
mazione sia costante durante e dopo 1’applicazione del carico
impulsivo e che sia uniforme in tutta la struttura. Sulla base di
tale ipotesi si ritiene, spesso, adeguata una soluzione tecnica
approssimata, ottenuta con riferimento ad un oscillatore sem-
plice (SDOF), che simuli il comportamento della struttura,
sotto carico impulsivo da esplosione. Tale procedura ¢ molto
usata nelle analisi dinamica di strutture in c.a. esposte ad e-
splosioni, anche in riferimento a valutazioni della sicurezza
probabilistica (ad esempio, in Yu e Hao (2001) [21]).

5.  ANALISI E OSSERVAZIONI IN RIFERIMENTO
AL COMPORTAMENTO DI TRAVI IN C.A.

5.1 Valutazioni e osservazioni sul comportamento di tra-
vi in c.a. in regime di carico da esplosione

Al fine di evidenziare come la risposta delle strutture in

c.a. sia influenzata dalle caratteristiche del carico da esplosio-

ne, si sono sviluppate valutazioni di danneggiamenti prodotti

su delle travi in c.a. In particolare, a titolo esemplificativo, per

lo studio, si sono considerate le strutture di copertura di un

fyd/fyszkloglo(éd/és)+l, dove fyq e fyssono la resistenza di
snervamento dinamica e statica, €4 ¢ €, sono i corrispondenti valori

della velocita di deformazione; A ¢ 0,03 ¢ és ¢ circa 10%/s.

Malvar e Crawford (1998) [28] propongono una formulazione per il
coefficiente di amplificazione dinamico (DIF), sia per la tensione di
snervamento che ultima, in funzione della velocita di deformazione
dell’acciaio delle barre, avente la seguente espressione:

DIF = (é/lo*‘)“.

Con o che assume per la tensione di snervamento,
I’espressione: a.=0,074-0,04 - fy /414 , mentre, per la tensione ultima:
a=0,019-0,009-fy/414 , dove & ¢ la velocita di deformazione [s'],
fy ¢ la tensione di snervamento dell’acciaio [MPa]. La formulazione ¢

valida per acciai con snervamento tra i 290 MPa e i 710 MPa, e per
valoridi & tra0.0001s™ e 2255,

edificio, che, si suppone, sia organizzata con travi, poste con
interasse di 1,63 m, con una luce di circa 24,3 m, vincolate
alle estremita con una condizione di incastro. La consistenza
geometrica e meccanica € ipotizzata con riferimento a travi
reali (denominate 2, 3 e 4), gia studiate in Acito et al. (2004)
[29]. Per semplicita, lo studio € condotto nelle ipotesi carico
di esplosione uniforme e nell’ipotesi dei carichi permanenti e
dei pesi propri strutturali, gia indicati in Acito et al. (2004).
Le caratteristiche geometriche e meccaniche delle travi, sono
state utilizzate per la formulazione dei legami momento-
curvatura (M-y), assegnati a ciascun concio della trave studia-
ta e valutati, in relazione alle proprieta dei materiali, conside-
rando, per il calcestruzzo, il confinamento esercitato dalle ar-
mature trasversali (Acito et al. (2004) [30]). Eseguendo il
confronto fra i danneggiamenti corrispondenti a diversi scena-
ri si osserva, ad esempio, che il danneggiamento, espresso in
termini di spostamento residuo della sezione di mezzeria, cor-
rispondente allo scenario 1 di tabella 1, con sovrappressione
di 88,69 kPa, risulta minore del danneggiamento indotto
dall’azione di sovrappressione di 56,81 kPa, dello scenario 7.
Tale circostanza diventa ancora piu evidente, se, a titolo di
esempio, si ipotizza uno scenario che comporti la stessa so-
vrappressione di 56,81 MPa, ma con una durata di 30 ms. In
tal caso, il danneggiamento (freccia residua di circa 8 cm)
diventa notevolmente superiore.

Ulteriori analisi dinamiche (25 analisi) sono state esegui-
te, a partire dai valori della sovrappressione e del tempo di
durata relative allo scenario 6 di tabella 1. Le analisi sono sta-
te sviluppate assumendo i valori estremi, corrispondenti ai
frattili superiori e inferiori del 5% e del 5%o, valutati a partire
dai valori della sovrappressione e della durata dello scenario
6, in ipotesi di v.a. di tipo normale, caratterizzate da
COV=0,2 e 0,3. Inoltre, sono state anche eseguite delle analisi
con riferimento a scenari con diversi valori di distanza ridotta
Z, a partire da cariche di peso W di 100, 200 e 500 kg. Per la
valutazione della risposta strutturale, si sono assunti i valori
deterministici dei legami (M-y) in regime quasi-statico. Nella
figura 10, sono riportati gli andamenti dello spostamento della
sezione di mezzeria, ottenuti con riferimento ad alcuni scenari
considerati, fra i quali lo scenario caratterizzato da una so-
vrappressione di 2667 kPa, con durata 1,32 ms (con area
d’impulso pari a 1741 kPa ms), dato dalla esplosione di una
carica di 200 kg di TNT, posta a distanza ridotta Z=1. Come
si puo osservare dalla figura 10, tale andamento si sovrappone
abbastanza bene con quello effetto di uno scenario caratteriz-
zato da una sovrapposizione molto minore, di 288,17 kPa,
anche se applicata con una durata di 19,94 ms, ma che, pero,
presenta circa lo stesso impulso, pari 1760 kPa ms. Tale cir-
costanza si conferma nella figura 11, dove sono riportati gli
andamenti delle variazioni degli impulsi associati alle esplo-
sioni, e degli spostamenti della sezione di mezzeria, calcolati
con le analisi dinamiche. Tali variazioni sono valutate rispetto
all’impulso e al corrispondente spostamento della sezione di
mezzeria della trave, relativi allo scenario 6, assunto come
riferimento. Infatti, ad esclusione degli scenari caratterizzati
da elevate sovrappressioni (7-10 volte quella dello scenario 6
di riferimento), pur in presenza di grandi deformazioni resi-
due della struttura, si osserva una variazione dell’effetto (spo-
stamento) analoga alla variazione della causa (carico di blast),
intesa come azione d’impulso.

Al fine di valutare se le ipotesi assunte nel modello nume-
rico per le analisi dinamiche relative al comportamento in re-



gime quasi-statico dei materiali siano corrette, si sono valutate
le velocita di deformazioni prodotte per alcuni scenari consi-
derati. Nelle figure 12 e 13, sono riportati gli andamenti della
curvatura e della velocita di deformazione del calcestruzzo
(valutata in corrispondenza delle fibre piu compresse) e
dell’acciaio (valutata nel baricentro delle armature tese), in
corrispondenza del concio di estremita della trave.
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Figura 10— Confronto dell andamento dello spostamento
della sezione di mezzeria

I valori delle velocita di deformazioni sono riferiti ad un
valore del rapporto incrementale, calcolato rispetto
all’origine, fino al primo picco di curvatura massima. I valori
massimi di velocita di deformazione del calcestruzzo, pari a
£=0,05/s e a £€=0,15/s, per I’acciaio, determinano dei valori
dei fattori di incremento dinamico (DIF) pari a K4=1,221 e
pari a K4=1,035, rispettivamente. Peraltro, la variazione delle
proprieta dei materiali per effetto DIF non modifica significa-
tivamente il legame costitutivo M-y dei conci di estremita,
confutando cosi la validita dei risultati delle analisi ottenute
con i legami costitutivi in regime quasi-statico.
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Figura 11 — Confronto fra le variazioni dello spostamento massimo
e del corrispondente impulso rapportati ai valori corrispondenti
ai valori medi dello scenario 6
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Figura 12 — Andamento delle curvature nel tempo del concio
di trave agli incastri

-10 -

0,2
— — T CL3 (12,33 ms, Pmaz=116,43 kPa)
015 4= = = = = ACCIAIO (12,33 ms, Poag=116,42kPa)
’ W — | — CLS (=16,39 ms; Farsic=] 16,47 %Pa)
0] E s AT T_ﬁ-(i'—'-l 8.39ms Praw=116.42kPa)
’ o === CLEJEI3,.08 ms, Pmax=37 60|k Pa)
=] P
005 = 3
0 e
005 0002 0 004 o =TT T—0401
-0,1 terapo [ms]

Figura 13 — Andamento delle velocita di deformazione delle fibre
di calcestruzzo pin compresse e dell’acciaio teso del concio di trave
agli incastri, valutate fino al 1° picco (Fig. 12)

Nella figura 14 sono riportati gli andamenti dei diagram-
mi My, del concio di estremita, valutati per alcuni scenari con-
siderati nelle analisi.
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Figura 14 — Andamento del legame M-y nel tempo, del concio
di trave agli incastri

5.2 Verifica probabilistica dello stato limite di danno
Dato ’elevato grado d’incertezza e aleatorieta del carico
da esplosione, che si riflette nella risposta della struttura, la
quale ¢ gia affetta dalle incertezze e aleatorieta dei materiali e
delle caratteristiche geometriche, una piu corretta valutazione
dello stato limite di danno puo ottenersi con un approccio di
tipo probabilistico. In tal caso, in un problema di verifica, per
una data carica esplosiva (di peso W di TNT) e per una data
posizione delle barriere, che fissano la distanza di stand off R,
si tratta di valutare che la probabilita di superare lo stato limi-
te di danno sia accettabile. In particolare, per lo SLD conside-

rato, la misura si ritiene positiva se risulta: Py <P; , dove Pg
¢ la probabilita limite ritenuta accettabile.

Per la definizione dello stato limite di danno, si possono
considerare diversi aspetti. Ad esempio, nel caso di una trave
in c.a., si puo assumere che lo spostamento massimo della
sezione di mezzeria, in regime plastico, rispetti uno stabilito
rapporto di duttilita. In tal caso, la funzione di stato limite puo
essere formulata con I’espressione: g=p-V, -V, dove p¢

max
il rapporto di duttilita assunto come accettabile, v,y € 1o spo-
stamento massimo indotto dalle azioni, v, ¢ lo spostamento
valutato al limite elastico.

In modo piu semplice, lo spostamento limite accettabile
puo essere assunto, ad esempio, con riferimento alla luce L
della trave. In tal caso, si puo far riferimento ad uno sposta-
mento massimo istantaneo e/o allo spostamento residuo della



sezione di mezzeria (ad esempio, come limite istantaneo, si

puod assumere v, <L/50, mentre come limite residuo, si

<

res.,max —

puo assumere v L/100 ). In alternativa alla freccia del-

la sezione di mezzeria, si pud assumere che la curvatura mas-
sima in regime plastico rispetti uno stabilito rapporto di dutti-
lita. In tal caso, la funzione di stato limite puo essere formula-

ta con I’espressione: g =p-yy —Xmax » dove Q¢ il rapporto di

duttilita assunto come accettabile, ¥, € la curvatura massima
plastica indotta dalle azioni, ), ¢ la curvatura massima valuta-
ta al limite elastico (ovviamente, nel caso in esame, essendo
la trave incastrata e con carico distribuito uniforme, la curva-
tura osservata non puo che riguardare il concio di estremita
incastrata). La procedura per il calcolo della probabilita di
failure puo essere sviluppata secondo le classiche procedure
analitiche approssimate FOSM-RI, nell’ipotesi di disporre di
semplici relazioni analitiche, che descrivono il comportamen-
to dinamico della struttura, prima e dopo le plasticizzazioni.
Tale circostanza, pero, puo facilmente conseguirsi in tutti quei
casi in cui la struttura puo ricondursi ad un oscillatore ad un
grado di liberta (SDOF), come ¢, ad esempio, nel caso di travi
a sezioni costanti e con armature identiche in tutte le sezioni.
Negli altri casi, la gestione piu semplice puo risultare di tipo
numerico, la cui precisione riflette la numerosita di “esperi-
menti” numerici, ottenuti con riferimento al carico da esplo-
sione di un dato scenario, generati secondo procedure tipo
Monte Carlo. E pur vero, perd, che a fronte dei valori cam-
pionati delle azioni con procedura Monte Carlo, devono se-
guire delle analisi dinamiche, il cui impegno temporale puo
risultare eccessivamente oneroso. Per ovviare a tale onerosita,
si possono sviluppare delle valutazioni di campionatura delle
azioni da esplosione di un dato scenario, con procedura Mon-
te Carlo, da utilizzare come input per un modello con rete
neurale (RNA), addestrata sui risultati di analisi numeriche
(FEM), svolte in regime di dinamica non lineare'®. In tal mo-
do, si ottiene la possibilita di disporre di una statistica molto
estesa di risposte della struttura, che possa consentire di tarare
una v.a. di repertorio che caratterizzi al meglio la risposta
strutturale. Ad ogni modo, una volta caratterizzata la risposta
strutturale, si puod procedere alla valutazione della probabilita
di failure, con procedura FOSM-RI, in cui la v.a. lato doman-
da, da considerare nella equazione di stato limite di danno, ¢
assunta con il valore medio e il valore della deviazione stan-
dard, della statistica degli esperimenti di analisi dinamica
considerati. ' In luogo di tale procedura, in modo semplice, si

' E noto I’impiego di reti neurali (RNA) per la realizzazione di un
modello empirico approssimato ingresso-uscite di un qualsiasi siste-
ma, a partire da un insieme di esempi di funzionamento che coprano
in modo efficace lo spazio del funzionamento del sistema. In questo
caso, si pud addestrare la RNA considerando i risultati delle analisi
numeriche (uscite), a partire dai valori di input costituiti dai valori di
sovrappressione e di durata utilizzati nelle analisi. Infatti, con la pro-
cedura con RNA ¢ possibile simulare il funzionamento del “sistema”
sia nel senso ingresso-uscita (input-output), sia nel senso uscite-
ingresso (output-input). Pertanto, una volta definito I’output corri-
spondente al raggiungimento dello stato limite, con la RNA si possono
stimare i dati di input che danno luogo a quelle uscite.

' Nell’ipotesi di v.a. lato resistenza e lato azione, non correlate, ipote-
si accettabile in ambito delle basse velocita di deformazione dei mate-
riali, e di ipotesi di funzione di stato limite non lineare, la procedura
FOSM-RI prevede la seguente espressione dell’indice di sicurezza:
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puo operare una stima della probabilita di superamento dello
stato limite di danno, limitando le analisi dinamiche a poche
decine di elaborazioni ed assumendo, per la caratteristica di
comportamento osservata con la sperimentazione numerica
(spostamento, curvatura, momento, ecc.), un’aleatorieta di
tipo normale. Ad esempio, con riferimento ai risultati delle
analisi dello scenario, si & valutato il valore medio e la devia-
zione standard della freccia massima istantanea vy, (al primo
picco) e della freccia residua viq (a tempo infinito). Nella
tabella 2, sono riportati tali valori calcolati, con riferimento
allo scenario 6 considerato.

Tabella 2 - Valutazione dei valori medi e delle deviazioni standard
dello spostamento

scenario

Hvresid. Ovresid. MV max. OV max.

6 0,09736 0,074298 0,18848 0,136526

I corrispondenti valori della stima della probabilita di su-
peramento dello stato limite di danno, con riferimento ai valo-
ri massimo istantaneo e residuo, rispettivamente ipotizzate
pari a L/50=48,6 cm e L/100=24,3 cm, risulta essere:

P(Viax SL/100)=1,4-107;  P(Veqiq <L/50)=2,4-107
5.3 Valutazione della distanza di stand off, per le struttu-
re a trave in C.A.

In un problema di calcolo della distanza di stand off si
procede in verso opposto a quanto svolto per la verifica. Fis-
sato lo stato limite di danno, si ricerca, per una data quantita
di carica, la distanza minima da garantire con barriere, asso-
ciate alla sovrappressione e alla durata della stessa, che pro-
duce il raggiungimento dello stato limite di danno. In questo
caso, la ricerca della sovrappressione e del tempo di durata
puo svolgersi per tentativi. La difficolta di individuare lo sce-
nario corrispondente potrebbe essere superata con I’'impiego
di procedure che utilizzino dei sistemi intelligenti addestrati
sulla base di un certo numero di simulazioni numeriche. An-
che in questo caso, pero, per rendere operative tali procedure
¢ necessario sviluppare numerose simulazioni numeriche per
addestrare la rete. Peraltro, la corrispondenza fra la variazione
della causa (impulso) e la variazione dell’effetto (spostamento
sezione di mezzeria), osservata nel caso di scenari con un im-
pulso non elevato, puo favorire la ricerca per tentativi della
distanza di stand off. Infatti, la valutazione per tentativi della
distanza R di stand off parte dalla valutazione di un possibile
valore di sovrappressione ¢ della durata, che comportano il
raggiungimento dello stato limite di danno ipotizzato, puo
essere agevolato dalla considerazione che pur in regime non
lineare, in ambito di scenari con sovrappressioni non elevate,
tenendo conto degli andamenti dei rapporti di figura 11. In tal
caso, dopo pochi tentativi si puo ricavare la distanza R, attra-
verso le relazioni empiriche di letteratura, una volta ipotizzata
una plausibile quantita di peso W di TNT. Ad esempio, valu-

B g(qu? """ ’“Xn)

15, ) )
= ,con a; =—g,dove Hxi e Oxi
n oX
22
2.3{0%;
i=l

sono, rispettivamente, i valori medi e la deviazione standard delle v.a.,
lato resistente e lato domanda, che sono considerate nella relazione di
stato limite.



tato con analisi numerica lo spostamento massimo della se-
zione di mezzeria pari a vy, =0,1339 m, con riferimento ad
uno scenario 3 di tabella 1, corrispondente ad un impulso di
713,4 kPa ms, si puo stimare che I’impulso corrispondente al
danneggiamento massimo considerato accettabile, (ipotizzato
in 0,486 m L/50), sia pari a 713,4x0,486/0,1339 =2589,41
kPa ms. Sulla base di tale valore dell’impulso si puo ricavare
una stima della distanza ridotta Z, fissato il peso della carica
in W=300 kg. Infatti, uguagliando il valore dell’impulso pari
a 2589,41 kPa ms al valore espresso dalle relazioni empiriche,
in funzione della distanza ridotta Z, assunta come incognita, si
ricava la Z corrispondente. In particolare, nel caso si faccia
riferimento alle relazioni empiriche proposte da Henrych
(1979) si ottiene R=14, 8§ m, con t=12,0 ms e AP,,,,=422.,9
kPa, mentre, con riferimento alle proposte del documento
TM5 — 1300 si ottiene R=13, 1 m, con 1=4,17 ms e
AP 0x=1252 kPa.

6. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

Lo studio presenta una rassegna delle principali proposte

empiriche per la valutazione delle azioni da esplosione. In

particolare, si sono prese in considerazione le azioni da esplo-

sioni esterne dovute ad esplosivi veri e propri, riconducibili a

possibili scenari di attentati terroristici. Nello studio sono evi-

denziati i principali aspetti delle azioni da esplosione, ponen-
do a confronto le principali relazioni empiriche per la valuta-
zione dei parametri che definiscono 1’azione delle esplosioni.

Da tale confronto, si € potuto constatare la notevole disper-

sione dei valori dei parametri caratteristici dell’azione delle

esplosioni, forniti da tali relazioni empiriche. Le simulazioni
con analisi in regime di dinamica non lineare, su casi semplici

di strutture in calcestruzzo armato, in presenza di scenari

plausibili di azioni da esplosione, ha permesso di evidenziare

il ruolo della durata dell’applicazione delle sovrappressione

(impulso), dovute alle diverse ipotesi di scenari.

In particolare le simulazioni sulla trave di c.a. studiata,
hanno anche permesso di evidenziare che:

e entro ambiti d’impulsi non elevati si pud considerare che
per una trave di altezza ordinaria, le proprieta dei materia-
li possono considerarsi non significativamente modificate
dal regime dinamico indotto dall’esplosione;

e le strutture progettate con riferimento a carichi ordinari, in
ipotesi di accettare danni che non compromettano la stabi-
lita delle stesse, possono offrire una importante capacita
resistente nei riguardi di azioni da esplosione;

e a partire da condizioni di danno accettabili per i compo-
nenti strutturali di una costruzione, risulta molto agevole
valutare una stima della probabilita di superamento;

e a partire da condizioni di danno accettabili per i compo-
nenti strutturali di una costruzione, risulta agevole proget-
tare la distanza di stand off R, da assicurare alla costru-
zione, mediante barriere fisiche provvisorie o fisse, che
impediscano ai veicoli potenzialmente pericolosi di avvi-
cinarsi alla costruzione.
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SOMMARIO

Nella memoria vengono presentate le linee guida che ispirano le moderne strategie nella realizzazione delle grandi opere civili. Per
tali opere, gli obiettivi da considerare sono diventati via via pit numerosi, talché si rivela ormai quasi indispensabile fare ricorso a
materiali e a strategie che possano soddisfare assai bene a molti di tali obiettivi, in modo da poterne considerare poi un numero mi-
nore nell’ottimizzazione della soluzione. Anche perché, in effetti, alcuni di questi obiettivi sfuggono a razionali procedure scientifi-
che. La memoria evidenzia come sia da favorire I'impiego dei nuovi calcestruzzi (HPC, HSC, SCC), per la realizzazione delle opere
in calcestruzzo armato sulla base di ragioni oggettive, le quali peraltro fanno soddisfare alla necessita di cui sopra si ¢ detto.
Emblematico, sotto questo riguardo, ¢ il caso dei ponti stradali per i quali ¢ essenziale una corretta progettazione a garanzia di un
esercizio sicuro. A tal proposito, la memoria presenta, come casi studio, il progetto definitivo del nuovo ponte sul Ticino a Vigevano.
Le valutazioni di LCC, eseguite con riferimento alla scelta dei materiali, adottate nel progetto definitivo del ponte, permettono di
evidenziare come la scelta di materiali piu durevoli e performanti consenta di meglio salvaguardare la vita umana, con 1’assurdo che
le scelte che consentono di salvare piu vite umane sono anche le meno costose per la collettivita.

SUMMARY

The aim of this work is to point out how the specific characteristics of High Performance Concrete (HPC) and High Strength Con-
crete (HSC) inform the requisites and the quality of modern design and management of concrete constructions. In particular, is
pointed out how the improved characteristics in terms of strength, durability and workability better fulfils the quality requisites of
bridges.

Finally, one example of HPC long-span (L=150 m) bridges design are presented. In particular, the design of the new binate arches
bridge on the Ticino.

1. INTRODUZIONE puo proporre per essi I’elenco di Tabella 1.

In [01] e [02] si & avuto gid modo di evidenziare di come La soluzione da ricercare, fra tutte quelle tecnicamente va-
in Italia, per la realizzazione di tali opere pubbliche ¢ acquisita lide ed ugualmente possibili, & proprio quella che massimizza
ormai una precisa strategia che fa capo alla Legge quadro sui il rapporto benefici/costi nei confronti dei suddetti obiettivi, i
LL.PP. ¢ al relativo Regolamento Attuativo ([03]), e che in quali sono quasi sempre fra loro conflittuali.
tale contesto la scelta di realizzare una opera civile di interes- In generale, le procedure di individuazione della scelta ot-
se pubblico, deve essere ottenuta con strategie razionali che timale si riconduce all’applicazione di algoritmi che consen-
dal punto di vista tecnico operativo consentono di individuare tono di quantificare il soddisfacimento parziale, garantito da
la soluzione ottimale, fra tutte quelle tecnicamente valide ed ciascuna soluzione, considerata fra quelle ugualmente possibi-
ugualmente possibili, tenendo di vista numerosi obiettivi. Non li. Tali algoritmi sono noti come metodi di ottimizzazione
ultimo, la accresciuta sensibilita della collettivita di fronte ai multi-obiettivo.
sempre piu frequenti eventi disastrosi e alla necessita di valu- A questo riguardo, gia si ¢ visto [02] come le piu recenti
tare quanto occorre mettere in atto al fine di salvaguardare la tecniche di tali metodi fanno riferimento alle teorie dei fuzzy
vita umana in riferimento a tali rischi. sets e che la conflittualita fra alcuni obiettivi ¢ chiara ed evi-

In generale, il complesso degli obiettivi ([02]) coi quali si dente, come ad esempio, la conflittualita tra i costi di impianto
ha a che fare, salvo situazioni particolari che possono diver- e di servizio, i quali sono orientati in direzione opposte (al
samente delimitare od orientare il quadro degli obiettivi, si diminuire dell'uno cresce l'altro e viceversa).
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Questa circostanza ¢ tanto piul vera quanto piu la costru-
zione ¢ di grande rilevanza e impegno statico, interessate ge-
neralmente da condizioni ambientali molto aggressive, come
ad esempio si verifica per i manufatti da ponte. Per tali manu-
fatti assume un carattere rilevante una corretta valutazione dei
costi di costruzione, manutenzione e gestione. Infatti, per tali
opere, ¢ ormai visione condivisa, che non ¢ di interesse, rea-
lizzare opere di minore costo d’impianto, se poi durante il ser-
vizio si hanno costi ed oneri esagerati, che ribaltano totalmen-
te il risparmio ottenuto al momento dell'impianto. Il costo che
si deve cercare di minimizzare ¢ quello corrispondente all'in-
tero ciclo di vita dell'opera (Fig. 1) [04], cosicché puo benis-
simo darsi che opere pill costose come impianto abbiano poi
in servizio costi assai minori (di controllo, manutenzione, ecc.,
nonché indiretti), risultando cosi essere preferibili.

Tabella 1 - Obiettivi da perseguire nella progettazione

CATEGORIA OBIETTIVO

Culturale/Sociale ~ 0) valenza architettonica ¢ funzionale, soste-

nibilita ambientale

resistenza
rigidita

3) duttilita e tenacita
4) durabilita

5) resistenza al fuoco

)
2)
“Materiale”

6) semplicita e sicurezza di costruzione

7) costo della costruzione (impianto)

8) tempi di realizzazione e rispetto del
cronoprogramma

9) impatto di cantiere

10) salvaguardia delle preesistenze
storico-monumentale

“Costruzione”

11) versatilita della costruzione (riparabilita,
adattabilita, sostituibilita degli elementi)

12) costo di servizio

13) alti livelli di sicurezza di servizio (priorita
della salvaguardia umana)

14) impatto ambientale

15) Vincoli e costi del territorio.

“Servizio”

Pur con le gravi incertezze di come conteggiare taluni co-
sti indiretti (ad esempio, quelli connessi ai danni alle persone),
stando ai costi diretti e a quelli indiretti monetizzabili, la mi-
nimizzazione del Costo Totale di Vita (LCC=Life Cycle Cost)
fa capire come per le opere pubbliche sia di grande importan-
za ridurre il costo di servizio, contenendo al massimo i costi
connessi alla Manutenzione Ordinaria (MO = sorveglianza,
interventi sulle finiture, opere secondarie, ecc.) ed evitando di
dovere ricorrere ad opere di Manutenzione Straordinaria (MS=
interventi su strutture, opere principali, ecc.).

A tali esigenze si ¢ generalmente dato risposta con le pre-
scrizioni di normative, rivolte ad ottenere la durabilita delle
costruzioni, a partire dalle proprieta intrinseche dei materiali
impiegati sino alle caratteristiche proprie degli elementi co-
struttivi che formano l'opera.

Pertanto, accanto agli obiettivi tradizionali richiesti ad una
costruzione, i quali, come ¢ ben noto, riguardano le grandezze
"meccaniche", ossia la resistenza, la rigidita, la duttilita e la
tenacita, ha trovato sempre piu spazio 1’obiettivo della durabi-
lita (obiettivo 4), che perd ¢ in conflitto chiaro con I’obiettivo
del costo d’impianto (obiettivo 8).
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Peraltro, a fronte di tale visione, largamente presentata in
letteratura, con considerazioni teoriche qualitative, come ad
esempio in [01] e [02], che chiariscono che un costo
d’impianto maggiore non corrisponde ad uno spreco di risorse
economiche ("chi pit spende meno spende"), nella pratica o-
perativa, anche per opere importanti, sono largamente disatte-
se tutte quelle valutazioni (previste anche in [03]), tese alla
individuazione della scelta ottimale, e spesso il piano di manu-
tenzione € solo un documento progettuale fine a se stesso.

Costi ed oneri

Costo d’impianto

Manutenzione ordinaria (MO)

Manutenzione
straordinaria (MS)

t (anni

| !
studi preliminari

Costo dismissione

Figura 1 — Costo totale del ciclo di vita

Tale circostanza ¢ probabilmente da ricondurre alla com-
plessita delle procedure di ottimizzazione dei metodi multi-
obiettivo, patrimonio operativo non comune fra i progettisti e
gli esecutori. Peraltro, tale complessita puo essere semplificata
tutte le volte che le soluzioni progettuali sono riferite a quelle
opere per le quali alcuni obiettivi hanno carattere vincolante e
il cui soddisfacimento ¢ pre-requisito di scelta a prescindere
da ogni altra implicazione. Ad esempio, 1'obiettivo 0, il valore
architettonico-funzionale e la sostenibilita ambientale, posso-
no essere di peso tale da orientare la soluzione in una direzio-
ne quasi obbligata, i cui canoni sono da ricondurre alla cultura
e alla politica della societd. Ma anche I’obiettivo 15, costo del
territorio, assieme ai tre obiettivi riguardanti l'impatto dell'o-
pera, per il cantiere, 9, per l'ambiente, 14, e le pre-esistenze
storico-monumentali, 10, sono spesso determinanti nella scelta
della soluzione, dato il loro peso nell’orientare la soluzione in
una direzione quasi obbligata.

In tale contesto, si tratta di operare, per ciascuna soluzione
proposta di equivalente valore architettonico e di coerenza
ambientale e storico-monumentale, una scelta delle proprieta
dei materiali e di tecnologie esecutive, che ottimizzano il rap-
porto costi/benefici in relazione ai restanti obiettivi.

In tal caso, un corretto modo di procedere ¢ di procedere
ad una misura dei costi globali (diretti e indiretti) di vita della
costruzione (LCC) per le diverse soluzioni, fissato un adegua-
to livello minimo di soddisfacimento degli obiettivi perseguiti.

Questa visione si ritrova nei piu recenti dispositivi norma-
tivi, come a esempio ’ASTM E 917 [06], dove sono fornite
delle metodologie per la valutazione dell’effettivo LCC di so-
luzioni progettuali, tutte tecnicamente valide ed ugualmente
possibili, in modo da poter comparare diverse soluzioni, otte-
nibili con riferimento ai materiali e alle tecnologie.

Peraltro, per 1'utilizzo di tale procedura in riferimento ai
costi diretti e indiretti, ¢ essenziale evidenziare come questa
procedura possa gestire in modo soddisfacente gli aspetti eti-
co-morali del piu importante degli obiettivi da perseguire,



I’obiettivo 13. Tale obiettivo, deputato per la sua parte fonda-
mentale alla salvaguardia della vita umana, nella realizzazione
di opere pubbliche ¢ rivolto essenzialmente a due aspetti fon-
damentali.

Il primo, prevalentemente rivolto a quelle costruzioni,
quali le infrastrutture stradali e ferroviarie, per le quali ogni
riduzione o interruzione di servizio, oltre a danni diretti e indi-
retti facilmente monetizzabili, ¢ causa di perdite di vite uma-
ne. Per questo aspetto il problema si pone correttamente nei
termini di quanto occorre spendere in piu affinché si possano
ottenere delle opere piu durevoli, ossia opere per le quali gli
interventi di MO e MS abbiano caratteristiche e frequenza tale
da ridurre il rischio per la vita umana'.

11 secondo aspetto, ¢, invece, legato alla circostanza che si
¢ drammaticamente appalesata con gli attentati dell’l1 set-
tembre 2001, e che riguardano, quindi, la possibile evenienza
di eventi disastrosi. Per tali eventi, che ¢ praticamente impos-
sibile impedire con certezza, le conseguenze generalmente
conducono alla morte dell'opera con perdite umane. Anche per
questo aspetto, il problema si pone correttamente nei termini
di quanto occorre spendere in pit, in sistemi e mezzi di natura
impiantistica, ovviamente corredati dalle necessarie parti
strutturali a loro servizio, affinché si possano ottenere delle
opere per le quali, in caso di eventi eccezionali, sia possibile
garantire un tempo di sopravvivenza dell’opera, adeguato per
il soccorso e l'evacuazione delle persone.

In [1] e [2] sono ben evidenziati i vantaggi che comporta
I’impiego di tali calcestruzzi dal punto di vista meccanico. In
questa sede, si vuole approfondire il ruolo che possono assu-
mere le migliori proprieta di durabilita di tali moderni mate-
riali, nei riguardi degli aspetti di soddisfacimento degli obiet-
tivi relativi alla costruzione e al servizio.

Figura 2 - Vista rendering del progetto definitivo del ponte
sul Ticino a Vigevano

! Ad esempio, gia solo per la riabilitazione della pavimentazione, ¢
necessario considerare il potenziale incremento di incidenti, che si
verifichera in prossimita dei cantieri stradali. Infatti, come ¢ stato rile-
vato, nelle autostrade americane negli ultimi anni I’incremento di aree
di lavoro dovute a riabilitazione del manto stradale e I’incremento del
traffico hanno comportato, nei periodi di chiusura parziale delle car-
reggiate, un sensibile aumento delle code veicolari con un deciso ab-
bassamento del livello di sicurezza per gli utenti. Alcuni studi, come
ad esempio quello in [07], indicano chiaramente che gli incidenti du-
rante i lavori incrementano del 26%, se comparati per lo stesso perio-
do in anni precedenti quando non c’erano cantieri; ovvero quello in
[08], che mostrano che per cantieri di lunga durata il tasso di inciden-
talitd si incrementa dell’88%, se comparato con periodi precedenti.
Cosi pure gli studi in [09] concludono che in media, in presenza di
cantieri in autostrade della Virginia con piu di due corsie di marcia, gli
incidenti incrementano di circa il 57%, mentre I’incremento diventa di
circa il 168%, nel caso di autostrade urbane a due corsie di marcia.
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Nella presente memoria, invece, attraverso 1’analisi di co-
sto di vita (LCC), si intende evidenziare il ruolo che rivestono
le proprieta di durabilita dei materiali HPC/HSC, nei riguardi
dei costi diretti e indiretti legati al servizio.

In specifico, si evidenzia come con riferimento ad un caso
studio costituto dal progetto definitivo del nuovo ponte sul
Ticino a Vigevano (Fig. 2), siano favoriti i nuovi calcestruzzi
ad alte prestazioni e resistenza (HPC, HSC), al posto dei cal-
cestruzzi ordinari.

Infatti, ’ambito delle scelte delle soluzioni progettuali
considerato in questo studio di LCC, si ¢ limitato alla sola
scelta delle caratteristiche dei materiali, in quanto nella indi-
viduazione della soluzione progettuale, si ¢ assunto come vin-
colante il valore formale della tipologia ad arco con via inter-
media in calcestruzzo armato (obiettivo 0, vincolante), scelta
dai progettisti del ponte, in accordo con la committenza. 11
nuovo ponte si collochera ad Est di Vigevano, parallelo al
ponte ferroviario; ¢ organizzato con due arcate binate (ciascu-
na circa di 150 m di luce), che sospendono I’impalcato a cas-
sone multicellulare (Fig. 3), che con le due campate di riva
raggiunge la lunghezza complessiva di 350 m, ospita quattro
corsie, separate al centro, e due corsie ciclo-pedonali ai lati
(larghezza tot. impalcato di circa 30 m)*

Figura 3 - Sezione trasversale impalcato

In particolare, la soluzione individuata dai progettisti ¢ “a
via intermedia” con archi binati in calcestruzzo bianco SCC
ad alte prestazioni (HSC), all’interno dei quali si sviluppa
I’impalcato del ponte, anch’esso in calcestruzzo SCC ad alte
prestazioni (HPC), ma di classico colore grigio. Il vincolo sul
valore formale rappresentato dalla scelta di tipo statico-
figurativo (obbiettivo 0, 1, 2, 3, ecc.), ha suggerito di porre gli
archi binati secondo piani inclinati (27° rispetto al piano verti-
cale), in modo da consentire un avvicinamento delle arcate e
quindi la realizzazione di un collegamento nelle zone in pros-
simita della sezione di chiave, ottenendo cosi una maggiore
stabilita degli archi (obbiettivo 1, 2), soprattutto fuori del pro-
prio piano.

Inoltre, il soddisfacimento di obiettivi appartenenti alla
categoria “Costruzione”, quali in particolare gli obiettivi (7),
(8) e (9), hanno indirizzato le scelte progettuali in direzione di
un schema statico, che consentisse la costruzione di archi sta-
ticamente garantiti, indipendentemente dalla funzione di cate-
na dell’impalcato. Di riflesso a tale scelta, si sono ottenuti di-
versi vantaggi di tipo funzionale quali:

. la possibilita di costruire I’impalcato successivamente
alla costruzione degli archi, utilizzando le moderne tec-
niche di avanzamento per conci prefabbricati o gettati in

% 11 progetto rientra nel programma di riqualificazione della SS 494
Vigevanese, con I’adeguamento del tracciato storico (progetto: Errevia
srl — Rozzano MI), e quindi la necessita di un nuovo ponte (progetto:
MSC Associati srl - MI), con sezione adeguata alle nuove esigenze di
mobilita. Il progetto ¢ stato sottoposto a procedura VIA, ai sensi del
DPR del 12/4/96, il cui esito positivo ha consentito I’avvio della Con-
ferenza di Servizio.



opera con cassero a sbalzo (riproponendo, cosi, le podo-
logie tipiche dei ponti strallati), evitando, cio¢, la realiz-
zazione di costose opere provvisionali, peraltro necessa-
riamente poste in alveo (obiettivi 6, 7, 8, 9);

. la maggiore garanzia in fase esecutiva e in fase di servi-
zio, nei confronti degli eventi di piena, sia una riduzio-
ne, rispetto al progetto preliminare (obiettivi 6, 7).

L’intero sistema costruttivo, arcate ¢ impalcato, si basa su
segmenti di prefabbricati, costruiti a pi¢ d’opera e successi-
vamente montati (obiettivi 6, 7, 8, 9). In merito alla organiz-
zazione delle fondazioni, la scelta di rinunciare alla funzione
di catena per I’impalcato, ha fatto si che le spinte degli archi
confluiscano direttamente nelle fondazioni’.

Le notevoli dimensioni geometriche della sezione degli
archi e la necessita di garantire tempi di esecuzione piu rapidi
(obiettivi 6, 7, 8 ¢ 9) e soprattutto la necessita di limitare alla
sola parte esterna (concio tubo prefabbricato) 1’impiego di
calcestruzzo bianco, eventualmente additivato con biossido di
titanio, ha indirizzato la soluzione verso elementi cavi (concio
tubo prefabbricato). Peraltro, tale scelta consente di realizzare
un ulteriore vantaggio strutturale, ossia la possibilita di realiz-
zare nella configurazione finale degli archi un “midollo” in-
terno continuo, mediante il posizionamento di una idonea ar-
matura e un successivo riempimento, mediante getto in opera
di calcestruzzo (Ry=75 MPa) tipo SCC.

La scelta di utilizzare un materiale pregiato come il cal-
cestruzzo SCC bianco con resistenza Ry =75 MPa, per le arca-
te binate, ¢ stata accompagnata da un’analoga scelta in termini
di resistenza e durabilita, per i calcestruzzi SCC grigi, del “mi-
dollo”, delle spalle e dell’impalcato (HPC con resistenza 75
MPa). In tal modo, si realizza un contenimento degli ingombri
di tali componenti strutturali, rispetto ad una soluzione con
NSC. Infatti, ingombri piu contenuti e quindi un minor peso
proprio delle strutture in elevazione comportano un conse-
guente minore scarico sulle fondazioni e di conseguenza delle
strutture di fondazioni di dimensioni minori, sostenute da un
numero di pali pit contenuto. Tale scelta € risultata poi essere
vincolante di progetto, oltreché per il fatto che consente il mi-
glior soddisfacimento di praticamente tutti gli obiettivi, com-
preso il costo d’impianto, per il quale il maggior costo dei cal-
cestruzzi SCC ad elevata resistenza (tipo HPC), rispetto ai
calcestruzzi SCC ordinari tipo NSC, generalmente si bilancia
con il costo delle maggiori quantita di materiali (calcestruzzi e
acciai) da impiegare per la realizzazione di strutture, piu in-
gombranti e pesanti, soprattutto perché migliore ¢ il soddisfa-
cimento dell’obiettivo di impatto ambientale e di sostenibilita

* Tale circostanza ha reso indispensabile 1’organizzazione di una strut-
tura orizzontale di collegamento fra i dadi dei plinti di fondazione che,
con un gioco di tiranti e puntoni, consentisse 1’organizzazione di pali-
ficate, in cui il numero di pali necessari per le esigenze di carico verti-
cale risultasse poco diverso dal numero di pali necessari al recupero
delle azioni orizzontali di divaricamento trasversale e longitudinale,
dovute alle spinte degli archi.

Per la spinta di divaricamento, nella direzione longitudinale, relativa ai
plinti di fondazione di riva, ¢ risultato sufficiente collegare fra i dadi
circolari, e la platea di fondazione rettangolare delle spalle, in modo
da interessare al recupero delle spinte orizzontali anche la palificata
delle spalle.

Per le fondazioni in alveo, la condizione di simmetria geometrica e di
carico prevalente permanente determina equilibrio fra le spinte longi-
tudinali, esercitate dalle arcate adiacenti che si impostano sui plinti.
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ambientale (obiettivo 13 e obiettivo 0). Infatti, una struttura
con minori ingombri (piu snella), oltre a meglio inserirsi nel
contesto ambientale, concretizza una migliore sostenibilita
ambientale, in quanto ad un minore impiego di materiale cor-
risponde una maggiore sostenibilita ambientale, per effetto del
minor consumo di risorse non rinnovabili e di un minore in-
quinamento atmosferico, aspetti, questi, sempre connessi alla
produzione, alla movimentazione e all’impiego nelle costru-
zioni dei materiali®.

Nel prosieguo, si procede innanzitutto a richiamare gli a-
spetti principali delle procedure di analisi di LCC e ad una
breve descrizione dei criteri e delle strategie seguite nel pro-
getto del manufatto in studio, in riferimento al soddisfacimen-
to qualitativo degli obiettivi delle categorie “Costruzione” e
Servizio”, si € proceduto ad uno studio di LCC dello stesso,
con prevalente riferimento agli obiettivi del costo di impianto
(obbiettivo 7) e all’obiettivo costo del servizio (obbiettivo 12),
atteso un equivalente grado di soddisfacimento degli altri o-
biettivi, per le diverse soluzioni analizzate.

2. PROCEDURE PER LA VALUTAZIONE DEL LCC

2.1 Aspetti generali

Nel progetto di nuovi ponti, ma anche nel progetto degli
interventi di recupero con MS di ponti esistenti, ¢ necessario
procedere alla scelta fra diverse soluzioni. La valutazione del
LCC di progetti alternativi consente di comparare i vantaggi e
gli svantaggi economici d’investimento delle diverse soluzio-
ni. La procedura per la valutazione del LCC qui utilizzata si
riferisce al procedimento detto “Life-Cycle Cost Method”,
descritto ad esempio in ASTM Standards on Building Econo-
mics [06]. Col modello ASTM ¢ possibile, sulla base proie-
zioni del tasso interesse, attualizzare i costi futuri diretti e in-
diretti legati ai piani manutentivi corrispondenti alle diverse
scelte progettuali.

Peraltro, considerando lo scenario in ambiente incerto, €
possibile considerare una simulazione del LCC in ambiente
incerto, ottenendo un valore probabilistico del risultato
dell’analisi. Infatti, le cause di incertezza e le aleatorieta delle
diverse grandezze e delle relazioni fra le stesse riguardano
diversi fattori. Ad esempio, sono cause di incertezza e aleato-
rieta: le caratteristiche dei materiali (il calcestruzzo non ¢ un
materiale omogeneo, con la sua resistenza, la sua permeabili-
ta, ecc.); le condizioni ambientali (la concentrazione di cloru-
ri, la temperatura, I’'umidita, ecc.); la qualita della progetta-
zione (la geometria delle sezioni, il diametro delle barre, ecc.);
la qualita della costruzione; il tipo di carichi (carichi dinamici,

* Peraltro, come si vedra nel prosieguo, la scelta di utilizzare calce-
struzzi ad elevata resistenza tipo HPC per le strutture del ponte esposte
in atmosfera (fanno eccezione, infatti, le fondazioni e i pali), concre-
tizza una durabilita garantita, rispetto alle condizioni di stato limite di
durabilita per carbonatazione, per tutta la vita utile del ponte.

In tal caso, infatti, per quanto si dira al paragrafo 2.2.2, la vita utile
“indenne” per carbonatazione, in presenza di un ricoprimento di 3,5
cm delle armature esterne, ¢ stata stimata per una durata ampiamente
maggiore (si veda Fig. 4) di 100 anni, assunta come vita utile di pro-
getto per il ponte.

Tale circostanza palesa uno scenario manutentivo che non prevede
interventi di MS per il rifacimento dei ricoprimenti. Al contrario, nel
caso di NSC con Ry=35 MPa si ¢ stimata una vita utile “indenne” di
soli 29 anni. Palesando, cosi, scenari manutentivi costosi e ripetuti.



vibrazioni, ecc.); la qualita della manutenzione (efficacia degli
interventi di manutenzione); i costi (costi di costruzione, costi
di manutenzione); i parametri economici (tasso di interesse,
inflazione, deflazione, ecc.). Indipendentemente dal fatto che
si proceda in termini probabilistici’ o deterministici, la proce-
dura prevede le seguenti fasi:

1) individuazione per ciascuna soluzione delle variabili che
caratterizzano un possibile scenario con riferimento ai
materiali e alle operazioni manutentive;

2) stima dei costi diretti ed indiretti per le diverse scelte dei
materiali e di operazioni manutentive ipotizzate;

3) attualizzazione dei costi all’anno di progetto.

Per quanto riguarda i punti 1 e 2, & necessario predisporre
per ogni soluzione progettuale il corrispondente piano di ma-
nutenzione. Allo scopo, risulta indispensabile disporre di mo-
delli che consentano di valutare, in relazione alle condizioni
ambientali e alle proprieta dei materiali scelti, I’evoluzione dei
degradi (nel caso di strutture in c.a. e c.a.p., la carbonatazione
del calcestruzzo, corrosione delle barre, ecc.), con
I’individuazione di soglie alle quali far corrispondere degli
interventi di MO e di MS. Per quanto riguarda il punto 3, ¢
necessario operare con procedure e tecniche economiche, che
permettono dei confronti economici sull’intera vita di servizio
dell’opera e di selezionare, fra le diverse soluzioni, tecnica-
mente ugualmente soddisfacenti, quella piu economica.

2.2 Cenni sui modelli di degrado e scenari manutentivi
per le strutture in c.a.

2.2.1 Cenni sui principali processi di degrado del c.a.

Come ¢ noto, il calcestruzzo puo subire processi di degra-
do che possono essere distinti in: fisici, meccanici, chimici,
biologici e strutturali [10].

11 degrado del calcestruzzo ¢ generalmente attribuibile non
ad una sola causa, poiché, spesso, pill processi possono avve-
nire contemporaneamente, interagendo, a volte, in modo si-
nergico [10]. In tal caso si ha una diminuzione del carattere
protettivo fisico del calcestruzzo (aumento della permeabilita,
formazione di fessure, distacchi di materiale), favorendo cosi
la penetrazione di sostanze aggressive nel materiale che pro-
voca la corrosione delle armature®.

Come ¢ noto, tale processo non si attiva in presenza di so-
luzioni alcaline con pH>11,5 e in assenza di cloruri, per effet-
to di un sottilissimo film di ossido, il cui spessore ¢ di pochi
strati molecolari, che ricopre il ferro. In queste condizioni,
infatti, le armature sono in ambiente dipassivante e la velocita
di corrosione & praticamente nulla’. Purtroppo, nel tempo, il

* Un approccio di tipo probabilistico deve fare riferimento almeno a
variabili aleatorie per le grandezze in gioco. Si parla, allora, di analisi
probabilistica del LCC (Reliability-based Life Cycle Cost Analysis).

¢ L attacco corrosivo, per I’azione espansiva dei prodotti di corrosio-
ne, produce fessurazioni o distacchi di calcestruzzo, che, oltre ad acce-
lerare il processo, riducono I’aderenza del calcestruzzo con le armatu-
re. Il processo ¢ alimentato dalla presenza di aria umida che contiene
gli elementi (ossigeno e acqua) necessari alla corrosione e dal fatto
che la corrosione, che consiste nella trasformazione del ferro in ossidi
ferrici (Fe(OH),, Fe(OH);, Fe,0;, ecc.), avviene con aumento di vo-
lume base. [10].

" Un calcestruzzo correttamente confezionato e messo in opera si
comporta come una soluzione alcalina con pH tra 13 e 14, quindi pas-
siva perfettamente 1’acciaio.
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calcestruzzo pud perdere le sue caratteristiche passivanti e
trasformarsi da ambiente protettivo ad ambiente aggressivo
nei confronti delle armature. Questo si verifica essenzialmente
per due motivi: la carbonatazione del calcestruzzo e la presen-
za di ioni cloruri nel calcestruzzo [10].

La carbonatazione, infatti, partendo dagli strati piu esterni
e passando via via a quelli piu interni, determina la neutraliz-
zazione dell’alcalinita del calcestruzzo, a causa dall’anidride
carbonica presente nell’atmosfera, per cui si passa da pH>13 a
pH<9.

Cosli pure, la presenza di ioni cloruri, partendo dagli strati
piu esterni e passando via via a quelli piu interni, fino a rag-
giungere le armature, dove i cloruri possono penetrare, quando
il calcestruzzo ¢ a contatto con ambienti che li contengono
(zone esposte al mare o ai sali disgelanti). In tal caso, infatti,
quando alla superficie delle armature il loro tenore supera un
valore critico, da 0,2 a 2,2% rispetto al peso del cemento, a
seconda delle condizioni ambientali, rapporto a/c, tipo di ce-
mento, il film protettivo viene localmente distrutto [107]%.

Assumendo che la condizione di innesco della corrosione
delle barre corrisponda ad una condizione limite di durabilita,
a cui devono seguire interventi di MS (ad esempio, con la de-
molizione e ricostruzione del ricoprimento di calcestruzzo),
risulta essenziale disporre di modelli di previsione nel tempo
dell’evoluzione del degrado da carbonatazione e da eccessiva
concentrazione di cloruri.

Pertanto, per le strutture in c.a., per le quali si vogliono
analizzare gli scenari manutentivi, risulta essenziale disporre
di modelli previsionali di evoluzione del degrado dei materia-
li. In letteratura, sia per il degrado da carbonatazione che per il
degrado da presenza di ioni cloruri, sono disponibili numerose
proposte di modelli [10]. Nel prosieguo, le valutazione degli
scenari manutentivi, ipotizzati per il ponte, si basano sui prin-
cipali modelli di evoluzione della carbonatazione e della dif-
fusione dei cloruri proposti in letteratura (ad esempio, [10],
[11], [12], [13] e [14]).

2.2.2 Scenari manutentivi di strutture in c.a.

Come si ¢ detto, gli interventi di MO e di MS sono legati
agli scenari di degrado e alla definizione di soglie di degrado,
raggiunte le quali, ¢ necessario predisporre gli interventi di
manutenzione.

Si definisce vita utile di servizio “indenne” il periodo (in
anni) di vita della struttura, entro il quale il servizio ¢ assicu-
rato senza interventi di MS. Per la definizione della vita utile
“indenne” ¢ necessario definire delle soglie, che, nel caso del-
le strutture in c.a., si fanno corrispondere alla fase di innesco
della corrosione delle barre, che avviene, come abbiamo visto,
quando per effetto della carbonatazione o della presenza di
particolari concentrazioni di ioni cloruro, si concretizzano le
condizioni di non passivazione delle barre.

¥ La corrosione da carbonatazione si presenta uniformemente distribui-
ta sulla superficie dell’armatura e in genere presenta velocita di pene-
trazione relativamente modeste “mai superiori a 100 p/anno” [10].

La corrosione da cloruri, invece, risulta in generale di tipo localizzata
con attacchi penetranti, che si configurano come crateri (pit); la veloci-
ta di penetrazione puo risultare elevatissima con punte anche superiori
a Imm/anno. Nel caso di elevati tenori di cloruri (soprattutto al dimi-
nuire del pH), il film protettivo puo essere distrutto su ampie zone
delle armature per cui la corrosione appare di tipo generalizzata.



Peraltro, in linea teorica, per vita utile “indenne” si assu-
me che il periodo di tempo che precede il primo intervento
straordinario, sia dato dalla somma dei due intervalli di tempo:

=t +t,

dove: t; ¢ il periodo di innesco della corrosione in cui si pro-
ducono i fenomeni che portano alla perdita delle condizioni di
passivita, cio¢ alla distruzione locale o generalizzata del film
protettivo; t, € il periodo di propagazione dell’attacco, a parti-
re dal momento in cui il film protettivo viene distrutto’.

Dal lato operativo, in coerenza con I’approccio corrente,
si trascura il tempo di propagazione (che in letteratura viene
indicato in 6 anni per i NSC, ¢ in circa 10 anni per gli HPC) e
si assume che la costruzione finisca di durare (soglia limite
per la manutenzione) quando si determina I’innesco della cor-
rosione.

Ad esempio, con riferimento al degrado da carbonatazio-
ne, considerando la classica legge che modella il progredire
dell’avanzamento del fronte di carbonatazione (profondita di
carbonatazione) nel calcestruzzo avente [’espressione:

d=x, =kx¥t 1 si sono valutate le velocita di propagazione

di figura 4.

Come si puo osservare dalla figura 4, nei calcestruzzi
densi e compatti (con bassi rapporti A/C), la carbonatazione
interessa solamente i primi centimetri. Invece, in quelli porosi
(con alto rapporto A/C) o fessurati, pud penetrare profonda-
mente sino a raggiungere |’armatura e quindi facilitare
Iossidazione e la corrosione dei ferri'’.

Ad esempio, nel caso di armature con un ricoprimento r=3,5
cm, nel caso di calcestruzzi HPC, la carbonatazione raggiunge
le barre dopo circa 100 anni di vita (addirittura 180 anni nel
caso di A/C=0,32 e n=2,2), mentre, nel caso di

°In generale, tali valori si assumono come valori deterministici, valu-
tati sulla base dei modelli deterministici proposti in letteratura e che
abbiamo richiamato nel paragrafo precedente. Peraltro, I’incertezza e
I’aleatorieta delle grandezze e delle relazioni proposte rende
I’approccio deterministico utile solo in termini di confronto relativo
fra le diverse ipotesi di soluzioni. Una valutazione probabilistica, ad
esempio per la profondita di carbonatazione, ¢ riportata in [15], dove,
in coerenza con ’approccio corrente, si trascura il tempo di propaga-
zione (che varia dai 6 per NSC, ai 10 anni degli HPC), e si assume che
la costruzione finisca di durare quando la carbonatazione arriva alle
armature, ossia quando la profondita d assume un valore uguale allo
spessore r del ricoprimento. In tal caso, il tempo resistente t=t; ¢ im-
mediatamente ottenuto dalla (1) ponendo d=r, ovvero:

(]

Tale relazione, data la grande dispersione dei valori di t,, pone appunto
come corretto far ricorso a concetti di tipo probabilistico, legando
quindi la misura di durabilita ai valori della probabilita di evenienza.

" Dove: k = ¢ una costante che dipende dalla qualita del calcestruzzo,
in particolare dal rapporto a/c oltre che dal tipo e classe di cemento,
ma anche dall’umidita relativa (UR) dell’aria, raggiungendo il valore
massimo a circa 60-70% di UR (mm/anno'?); t = tempo (anni); n=2
per calcestruzzi porosi, invece, per calcestruzzi compatti n>2; x.= lo
spessore di calcestruzzo penetrato dalla CO, al tempo t.

' La carbonatazione ha anche conseguenze positive perché fa dimi-
nuire la porosita totale, la superficie specifica della pasta idratata, la
permeabilita delle paste e la diffusivita delle sostanze aggressive, per
conseguenza aumenta la durabilita del materiale.
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Figura 4 - Velocita di penetrazione al variare del rapporto A/C

calcestruzzi ordinari, con alto rapporto A/C, la carbonatazione
raggiunge le barre dopo circa 29 anni di vita.

Con riferimento alla diffusione dei cloruri, a titolo esem-
plificativo, con i modelli di letteratura ([10],..,[14]), si puo
stimare il periodo d’innesco della corrosione delle barre di
armatura, nel caso di azione aggressiva data dai cloruri. E que-
sto il caso, ad esempio, delle solette dei ponti sulle quali si
utilizzano i sali disgelanti nel periodo invernale. Per esse, u-
sualmente si ipotizza che la penetrazione dei cloruri avvenga
solo per diffusione (trascurando le altre tipologie di trasporto
come 1’assorbimento capillare o la penetrazione). In ipotesi si
consideri come condizione di progetto la classe d’esposizione
3 (ambiente aggressivo, ossia: ambiente esterno con cicli di
gelo e disgelo e sali disgelanti), la concentrazione superficiale
dei cloruri sulla superficie del calcestruzzo ¢ pari a Cs=0,24%
([161, [17D".

Nel caso si consideri che la diffusione avvenga con una
temperatura costante pari a 3 °C, e se si trascura 1’effetto delle
fessure presenti nel calcestruzzo e non si considerano presenti
protezioni, come le membrane o i sigillanti, risulta che la con-
centrazione critica di ioni cloruri, in corrispondenza delle bar-
re, ¢ pari a C.,.=0,05%. In tal caso, la risoluzione della seconda
equazione di Fick consente di valutare che tale concentrazione
viene raggiunta (per un ricoprimento di 35 mm) dopo un tem-
po di circa:
t=14,4 anni, in ipotesi di HPC con Ry=75 MPa e
D=2,7x10"%;
t;=11,3 anni, in ipotesi di NSC con Ry=55 MPa ¢
D=3,5x10"%;
t/=6,2 anni, in ipotesi di NSC con Ry=35 MPa e
D=6,3x10""%.

12 Si ipotizza che i sali disgelanti vengano usati quando la temperatura
¢ prossima allo zero (si puo considerare la temperatura costante e pari
a 3°C). Questo valore ¢ stato stimato considerando la variazione media
annua della temperatura dell’ultimo ventennio, registrata dal centro
meteorologico lombardo per i mesi invernali.



Le valutazioni precedenti sono state eseguite ipotizzando
per il calcestruzzo della soletta tre diversi mix-design, con le
caratteristiche di tabella 2, dove i coefficienti di diffusione,
per i diversi calcestruzzi considerati, & stato assunto sulla base
di dati sperimentali.

Tabella 2 - Proprieta di calcestruzzi considerati

MIX TIPO Scenario 1 Scenario 1 Scenario 1
HPC tipo SCC con NSC tipo SCC NCS
fini cemento I 52.5 R| Cemento I 42.5 R | Cemento [ 42.5 R
Resistenza Rck=75 MPa Rck=55 MPa Rck=35 MPa
(fini 8%)
A/C 0,32+0,35 0-,40+0,45 0,45+0,50
k [mm/anni®’] 3,0+6,0 6,09,0 >9,0
D [10"2 m?/s] 2,7 3,5 6,3

Poiché i sali antigelo vengono utilizzati solo per 60
gg/anno, per ottenere i valori corretti basta dividere il tempo
d’innesco (t;) per il tempo di utilizzo dei sali (t=60 gg/anni).
In tal caso, si ottiene che la concentrazione critica dei cloruri
si raggiunge dopo:

e =87 anni per HPC 75 MPa;
e ;=68 anni per NSC 55 MPa;
e t=37 anni per NSC 35 MPa.

In tal caso ¢, quindi, necessario predisporre degli interven-
ti di MS (ad esempio, con la rimozione e ricostruzione del ri-
coprimento) dopo 87 anni, nel caso di calcestruzzi HPC con
Rck=35 MPa, dopo 68 anni, nel caso di NSC con Rck= 55
MPa, dopo soli 37 anni, nel caso di NSC con Rck=35 MPa®®.

2.2.3 Cenni sui costi diretti e indiretti

Prima di effettuare 1’analisi del LCC del ponte, si devono
determinare i costi iniziali o di impianto e i costi futuri (diretti
¢ indiretti).

2.2.3.1 Cenni sui costi diretti

Per quanto riguarda i costi iniziali diretti d’impianto,
questi si desumono dai costi ottenuti con riferimento al com-
puto metrico estimativo dell’opera da realizzare a regola
d’arte, comprensivi degli oneri per la sicurezza e gli utili
d’Impresa14.

1 costi diretti futuri, invece, sono dovuti alla MO, alla MS
¢ ai costi di fine servizio (FS) dell’opera.

In particolare, per la valutazione dei costi degli interventi
di MO, occorre considerare, ad esempio, che questi possono
riguardare: 1’utilizzo di sostanze chimiche antighiaccio non
corrosive; la riparazione delle fessure che si formano nel cal-

13 Per quanto riguarda la presenza di membrane e di sigillanti, in lette-
ratura sono disponibili grafici [14], con numeri di anni in ascissa, e la
concentrazione superficiale di cloruri e CO2 in ordinata, che mostrano
la differenza tra calcestruzzo normale e calcestruzzo rivestito usando
membrane. Analogamente, esistono grafici che mostrano I’effetto dei
sigillanti. In ogni caso, usualmente la protezione fornita da una mem-
brana si suppone termini dopo 20 anni, mentre quella fornita da un
sigillante dopo 5 anni.

41 costi di progettazione si puo ritenere che non varino in modo signi-
ficativo con la soluzione scelta.

'3 Ad esempio, nel caso di ponti inseriti in ambito della rete di infra-
strutture autostradali si valuta che il costo medio di manutenzione in-
cida in circa 18+20 €/anno a metro quadro di impalcato.
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cestruzzo; il periodico lavaggio del manto stradale del ponte;
I’installazione di un sistema di drenaggio"”.

Per quanto riguarda i costi diretti di MS, in genere, la MS
incomincia ad essere necessaria quando il degrado dei mate-
riali non puo essere contenuto con una semplice MO. Il costo
di MS ¢ valutato con riferimento al tipo di intervento scelto
(ad esempio, la rimozione e ricostruzione del ricoprimento).
Sempre in ambito dei costi diretti, occorre considerare anche i
costi di dismissione e smaltimento dell’opera o di suoi com-
ponenti. Infatti, sia nelle fasi di MS, che di dismissione
dell’opera, ¢ necessario considerare i costi di dismissione,
smaltimento dei materiali rimossi e bonifica del sito. Peraltro,
questi costi si puo ritenere che siano simili per le diverse solu-
zioni di progetto e, quindi, non significativi ai fini del con-
fronto.

2.2.3.2 Cenni sui costi indiretti futuri

Per quanto riguarda i costi indiretti dati dalla fase di can-
tierizzazione e della fase di dismissione dell’opera o di suoi
componenti con la bonifica del sito, pur dipendendo dal conte-
sto e dalle scelte operative, la loro valutazione si riconduce,
comunque, a procedure analoghe a quelle utilizzate per valuta-
re i costi indiretti di MO e MS, e di cui si discute nel prosie-
guo'®. Per la valutazione dei costi indiretti da MO, che richie-
dono la chiusura di una corsia per lavori, occorre considerare
che tale circostanza comporta una diminuzione del flusso vei-
colare che puo transitare sul ponte nell’unita di tempo. Peral-
tro, come si € detto, accanto a tali costi indiretti, occorre con-
siderare che le operazioni di MO sono causa di una maggiore
incidentalita, e quindi di perdita di vite umane.

La procedura per valutare i costi indiretti della MO risulta
analoga a quella per valutare i costi indiretti della MS (di cui
si discute nel prosieguo) dove pero, i costi indiretti sono molto
maggiori, data la maggiore durata delle fasi di lavorazione.
Per semplicita, in questa sede nelle simulazioni di LCC non si
considerano i costi indiretti di MO.

Invece, entrando nel merito della valutazione dei Costi
indiretti dovuti alla MS, occorre considerare che tale circo-
stanza richiede la predisposizione di aree di cantiere con la
chiusura temporanea di una o piu corsie; tale circostanza com-
porta una diminuzione della capacita di deflusso del ponte,
provocando rallentamenti e congestione del traffico. In questo
caso si ipotizza che la congestione del traffico si pud creare
solo durante un periodo di punta.

Per stimare i costi indiretti dovuti alla congestione del
traffico si deve valutare:

' In ogni caso, tali costi non vengono considerati nel confronto in
quanto grossomodo equivalenti per le diverse soluzioni. Per analoghe
ragioni non si considerano i costi indiretti dovuti al peggioramento
delle condizioni stradali. Infatti, per le strade extraurbane la velocita
media di marcia resta pressoché costante. Il graduale peggioramento
delle condizioni della soletta, prima che vengano eseguite manuten-
zioni straordinarie, pud provocare una riduzione della velocita media
di marcia, causando rallentamenti o congestione del traffico.

In questo caso si ¢ fatta ’ipotesi conservativa che il peggioramento
delle condizioni stradali possa causare solo rallentamenti i quali, per
questo studio, non vengono presi in considerazione perché il loro
computo ¢ molto difficile e rischia di essere troppo soggettivo.



il numero di autoveicoli che il ponte pud smaltire

nell’unita di tempo con una corsia chiusa per lavori di

MS;

il numero di autoveicoli che devono attraversare il ponte

durante il periodo di punta;

il ritardo accumulato utilizzando la “teoria delle code”;

i costi indiretti, quali prodotto del ritardo medio per la

lunghezza massima della coda per il costo del tempo per-

SO.

Per la stima del maggior costo derivante dall’aumento di

tempo necessario al deflusso dei veicoli, si puo far riferimento

ai pochi dati disponibili in letteratura, nella fattispecie si con-

siderano i costi riportati dalla Federal Highway Administra-

tion (FHWA) americana, che raccomanda i seguenti valori

[16]:

e 11,58 $/h = 13,90 €/h nel caso di un’auto,

o 18,54 $/h = 22,25 €/h nel caso di un autotreno senza il ri-
morchio,

e 2231 $/h = 26,77 €/h nel caso di un autotreno con rimor-
chio".

Dal lato operativo, per il calcolo di tali costi ¢ necessario
disporre di informazioni sul traffico medio giornaliero, sul
traffico di punta e sul numero di periodi di punta. In Tabella 3,
sono riportati, ad esempio, i valori assunti nell’analisi di LCC
del ponte sul Ticino. In questo caso, dato il carattere incerto
del numero di veicoli, per evitare un eccessivo peso dei costi
indiretti, si ¢ assunto un traffico giornaliero minore di quello
di progetto del ponte [17] pari a 24000 veicoli al giorno.

Tabella 3 — Traffico di progetto sul Ponte sul Ticino

Parametri Valori
Traffico medio giornaliero in una direzione 16.000
Percentuale di traffico giornaliero in un periodo di punta 30%

Numero di periodi di punta giornalieri in una direzione 1

Durata dei periodi di punta 120 min
Numero massimo di macchine che il ponte pud smaltire

nell’unita di tempo con una corsia chiusa per lavori di manu- 1.500
tenzione

Massimo tempo perso dall’utente nel caso ci sia I’opzione di un 30 min

percorso alternativo

Come si ¢ accennato, per la valutazione del ritardo accu-
mulato dagli autoveicoli, occorre considerare la “teoria delle
code”. Sulla base di tale teoria e dalle ipotesi fatte sul traffico
(Tab. 3), sostituendo i valori alle classiche formule della teoria
delle code, si ottengo i seguenti valori: F,=2400 v/h; F,=1500
v/h; Q=1800 v € Wy,eq =0,6 h =36 min, dove F, ¢ il numero di
veicoli che giungono nel luogo di lavoro nell’unita di tempo
(nel periodo di punta), F, ¢ il numero di veicoli che attraversa
la zona di lavoro nell’unita di tempo; Q ¢ il numero di veicoli
in coda per la durata del periodo di punta, W4 ¢ la durata del
tempo medio trascorso in coda.

Sulla base di tali valori risulta semplice calcolare i costi
con la seguente espressione:

Cliﬂd- = Wihed X QX Cjpg [€/gg] .
Per valutare i costi al di fuori del periodo di punta, dove si
assume che il traffico venga rallentato dai lavori di MS senza

17 Peraltro, data I’incertezza di tali valori, e per semplicita, le valuta-
zioni possono essere semplificate, assumendo un costo di circa 15 €/h,
indipendentemente dal tipo di veicolo.
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determinare la congestione, si pud ipotizzare un aumento del
tempo di attraversamento del ponte pari ad una percentuale
del tempo di percorrenza di progetto (ad esempio pari al 140%
del tempo di attraversamento in condizioni di progetto). In tal
caso, i costi indiretti, quali prodotto dell’aumento del tempo di
attraversamento per il numero di veicoli per il valore del tem-
po, assumono 1’espressione:
Cliotind = L (1+1,4)x 054 x 22 % Nyeicoi
Ve

dove: L = lunghezza del ponte; V,, = velocita di progetto; cinq
= costo del tempo perso in coda; gg = giorni con costi indiretti
(ad esempio, corrispondenti a 88 gg per la MS); Nygjco= nu-
mero dei veicoli che sono soggetti all’aumento del tempo di
percorrenza. Sostituendo i valori ipotizzati di traffico giorna-
liero si ottiene il costo indiretto dato dal rallentamento.

In definitiva, il costo totale indiretto per le opere di ma-
nutenzione straordinarie risulta pari a:

Clot,ind = C tot,ind + C tot,ind .

Per quanto riguarda i costi_indiretti futuri per la salva-
guardia della vita umana, come si ¢ detto, il problema della
quantificazione del costo in termini di vite umane € un pro-
blema che ha delle implicazioni di carattere etico-morale, in
quanto risulta impossibile accettare 1’idea di monetizzare la
vita umana, visto che tutte le scelte operate comportano sem-
pre un rischio di perdite di vite umane, sia nella fase di im-
pianto che nella fase di servizio.

A tal proposito, oltre a quanto gia richiamato con riferi-
mento ai lavori [06], [07] e [08], occorre evidenziare la pre-
senza di interessanti studi che, oltre agli aspetti di maggiore
frequenza degli incidenti, esaminano anche altri aspetti di ca-
ratterizzazione degli incidenti in prossimita delle aree di can-
tiere stradale. In particolare, con riferimento ad alcuni di que-
sti lavori, in [18], [19], sono stati sinteticamente riportati i ri-
sultati di tali studi in relazione ai diversi aspetti, quali: il tasso
di incidentalita maggiore; la severita dell’incidente; la posi-
zione dell’incidente rispetto all’area di cantiere; le caratteristi-
che del tipo di traffico; le caratteristiche del dispositivo di
controllo del traffico; altre caratteristiche sulla tipologia degli
incidenti. In definitiva, tutti questi studi, per i relativi riferi-
menti si veda [18], concordano che alle operazioni di MO o di
MS, corrisponda un incremento del tasso di incidentalita e
quindi di aumento della probabilita di perdita di vite umane'®.

2.3 Metodi di confronto economico (LCC)

In una Life Cycle Cost Analysis [06], si pud assumere
come termine di confronto, fra diverse soluzioni, il valore at-
tuale netto (NPV=Net Present Value) del costo dell’opera du-
rante 1’intera vita di esercizio. La strategia per individuare la
scelta progettuale ottimale, quindi, ¢ quella che minimizza
I’NPV, avente la seguente espressione:

1
(1+i)"

dove: i = tasso di sconto; n = numero di anni.
Il Valore attuale netto (NPV) considera, quindi, sia i costi
iniziali (I), che i costi di manutenzione (MO ed MS) diretti e

NPV = Costi Iniziali+ Y Costi Futuri - {

'8 Nell’ottica di ridurre al minimo tale maggiore rischio occorre quindi
preferire delle soluzioni che limitano al minimo le attivita di manuten-
zione.



indiretti, dovuti all’interruzione del traffico e quelli di dimis-
sione, che sono “costi futuri”. Essi, prima di venire sommati ai
costi di progettazione e d’impianto (o costi iniziali), devono
essere attualizzati, tramite un opportuno tasso di sconto. Il va-
lore attuale netto (NPV) & quel valore che si ottiene somman-
do ai costi iniziali i costi futuri attualizzati. In particolare, per
i costi futuri di MO e MS, si puo operare come segue.

Per i costi futuri della MO, il valore attuale netto si ottiene
considerando I’investimento annuale in MO, ipotizzata co-
stante durante tutti gli anni della vita di servizio dell’opera. Il
suo valore, riportato al presente, viene calcolato per mezzo
della seguente formula:

: -n

PDV{MOA}= [MOA]-[I(I;) ,
dove: PDV = valore attuale netto (in €); MOA = costo annuale
della MO (in €); n = durata della vita di servizio (in anni); i
=tasso d’interesse (in %).

Nel caso si consideri un degrado non uniforme, la manu-
tenzione non ¢ costante, ma cresce con il tempo. In tal caso si
puo operare considerando un tasso di interesse modificato, che
aumenta ogni anno con un tasso di crescita costante g.

In tal modo, si puo tenere in conto ’aumento nel tempo
dei costi di manutenzione.

Per calcolare il PDV degli interventi di MS, quindi, si de-
ve considerare un tasso d’interesse modificato per mezzo della
seguente formula:

i0=(%7g) con i>g
(i+g)
dove: ip=tasso di interesse modificato (in %); i=tasso

d’interesse (in %); g=tasso di crescita annuale costante.

Se il primo pagamento (P1) avvenisse nel primo anno,
I’NPV dei costi, che aumentano annualmente con un tasso di
crescita costante, durante un periodo di n anni, si calcola me-
diante I’espressione:

PV{MSA}:[ ul } [1_(1.40)7“].
(1+g) 1y

In tal modo, il PV di una serie di pagamenti che incomin-
ciano all’anno 1 col valore P1, e proseguono per N anni con
un tasso di crescita costante g, essendo i il tasso d’interesse,
equivale al PV di una serie di n pagamenti annuali del valore
costante [P;/(1+g)], essendo iy il tasso d’interesse modificato.

Tuttavia, il primo pagamento P1 non avviene all’anno u-
no, ma all’anno t. Percio, con I’equazione riportata preceden-
temente si ¢ calcolato il valore all’anno (t-1) equivalente ai
costi di MS all’anno N di vita dell’opera.

Tale valore deve essere riportato all’anno zero mediante la
seguente formula:

PV{MSA} | 19
sAa}=| 22
PDV{MSA} [(Hi)(”):l

' Ad esempio, il valore attuale netto di un intervento di MS come una
rimozione e sostituzione di una parte strutturale puod ottenersi come
SC

segue:
(1+i)(tsc):| ’

dove SC=costo dell’intervento di MS con eventuale sostituzione di
una parte o di un componente della struttura (€); tsc = anno in cui il
costo SC dell’intervento di MS viene sostenuto.

PDV{SC} {
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Il valore attuale netto (PDV) dell’intero ciclo di vita
dell’opera ¢ la somma dei costi d’impianto I e dei PDV calco-
lati per le attivita manutentive:

PDV =1+PDV{MO,MS}.

11 valore annuo (AV) dello scenario considerato si calcola
a partire dal PDV, mediante la seguente espressione:

1
AV =PDV .
: 1-(1+i) N

Nello studio di una analisi del LCC, il valore annuo (AV)
risulta essere molto importante, in quanto consente di confron-
tare 1 diversi scenari, e di valutare quale, tra essi, ¢ piu conve-
niente da un punto di vista economico.

3. CASO STUDIO DEL NUOVO PONTE SUL TICINO

3.1 Esemplificazione della procedura di LCC del ponte

Per le analisi di LCC si ¢ ipotizzata una vita utile di ser-
vizio del ponte di 100 anni, durante i quali, in relazione alle
proprieta di durabilita dei materiali, sono previsti dei piani,
ipotizzabili per le diverse soluzioni scelte, in base ai modelli
di previsione del degrado dei materiali considerati.

In particolare, per i diversi componenti strutturali del
ponte, si possono considerare le condizioni di aggressivita dati
dalla presenza di CO, in atmosfera e dalla presenza di cloruri
dovuti all’impiego di sali disgelanti, il cui impiego si ¢ stimato
in 60 giorni/anno del periodo invernale.

In particolare, nelle simulazioni di LCC si assumono le
seguenti ipotesi:

Soletta impalcato superiore

ricoprimento armature superficiali 3,5 cm;

classe di esposizione 3 (ambiente aggressivo), per la solet-
ta superiore del ponte, con concentrazione di cloruri pari a
0,24%;

tempo di esposizione alla classe 3 60 gg/anno;
temperatura costante pari a 3 °C.

Soletta impalcato inferiore e nervature interne
ricoprimento armature superficiali 3,5 cm;
classe di esposizione 2a (ambiente non aggressivo).

Spalle
e ricoprimento armature superficiali 3,5 cm;

e classe di esposizione 2a (ambiente non aggressivo).

Arcate binate e archi traversi in calcestruzzo bianco
ricoprimento armature superficiali 3,5 cm;
classe di esposizione 2a (ambiente non aggressivo).

In relazione a tale contesto ambientale, e alle scelte ope-
rate dai progettisti in relazione ai vincoli assunti per gli obiet-
tivi di tabella 1, nelle simulazione di LCC si considerano gli
scenari di scelta per i materiali, riportati in tabella 4.



Tabella 4 - Scenari ipotizzati per il ponte

Tabella 5 - Scenari Manutentivi del ponte

Struttura

Scenario 1
(di progetto)

Scenario 2

Scenario 3

Archi binati e
membrana

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
e inox ASI 304

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
e inox ASI 304

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
e inox ASI 304

|Archi traversi

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
e inox ASI 304

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
¢ inox ASI 304

Calcestruzzo bianco
Rck=75 MPa
Acciaio al carbonio
e inox ASI 304

Calcestruzzo grigio

Calcestruzzo grigio

Calcestruzzo grigio

impalcato Rck=75 MPa Rck=55 MPa Rck=35 MPa
Acciaio al carbonio | Acciaio al carbonio | Acciaio al carbonio
Calcestruzzo grigio | Calcestruzzo grigio |Calcestruzzo grigio

Spalle Rck=75 MPa Rck=75 MPa Rck=75 MPa

Acciaio al carbonio

Acciaio al carbonio

Acciaio al carbonio

In relazione a tale contesto ambientale, ¢ alle proprieta
dei materiali considerati per i diversi componenti strutturali si
determina la durata di ciascuna fase “della vita di servizio in-
denne” di ciascun componente del ponte, con riferimento agli
stati limite di durabilita alla carbonatazione ed ai cloruri.

La vita utile “indenne” della soletta superiore esposta ai
cloruri ¢ stata valutata in precedenza al punto 2.2.2.

I costi di impianto del ponte (scenario 1), valutati com-
presi gli oneri per la sicurezza e gli utili dell’impresa, sono
stati stimati in circa 25.000.000,00 €, di cui circa 5.500.000,00
€, per opere di protezione degli scavi, nella fase di costruzione
delle fondazioni e per le opere provvisionali (circa
2.000.000,00 €) per opere per la costruzione della parte in ele-
vazione del ponte. Il costo di impianto dell’impalcato (escluse
opere provvisionali) per lo scenario di progetto (Scenario 1) ¢
di circa 3.852.668,80 €.

La valutazione dei costi di impianto relativi agli altri due
scenari (scenari 2 e 3), si sono effettuate assumendo che la
variazione di resistenza del calcestruzzo da 75 MPa (scenario
1) a 55 MPa (scenario 2) non comporti modifiche dimensiona-
li delle solette e delle nervature dell'impalcato, mentre, nel
caso dello scenario 3, la riduzione di resistenza a 35 MPa ri-
chiede una modifica sezionale non trascurabile che ¢ stato
stimato comporti un incremento di calcestruzzo e dell'acciaio
di circa il 10%.

Per semplicita ¢ ritenuta trascurabile la variazione dimen-
sionale degli altri elementi strutturali (arcate,cavi di appren-
sione, fondazioni) indotte dall'aumento di peso dell'impalcato
dello scenario 3.

In figura 5 viene riportata la variazione di costo
d’impianto degli scenari 2 e 3, rispetto al costo d’impianto
dello scenario 1 di progetto.

Sempre nella figura 5 ¢ riportata la variazione di costo dei
calcestruzzi e dell’impalcato relativo agli scenari 2 e 3, rispet-
to al caso del calcestruzzo dello scenario 1 di progetto.

Come si puo osservare dal confronto, ad un costo del cal-
cestruzzo dello scenario 3 (Rck=35 MPa) di circa la meta del
costo del calcestruzzo dello scenario 1 di progetto (Rck=75
MPa), corrisponde una riduzione di costo d’impianto
dell’impalcato di circa il 20%, che perd diventa solo del 3 %
nel caso si consideri la riduzione di costo d’impianto del ponte
(comprese le opere provvisorie e di protezione).

In particolare, con riferimento alle ipotesi fatte si otten-
gono 1 seguenti scenari manutentivi (Tab. 5):
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Struttura S,C enario 1 Scenario 2 Scenario 3
(di progetto)
Archi binati ¢ SiMO,noMS | SiMO noMS | SiMO,noMS
membrana
Archi traversi Si MO, no MS Si MO, no MS Si MO, no MS
Si MO, e prima MS |Si MO, e prima SiMO, ¢ prima
Impalcato MS dopo
. dopo MS dopo . .
Soletta superiore _ . _ . t; =37 anni
t=87 anni t;=68 anni _ .
t=74 anni
Impalcato soletta
inferiore e nervatu- Si MO, no MS Si MO, no MS Si MO, no MS
re interne
Spalle Si MO, no MS Si MO, no MS Si MO, no MS

Nelle figure 6 e 7, sono invece riportati gli andamenti dei
costi diretti e indiretti, annui attualizzati (AV), in funzione del
tasso i, e valutati con riferimento ai piani manutentivi di MS
valutati per i tre scenari in tabella 5. L’andamento evidenzia il
maggior costo dello scenario 3.

Nelle figure 8 e 9, sono invece riportati gli andamenti dei
costi totali diretti e indiretti, annui attualizzati (AV), in fun-
zione del tasso i, e valutati con riferimento ai piani manutenti-
vi di MO, di MS e di impianto, valutati per i tre scenari in ta-
bella 5. L’andamento evidenzia che con valori del tasso infe-
riori al 7-8% si verifica sempre il maggior costo attualizzato
dei costi degli scenari 2 e 3, rispetto ai costi dello scenario 1
di progetto.

Vartazione Cosgti Iimpiante

= Variazione % Costo Caleestnezo
®Variazione % Costo Impaleato

1,00 *Variazione ¥ | ,o.,L- Pmte

I
0,80 |
0,60
|
0,40
0,20
—
- { —

Scenaro 1 Scenario 2 Scenario 3

Figura 5 - Variazione % dei costi d'impianto dei diversi scenari
normalizzati al costo di impianto dello scenario 1 di progetto

In figura 8, in particolare ¢ riportato I’andamento della
variazione percentuale dei costi attualizzati totali (AV) degli
scenari 2 e 3, con il tasso i, rispetto al costo attualizzato totale
dello scenario di progetto.

Si ricorda che la valutazione dei costi non considera i co-
sti indiretti relativi alla salvaguardia della incolumita e della
vita umana.
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Figura 9 - Variazione % di AV totali con il tasso i degli scenari 2
e 3 rispetto allo scenario 1

4. CONCLUSIONI
L'analisi di LCC svolta con riferimento al progetto del

nuovo ponte sul Ticino, relativamente all'ipotesi di impiego di

tre diversi calcestruzzi (scenario 1, 2 e 3) per la realizzazione

dell'impalcato del ponte, permette di evidenziare quanto se-
gue.

Per quanto riguarda i piani manutentivi si ¢ valutato che:

e nel caso di armature con un ricoprimento r=3,5 cm, nel
caso di calcestruzzi HPC, la carbonatazione raggiunge le
barre dopo circa 100 anni di vita (addirittura 180 anni nel
caso di A/C=0,32 ¢ n=2,2), mentre, nel caso di calce-
struzzi ordinari, con alto rapporto A/C, la carbonatazione
raggiunge le barre dopo circa 29 anni di vita;

e nel caso di ricoprimenti delle armature di 3,5 cm,
I’impiego di calcestruzzi HPC (Rck=75 MPa) per le
strutture del ponte (arcate binate, archi traversi, impalca-
to e spalle), non determina la necessita di MS da stato
limite di durabilita per carbonatazione.

e nel caso di impiego di sali antigelo (utilizzati solo per 60
gg/anno), si ottiene che la concentrazione critica dei clo-
ruri in corrispondenza delle barre si raggiunge dopo
ti=87 anni per HPC 75 MPa; ti=68 anni per NSC 55
MPa; ti=37 anni per NSC 35 MPa. In tal caso ¢, quindi,
necessario predisporre degli interventi di MS (ad esem-
pio, con la rimozione e ricostruzione del ricoprimento)
dopo 87 anni, nel caso di calcestruzzi HPC con Rck=35
MPa, dopo 68 anni, nel caso di NSC con Rck= 55 MPa,
dopo 37 anni, nel caso di NSC con Rck=35 MPa.

Per quanto riguarda i costi attualizzati diretti e indiretti,
connessi agli interventi di manutenzione straordinaria previsti
dai piani manutentivi, con 1’analisi del ciclo di vita del ponte
(LCC), che per ragioni etico-morali non monetizza i costi in-
diretti legati alla perdita di vite umane, si ¢ valutato che:

e i costi attualizzati diretti e indiretti di manutenzione stra-
ordinaria al variare del tasso i, risultano sempre maggiori
per gli scenari 2 e 3;



I’andamento dei costi totali diretti e indiretti, annui attua-
lizzati (AV), in funzione del tasso i, valutati con riferi-
mento ai piani manutentivi di MO, di MS e d’impianto,
evidenzia che, con valori del tasso inferiori al 7-8%, si
verifica sempre il maggior costo attualizzato dei costi de-
gli scenari 2 e 3, rispetto ai costi dello scenario 1 di pro-
getto;

lo scenario 1, che in ambito dei tassi usuali e piu probabi-
li risulta sempre meno costoso, ¢ anche lo scenario a cui
corrispondono minori interventi di manutenzione;

i maggiori costi d’impianto, legati alla scelta di materiali
piu performanti e durevoli, risultano ampiamente recupe-
rati dai minori costi di gestione e, soprattutto, la scelta di
tali materiali, costituisce una migliore salvaguardia della
vita umana, cosi da poter affermare che “chi piu spende
meno spende e salva piu vite umane”.
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SOMMARIO

Nel presente lavoro sono descritte le prove di push-out realizzate sino ad oggi in tre diverse sedi Universitarie (Universita del
Salento, Universita di Palermo, Universita di Ferrara), operanti nel Gruppo di Ricerca finalizzato allo studio delle travi Prefabbricate
Reticolari Miste, in collaborazione con le aziende di ASSOPREM. Dette prove hanno 1’obiettivo di analizzare il comportamento
all’interfaccia fra gli elementi resistenti nelle travi suddette, realizzate con traliccio prefabbricato e getto in opera di calcestruzzo.
L’indagine condotta, sebbene ancora insufficiente a condurre a risultati di validita generale, evidenzia come al variare di alcuni
parametri significativi si rilevi un comportamento differente in termini di carico ultimo, modalita di rottura e duttilita della
connessione.

SUMMARY

The experimental investigation carried out by three Universities (University of Salento, University of Palermo and University of
Ferrara) is reported in the present paper. The involved Universities are active members of the Research Group aiming to analyse the
behaviour of precast composite beams, in collaboration with the industrial association, ASSOPREM. In particular, push-out tests
have been performed, aiming to study the interface behaviour between the bearing parts of the beams, made by a precast truss
embedded in concrete. The experimental research, even if not yet sufficient to furnish results of general validity, evidences as the
variation of some significant parameters influences in a large extent the interface in terms of ultimate load, kind of collapse and
ductility.

1. INTRODUZIONE progettuali sia in relazione al miglioramento delle prestazioni
Le travi prefabbricate reticolari miste, rappresentano un strutturali, mira ad armonizzare i codici nazionali alle piu
prodotto tipicamente italiano e sono sul mercato da circa evolute norme europee, cercando di fornire indicazioni
quaranta anni. Le poche ricerche disponibili su tale tipologia progettuali anche relativamente ad ambiti per cui le incertezze
di elemento strutturale non hanno consentito di rilevare in e 1 vuoti normativi non consentono ai tecnici del settore delle
maniera esaustiva le potenzialita di dette travi, di ottimizzarne costruzioni di poter operare con la necessaria consapevolezza.
la progettazione in relazione alla specifica applicazione, di Con riferimento alla travi prefabbricate reticolari miste,
definire dei modelli in grado di interpretarne il comportamento I’esigenza di numerosi produttori in Italia, ha dato vita
strutturale nelle diverse fasi di vita di una costruzione. D’altra all’Associazione ASSOPREM che, interfacciandosi con il
parte, I’assenza di riferimenti normativi conseguente, a sua mondo accademico e professionale, ha favorito la costituzione
volta, alla carenza di studi sperimentali e teorici necessari alla di un Gruppo di Ricerca avente l’obiettivo di colmare le
definizione di relazioni progettuali, ha notevolmente rallentato carenze sulle conoscenze del comportamento strutturale di tali
la diffusione di detto elemento strutturale. tipologie, integrando i dati sperimentali esistenti e
Di recente, I’attenzione del mondo accademico ed individuando, in sinergia con il mondo aziendale e
aziendale verso le travi prefabbricate reticolari miste, ha avuto professionale, un programma di indagini da condurre nei
un nuovo impulso, derivante piu in generale dall’esigenza, Laboratori Universitari.
ormai emergente da diversi anni, del settore delle costruzioni Le travi prefabbricate reticolari miste, sono costituite
di ottimizzare il comportamento strutturale avvalendosi di fondamentalmente da una trave metallica reticolare, con o
nuovi materiali e nuove tecnologie in grado di migliorare e senza un fondello prefabbricato, inglobate in tutto od in parte
superare le limitazioni inerenti le soluzioni piu tradizionali. In in un getto di calcestruzzo in opera. In generale la parte
tale ambito si inquadra anche la continua evoluzione del prefabbricata, nel suo complesso, viene denominata traliccio.
quadro normativo nazionale che, sulla base del vasto bagaglio Le morfologie oggi presenti in commercio sono numerose,
di conoscenze acquisite sia in relazione a nuovi approcci sia a livello di caratteristiche globali sia a livello piu di
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dettaglio. Ad esempio il corrente inferiore della trave puo
essere realizzato con piatto in acciaio, fondello in
calcestruzzo, oppure da barre in assenza sia di piatto che di
fondello; la sezione del traliccio, la morfologia longitudinale
dello stesso, le caratteristiche geometriche e meccaniche degli
elementi costituenti il traliccio, i dispositivi di continuita in
corrispondenza degli appoggi, sono tutti parametri variabili
caratterizzanti tale tipologia di trave.

In ogni caso, la risposta dell’elemento strutturale dipende
in misura rilevante dal meccanismo di trasmissione degli
sforzi tra le parti costituenti la trave reticolare mista, sia in
condizioni di esercizio sia in condizioni ultime. La
comprensione del comportamento all’interfaccia acciaio-
calcestruzzo diventa, pertanto, fondamentale per una corretta
modellazione dei meccanismi resistenti nella trave
prefabbricata reticolare mista.

Si evidenzia, inoltre, che non esiste ad oggi un test
sperimentale standardizzato preposto all’analisi
dell’interfaccia elemento metallico - calcestruzzo; di
conseguenza, la definizione della piu appropriata modalita di
prova necessita essa stessa studi ed approfondimenti al fine di
garantire  1’affidabilita dei risultati e consentire la
comparazione fra gli stessi, sebbene ottenuti in laboratori
diversi.

Nel presente lavoro si riportano i risultati di alcune
indagini sperimentali condotte in detto contesto presso le sedi
universitarie prima citate ed in collaborazione con alcune
aziende produttrici di travi prefabbricate reticolari miste, nello
specifico le ditte REATO s.n.c., Sicilferro Torrenovese s.r.1.,
ITOs.r.l.

Al fine di studiare il comportamento all’interfaccia
acciaio-calcestruzzo ¢ stata utilizzata la prova di scorrimento
secondo quanto proposto da Puhali e Smotlack [1] e da Tullini
et al. [2], in accordo con le indicazioni dell’Eurocodice 4 [3]
per le prove di push-out su travi miste acciaio-calcestruzzo di
tipo tradizionale. Con detta prova ¢ possibile indagare sul
comportamento della connessione a taglio; essa consente di
determinare nello specifico I’andamento della curva carico-
scorrimento, di analizzare il trasferimento degli sforzi tra
acciaio e calcestruzzo, di verificare la modalita di crisi.

I risultati ottenuti saranno analizzati ¢ discussi, cercando
di evidenziare ’influenza di alcuni parametri significativi.

2. INDAGINE SPERIMENTALE

2.1 Traliccio metallico

I tralicci metallici utilizzati sono quelli prodotti dalle
aziende riportate in precedenza. In particolare, nelle prove
condotte presso I’Universita di Palermo il traliccio metallico,
della ditta Sicilferro Torrenovese s.r.l., risulta costituito da un
corrente superiore realizzato con tre barre abbinate di acciaio
B450C (3¢16), da un corrente inferiore costituito da un piatto
di acciaio tipo S355 (di larghezza 300 mm e spessore 5 mm) e
da V rovesce inclinate (¢12), saldate con cordone d’angolo al
corrente superiore e con saldatura di testa al piatto.

11 traliccio testato presso I’Universita di Ferrara, presenta
la configurazione standard della trave denominata TRR, di
produzione della ditta Reato s.n.c.; essa ¢ costituita da un
piatto di acciaio (tipo S355 con spessore 4 mm), un’anima a
doppia staffa continua (acciaio tipo B450C e diametro 12 mm)
e un corrente superiore a tondo pieno (acciaio tipo B450C e
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diametro 18 mm).

Infine, la tipologia di traliccio impiegata presso
I’Universita del Salento (della ditta ITO s.r.l.), ¢ costituita da
un piatto di acciaio di spessore 6 mm tipo S355, da un corrente
superiore di acciaio B450C di diametro 18 mm e da un’anima
a doppia staffa. Per quanto riguarda I’anima si ¢ scelto di
variare sia il diametro sia il tipo di acciaio; nello specifico
sono stati utilizzati due tipi di acciaio, S355 e B450C, e
diametri ¢12 e ¢p14. La saldatura dell’anima al piatto di acciaio
¢ stata realizzata con cordoni d’angolo, aventi altezza di gola
pari a 6 mm. Nella Figura 1 si riportano le foto dei tralicci
testati, dove le sigle P, F, S, si riferiscono ai tralicci testati
presso 1’Universita di Palermo, di Ferrara e del Salento,
rispettivamente.

2.2 Geometria dei campioni e setup di prova

Nei tre Laboratori Universitari sopra riportati sono state
eseguite prove di scorrimento, tipo push-out, sulla base di
quanto indicato dall’Eurocodice 4 per le strutture miste
acciaio-calcestruzzo di tipo tradizionale.

In Figura 2a) ¢ mostrata la geometria dei campioni,
indicati di seguito con la sigla P1, P2 e P3, testati presso
I’Universita di Palermo, e 1la disposizione della
strumentazione, mentre in Figura 2b) ¢ riportata una foto del
campione prima di essere sottoposto a prova. La
strumentazione consiste in estensimetri elettrici disposti prima
del getto di calcestruzzo su una maglia del traliccio e sul piatto
metallico dopo il getto, oltre a quattro  comparatori
millesimali disposti per misurare lo scorrimento tra il piatto
metallico e il calcestruzzo.

Gli estensimetri sono disposti: - su una barra del corrente
superiore del traliccio (E1); - sulle barre d’anima (E2 e E3 per
i campioni P1 e P2, E2.1, E2.2, E3.1 e E3.2 per il campione
P3); - sulla superficie esterna del piatto metallico (E4 e ES5).
Come si evince dalla Figura 2a), nei campioni P1 e P2 gli
estensimetri elettrici disposti nelle barre d’anima sono
collocati nella sezione di mezzeria, mentre per la prova P3

Figura 1 — Tipologia di tralicci testati



sono stati disposti due estensimetri per barra, uno posto in
prossimita del corrente superiore (E2.1 e E3.1 per barra
diagonale tesa e compressa rispettivamente) ed uno in
prossimita del piatto (E2.2 e E3.2). I tre campioni sono stati
realizzati con calcestruzzo proveniente da un medesimo
impasto e la caratterizzazione meccanica ¢ stata effettuata
attraverso prove condotte su 6 provini cilindrici di dimensioni
100x200 mm, che hanno fornito valori medi della resistenza a
compressione f,=27.7 MPa, della resistenza a trazione indiretta
fo=2.47 MPa, e del modulo di elasticita £,=31085 MPa [4]. 1l
getto ¢ avvenuto disponendo i prototipi in orizzontale.

Le prove P1 e P2 sono state effettuate 90 giorni dopo la
realizzazione del getto di completamento, mentre la terza
prova ¢ stata eseguita 190 giorni dopo il confezionamento del
provino. Le tre prove sono state condotte a controllo di
spostamento, impiegando una pressa Zwick/Roell capace di
sviluppare un carico di 4000 kN. Le prove sono state eseguite
con velocita media di 0.05 mm/min, fino a pervenire a rottura.
Preliminarmente, in accordo con le indicazioni
dell’Eurocodice 4, sono stati applicati 25 cicli di carico, con
valore massimo di 200 kN per il provino P1, e 400 kN per i
successivi P2 e P3.

Presso 1’Universita di Ferrara le prove di push-out sono
state condotte su tre campioni, contrassegnati con le sigle F1,
F2, F3, le cui caratteristiche geometriche sono riportate nello
schema di Figura 3. In tutti i provini le mezze saldature
inferiori sono state rimosse; dunque ogni piatto ha conservato
quattro saldature efficaci.

1 piatti sono stati lubrificati prima del getto di
calcestruzzo, riducendo in tal modo 1’aderenza all’interfaccia.

Il getto di calcestruzzo all’interno delle casseforme ¢
avvenuto in posizione verticale e la maturazione sempre nella
stessa posizione verticale; inoltre i provini ed i cubetti di prova
sono stati stagionati in aria nelle stesse condizioni ambientali.

La prova di compressione, su cubi standardizzati, ¢ stata
effettuata 365 giorni dopo il getto, fornendo una resistenza
media di 42 N/mm”.

1 provini sono stati inseriti in un telaio di contrasto e sono
stati sollecitati con un carico verticale, posto al centro, mentre
alla base i provini erano semplicemente appoggiati su alcune
putrelle. Gli spostamenti relativi tra piatto d’acciaio e
calcestruzzo sono stati misurati mediante potenziometri
lineari, posti a cavallo delle singole saldature. Le prove sono
state condotte in controllo di carico. Preliminarmente il carico
¢ stato applicato ciclicamente 25 volte tra 0 e 200 kN. Gli
incrementi di carico sono stati applicati in modo da pervenire
a rottura in piu di 15 minuti, con una velocita media di 450
NJs.

Presso 1’Universita del Salento ¢ stato testato un numero
di campioni pari a 7, quattro (S1_1, S1_2, S1 3, S1 4) con
diametro delle barre d’anima pari a 14 mm, in acciaio del tipo
B450C; due con anime di diametro pari a 12 mm ed acciaio
B450 C (S2_1, S2_2) ed uno con anime realizzate in acciaio
del tipo S355 e diametro di 12 mm (S3_1).

Il getto ¢ avvenuto nella direzione orizzontale per i
campioni del tipo S1 e nella direzione verticale per gli altri. La
resistenza a compressione del calcestruzzo, determinata su
cubi di lato 150 mm, ¢ risultata in media pari a 41.5 MPa .

Ciascuna prova ¢ stata realizzata a controllo di carico,
utilizzando un cella di carico da 200 t; il carico ¢ stato
applicato seguendo quanto riportato nell’EC4 relativamente
alle prove di push-out.
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I provini testati sono stati strumentati con tre trasduttori di
spostamento, di cui due posizionati in modo da poter misurare
lo scorrimento relativo tra calcestruzzo e traliccio metallico, in
prossimita della saldatura tra I’anima e il piatto in acciaio, ed
il terzo in testa al campione. Sono stati, inoltre, utilizzati sedici
estensimetri elettrici per rilevare le deformazioni nel piatto,
nelle anime ¢ nel corrente superiore. Nelle Figure 4 ¢ 5 sono
riportate la geometria dei campioni e la foto del set-up di
prova, rispettivamente.

LVDT o misura dello
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Figura 4- Geometria dei campioni (Universita del Salento)

Figura 5- Setup di prova (Universita del Salento)
RISULTATI E DISCUSSIONE

3.1 Prove condotte presso I’Universita di Palermo
Per tutti e tre i campioni testati la crisi del provino ¢
avvenuta a seguito della rottura per trazione del calcestruzzo,
con formazione di ampie fessure longitudinali parallele
all’asse del provino, con modalitd molto simili fra loro. In
Figura 6 sono riportate due foto del campione P3 dopo la
rottura: la vista laterale di un tronco di trave e la vista in pianta
dell’altro tronco.

La rottura di tipo fragile, manifestatasi in tutti e tre i
provini, ¢ dovuta all’azione tagliante sviluppata dalle aste dei
tralicci sul calcestruzzo.
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Le aste del traliccio hanno subito forti deformazioni
plastiche nelle sezioni in prossimita del collegamento con il
piatto, come si ¢ avuto modo di osservare allo svuotamento dei
provini. Nelle barre compresse si sono riscontrate forti
deformazioni nelle sezioni poste ad una distanza di circa 50
mm dal piatto, presumibilmente in corrispondenza della
formazione della fessura longitudinale. Si ¢ pertanto
manifestata una progressiva riduzione della resistenza del
campione ¢ la progressiva rottura delle barre tese dei tralicci
d’anima in prossimita del collegamento con il piatto.

In Figura 7 ¢ mostrata la configurazione finale del
traliccio metallico del campione P1 a fine prova, rilevata dopo
’asportazione del calcestruzzo.

Nelle tre prove le saldature sono rimaste integre. In
Figura 8 sono riportate le curve del carico al variare dello
scorrimento fra il calcestruzzo e il piatto metallico, assunto
indeformabile nel proprio piano. Lo scorrimento ¢ valutato
come valore medio delle letture rilevate dai quattro
comparatori posti come mostrato in Figura 2a). Si osserva che
la resistenza dei provini P1 e P2 ¢ prossima fra loro, essendosi
registrato un valore massimo del carico di 1051.6 kN per il
provino P1 e 1004.9 kN per il provino P2. Il provino P3 ¢
risultato piu resistente ¢ ha raggiunto un carico massimo di
1257.5 kN. 11 verificarsi di tale circostanza ¢ attribuibile alla
maggiore resistenza a trazione del conglomerato del campione
P3 che ha avuto un periodo di maturazione di circa 100 giorni
piu lungo dei precedenti.

Nelle Figure 9a) e 9b) sono riportate, per i provini P1 e
P2, le curve delle deformazioni nelle sezioni di mezzeria delle
aste del traliccio tese e compresse rilevate dagli estensimetri
E2 e E3 al variare del carico esterno.

Le curve mostrano che mentre le diagonali del traliccio
compresse hanno subito deformazioni modeste in campo
elastico, le aste tese al progredire del carico si snervano e
subiscono ampie deformazioni in campo plastico. Nella Figura
9c¢) sono riportate per il campione P3 le deformazioni rilevate
dagli estensimetri E2.1 e E3.1 posti in prossimita del corrente
superiore e dagli estensimetri E2.2 e E3.2 posti in prossimita
del piatto. Mentre i primi riproducono gli andamenti rilevati
nelle prove precedenti nelle sezioni di mezzeria, quelli posti in
prossimita del piatto hanno rilevato ampie deformazioni sia
per ’asta tesa, in virtu del raggiungimento dello sforzo di
snervamento dell’asta, che per 1’asta compressa, in relazione
alle plasticizzazioni per flessione subite dopo la formazione
della fessura passante, congruenti con la configurazione
deformata finale esibita dal traliccio svuotato mostrata in
Figura 7.

Maggiori dettagli sui risultati ottenuti sono riportati in [4]
e [5].

Figura 6 - Modalita di rottura del campione P3



Figura 7 - Traliccio metallico deformato del campione P1 al termine
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3.2 Prove condotte presso I’Universita di Ferrara

Per tutti i provini testati presso I’Universita di Ferrara la
rottura ¢ avvenuta repentinamente con separazione di un
blocco di calcestruzzo dal piatto, a causa dello strappo delle
saldature fra piatto e barre. Tale circostanza, congiuntamente a
misure di scorrimento non superiori a 3 mm, classifica la
connessione a taglio come non duttile. A questo proposito si
veda il punto 6.6.1.1(5) di Eurocodice 4, nel quale si afferma
che un collegamento ¢ classificato duttile se presenta uno
spostamento caratteristico maggiore di 6 mm. Si intende
tuttavia osservare che la fragilita del collegamento non
pregiudica necessariamente la  duttilita  dell’elemento
strutturale. Infatti, nelle travi sufficientemente snelle i
collegamenti rimangono in campo elastico fino al
raggiungimento del momento ultimo; viceversa un
collegamento con spostamento caratteristico di 6 mm non
garantisce necessariamente la duttilita dell’insieme strutturale.
Ciononostante ¢ utile valutare con attenzione le situazioni
nelle quali lo scorrimento richiesto pud superare quello
disponibile. Tale osservazione motiva allora 1’esigenza di un
metodo di progetto in grado di determinare il massimo
scorrimento richiesto alle connessioni come proposto in [6].

Durante le prove si sono riscontrate delle differenze nelle
risposte dei trasduttori, imputabili principalmente ad
eccentricita accidentali del carico applicato. Allo scopo di
valutare il carico che grava sulle quattro saldature presenti in
ogni campione, ¢ nell’ipotesi di comportamento omogeneo di
tutte le saldature, si pud opportunamente ripartire il carico
attribuito ai singoli trasduttori. In Figura 10 ¢ riportato il
diagramma del 'carico sulla singola saldatura' al variare dello
spostamento registrato; nel grafico ¢ inoltre riportata la curva
del modello di Ollgaard [2,6].

La buona sovrapposizione delle curve di risposta conferma
I’ammissibilita delle ripartizioni dei carichi effettuata. Nella
Tabella 1 sono riportati i valori del carico massimo applicato e
dei carichi massimi stimati sulle singole saldature per i tre
provini.

Sono state inoltre eseguite quattro prove di distacco della
singola saldatura dal piatto inferiore, ottenendo i seguenti
valori di carico di distacco: 52.8, 58.0, 58.2 ¢ 39.3 kN. Tali
valori sono mediamente inferiori del 20% rispetto al valore
medio di 68 kN stimato in Tabella 1.

In accordo con quanto riportato nel punto B.2.5 di EC4,
per determinare la resistenza del collegamento ¢ necessario
effettuare almeno tre prove su elementi nominalmente identici.

Inoltre, lo scostamento tra il singolo risultato di prova ed il
valore medio ottenuto da tutte le prove deve essere minore del
10%, come avviene per i dati riportati in Tabella 1. In tale
caso la resistenza caratteristica della connessione Ppg; si
assume pari al minimo carico di rottura (diviso per il numero
di connettori, ossia 8 saldature) ridotto del 10%, ossia Pg; =
0.9x489/8 = 55 kN, da cui discende la resistenza di progetto
della connessione Py = (f,/fur) Pulyv < Pa/yv = 55/1.25 = 44
kN, dove la tensione ultima minima specificata del materiale
del connettore si ¢ assunta pari a f, = 540 N/mm’, mentre la
tensione ultima reale del materiale del connettore dei provini
discende dal certificato del produttore f,, = 539 N/mm?. Infine
si possono stimare i parametri caratteristici del legame tra la
forza P e lo scorrimento s, che Ollgaard [2,6], ha suggerito per
i pioli: P = Pg; (1 — exp(—Ps))*. Infatti, i parametri che meglio
approssimano le curve sperimentali possono essere assunti



Tabella 1 — Valori di carico massimo registrato nelle prove condotte
presso I’Universita di Ferrara
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risultati sperimentali (linee sottili), legame di Oligaard (curva in
grassetto), diagramma di progetto (linea tratteggiata)

paria o = 2.0, p=3.5mm’, 5, =3 mm (Fig. 10). La linea
tratteggiata riportata in Figura 10 approssima invece il
comportamento della connessione con un legame elasto-
plastico di progetto, in cui la rigidezza del tratto elastico ¢ pari
a kg, = 100 kKN/mm.

3.3 Prove condotte presso I’Universita del Salento

Per tutte le prove condotte la crisi € avvenuta per rottura
del calcestruzzo e solo nello stadio finale si ¢ registrato, in
qualche caso, anche il cedimento della saldatura; per tutti i
campioni si ¢ osservato un danneggiamento graduale,
caratterizzato dalla comparsa di fessure nella direzione
trasversale e successivamente anche in direzione
longitudinale, senza mai verificarsi il completo distacco del
piatto d’acciaio dall’elemento in calcestruzzo. La Figura 11
rappresenta un campione a fine prova.

Nella Tabella 2 si riportano il carico massimo per ciascuna
prova ed il valore medio nel caso di piu prove simili.

Nella Figura 12 si riportano le curve carico applicato-
scorrimento, per la serie S1, S2, S3, rispettivamente, eccetto
per il campione S1 1 per cui non ¢ stato possibile registrare
detta curva.

Dalle curve carico-scorrimento si pud notare come,
raggiunto il carico di picco, lo stesso si mantiene pressoché
costante mentre si registra un significativo aumento dello
scorrimento, sino a valori superiori a 10 mm. Il campione
sembra esibire una certa duttilita dovuta al progressivo
formarsi delle fessure nel calcestruzzo.

Dall’analisi delle curve carico totale-scorrimento e dei
risultati riportati in Tabella 2 si evidenzia, innanzitutto, che
I’andamento delle curve ¢ simile e che le curve relative a
campioni della stessa serie presentano scarti limitati. Tuttavia,
con riferimento al carico massimo, per i campioni della serie
S2 (anime in acciaio del tipo B450C di diametro pari a 12
mm) si ¢ registrato un aumento dello stesso di circa il 20%

rispetto ai campioni della serie S1 (anime in acciaio del tipo
S355 di diametro pari a 14 mm). D’altra parte 1’unico
campione testato della serie S3 (anime in acciaio del tipo
B450C di diametro pari a 12 mm) ha raggiunto un carico di
picco della stessa intensita di quello relativo alla serie S1.
L’andamento delle deformazioni, registrate sugli elementi
metallici al variare del carico, ancora in corso di elaborazione,
consentiranno di analizzare con maggiore dettaglio il
trasferimento degli sforzi fra calcestruzzo e traliccio.

4. CONSIDERAZIONI CONCLUSIVE

Sebbene il numero di prove effettuate non consente di
dedurre delle considerazioni di carattere generale, anche in
relazione alle svariate tipologie di travi esistenti, il confronto
fra i risultati ottenuti nelle tre sedi universitarie evidenzia una
significativa differenza sia delle curve carico-scorrimento sia
delle modalita di rottura, a testimonianza dell’influenza di
numerosi parametri sul comportamento del sistema composto.
Infatti, sebbene la morfologia dei tralicci utilizzati non
presenti rilevanti differenze, la risposta del sistema appare
significativamente diversa. Con riferimento all’indagine
sperimentale descritta nel presente lavoro, i parametri che
sembrano influenzare maggiormente i risultati osservati sono
le proprieta del calcestruzzo e la resistenza delle saldature.

I campioni testati presso le Universita di Ferrara e del
Salento sono, infatti, molto simili in riferimento sia alle parti
metalliche sia alle proprieta del calcestruzzo; tuttavia il carico
massimo raggiunto per i campioni della serie F presenta uno
scarto di circa il 50% rispetto a quello inerente i campioni
della serie S2. Tale risultato ¢ chiaramente connesso alla crisi
prematura dei campioni F, in corrispondenza delle saldature, a
cui consegue una rottura fragile con scorrimenti molto
contenuti (intorno a 3 mm). Al contrario nei campioni della
serie S2 la rottura presenta caratteristiche di duttilita, con il
verificarsi di elevati scorrimenti dopo il raggiungimento del
carico massimo ¢ prima del collasso.

L’indagine condotta presso 1’Universita di Palermo fa
riferimento ad una tipologia di traliccio che si differenzia dalle
altre due testate per le caratteristiche del corrente superiore.
Inoltre il calcestruzzo utilizzato presentava una minore
resistenza a compressione, pari a 27.7 MPa, rispetto agli altri
casi (42 MPa e 41.5 MPa). Pertanto, sebbene il carico
massimo raggiunto risulti molto piu elevato di quello relativo
ai campioni della serie F, la rottura si presenta ancora di tipo
fragile, con fessurazione preminente del calcestruzzo nella
direzione di applicazione del carico.

Tabella 2 — Valori di carico massimo registrato nelle prove condotte
presso ['Universita del Salento

Valori medi di carico

. Carico massimo (kN)

Campione massimo (kN)
S11 750.0
S1.2 787.1

— 801.6
S1.3 808.1
S1 4 861.1
S2 1 996.1

— 1000.8
S2 2 1005..5
S3 1 817.1
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Figura 11 — Campione dopo la prova (Universita del Salento)
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STIMA DELLA PROFONDITA’ DI CARBONATAZIONE
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SOMMARIO

La Feédeération Internationale du Béton (fib) ha recentemente preparato un Codice Modello denominato "fib-Model Code for Service
Life Design". Questo documento esamina diversi meccanismi di degrado e, in particolare, propone un modello fisico in grado di
stimare I’evoluzione della profondita di carbonatazione nel tempo. I dati teorici sulla profondita di carbonatazione, che appaiono in
buon accordo con quelli sperimentali raccolti nel corso di un’estesa sperimentazione effettuata sulle strutture esistenti di
un’infrastruttura autostradale, evidenziano come, oltre al tempo, le condizioni di esposizione ambientale ¢ la resistenza a
compressione del calcestruzzo siano generalmente i parametri fondamentali per la stima della profondita di carbonatazione.

SUMMARY

A "fib-Model Code for Service Life Design", which is intended to be the basis for the service life design approach, has been recently
prepared by the Fédération Internationale du Béton (fib). This document analyses the different deterioration mechanisms and, in
particular, proposes a physical model for the assessment of the carbonation depth in time. The theoretical data of the carbonation
depth are in good agreement with the experimental results obtained during an extensive experimental campaign carried out on cast-
in-place concretes of existing r.c. structures. From the comparison it appears that, besides the time, the environmental exposure
conditions and the concrete compressive strength are the main influencing parameters for the assessment of the carbonation depth.

1. INTRODUZIONE corrosione delle armature. Il raggiungimento di determinate
Una corretta manutenzione e gestione di edifici e situazioni limite, quali lo spalling del calcestruzzo di
infrastrutture civili puo essere effettuata con una metodologia ricoprimento o il collasso della struttura o di una sua parte per
prestazionale basata sull’approccio agli stati limite. I requisiti mancanza di ancoraggio o eccessiva riduzione della sezione
generali di sicurezza, economicita e sostenibilita dell’opera delle barre di armatura, definisce la vita utile attesa. Un
sono cosi tradotti in modelli quantitativi e procedure metodo di progetto della vita utile delle strutture in c.a.,
qualitative che riguardano: fondato su basi statistiche, ¢ stato recentemente messo a punto
e l'analisi del comportamento dell’opera sotto le azioni di dalla fib (Fédération Internationale du Béton) e codificato in
tipo meccanico (statiche, dinamiche e di fatica); un Codice Modello intitolato “Model Code for Service Life
° I’analisi del comportamento del]’opera sotto le azioni di Design” [3] Questo documento esamina diversi meccanismi
tipo fisico, chimico e biologico; di degrado e, in particolare, propone un modello fisico in
e la gestione dell’obsolescenza, ossia dell’incapacita grado di stimare Devoluzione della profondita di
dell’opera di soddisfare i requisiti funzionali, economici carbonatazione nel tempo. Oltre al tempo, le variabili prese in
¢ culturali mutevoli nel tempo, aspetto non trascurabile esame sono le condizioni di esposizione ambientale ¢ le
in quanto nel 50% dei casi I’obsolescenza & causa della caratteristiche meccaniche ¢ fisiche del calcestruzzo. In
demolizione dell’opera stessa. particolare, 1’influenza dell’ambiente viene analizzata
Talvolta, & possibile combinare i calcoli relativi al considerando diversi aspetti che sono via via piu specifici per
comportamento meccanico delle strutture con  quelli una data struttura, quali gli aspetti macro-climatici (umidita
concernenti il degrado o la vita utile attesa, ma spesso relativa, numero di giorni di pioggia per anno, quantitd di
conviene tenere separate queste analisi come avviene pioggia), quelli micro-climatici e le condizioni locali di
tradizionalmente nei documenti normativi. In letteratura [1], esposizione della superficie di calcestruzzo (fattori che
[2] la vita utile di una struttura in c.a. comprende un iniziale possono modificare i cicli di bagnato-asciutto, orientamento
periodo di innesco dei fenomeni di degrado per effetto della della struttura).
carbonatazione del calcestruzzo o della penetrazione dei Nel presente lavoro il modello fib viene adottato per
cloruri ed un successivo periodo di propagazione della interpretare i dati sperimentali sulla  profondita di
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carbonatazione del calcestruzzo raccolti nel corso di un’estesa
campagna sperimentale effettuata sulle strutture esistenti di
un’infrastruttura autostradale. I dati teorici, che appaiono in
buon accordo con quelli sperimentali, evidenziano come, oltre
al tempo, le condizioni di esposizione ambientale e la
resistenza a compressione del calcestruzzo siano generalmente
i parametri fondamentali per la stima della profondita di
carbonatazione.

2. IL MODEL CODE FOR SERVICE LIFE DESIGN
2.1 Premessa

I1 Model Code [3] fornisce i modelli riguardanti i processi
di degrado delle strutture in cemento armato necessari per
stimare la vita utile attesa. Tali modelli si pongono a due
livelli di analisi, ossia un livello semi-probabilistico ed uno
completamente probabilistico. Nel primo caso i dati di input
delle funzioni di degrado sono ottenuti dalle singole
osservazioni, mentre la relativa dispersione statistica ¢ presa in
conto mediante fattori di sicurezza dipendenti dalla
dispersione attesa e dal livello di affidabilita previsto. Nel
secondo caso si richiede la raccolta e 1’elaborazione statistica
dei dati ambientali, nonché la specificazione delle proprieta
dei materiali.

Nel seguito si analizza il modello completamente
probabilistico per la stima della profondita di carbonatazione
applicandolo successivamente ai dati sperimentali derivanti da
una sperimentazione condotta su strutture esistenti in c.a.
gettate in opera.

2.2 Carbonatazione del calcestruzzo

Il modello completamente probabilistico del "Model Code
for Service Life Design" relativo al fenomeno della
carbonatazione consente di stimare la profondita di
carbonatazione x.(¢), in mm, mediante la seguente espressione:

xc<r>=/2'ke~kc-R&§c,o-cs-frW(r) (1)

dove ¢ = tempo, in anni; k, = funzione ambientale; RI_\,LC,O =

resistenza inversa alla carbonatazione del calcestruzzo
determinata in condizioni di "carbonatazione naturale" (NAC)
con il pedice "0" che indica che i provini sono stati preparati in
condizioni prefissate di laboratorio; k. = parametro di
correzione, dipendente dalle condizioni di  getto e di
maturazione del calcestruzzo presenti in situ che possono
differire dalle condizioni di "carbonatazione naturale" (NAC)
considerate in laboratorio; Cg concentrazione di CO,
nell’aria; W(f) = funzione meteorologica.

L’Equazione (1), che si basa sulla prima legge di
diffusione di Fick, considera dunque come fattori d’influenza
le proprieta del calcestruzzo, le azioni ambientali e le
condizioni di getto e di maturazione.

2.2.1 Influenza delle proprieta del calcestruzzo
L’influenza delle proprieta del calcestruzzo sul fenomeno

\

della carbonatazione ¢ presa in conto attraverso la sua
resistenza inversa alla carbonatazione, Rl_\,}qco. Questo

parametro viene stimato mediante prove dirette o indirette. Nel
caso di nuove strutture puo essere valutato in modo diretto
tramite prove di carbonatazione da effettuarsi in laboratorio su
provini di calcestruzzo della composizione prestabilita in

progetto, descritte in [4], riferite ai requisiti indicati nella
Tabella 1. Le classi ambientali di conservazione dei provini
corrispondono circa alle classi di esposizione ambientale
definite nella EN206 [5], ossia la classe 1 ¢ associata alla
classe XCl1, la classe 2 alla XC3 e la classe 3 alla XC4. Va
sottolineato tuttavia che, a causa della scarsa ripetibilita
riscontrata, questa metodologia di prova non ¢ stata tuttora
codificata in alcuna norma EN.

Tabella 1 - Requisiti relativi al metodo di prova CEN sulla resistenza
alla carbonatazione [4]

Dimensioni dei provini 2 prismi 100x100x400mm

Ambiente di classe 1 Temperatura 20£2°C
Umidita relativa 65+5%
Concentrazione di CO, 350+50ppm

Ambiente di classe 2 Come la classe 1 ma i prismi vanno
immersi in acqua ogni 28 giorni per 6 h
Come la classe 2 ma i prismi vanno

immersi in acqua ogni 7 giorni

Ambiente di classe 3
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In alternativa, la resistenza inversa alla carbonatazione puo
essere determinata in laboratorio mediante prove accelerate di
carbonatazione (AAC) descritte in [6] e considerate come
prove di conformitd. I provini di dimensione
100x100x400mm, opportunamente gettati e compattati, sono
dapprima messi in camere controllate (20°C/99%UR) per un
giorno e quindi fatti maturare in acqua per 7 giorni. Vengono
poi asciugati in camera climatica (20£2°C/65+5%UR) per 28
giorni. Questa fase permette di assicurare che il fronte secco
sia piu avanzato, nello spessore dei provini, rispetto al fronte
carbonatato. Successivamente, i provini sono disposti per
ulteriori 28 giorni  in  una  camera  climatica
(20+2°C/65+£5%UR) ad una concentrazione di CO, pari a Cg=
0,0365 kg CO,/m®. Infine, i provini vengono spaccati in
porzioni di spessore 50 mm e spruzzati con una soluzione di
fenolftaleina all’1% in alcole etilico per la misura della
profondita di carbonatazione. Si determina, pertanto, la
resistenza inversa alla carbonatazione del -calcestruzzo,

R/_4114C,0’ ottenuta da prova accelerata (AAC) su provini

maturati in laboratorio in condizioni prefissate (pedice "0"),
tramite 1’espressione:

2
x. ()
J2:-Cg -t
dove t = tempo di prova, in secondi; x.(f) = profondita di
carbonatazione misurata. Nel caso in cui il tempo di prova sia

pari a 28 giorni e Cs= 0,0365 kg CO,/m? il denominatore della
(2) assume il valore di 420 (kgCO,-s/m*)".

Infine, a partire dal valore di R;LC,O si ricava la resistenza

-
Ryuco =

@

inversa alla carbonatazione del calcestruzzo, R;,Lcjo,

determinata in condizioni di "carbonatazione naturale" tramite
I’espressione seguente [3]
-1 -1
Ryaco =k Ryqco + & (3)
dove k,, & = coefficienti che consentono di passare dai valori
della prova accelerata (AAC) a quelli in condizioni di
"carbonatazione naturale" (NAC).
Nel caso di saggi (carote) prelevati da strutture esistenti, la
misura diretta della resistenza inversa alla carbonatazione



prevede di disporre i saggi direttamente nella camera climatica
per 28 giorni e successivamente, per ulteriori 28 giorni, nella
camera climatica alla concentrazione di CO, prestabilita.
Applicando la (2) si ottiene la resistenza inversa alla
carbonatazione del calcestruzzo, REIC, ottenuta da prova

accelerata (AAC) su provini maturati in situ, mentre applicando
la (3) si ricava la resistenza inversa alla carbonatazione del

di

"carbonatazione naturale" su provini maturati in situ. Si noti

calcestruzzo, RX,L C> determinata in condizioni

come entrambi i parametri, RZLC e RX/LC , compaiano senza

pedice "0" in quanto, trattandosi di prove effettuate su saggi
prelevati dalla struttura reale, la resistenza inversa alla
carbonatazione ¢ gia influenzata dalle condizioni di getto e di
maturazione del calcestruzzo presenti in situ. Con riferimento

all’Equazione (1) la relazione tra R;,LC’O e R;,Lc risulta:

-1 -1

Ryac = ke - Ryaco “4)
Nel caso di strutture esistenti la resistenza inversa alla

carbonatazione puo anche essere determinata per via indiretta
mediante la misura della profondita di carbonatazione.
Dall’Equazione (1) risulta

-1

2
x. (1)
Ryacp = <

2ky ko -Cg-t-W(0)?

Quest’ultima metodologia viene adottata nel presente
lavoro per analizzare la correlazione tra resistenza inversa alla
carbonatazione e resistenza a compressione del calcestruzzo.

Tuttavia, occorre osservare che questa stima indiretta della
resistenza inversa alla carbonatazione non ¢ applicabile a
strutture eccessivamente giovani realizzate con calcestruzzi di
resistenza elevata e/o in ambienti poco aggressivi per le quali
il fenomeno della carbonatazione risulti poco sviluppato, in
generale laddove le misure della profondita di carbonatazione
diano valori prossimi a zero.

®)

2.2.1 Influenza delle condizioni di esposizione ambientale

Le condizioni di esposizione ambientale influenzano il
grado di saturazione dell’acqua presente nei pori superficiali
di calcestruzzo, condizionando sensibilmente la penetrazione
della CO,. Ad esempio, una pioggia su un elemento non
riparato pud comportare la saturazione della superficie del
calcestruzzo, quindi prevenire, almeno temporaneamente,
I’avanzamento della carbonatazione.

Tali condizioni possono essere analizzate su tre diversi
livelli di conoscenza che riguardano via via un numero sempre
piu limitato di strutture o di parti strutturali considerando:
le caratteristiche macro-climatiche dell’area geografica
d’interesse, quali 1'umidita relativa atmosferica, il
numero di giorni di pioggia significativi/anno, 1’entita
delle precipitazioni e la concentrazione di CO, nell’aria;
le caratteristiche micro-climatiche delle singole strutture
associate alle condizioni ambientali locali, quali ad
esempio I’incremento di umidita dovuta alla presenza di
corsi d’acqua;
le condizioni di esposizione superficiale delle singole
parti strutturali, diversificate per la presenza di fattori
che modificano i cicli di bagnato-asciutto (e.g.
infiltrazioni d’acqua attraverso i giunti, acqua spruzzata
da veicoli), la presenza di coperture o protezioni e
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I’orientamento della superficie.
Nell’Equazione (1) i parametri che descrivono ’influenza
delle condizioni di esposizione ambientale sulla profondita di

carbonatazione sono la funzione ambientale, k., la
concentrazione di CO, nell’aria, Cg, e la funzione
meteorologica, W(z).

La funzione ambientale, k., considera [I’influenza

dell’umidita relativa atmosferica. Dai dati di letteratura sulle
misure di carbonatazione la profondita di carbonatazione
aumenta al crescere dell’'umiditad relativa fino a wvalori di
umidita relativa del 60% circa per poi diminuire
successivamente. 11 Model Code [3] propone la seguente
espressione ottenuta confrontando le misure di carbonatazione
effettuate in sito per diversi valori di umidita e quelle
effettuate in laboratorio in condizioni di temperatura ¢ umidita
costanti (20°C / 65%):

R 5 2,5
1- real
( 100 j

5
[
100

dove RH,.,; = umidita relativa dello strato carbonatato, assunta
pari a quella atmosferica, da valutare sulla base dei dati della
stazione meteorologica piu vicina.
La concentrazione di CO, dell’ambiente, Cs, ¢ data da:
CS = CS,atm + CS,emi (7)

dove Cs,u,m = concentrazione di CO, nell’atmosfera, pari a
0,00082 kgCOQ/m3; Csemi = concentrazione di CO, aggiuntiva
dovuta alle emissioni da sorgenti di natura diversa.

La funzione meteorologica, W(f), tiene conto del fatto che
nelle parti strutturali direttamente esposte alla pioggia
I’evoluzione della carbonatazione ¢ fortemente influenzata
dalla frequenza e dall’intensita dei periodi di pioggia. Essa ¢
descritta dall’espressione seguente:

(Psr 'TOW)bW
ty 2
t

ke = (6)

W)= ®)

dove ¢ = tempo, in anni; ¢, = tempo di riferimento, in anni, va
assunto uguale al tempo richiesto per la misura della resistenza
inversa alla carbonatazione (e.g. fy= 28 giorni = 0,0767 anni);
Dsr probabilita di pioggia battente sulla superficie
dell’elemento considerato; 7o = indice di piovosita annua
pari alla frequenza annua di giorni di pioggia significativi; b,,
= esponente della regressione, mediamente pari a 0,446.

La probabilita di pioggia battente, p,, ¢ D’indice di
piovosita annua, 7oW, dipendono entrambi dal numero di
giorni di pioggia significativi/anno, N, 5., inteso come il
numero di giorni con altezza di precipitazione giornaliera pari
ad almeno 2,5 mm. In particolare, la probabilita di pioggia
battente, p,,, intende correlare statisticamente il numero di
giorni di pioggia significativi con 1’orientamento della
superficie dell’elemento considerato. In generale, ¢ data dal
rapporto tra il numero di giorni di pioggia significativi con
vento tale da bagnare la superficie considerata e il numero
totale di giorni di pioggia significativi. Questo parametro
assume pertanto valore 0 per elementi interni o riparati, 1 per
elementi orizzontali direttamente esposti alla pioggia.

La formulazione della funzione meteorologica, W(t),
rispetta due condizioni al contorno relative agli elementi



strutturali non direttamente esposti alla pioggia e a quelli
continuamente bagnati dalla pioggia.

Nel caso di elementi non direttamente esposti alla pioggia,
la probabilita di pioggia battente, p,,, ¢ pari a zero, per cui
risulta W(f) = 1, ossia I’evoluzione della carbonatazione
ottenuta con I’Equazione (1) non ¢ influenzata dai periodi di
pioggia.

Per gli elementi permanentemente bagnati dalla pioggia
risulta, invece, p,, = 1 e ToW = 1, di conseguenza 1’esponente

dell’Equazione (8) diventa pari a 0,5 ossia W(f) =./ty/t .

Sostituendo questo risultato nell’Equazione (1), la variabile
tempo viene eliminata dalla formula ovvero la profondita di
carbonatazione ¢ costante nel tempo.

2.2.3 Influenza delle condizioni di corretta maturazione

Le condizioni di corretta maturazione (curing) del
calcestruzzo in situ influenzano la resistenza inversa alla
carbonatazione comportando differenze tra i valori determinati
su provini maturati in situ e in laboratorio. Confrontando le
misure della profondita di carbonatazione di elementi
sottoposti ad un numero diverso di giorni di curing ¢ possibile
evidenziare D’influenza del curing sull’evoluzione della
carbonatazione. A questo riguardo, il Model Code [3]
introduce il parametro di correzione, k., dato dall’espressione

]
<7

dove 7, = tempo di curing, inteso come numero di giorni in cui
vengono adottate opportune misure per evitare 1’essiccazione
prematura degli strati superficiali del calcestruzzo; b, =
esponente della regressione, mediamente pari a —0,567. In
particolare, per #.=7 giorni risulta k. = 1.

©

3. LA SPERIMENTAZIONE

Nel corso della sperimentazione sono state esaminate le
opere in c.a. presenti su 135 km circa di un’infrastruttura
autostradale, di eta variabile tra i tre e i cinque anni.
Comprendeva attivita in situ e di laboratorio. L’attivita in situ ¢
stata effettuata con prelievi di saggi di calcestruzzo di diametro
100 mm (carote) e di diametro 30 mm (microcarote), prove di
carbonatazione, prove sclerometriche, prove con ultrasuoni e
misure del copriferro. L’attivita di laboratorio si € svolta presso
il Laboratorio Prove su Materiali e Strutture del Dipartimento di
Ingegneria Strutturale e Geotecnica del Politecnico di Torino,
con prove di compressione su carote € microcarote e con la
determinazione della massa volumica e dell’assorbimento di
acqua. Complessivamente, il numero di prove effettuate ¢
indicato nella Tabella 2 [7].

In particolare, le misure della carbonatazione hanno
consentito di determinare per via indiretta la resistenza inversa
alla carbonatazione del calcestruzzo applicando 1’Equazione
(5) con riferimento ai valori medi dei parametri introdotti.

Tabella 2 - Tipo e numero di prove della sperimentazione

Tipo di prova Numero di prove
Prove di compressione su carote 3018
Prove di compressione su microcarote 1115
Prove di assorbimento d’acqua 313
Prove di carbonatazione 2423
Prove sclerometriche 2395
Prove con ultrasuoni 2487
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Nell’applicare ’Equazione (5) sono state individuate tre
aree geografiche, ciascuna considerata come omogenea dal
punto di vista macro-climatico e tale da includere opere non
piu distanti di 40 km. Per ciascuna area sono stati dapprima
definiti i parametri che descrivono I’influenza delle condizioni
di esposizione ambientale sulla profondita di carbonatazione.

Nella Tabella 3, infatti, vengono riportati i valori medi
dell’umidita relativa RH,,,; e del numero di giorni di pioggia
significativi/anno, N, s.m, calcolati con riferimento ad un
periodo di esercizio delle opere di tre anni sulla base dei dati
delle vicine stazioni meteorologiche dell’ Aeronautica Militare
Italiana. L’umidita relativa RH,,,; ¢ stata valutata come valore
medio della umidita relativa diurna misurata su ogni giorno
dell’anno. La Tabella 3 riporta altresi il valore medio della
funzione ambientale, k,, ricavato con I’Equazione (6) sulla
base dell’'umidita relativa, RH, ;.

Tabella 3 — Dati meteorologici relativi alle tre aree geografiche e
valori medi della funzione ambientale k,

Area geografica RHyeut Nis2 5mm ke

Zonal 64% 84 1,025
Zona II 67% 104 0,947
Zona II1 75% 64 0,691

La concentrazione di CO, nell’ambiente, Cg, € stata
determinata secondo 1’Equazione (7). Per tutte le opere
analizzate ¢ stato assunto il valore di riferimento della
concentrazione di CO, nell’atmosfera, ad eccezione delle
gallerie per le quali ¢ stata considerata una concentrazione
aggiuntiva pari a 0,0012 kgCO,/m’.

Relativamente alla funzione meteorologica, W(f), ¢ stata
calcolata con I’Equazione (8) assumendo, per tutte le tipologie
strutturali, una probabilita di pioggia battente p,, 0
corrispondente a zone riparate o con limitato ristagno d’acqua
(per le superfici verticali).

Infine, I’influenza delle condizioni di curing sulla profondita
di carbonatazione ¢ analizzata con I’Equazione (9) che fornisce il
parametro di correzione, k.. In mancanza di dati piu precisi si €
adottato un periodo di curing t. =3 giomi (k.= 1,617).

Al fine di tener conto delle diverse condizioni di
esposizione di ciascuna parte di struttura, i valori della
resistenza inversa alla carbonatazione, come gia accennato
ottenuti per via indiretta, sono stati elaborati suddividendoli in
quattro gruppi:

e  spalle;

o pile;

e  gallerie;

e  muri.

In questa analisi permangono come elementi di

dispersione dei dati sperimentali sia le differenze micro-
climatiche cui sono soggette le singole strutture, sia la
variabilitd connessa al metodo di prova adottato. Per ridurre
I’influenza di quest’ultima i dati sperimentali sono stati
elaborati accorpando piu determinazioni relative ad una
porzione limitata di elemento strutturale (piazzola di misura
dell’ordine di un metro) dove si pudo ammettere che la qualita
del calcestruzzo non muti. I valori della resistenza a
compressione del calcestruzzo e della profondita di
carbonatazione cui si fa riferimento nel seguito rappresentano
dunque il valor medio di diverse misure effettuate su ciascuna
porzione limitata di elemento strutturale.



La Fig. 1 mostra I’andamento della resistenza inversa alla
carbonatazione del calcestruzzo Ri?/itc,o , in condizioni di

"carbonatazione naturale", in funzione della resistenza a

metodo dei minimi quadrati.
La Fig. 2 mostra invece il confronto delle stesse curve di
correlazione, da cui risultano andamenti poco discosti tra le

varie

tipologie

strutturali.

La

resistenza

inversa

alla

compressione del

calcestruzzo per le quattro tipologie

considerate. Ciascun diagramma riporta inoltre 1’andamento
delle curve di correlazione, di tipo esponenziale, ottenute col

carbonatazione appare un parametro dipendente dalla sola
resistenza a compressione del calcestruzzo.
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Figura 1 - Valori della resistenza inversa alla carbonatazione del calcestruzzo R17\7/14C o infunzione della resistenza a compressione

del calcestruzzo per le diverse tipologie strutturali: a) spalle, b) pile; ¢) gallerie; d) muri
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Figura 2 - Confronto fra le curve di correlazione della resistenza
inversa alla carbonatazione del calcestruzzo in funzione della
resistenza a compressione del calcestruzzo, ottenute per le diverse
tipologie strutturali considerate
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4. CONFRONTO TRA DATI SPERIMENTALI E
TEORICI

Sulla base delle funzioni di correlazione della resistenza
inversa alla carbonatazione in funzione della resistenza a
compressione del calcestruzzo ¢ possibile confrontare i
risultati teorici della profondita di carbonatazione ottenuti con
I’Equazione (1) con i dati sperimentali. Di fatto il confronto
viene svolto considerando la velocita di carbonatazione, K
(mm/anno'?), data da

K=X®

Vi

dove x.(t) = la profondita di carbonatazione, in mm; ¢ = tempo,
in anni. I valori sperimentali e teorici di K sono mostrati nella
Fig. 3 suddividendoli per ciascuna tipologia strutturale. In
particolare, in ciascun diagramma i valori teorici danno luogo
a tre curve, una per ogni zona geografica considerata.
Nonostante la dispersione dei dati sperimentali, i valori
teorici appaiono in buon accordo con i dati sperimentali, fatta
eccezione per i muri. In questo caso i valori sperimentali della
velocita di carbonatazione K risultano pressoché indipendenti

(10)



dalla resistenza del calcestruzzo. In altre parole, per i muri la
velocita K ¢ maggiormente influenzata da fattori diversi dalla

0

corrispondenza della superficie di prova (ad esempio la
direzione, I’intensita, la durata e la frequenza della pioggia) che
non sono state attentamente prese in esame in questo lavoro.
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Figure 3 - Velocita di carbonatazione K in funzione della resistenza a compressione del calcestruzzo per le diverse tipologie strutturali:
a) spalle; b) pile; ¢) gallerie; d) muri

5. CONCLUSIONI

I1 modello fisico proposto dal "fib-Model Code for Service
Life Design" per prevedere 1’evoluzione del fenomeno della
carbonatazione tiene conto dell’influenza della qualita del
calcestruzzo, delle condizioni di esposizione ambientale e
delle condizioni di curing.

In particolare, I’influenza della qualita del calcestruzzo
viene analizzata mediante la sua resistenza inversa alla
carbonatazione. Questo parametro ¢ stato determinato a partire
dalle misure della profondita di carbonatazione effettuate nel
corso di un’estesa sperimentazione su strutture esistenti in c.a.
gettate in opera. Esso appare un parametro dipendente dalla
sola resistenza a compressione del calcestruzzo.

La bonta del modello fib ¢ stata indagata tramite la
velocita di carbonatazione K che correla la profondita di
carbonatazione con la radice quadrata del tempo. Sulla base
delle funzioni di correlazione della resistenza inversa alla
carbonatazione in funzione della resistenza a compressione del
calcestruzzo ¢ stato possibile ottenere i valori teorici della
velocita di carbonatazione. Nonostante la dispersione dei dati,
i risultati sperimentali e teorici sono in buon accordo tra loro,
in particolare per le spalle, le pile e le gallerie.
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RESISTENZA E DUTTILITA DI TRAVI INFLESSE
DI CALCESTRUZZO HSC ED SCC IN REGIME OLIGOCICLICO
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SOMMARIO

La memoria illustra i risultati di prove di carico cicliche su dieci travi inflesse realizzate con calcestruzzi ad alta resistenza (HSC) ed
autocompattanti (SCC). Le travi sono state provate in laboratorio con lo schema di carico a flessione su quattro punti, in regime
oligociclico. La resistenza cilindrica a compressione dei calcestruzzi oggetto delle prove & variabile tra 40 e 115 N/mm?’. L’attenzione
¢ stata focalizzata sulla resistenza flessionale e sulla duttilita delle travi, confrontando i risultati per i diversi tipi di calcestruzzo
utilizzati. Le prove hanno mostrato che le travi di calcestruzzo autocompattante forniscono risultati molto simili alle travi di
calcestruzzo tradizionale vibrato, sia in termini di proprieta meccaniche, sia in termini di quadri fessurativi.

SUMMARY

Data on experimental tests on ten reinforced concrete beams made of high strength concrete (HSC) and self-consolidating concrete
(SCC) are presented in this paper. The beams have been subjected to flexural tests with testing load applied according to the four
points scheme, using cyclic loadings. The cylindrical compressive strength of concrete varies from 40 to 115 N/mm?. Results in
terms of flexural strength and ductility level are presented and discussed, according to the different types of concrete. The
experimental tests show that the strength and the ductility of SCC beams and HSC beams are comparable. Similar behaviors have
been detected in terms of cracking patterns and types of damage.

1. INTRODUZIONE sottoposta a flessione monotona, le due travi successive sono
state provate in regime ciclico, utilizzando lo stesso assetto
Nell’ambito  dell’evoluzione della tecnologia del sperimentale, con applicazione del carico variabile tra zero ed
calcestruzzo, gia da molti anni si producono materiali di un valore massimo positivo, controllato dalla deformazione
caratteristiche meccaniche e prestazioni superiori a quelle del flessionale, senza inversione di segno.
calcestruzzo tradizionale. I calcestruzzi ad alta resistenza HSC In una precedente memoria [6] sono stati riportati i
(high strength concrete) ed i calcestruzzi autocompattanti SCC principali risultati delle prove di carico di tipo monotono su
(self-consolidating concrete), sono due esempi di calcestruzzo cinque travi. Nel seguito si illustrano i principali risultati
di caratteristiche diverse da quelle del calcestruzzo ordinario. ottenuti con le prove di tipo ciclico, su dieci travi. Scopo
Gli HSC sono materiali con resistenza cubica a compressione principale dell’investigazione ¢ verificare se, per questo tipo di
indicativamente superiore a 75 N/mm? i -calcestruzzi sollecitazione e per questi calcestruzzi, la resistenza e la
autocompattanti sono materiali che consentono il getto senza duttilita delle travi di calcestruzzo autocompattante sono simili
le tradizionali operazioni di vibrazione meccanica, con a quelle delle travi di calcestruzzo tradizionale vibrato.
vantaggi sia economici, sia operativi [1, 2]. Nell’ambito dello
studio delle proprietd meccaniche di questi calcestruzzi la 2. PROGRAMMA SPERIMENTALE
sperimentazione di laboratorio assume un ruolo di notevole
importanza [3, 4 e 5]. 2.1 Travi
La presente memoria illustra alcuni risultati di una serie di Le travi oggetto della sperimentazione hanno una
prove sperimentali di laboratorio su travi di calcestruzzo HSC lunghezza di 2400 mm ed una sezione rettangolare costante di
ed SCC soggette a flessione su quattro punti, fino a collasso. Il area b x h = 150 x 200 mm®. Esse sono armate, inferiormente,
programma sperimentale ha compreso, in totale, quindici travi, con 4 barre di acciaio da c.a. ad aderenza migliorata, 2 ¢ 10 e
di lunghezza e sezione costanti, che sono state realizzate, in 2 ¢ 12 mm di diametro e superiormente con 3 barre ¢ 10 mm;
grt}ppi di tre, con cinque diverse miscele di calcestruzzp, di la percentuale di armatura tesa risulta quindi p, = A/(b x h) =
cui  due m1spe1e ad alta resistenza ¢ tre miscele 0.0128, con A4, I’area dell’armatura metallica tesa. La Figura 1
autocompattanti. La prima trave di ciascun gruppo ¢ stata illustra, in dettaglio, le armature metalliche delle travi.
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Figura 1 — Dimensioni e armature metalliche delle travi oggetto della sperimentazione (misure in mm)

Per ottenere un meccanismo di rottura a flessione nella
zona centrale delle travi, ’armatura trasversale nelle zone
laterali ¢ stata realizzata con staffe rettangolari di diametro 8
mm disposte a passo 80 mm, mentre nella zona centrale sono
state disposte staffe di 6 mm di diametro con passo 120 mm.
Le staffe sono ancorate all’interno del calcestruzzo con
piegature a 135° di opportuna lunghezza.

2.2 Materiali e realizzazione delle travi

Le travi, in totale 15, sono state costruite con 5 diverse
miscele di calcestruzzo: le due miscele ad alta resistenza
HSCB e HSCC rappresentano calcestruzzi vibrati di resistenza
cilindrica nominale a compressione a 28 giorni di maturazione
di 80 e 100 N/mm?, le tre miscele SCCE, SCCF ed SCCG
sono invece calcestruzzi autocompattanti di resistenza
cilindrica pari a 80, 95 e 40 N/mm? rispettivamente. La
dimensione massima degli aggregati utilizzati in questi
calcestruzzi ¢ 10 mm ad eccezione della miscela SCCG, nella
quale si sono impiegati aggregati fino a 15 mm di diametro.
La Tabella 1 contiene i dettagli della composizione delle
differenti miscele (mix-design). Per le miscele HSCC, SCCE
ed SCCF ¢ stato utilizzato il fumo di silice e per le tutte le
miscele autocompattanti ¢ stato previsto anche un agente
viscoso per ottenere la necessaria fluidita allo stato fresco.

Con ciascuna miscela di calcestruzzo sono state realizzate
tre travi, indicate con le sigle T1, T2 e T3 (ad esempio HSCB-
T1, HSCB-T2 ¢ HSCB-T3 sono le travi di calcestruzzo
HSCB). Le cinque travi della serie T1, oggetto della memoria
[6], sono state soggette a prova monotona; le altre dieci travi,
oggetto della presente memoria, a prova di carico di tipo
ciclico. Per la realizzazione si sono utilizzate casseforme
metalliche e maturazione in ambiente a temperatura e umidita
controllate per due giorni; in seguito, rimosse le casseforme, le
travi sono state soggette alle condizioni ambientali presenti nel
laboratorio, fino all’eta delle prove. Il copriferro netto,
misurato all’esterno del bordo della staffa, & risultato di circa
20 mm per le travi SCCG e 16 mm per le altre travi.

Le proprieta meccaniche del calcestruzzo all’eta delle
prove, determinate come valori medi su tre provini, sono
riportate nella Tabella 2. f.., ¢ la resistenza cilindrica a
compressione (provini di 200 mm di altezza ¢ 100 mm di
diametro), f. ... 12 resistenza cubica (provini di lato 100 mm),
£, la resistenza a trazione per flessione ed £, il modulo secante
a compressione [7]. La resistenza cilindrica del calcestruzzo

SCCG non ¢ stata determinata. Nel seguito, per tale resistenza
si ¢ assunto, convenzionalmente, il valore f; .,y = 0.83 [ cupe =
40.16 N/mm’.

Le proprieta meccaniche dell’acciaio sono state
determinate con prove di trazione monoassiale su un minimo
di tre provini per ciascun diametro utilizzato, ottenendo i
valori medi riportati nella Tabella 3. I1 significato dei simboli
¢ il seguente: f;, ¢ la tensione media di snervamento, f;, ¢ la
tensione media di rottura e 45 ¢ I’allungamento percentuale
medio a rottura.

Tabella 1 — Composizione e proprieta dei calcestruzzi allo stato fresco

Miscela HSCB HSCC SCCE SCCF SCCG
Tino di " I I 1 1 I/A-LL

fpodreemenio s)sR 525R 52.5R 52.5R 425R
Acqua, kg/m’ 139 130 138 155 200
Cemento, kg/m’ 537 594 517 609 340
Silica-fume, kg/m’ 21 43 43 140 (filler)
Sabbia I, kg/m’ 300 292 302 278 620 (0-3 mm)
Sabbia II, kg/m’ 527 511 517 481 440 (0-12 mm)
Aggregati, kg/m’
(d=0-5mm) 207 208 215 203
Aggregati, kg/m’
(dpoe = 10 mm) 734 709 722 673 710 (8-15 mm)
Superplasiciz. 70 117 113 133 35
kg/m
Viscofluid, kg/m® 043 032 1.0
Slump, mm 260 280 750" 800 650"
Aria, % 1.2 1.0 0.3 0.3 -
A/C 026 022 027 025 0.59
A/(C+SF) 0.26 0.21 0.25 0.24 0.42

o 3
Densita, ke/m 2448 2466 2412 2420 -
(stato fresco)
" Prova di slump flow
Tabella 2 — Proprieta dei calcestruzzi all’eta delle prove
.fc,cyl _ﬁ‘,cube ﬁ Ecs

Calcestruzzo N/mm’ N/mm? N/mm? N/mm?
HSCB 86.95 101.34 11.27 39971
HSCC 113.32 130.50 10.78 49810
SCCE 88.83 110.72 10.90 40351
SCCF 100.11 121.64 9.76 42654
SCCG - 48.38 8.58 29998
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Tabella 3 — Proprieta delle armature metalliche

Tutte le travi eccetto SCCG

Diametro Jo Sou As
N/mm? N/mm? %
96 604.1 638.4 10.9
#8 549.3 614.1 259
¢ 10 519.7 619.8 25.7
$12 5413 641.7 222
Travi SCCG
Diametro fo Sfou As
N/mm? N/mm? %
@6 642.5 657.5 10.2
$8 603.9 627.3 18.8
¢10 301.5 5794 29.3 Figura 3 — La trave SCCF-T2 prima della prova di carico
$12 555.1 652.70 23.1
Un estensimetro di tipo ad “omega” ¢ posto all’estradosso
2.3 Apparato sperimentale della trave, in mezzeria, per la misura della deformazione del
La Figura 2 illustra I’apparato sperimentale utilizzato per calcestruzzo nella zona compressa (indicato con D1). Infine, la
le prove di carico. Il carico P ¢ applicato da un attuatore strumentazione di misura ¢ completata da una catena di 5
idraulico MTS avente una capacita massima di 350 kN. deformometri (Tsl, Ts2, Ts3, Ts4 ¢ TsS5) per monitorare la
Attraverso una trave metallica il carico ¢ riportato sulla trave fessurazione della trave all’intradosso e per valutare la
in due punti simmetrici rispetto alla mezzeria e posti a curvatura media nella zona centrale a momento flettente
distanza di 700 mm, lunghezza della zona centrale della trave costante. La Figura 3 illustra la trave SCCF-T2 prima della
soggetta a momento flettente costante. La luce di taglio ha una prova di carico. Sono visibili la parte inferiore dell’attuatore,
lunghezza di 750 mm. Una serie di piastre di acciaio di il trasduttore centrale F1, D’estensimetro ad ‘“omega”
ripartizione con interposti rulli cilindrici realizzano gli all’estradosso e la catena di misura deformometrica
appoggi laterali e quelli intermedi. all’intradosso della trave. Le prove sono state condotte
Tre trasduttori di spostamento verticali, F1, F2 ed F3, sono controllando la velocita di avanzamento della corsa
stati impiegati per la misura della freccia in mezzeria e dei dell’attuatore; nelle prove cicliche tale velocita ¢ stata imposta
cedimenti degli appoggi. pari a circa 18 mm/min.
P
F = trasduttori di spostamento v
D1 = omega base di misura 50 mm
Ts = tastatori (basi di misura circa 165 mm)
100 750 750 100
/[V /YV
_/\D1

700

LF1

F2 F3
2200
4 omega base 50 mm 4
Estradosso ——
tastatori (basi di misura 165 mm)
Ts2 Ts4
Intradosso Ts1 —_—t T3 = — Ts5
v 370 370 v
A 7T

Figura 2 — Apparato sperimentale e strumentazione di misura (misure in mm)
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u=d/d,

tempo

Figura 4 — Storia di spostamento applicata nelle prove cicliche

La Figura 4 mostra la tipica storia di carico applicata nelle
prove cicliche. La freccia della trave in mezzeria
corrispondente allo snervamento dell’armatura metallica
inferiore ¢ indicata con d,; per ogni tipo di trave, tale valore ¢
stato preventivamente stimato sulla base dei risultati delle
prove monotone. Per ogni livello di duttilita = d/d, prefissato
si sono quindi applicati tre cicli di carico, senza inversione di
segno, incrementando y fino al collasso.

3. RISULTATI DELLE PROVE CICLICHE
3.1 Relazione carico — freccia

Le prove cicliche sono state condotte applicando la storia
di spostamento della Figura 4, fino al raggiungimento di una
freccia d in mezzeria superiore a 80 mm, essendo d
I’abbassamento misurato dal trasduttore F1 depurato del
cedimento degli appoggi della trave. Per tale valore dello
spostamento, seppur fissato in modo convenzionale, le travi
hanno manifestato un significativo stato di danneggiamento
con I’espulsione del copriferro all’estradosso. Unica eccezione
¢ rappresentata dalla prova sulla trave SCCG-T2 che ¢ stata
soggetta ad un solo ciclo di spostamento per ogni livello di
duttilita prefissato.

Una tipica risposta in termini di carico P in funzione della
freccia in mezzeria d ¢ mostrata nella Figura 5 (prova HSCB-
T2). Utilizzando la relazione carico — freccia ¢ possibile
definire una serie di grandezze caratteristiche del
comportamento delle travi inflesse (Fig. 5): il carico di prima
fessurazione P, corrispondente alla comparsa delle prime
fessure all’intradosso della trave, il carico di snervamento P,,
il carico massimo P, ed il carico ultimo P,. Nel presente
studio la freccia d, allo snervamento ed il corrispondente
carico P, sono stati determinati manualmente dal diagramma P
d della risposta della trave, osservando [’evidente
cambiamento della pendenza; lo snervamento ¢ avvenuto, in
genere, durante il 7° ciclo di carico della trave. Lo
spostamento ultimo d, € convenzionale e corrisponde al
massimo valore applicato prima di arrestare la prova.

Tutte queste grandezze e le curve carico — freccia
inviluppo della risposta ottenute nelle prove cicliche sono
riportate nelle Tabelle 4 e 5 e nelle Figure 6 ¢ 7 (le curve
relative ai calcestruzzi autocompattanti sono rappresentate in
tratteggio). In tutte le prove ’andamento tipico delle curve
inviluppo presenta un primo tratto lineare fino al carico di
prima fessurazione, seguito da un secondo tratto, ancora
pressoché lineare, fino al punto di snervamento dell’armatura
metallica tesa.

PROVA HSCB-T2

Pmax

1007

80r

60r

Carico P (kN)

401

0
Q

20

40 50

Freccia d (mm)

Figura 5 — Prove cicliche: definizione di alcuni valori caratteristici

Tabella 4 — Risultati delle prove cicliche

TRAVE P, P, Prax M, M.,
kN kN kN kNm kNm
HSCB-T2 26.70 98.42 103.92 36.91 33.44
HSCB-T3 25.44 100.18  108.62 37.57 33.44
HSCC-T2 24.86 92.20 99.46 34.58 34.09
HSCC-T3 23.56 93.22 97.66 34.96 34.09
SCCE-T2 21.26 99.04 105.20 37.14 33.48
SCCE-T3 16.84 96.16 103.28 36.06 33.48
SCCF-T2 23.86 94.26 104.10 35.35 33.75
SCCF-T3 24.98 97.62 105.60 36.61 33.75
SCCG-T2 11.80 85.28 96.18 31.98 31.01
SCCG-T3 14.78 85.92 95.60 32.22 31.01
Tabella 5 — Risultati delle prove cicliche
TRAVE  foww  Ko=PjJd,  d, dJd, Pu/Pya
kN/mm mm
HSCB-T2 37 7.46 132 6.2 0.85
HSCB-T3 37 7.50 134 6.0 0.89
HSCC-T2 37 7.32 12.6 6.4 0.81
HSCC-T3 37 7.08 132 6.1 0.86
SCCE-T2 36 7.77 12.7 6.4 0.79
SCCE-T3 37 7.69 12.5 6.6 0.82
SCCF-T2 36 7.09 133 6.3 0.76
SCCF-T3 39 8.14 12.0 7.4 0.90
SCCG-T2 9 5.65 15.1 53 0.83
SCCG-T3 29 6.10 14.1 5.7 0.81
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Il successivo tratto di incrudimento ha termine con
I’espulsione del copriferro nella zona compressa che ¢
avvenuta in una o piu fasi (generalmente una), che
corrispondono a perdite di carico improvvise. Ad esempio, per
la trave SCCG-T2 (Fig. 6) il copriferro ¢ stato espulso in una
sola fase, corrispondente ad una freccia di circa 50 mm.

Per le quattro miscele di calcestruzzo ad alta resistenza, sia
vibrato, sia autocompattante, i carichi P, e P, sono
abbastanza simili; differenze, seppur limitate, si evidenziano
per il carico di prima fessurazione. Dette travi mantengono,
allo stato ultimo, una capacita residua di carico pari ad almeno
0.80 Py, con duttilita d,/d, superiore a 6. Uniche eccezioni le
due travi SCCE-T2 ed SCCF-T2 con rapporti P,/P,,,. di 0.79 e
0.76. Le due travi SCCG-T2 e SCCG-T3 hanno manifestato
una duttilita massima leggermente inferiore alle altre.
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Figura 6 — Prove cicliche: curve inviluppo dei cicli dell’andamento
del carico P in funzione della freccia d

L’andamento delle curve inviluppo della risposta P — d
adimensionalizzate rispetto al carico P, ed allo spostamento d,
(Fig. 7) differisce per le dieci travi soltanto dopo lo
snervamento ed in modo piu marcato soltanto nella parte
finale in cui inizia il danneggiamento nella zona compressa
all’estradosso. Dalla Tabella 4 si osserva che il momento
flettente sperimentale allo snervamento M, ¢ molto vicino al
momento resistente ultimo teorico M,,, determinato
applicando I’Eurocodice 2 [8] con le resistenze effettive dei
materiali ed utilizzando, per il calcestruzzo, la legge parabola-
rettangolo e, per 1’acciaio, il legame elastico perfettamente
plastico con soglia di snervamento f;,..

Il comportamento ciclico delle travi inflesse pud essere
valutato, globalmente, in termini di perdita di rigidezza
secante delle travi e di energia dissipata per isteresi. La
rigidezza secante nell’origine al ciclo i-esimo K; ¢ definita
come il rapporto P/d;, essendo P; il carico raggiunto nel ciclo
i-esimo in corrispondenza dell’inversione di segno dello
spostamento e d; lo spostamento stesso (Fig. 5). L’energia
cumulativa dissipata per isteresi E, ¢ fornita dall’area
racchiusa dalla curva P — d e si accresce col numero di cicli.
Queste grandezze sono riportate nelle Figure 8 e 9 (travi T2)
in funzione della duttilita ¢ = d/d,. L’energia cumulativa Ej, ¢
adimensionalizzata rispetto al valore Ejgpp dissipato da un
oscillatore elastico perfettamente plastico in un solo semiciclo,
di duttilita uguale alla massima della prova ciclica.
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Figura 7 — Prove cicliche: curve inviluppo dei cicli dell’andamento
del carico P in funzione della freccia d adimensionalizzati
rispetto a Py e a d,.
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Figura 8 — Prove cicliche: decadimento della rigidezza secante K; in
funzione della duttilita p = d/d,

Si osserva, sia per la rigidezza, sia per ’energia, un
comportamento sostanzialmente equivalente tra le travi di
calcestruzzo tradizionale vibrato e quelle di calcestruzzo
autocompattante. Analogo risultato ¢ stato ottenuto per le travi
della serie T3, provate con lo stesso programma.
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Figura 9 — Prove cicliche: energia cumulativa dissipata per isteresi
in funzione della duttilita p = d/d,

3.2 Deformazioni e curvature

La misura della deformazione del calcestruzzo compresso
all’estradosso &, € stata ottenuta fino all’inizio della fase di
espulsione del copriferro, in corrispondenza della quale lo
strumento D1 cessa di funzionare. La deformazione
all’intradosso nella zona centrale della trave a momento
costante & € stata ottenuta come il valore “medio” delle
deformazioni misurate dai 5 strumenti della catena di misura.
Trattasi quindi di un valore equivalente, che comprende sia le
zone di calcestruzzo non fessurato, sia il contributo delle
fessure stesse. Con tali misure ¢ possibile ottenere la curvatura
“media” y della trave nella zona centrale a momento costante
con la seguente relazione:

&, +£t

x= M
h
in cui 4 ¢ Ialtezza totale della trave.

Un tipico confronto dell’andamento delle deformazioni in
funzione del tempo ¢ mostrato nella Figura 10 per le travi
HSCB-T3 e SCCE-T3. Prima dello snervamento gli andamenti
sono praticamente coincidenti; nella seconda parte delle prove,
fino allo spalling del calcestruzzo, le differenze sono
comunque molto contenute. Questo risultato evidenzia che il
comportamento deformativo della trave di calcestruzzo
autocompattante ¢ sostanzialmente coincidente con quello
della trave di calcestruzzo vibrato.

Un quadro piu completo dei risultati ¢ contenuto nella
Tabella 6 in cui &, ¢ la misura della deformazione di
compressione corrispondente all’espulsione del copriferro, g,
la  curvatura allo snervamento, .., la curvatura
corrispondente a &, ¢ 4 la duttilitd sezionale “media” della
sezione inflessa definita da:

_ crush (2)
§ X
y

La deformazione ultima del calcestruzzo compresso ¢
sempre superiore a 0.0035 confermando che tale valore ¢
comunque cautelativo per la valutazione della duttilita
sezionale, sia per i calcestruzzi ad alta resistenza, sia per quelli
autocompattanti.
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Figura 10 — Prove cicliche: deformazioni all estradosso (s.)
e all’intradosso (&) nelle travi HSCB-T3 ¢ SCCE-T3

Tabella 6 — Risultati delle prove cicliche

TRAVE Eeu Xy Kerush Hs
x 10° 1/mm 1/mm

HSCB-T2 3.8 2.60x10°  1.39x10* 5.35
HSCB-T3 52 2.81x10°  1.75x10* 6.22
HSCC-T2 3.8 2.71x10°  1.03x10* 3.80
HSCC-T3 4.0 292x10°  1.34x10* 4.60
SCCE-T2 6.0 339%x10° 226x10™ 6.65
SCCE-T3 5.9 2.56x10°  1.61x10* 6.31
SCCF-T2 * 5.7 3.01x10°  1.89x10* 6.27
SCCF-T3 * 6.7 2.58x10°  1.87x10* 7.24
SCCG-T2 6.8 3.03x10°  1.45x10* 477
SCCG-T3 5.2 3.00x10° 147 x10™ 4.88
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(*) & Xerush» s = valori massimi misurati

Le duttilita sezionali g sono comprese tra 3.80 e 7.24 e
risultano abbastanza variabili a causa della variabilita della
misura della curvatura ultima. Non si rileva, comunque, un
andamento dei valori che differenzi in modo netto i
calcestruzzi vibrati da quelli autocompattanti. Si osserva che i
valori piu bassi della duttilita sono stati misurati per le travi di
calcestruzzo SCCG ed HSCC, tutti inferiori a 5, a differenza
delle altre travi.

3.3 Danneggiamento e quadri fessurativi

Le Figure 11 e 12 mostrano le immagini della zona
centrale delle travi alla fine delle prove. Per maggiore
chiarezza le fessure piu importanti sono state evidenziate a
tratto nero indipendentemente dalla loro ampiezza; la
spaziatura dei riferimenti verticali segnati sulle travi ¢ di 100
mm.

I quadri fessurativi allo stato limite ultimo sono
abbastanza simili per tutte le travi, con un numero di fessure
variabile tra 8 e 13, spaziate mediamente di 70 — 90 mm. In
alcuni casi, come per le travi HSCB-T2, HSCC-T3 ed SCCE-
T3 si nota una maggiore concentrazione del danno con lo
spalling che interessa una zona della trave piu vicina
all’appoggio destro e non situata nella zona centrale, come per
le altre travi. Come gia rilevato per le prove monotone [6], le
differenze appaiono piu imputabili alla resistenza del
calcestruzzo che alla proprieta di autocompattabilita.



SCCG-T2

Figura 11 — Zona centrale delle travi dopo le prove cicliche della
serie T2 (per chiarezza sono state evidenziate le principali fessure)

Le differenze piu evidenti nell’evoluzione dei quadri
fessurativi sono state rilevate tra le travi della serie SCCG e
quelle della serie HSCC. Nel primo caso si sono ottenute, fin
dalle prime fasi della prova, numerose fessure diffuse in tutta
la zona a momento costante, con spaziatura media di circa 90
mm, fessure che, nello stato ultimo, hanno raggiunto
I’ampiezza di qualche mm. Nel secondo caso, prima dello
snervamento sono comparse soltanto una o due fessure e,
anche successivamente, il quadro fessurativo prevalente ¢
rimasto concentrato in una zona di lunghezza di circa 50 cm a
destra della sezione di mezzeria. Anche ’ampiezza delle
fessure piu evidenti € rimasta limitata.
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Figura 12 — Zona centrale delle travi dopo le prove cicliche della
serie T3 (per chiarezza sono state evidenziate le principali fessure)

Quadri fessurativi intermedi si sono osservati per le altre
sei travi, confermando, nella sostanza, una maggiore fragilita e
concentrazione del danno per i calcestruzzi ad alta resistenza.
4. CONCLUSIONI
I risultati della campagna sperimentale su quindici travi di
calcestruzzo ad alta resistenza ed autocompattante, relativi alle
dieci prove di tipo ciclico, hanno evidenziato che, sia la
resistenza ultima, sia la duttilita di travi inflesse di
calcestruzzo SCC sono sostanzialmente coincidenti con le
stesse proprieta meccaniche delle travi di calcestruzzo vibrato,



a parita di resistenza del conglomerato. Questa conclusione ¢
basata sui valori del carico di snervamento, del carico
massimo, delle deformazioni ai due lembi estremi della
sezione della trave inflessa e, quindi, della curvatura media.
Anche il decadimento della rigidezza secante e 1’energia
dissipata durante la risposta ciclica sono risultati molto simili.

Alcune differenze sono state osservate in termini di quadri
fessurativi e di danneggiamento; si ¢ tuttavia chiaramente
rilevato che esse sono imputabili alla diversa resistenza a
compressione del calcestruzzo e non alla proprieta di
autocompattabilita.

Le prove cicliche, nella sostanza, confermano quanto gia
ottenuto con le prove monotone sulle prime cinque travi
oggetto della sperimentazione [6]. Il risultato deve essere
anche ragionevolmente interpretato considerando che le travi
soggette a prova di carico sono “debolmente armate” ed hanno
quindi un comportamento flessionale prevalentemente
influenzato dalla capacita dell’acciaio.
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PUNZONAMENTO, MODELLAZIONE E SPERIMENTAZIONE:
CONSIDERAZIONI CRITICHE

Franco Angotti, Maurizio Orlando

Dipartimento di Ingegneria Civile e Ambientale (DICeA), Universita di Firenze

SOMMARIO

La letteratura scientifica riporta diversi modelli per la verifica a punzonamento di piastre o fondazioni in c.a., ma in mancanza di una
formulazione analitica definitiva, nelle Normative tecniche internazionali, compreso 1I’Eurocodice 2, sono proposte formule di verifi-
ca di natura prettamente sperimentale. Attraverso la scelta di appropriati parametri si cerca di tenere conto dei fatti sperimentali, quali
effetto scala, riduzione delle trazioni nel calcestruzzo sulla superficie di rottura al momento dello snervamento delle armature trasver-
sali, variazione della tensione nelle armature trasversali in funzione delle condizioni di ancoraggio. Tuttavia la scelta dei parametri
non appare sempre soddisfacente, dando origine in alcuni casi a stime poco approssimate della resistenza a punzonamento.

SUMMARY

The scientific literature contains different models to check reinforced concrete plates and foundations against punching, but till today
there is not a definite analytical formulation, so that International Codes, including Eurocode 2, use formulations whose origin is
mainly experimental. Through the choice of appropriate parameters, Codes take into consideration experimental evidences, like the
size effect, the reduction of tensile stresses on the concrete over the collapse surface when transversal reinforcements yield,
dependence of stresses in transversal reinforcements upon the anchorage conditions and so on. Anyway the choice of the parameters
is not always satisfactory and in some case they can provide poor approximations of the punching strength.

1. INTRODUZIONE sezione circolare, al crescere del carico sono facilmente indi-
Il punzonamento rappresenta un meccanismo di rottura ti- viduabili le seguenti fasi [3]:
pico di piastre o fondazioni in calcestruzzo armato di spessore 1. la piastra si deforma elasticamente senza fessurarsi,
ridotto in presenza di carichi concentrati di elevata intensita 2. sulla faccia superiore della piastra, nelle immediate vici-
e/o aventi un’impronta di carico ridotta. In letteratura esistono nanze del pilastro, si aprono alcune fessure tangenziali se-
diversi modelli per la schematizzazione del meccanismo di guite da fessure radiali prodotte dai momenti flettenti cir-
rottura: modelli basati sulla teoria della plasticita, modelli ti- conferenziali; queste ultime individuano sulla piastra una
rante-puntone, modelli basati sulla meccanica della frattura serie di settori circolari,
[1]; tuttavia ad oggi non ¢ ancora disponibile una formulazio- 3. si aprono nuove fessure circonferenziali ad una maggiore
ne analitica definitiva e le formule proposte nelle varie norma- distanza dal pilastro, mentre in prossimita del pilastro i va-
tive internazionali, compreso 1’Eurocodice 2 [2], hanno natura lori dei momenti flettenti e delle curvature radiali riman-
prettamente sperimentale. gono pressappoco costanti,
In questo lavoro si ripercorrono i principali passi per la ve- 4. si formano infine fessure interne che delimitano una super-
rifica a punzonamento di elementi con o senza armature tra- ficie tronco-conica di separazione del pilastro dalla piastra.

sversali, secondo quanto indicato nell’Eurocodice 2, mettendo
in evidenza le criticita nell’applicazione delle stesse ed alcune
incongruenze con i dati di letteratura.

2. MECCANISMO DI PUNZONAMENTO

La rottura a punzonamento di una piastra o fondazione di
c.a. ¢ caratterizzata dalla formazione di fessure inclinate a par-
tire dal perimetro del pilastro, che definiscono una superficie
di rottura tronco-conica (Fig. 1). Il meccanismo di rottura ¢ di
tipo fragile e I’armatura a flessione pud rimanere in campo
elastico anche fino a rottura.

In una prova sperimentale di una piastra su un pilastro a Figura 1 — Sezione schematica della superficie di punzonamento [3]

- 49 -



Raggiunto un valore limite superiore del carico, non si re-
gistra la formazione di ulteriori fessure, ma solo 1’apertura di
quelle esistenti, fino alla rottura della piastra, che si verifica in
modo improvviso per normali quantitativi di armatura flessio-
nale. Dopo la rottura sulla superficie superiore ¢ visibile una
grande fessura circonferenziale, che ha un raggio maggiore di
quello della superficie di punzonamento, a seguito dello sner-
vamento e della deformazione plastica delle armature superiori
tese.

2.1 Contributi alla resistenza a punzonamento

In tutti i modelli proposti in letteratura il trasferimento del
carico avviene mediante un modello tirante-puntone. Questo
modello si estende a partire dal punto di applicazione del cari-
co fino alla regione di piastra interessata dalla formazione del-
la superficie di punzonamento. In alcuni modelli il traliccio
tirante-puntone viene poi esteso anche all’interno di questa
zona, mediante un tirante di calcestruzzo (Fig. 2). Il carico
ultimo si ottiene proiettando in direzione verticale la risultante
delle tensioni di trazione agenti sulla superficie di punzona-
mento. Alle trazioni nel tirante di calcestruzzo si sommano i
contributi forniti dalle armature che attraversano la superficie
di punzonamento: armature flessionali, eventuali armature tra-
sversali ed armature da precompressione.

rsw

Figura 2 — Modello di Menetrey [1]

Le armature flessionali che attraversano la potenziale su-
perficie di punzonamento contribuiscono al meccanismo di
trasferimento del taglio per effetto bietta, ossia con le stesse
modalita che si registrano nel trasferimento del taglio attraver-
so le fessure flessionali delle travi. Prove sperimentali hanno
evidenziato come nelle piastre con armature ortogonali
I’effetto bietta fornisce fino al 34 % della capacita resistente a
punzonamento [1]. La capacita resistente a punzonamento &
notevolmente influenzata dalla percentuale geometrica di ar-
matura flessionale. I diagrammi carico-spostamento di prove
eseguite su piastre con diversa percentuale p di armatura evi-
denziano, dopo un primo tratto elastico lineare uguale per tutte
le piastre, un aumento della resistenza al crescere di p, mentre
lo spostamento ultimo diminuisce.

Peraltro al variare della percentuale geometrica di armatu-
ra flessionale varia anche la geometria del modello resistente
(Fig. 3). Per basse percentuali di armatura si registrano com-
pressioni molto elevate tra le file adiacenti di armature trasver-
sali ed il meccanismo resistente pud essere schematizzato in
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modo appropriato con un modello tirante-puntone dove i pun-
toni sono compresi tra le file adiacenti di armature ed 1 tiranti
sono costituiti dalle armature trasversali. Per valori elevati del-
la percentuale di armatura flessionale si ha invece la forma-
zione di campi di compressione, che si estendono dal carico e
dall’estremo superiore di ogni fila di armature fino alla faccia
del pilastro. Quest’ultimo modello ¢ inoltre confermato dai
valori molto elevati delle tensioni di trazione nelle armature
flessionali.

Nelle piastre dotate di armature trasversali queste contri-
buiscono alla resistenza a taglio-punzonamento attraverso
un’azione di cucitura delle superfici di fessurazione, in modo
simile alle armature a taglio delle travi.

Figura 3 - Modelli a puntoni e tiranti per piastre con bassa (sopra)
ed alta (sotto) percentuale di armatura flessionale [1]

La resistenza a punzonamento varia al variare della distan-
za della prima fila di armature trasversali dal perimetro del
pilastro: la resistenza ¢ massima per una distanza di 0,8d (d =
altezza utile della piastra), che corrisponde ad un’inclinazione
del puntone di circa 45°, mentre se 1’angolo con 1’orizzontale
¢ maggiore di 45°, la prima fila di armature presenta inferior-
mente una minore lunghezza di ancoraggio, a cui rimane asso-
ciata una resistenza piu piccola.

La componente verticale della forza di precompressione di
eventuali cavi inclinati rappresenta infine un ulteriore contri-
buto alla resistenza a punzonamento di una piastra. Le armatu-
re aderenti forniscono anche un effetto bietta e quindi la per-
centuale di quelle che attraversano il cono di rottura puo esse-
re aggiunta alla percentuale di armatura flessionale ordinaria.

2.2 Effetto scala

La rottura a punzonamento ¢ caratterizzata da un effetto
scala, come evidenziato dalle prove sperimentali: la resistenza
unitaria a punzonamento diminuisce al crescere dello spessore
della piastra. Inoltre la resistenza unitaria diminuisce anche al
crescere della distanza della superficie critica dalla colonna.

Ad esempio nelle piastre dotate di armature trasversali, la
resistenza unitaria relativa a perimetri critici posti al di 1a
dell’ultima fila di armature risulta inferiore a quella relativa a
perimetri critici piu vicini al pilastro, come nelle rotture di pi-
astre non armate. La EN1992-1-1 tiene conto solo della vari-
azione di resistenza con lo spessore dell’elemento strutturale

(§4.2).



3. LA VERIFICA A PUNZONAMENTO
LA EN1992-1-1

Di seguito si richiamano per comodita le principali espres-

sioni per la verifica a punzonamento della EN1992-1-1, in

modo da rendere il testo autocontenuto, cercando di spiegarne

la genesi ed il significato delle principali grandezze coinvolte.

Secondo la EN1992-1-1 la verifica di un elemento struttu-
rale nei confronti della rottura a punzonamento si esegue con
riferimento ad un perimetro critico convenzionale lungo il
quale si distribuisce la resistenza.

Questo perimetro ¢ denominato perimetro di verifica di
base e viene indicato con u;. Per le piastre esso si colloca a
distanza 2d dal contorno del pilastro o zona caricata (Fig. 4),
mentre per le fondazioni si trova ad una distanza a < 2d da
determinare caso per caso.
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Figura 4 - Perimetro di verifica di base u; secondo EC2 [2]
per una colonna a sezione circolare su una piastra
(ug e il perimetro della colonna)

La superficie di verifica, o superficie critica, ¢ data dalla
superficie laterale del cilindro la cui circonferenza di base
coincide con il perimetro u; e la cui altezza ¢ uguale
all’altezza utile d della piastra; quest’ultima ¢ la media delle
altezze utili relative alle armature poste nelle due direzioni
ortogonali.

Oltre alla verifica lungo il perimetro critico u;, occorre e-
seguire un’ulteriore verifica in adiacenza al pilastro o alla zona
caricata, ossia lungo il perimetro u, del pilastro o della zona
caricata, dove 1’azione sollecitante non deve superare un valo-
re limite legato alla resistenza a compressione del calcestruz-
Z0.

3.1 Verifica lungo il perimetro u,

La verifica a taglio-punzonamento di una piastra o di una
fondazione, sia essa priva o dotata di armature a taglio-
punzonamento, richiede in ogni caso il soddisfacimento della
condizione:

(M

VEd < VRd,maxa

dove:
Via =B VEa/ (up d) (B > 1 tiene conto della eventuale eccentri-
cita della reazione del pilastro, vedi § 3.3),
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VRdmax = 0,5 U foq = 0,25 f4 con v parametro dipendente dalla
classe di resistenza del calcestruzzo e f,4 resistenza a com-
pressione di progetto del calcestruzzo.

Qualora questa verifica non sia soddisfatta occorre aumen-
tare le dimensioni del pilastro o della zona caricata, aumentare
lo spessore della piastra, inserire un capitello in testa al pila-
stro, che equivale ad aumentare lo spessore della piastra in
adiacenza al pilastro stesso, oppure adottare una classe di resi-
stenza piu alta per il calcestruzzo.

La verifica del calcestruzzo sul contorno del pilastro non ¢
suffragata da sufficienti dati sperimentali, che sono per la
maggior parte relativi a rotture per punzonamento lontano dal
pilastro, e peraltro il coefficiente B ¢ valutato con riferimento
alla tensione tangenziale media su un perimetro diverso da
quello del pilastro (vedi § 3.3 ¢ 4.1).

3.2 Verifica lungo il perimetro critico u,
La verifica di resistenza a taglio-punzonamento lungo il
perimetro critico u; € espressa da:

VEd < VRg, in assenza di armature trasversali,
VEd < VRas 1N presenza di armature trasversali,

dove vggq € la tensione di progetto, vrq, € la resistenza a taglio
punzonamento in assenza di armature trasversali, Vraes € la
resistenza a taglio punzonamento in presenza di armature tra-
sversali.

Secondo la EN1992-1-1 il valore di progetto della tensione
di punzonamento vg4 lungo il perimetro di verifica u; si calco-
la con la seguente formula:

Ved = B Veq/ (u; d)

dove:
B = 1 per reazione del pilastro (o carico per le zone diretta-
mente caricate) centrata rispetto al perimetro di verifica,
B > 1 per reazione del pilastro (o carico per le zone diretta-
mente caricate) eccentrica rispetto al perimetro di verifica,
Vg4 ¢ il valore di progetto del taglio,
u; ¢ il perimetro critico posto a distanza 2d per le piastre ed a
distanza a < 2d per le fondazioni.

In assenza di tensioni normali sul calcestruzzo della sezio-
ne critica, la resistenza a punzonamento di piastre prive di ar-
mature a taglio ¢ invece data dalla seguente espressione:

@

1/3
VRd,c = CRd,c k(loopl fck) = V min (3)
dove: Crq, € pari a 0,18/y¢, dove yc = 1,5 per carichi persi-
stenti e transitori e yc = 1,2 per carichi eccezionali;

200

T < 2,0 ¢ un fattore di scala;

k=1+

P1 =+/Piy P, <0,02 ¢ la percentuale geometrica di armatu-

ra tesa aderente (comprensiva sia dell’armatura ordinaria sia
delle eventuali armature pretese aderenti), calcolata come me-
dia geometrica delle percentuali di armatura tesa nelle due di-
rezioni della piastra;

Vmin © Un valore minimo di resistenza funzione del coefficiente
k e della resistenza caratteristica del calcestruzzo; vy, € stato



introdotto perché la formula dell’EC2 fornisca valori appros-
simati per piastre dotate di una percentuale ridotta di armature
flessionali, come le piastre precompresse.

Se si procede ad un confronto tra la resistenza sul contorno
del pilastro e quella sul perimetro critico, ¢ possibile determi-
nare i valori dell’altezza utile d per i quali la prima ¢ maggiore
o minore della seconda. In particolare la verifica lungo il pe-
rimetro critico risulta piu onerosa di quella lungo il perimetro
u, del pilastro, o area caricata, se:

max(Vrqe) - Uy * d < VRgmax - Uo - d.

“4)

Pertanto se si assegnano la classe di resistenza del calce-
struzzo, le dimensioni della sezione trasversale del pilastro e la
percentuale geometrica di armature flessionali, 1’espressione
(4) consente di determinare un valore limite dy;,, dell’altezza
utile al di sotto del quale la verifica lungo u, ¢ piu gravosa di
quella lungo uy, mentre per valori d > dy;;, la verifica piu gra-
vosa risulta quella sul contorno del pilastro.

3.3 Coefficiente B per carichi eccentrici

EC2 tiene conto della presenza di una eccentricita della
reazione del pilastro ossia di un momento tra piastra e pilastro
Mgg, attraverso un coefficiente B > 1 di amplificazione della
tensione tangenziale media lungo il perimetro critico u;:

Veg =B Veq/ (u; d). @)

Il momento da considerare per ciascuna delle due direzioni
y ¢ z della piastra o fondazione (Mggy € Mgq,) € dato dalla
somma dei momenti nelle sezioni di estremita dei pilastri su-
periore ed inferiore.

La tensione prodotta da Mgq viene calcolata con riferimen-
to ad una distribuzione di tipo “uniforme” (completa plasticiz-
zazione) di sforzi tangenziali unitari (vgqy=1) sulla superficie
critica.

Per strutture la cui stabilita laterale non dipende dal fun-
zionamento a telaio del complesso piastra - pilastri e se le luci
adiacenti non differiscono in lunghezza piu del 25 % si posso-
no utilizzare valori approssimati di f (Fig. 5).

»|

p=115

Figura 5 — Valori approssimati di 3 [2]

11 coefficiente B viene utilizzato sia per la verifica lungo il
perimetro u; sia per quella sul perimetro ugy; questo fatto rap-
presenta una delle criticita discusse piu avanti al § 4.
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3.4 Resistenza a punzonamento in presenza di armature
trasversali
La resistenza unitaria a punzonamento Vgg. di piastre
provviste di armatura trasversale ¢ data dalla somma di due
termini:

®)

dove v’rq,s rappresenta il contributo del calcestruzzo e v’ pycs
quello dell’acciaio.

VRd,cs = V’Rd,cs + V”Rd,csa

A causa dello spostamento verticale del cono di punzona-
mento, nel momento in cui I’acciaio attinge la sua resistenza di
snervamento, la risultante delle trazioni nel calcestruzzo sulla
superficie di punzonamento ha un valore ridotto rispetto a
quello in assenza di armature trasversali. In letteratura esistono
due diversi approcci per tenere conto di questo aspetto [1]:
alcuni ricercatori propongono di ridurre il contributo
dell’armatura trasversale attraverso 1’adozione di fattori di ef-
ficienza compresi tra 0,8 e 0,25, altri propongono di ridurre il
contributo del calcestruzzo del 2040 %, ossia di utilizzare
fattori di efficienza compresi tra 0,6 e 0,8. Nella EN 1992-1-1
¢ stata ripresa la formulazione del Model Code ’90 [4], che
adotta un fattore di efficienza di 0,75 per la resistenza del cal-
cestruzzo in assenza di armature trasversali.

Un altro aspetto ¢ rappresentato dal fatto che non si puo
fare affidamento sulla completa resistenza delle armature tra-
sversali perché ¢ difficile ancorare adeguatamente le armature
su entrambi 1 lati di una fessura critica da punzonamento, co-
sicché le armature trasversali non risultano snervate quando il
contributo del calcestruzzo raggiunge il suo valore massimo.
Per tenere conto di questo aspetto la tensione effettiva delle
armature da punzonamento ¢ espressa come funzione lineare
crescente con 1’altezza utile d, limitata superiormente dal valo-
re della resistenza di snervamento dell’acciaio.

Nel caso di piastre provviste di armature a punzonamento,
la resistenza a taglio-punzonamento si pud quindi esprimere
come somma di due termini, il primo dei quali tiene conto del
contributo del calcestruzzo — ridotto del 25 % rispetto a quello
della stessa piastra priva di armature a punzonamento - ed il
secondo delle armature trasversali:

1.
Vides = 0.75Vrge +1,5(d/s, ) Ay fyyaer —sina (6)
1

dove:

Ay € ’area di armatura a punzonamento disposta su un peri-
metro intorno al pilastro,

s; ¢ il passo radiale dell’armatura di punzonamento (ossia la
distanza tra due perimetri consecutivi),

fywder =250 + 0,25 d < fiyq [N/mm?] ¢ la resistenza di progetto
efficace dell’armatura a punzonamento; il valore di progetto
della tensione nell’acciaio viene fatta dipendere dall’altezza
utile della piastra per tenere conto dell’efficacia
dell’ancoraggio, che ¢ tanto maggiore quanto maggiore ¢
I’altezza utile d;

d ¢ la media delle altezze utili nelle due direzioni ortogonali
[mm],

o ¢ I’angolo compreso tra I’armatura a punzonamento ed il
piano della piastra.



3.4.1 Area massima di armatura trasversale
E utile porre 1’attenzione sul fatto che esiste un quantitati-
vo massimo di armature trasversali al di sopra del quale la re-
sistenza a punzonamento di piastre o fondazioni armate non
aumenta, perché il collasso si verifica sul contorno del pilastro
oppure al di fuori della zona dotata di armature trasversali.
Quando una piastra o una fondazione ¢ dotata di armature
a punzonamento, la verifica di resistenza ¢ soddisfatta se sono
rispettate tutte e tre le seguenti condizioni:
VEd < VRdes lungo il perimetro u;,
VEd < VRdmax lungo il perimetro u, del pilastro o area
caricata,
lungo il perimetro u,, a partire dal quale
I’armatura trasversale non € piu necessaria.

VEd < VRd,c,oul

In modo equivalente, queste tre condizioni possono essere
conglobate nella seguente espressione:

Veq £ min (Vrges; Vrdmaxs VRd,c.out)s

0

ossia la rottura a punzonamento si manifesta quando ’ente
sollecitante uguaglia il piu piccolo dei tre enti resistenti.

Se da una parte al crescere della quantita di armature tra-
sversali, la resistenza a punzonamento Vg4, aumenta,
dall’altra esiste un valore massimo Ay max al di sopra del qua-
le pur continuando ad aumentare Vyq,, la resistenza a punzo-
namento non aumenta piu, perché Vrgma < Vryes Oppure
VRdcout < VRrdes- Nel primo caso il problema ¢ governato dalla
resistenza a compressione del calcestruzzo sul perimetro del
pilastro e nel secondo dalla rottura al di fuori della zona cari-
cata.

Assegnata una disposizione delle armature trasversali, si
puo pertanto determinare il quantitativo massimo di armatura
trasversale efficace imponendo la seguente condizione:

()

VRd,cs < min (VRd,max; VRd,c,out)s

dove:

Vides = 0,75 Vg oty d +1,5(dss, ) A, £ e SINGL (92)

VRd,max = 0’25 fCduOd‘ > (9b)

(9¢)

VRd,c,out = VRd,cuoutC1 .

11 quantitativo massimo di armatura Ay, di ogni fila, com-
patibile con la condizione Vggq < Vrgmax, Si ottiene uguaglian-
do VRd,cs c VRd,max:

0,25 foquod —0,75 vy cuyd
W L5(dss, )f

. (10)

ywd,ef Simao

Il quantitativo massimo di armatura Ay, di ogni fila, com-
patibile con la condizione Vg < Vggcou S1 Ofttiene invece u-
guagliando Vges € Vracout:

_ VRd,c (uoutd - 0’75 uld)

M L5(dfs, )fyyaersina

()

Pertanto il quantitativo massimo di armatura compatibile
con entrambe le condizioni sara dato dal piu piccolo dei due
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valori calcolati sopra:
0,25 fqugd—0,75vpg u d
1,5(d/s, )f e
VRd.e (uoutd -0,75 uld)
1,5(dss, )f

sina

Asw,max =mm

(12)

ywd,ef Simao

3.5 Fondazioni

Nelle fondazioni il perimetro di verifica di base non ¢ noto
a priori: esso ¢ posto ad una distanza a dal contorno del pila-
stro non superiore a 2 volte I’altezza utile e la sua posizione va
ricercata per tentativi, come anche indicato nel MC’90 [4].

Le ragioni della diversa posizione e lunghezza del perime-
tro critico rispetto al caso delle piastre vanno ricercate innanzi-
tutto nella diversa snellezza delle fondazioni rispetto alle pia-
stre. I modelli di calcolo della resistenza a taglio-
punzonamento delle piastre sono basate sui risultati di prove
sperimentali eseguite su piastre relativamente snelle con rap-
porti tra la luce di taglio e I’altezza utile ly/d superiori a 3 + 4.
Le fondazioni sono generalmente caratterizzate da un valore
piu basso di questo rapporto. Inoltre la pressione verticale di
contatto del terreno modifica 1’inclinazione del cono di pun-
zonamento, che risulta maggiore che nelle piastre.

La distanza a < 2d del perimetro di verifica dal pilastro
viene ricercata per tentativi con il seguente procedimento: ad
ogni valore di a corrisponde una diversa inclinazione della
superficie di rottura e quindi un diverso valore sia della ten-
sione tangenziale di progetto sia della resistenza unitaria a
punzonamento. Si fanno vari tentativi fino ad individuare il
perimetro per il quale ¢ massimo il rapporto tra il valore di
progetto della tensione di punzonamento e la resistenza unita-
ria al punzonamento. Questo ¢ il perimetro di verifica critico
u.

Nel caso di sforzo normale centrato, la forza tagliante ¢
fornita dall’espressione:

Vedred = VEd = AVEg (13)
dove:

Vg4 ¢ la forza tagliante applicata (uguale allo sforzo normale
trasmesso dal pilastro),

AVgq ¢ la forza netta rivolta verso I’alto all’interno del perime-
tro di verifica considerato; questa forza ¢ pari alla risultante
della pressione di contatto del terreno depurata dal peso pro-
prio della fondazione.

11 valore di progetto della tensione di punzonamento ¢ data
da:
v _ VEd,red
Ed — >
ud
mentre la resistenza a punzonamento ¢ data dalla seguente e-
spressione:

1/3
Vrd = Crac k(IOOPfck)

(14

2d
— 2V —, (15)
a a
dove:
a ¢ la distanza del perimetro di verifica considerato dal con-
torno del pilastro;

Cra.e» K, Vimin sono definiti sopra.



Per carico eccentrico la tensione di punzonamento di pro-
getto si ottiene in modo analogo al caso delle piastre e nel caso
in cui sia necessario adottare armature trasversali, la resistenza
unitaria si calcola con la stessa espressione delle piastre.

In generale la distanza del perimetro critico dal pilastro
varia al variare dei rapporti ¢/d e b/d, dove c ¢ il lato della se-
zione trasversale del pilastro e b il lato della base del plinto,
fermi restando i valori di fy e p;.

La EN1992-1-1 non fornisce tuttavia nessuna indicazione
sul progetto delle armature trasversali nelle fondazioni, come
evidenziato piu avanti nel § 4.3.

4. CRITICITA’ NELLA FORMULAZIONE EC2
In questo paragrafo si evidenziano alcune criticita emerse

nell’applicazione delle formule della EN1992-1-1 relative alla

verifica a punzonamento. In particolare le criticita riguardano:

e il fatto che il coefficiente 3 utilizzato nella verifica sul pe-
rimetro u sia lo stesso utilizzato per la verifica lungo il
perimetro critico uy,

e la calibrazione dei parametri per tenere conto dell’effetto
scala,

e la mancanza di indicazioni circa il progetto delle armature
trasversali delle fondazioni,

e la mancata differenziazione delle tensioni di lavoro nelle
armature al variare della tipologia, cuciture verticali o bar-
re piegate, e delle condizioni di ancoraggio.

4.1 Coefficiente B per ’eccentricita del carico

Nel calcolo della tensione di progetto vgq sul perimetro ug
del pilastro non appare giustificato 1’utilizzo dello stesso coef-
ficiente B che compare nella espressione della tensione di pro-
getto sul perimetro u;.

11 coefficiente  deriva infatti dall’ipotesi di una distribu-
zione di tipo plastico degli sforzi tangenziali sul perimetro u;,
cosicché appare legittimo il suo utilizzo solo per il calcolo di
Vgq lungo u,. In particolare il significato di $ ¢ evidente se si
scrive la tensione tangenziale come somma della tensione
Veq(v) prodotta da Vg4 e di quella vgqovy prodotta da Mgg:

VEd = VEdV) T VEdv) = Ved/ (U1 d) + VEgowy;

dal confronto di questa espressione con quella precedente, si
ricava:

B =1+ VEdm) U1 d/ Vgg.

Inoltre la tensione prodotta da Mgy puod essere calcolata
uguagliando il momento Mgy che piastra e pilastro si scambia-
no con quello prodotto dalla tensione tangenziale viqay distri-
buita sul perimetro critico u;:

uy

Mg, = J‘(VEd(M)d)e du
0

(16)

dove:

du = tratto infinitesimo del perimetro di verifica,

e = distanza del tratto infinitesimo du dall’asse intorno al qua-
le agisce il momento Mgg.

Nella ipotesi di distribuzione delle tensioni tangenziali di
tipo uniforme lungo u,, corrispondente al raggiungimento del-
la tensione tangenziale di plasticizzazione, Veqm) = * VEdp =
cost., ’equazione di equilibrio alla rotazione si puo riscrivere
come:
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u,
Mgy :vEd(M)d_[|e|du:vEd(M)dW1, (17)
0

dove W, rappresenta il momento intorno all’asse di sollecita-
zione corrispondente ad una distribuzione di tipo “uniforme”,
completa plasticizzazione, di sforzi tangenziali unitari
(Veaqwy=1) sulla superficie critica di perimetro u; (Fig. 6).

-l

Ity

—

Figura 6 - Distribuzione di tipo uniforme (completa plasticizzazione)
delle tensioni tangenziali dovute ad un momento agente in
corrispondenza della connessione piastra-pilastro interno [2]

Dalla precedente espressione si ricava:
Vedm) = Meq / (d - W), che, sostituita in quella di B, fornisce:
B=1+vgyayurd/Vgg=1+Mgu d/(dW; Vg =1+
(Mgq/ Vig) (ug / W)).

Infine il coefficiente § viene riscritto come:
B=1+k(Mgq/ Veq) (u/ Wy),

dove attraverso il coefficiente k si tiene conto del fatto che il
momento flettente non ¢ equilibrato solo da sforzi tangenziali,
ma anche da momenti flettenti nelle strisce di piastra poste nel
piano di sollecitazione e da momenti torcenti in quelle ortogo-
nali, nonché della distribuzione in realtd non uniforme delle
tensioni tangenziali.

Nella EN1992-1-1 rimane peraltro una ambiguita sulla
scelta del perimetro critico per il calcolo di W, in quanto nella
espressione di W si fa riferimento ad un perimetro generico u;
e non esplicitamente al perimetro u;.

L’incongruenza insita nell’utilizzo del coefficiente 3 per la
verifica su uy, sebbene [3 sia definito con riferimento a u;, puo
essere eliminata introducendo una definizione diversa di B da
utilizzare per la verifica sul contorno del pilastro. In alternati-
va, si pud modificare 1’ente resistente conservando la defini-
zione di B. In particolare sulla base dei risultati di una serie di
analisi agli elementi finiti in campo elastico lineare, ¢ stata
proposta una riduzione del 20 % del valore della resistenza
massima Vrg max [5]-

4.2 Messa in conto dell’effetto scala

L’espressione della EN1992-1-1 per il calcolo della resi-
stenza Vrq, in assenza di armature trasversali a taglio-
punzonamento tiene conto dell’effetto scala attraverso il pa-
rametro k=1+V(200/d). Questo coefficiente considera pertanto
la variazione della tensione nominale di punzonamento al va-
riare dell’altezza utile della piastra. Tuttavia, come gia riporta-
to sopra nella descrizione del meccanismo di collasso a pun-
zonamento, la resistenza vgq, varia anche al variare del raggio



della superficie di punzonamento, ma di questo effetto scala
non vi ¢ traccia nella formula dell’Eurocodice 2.

Per questo motivo in Finlandia [6] ¢ stato proposto un va-
lore del coefficiente Crq variabile con la dimensione trasver-
sale del pilastro e con I’altezza utile della piastra: Crq, = 0,3
(c+1,5d)/ (c+4d), dove ¢ = V(c; ¢,) per pilastri a sezione
rettangolare di lati ¢, e ¢, e ¢ = diametro della sezione per pila-
stri a sezione circolare.

4.3 Progetto delle armature a punzonamento delle fonda-
zioni

Nessuna indicazione viene fornita circa il perimetro da
considerare per il calcolo dell’armatura a punzonamento delle
fondazioni. Se si inverte 1’espressione che fornisce la resisten-
za in presenza di armature trasversali, si ricava la seguente
espressione per I’area Ay, di armatura da disporre su ciascuna
fila intorno al pilastro:

(VEd,rcd =0,75vpq, )u1 d ,
1,5 (d/sr )fywd,ef sina

dove i simboli hanno il significato riportato sopra.

In mancanza di indicazioni di EC2 si puo ad esempio cal-
colare in sicurezza il quantitativo A, di armatura trasversale
nel seguente modo:
® s assume Vgqreq = VEg, 0SSia non si depura la tensione di

progetto della reazione del terreno,

e siassume per vgq il valore massimo tra tutti quelli calcolati
con riferimento a perimetri sui quali la verifica non ¢ sod-
disfatta in assenza di armature trasversali, posti ad una di-
stanza dal pilastro inferiore a 2d,

e i calcola vy, in corrispondenza del perimetro posto a
distanza 2d, affinché il modulo del secondo termine tra pa-
rentesi tonde risulti minimo.

(18)

swo T

4.4 Ancoraggio delle armature trasversali

La EN1992-1-1 non tiene conto delle migliori condizioni

di ancoraggio dei ferri piegati rispetto alle cuciture verticali
(“studs”). Nel Model Code *90 fy,q.r = 300 N/mm? per qua-
lunque valore di d; ’espressione della EN1992-1-1 fornisce lo
stesso valore di MC’90 per d=200 mm, valori inferiori per d <
200 mm e valori maggiori per d > 200 mm. In realta le condi-
zioni di ancoraggio non sono le stesse per tutti i tipi di armatu-
ra, ma EC2 non ne tiene conto delle migliori condizioni di a-
derenza delle barre piegate rispetto alle cuciture verticali.
5. IL PUNZONAMENTO IN CONDIZIONI SISMICHE
Alla luce della sismicita del territorio italiano, appare utile
inquadrare il problema della verifica a punzonamento anche in
presenza di azioni sismiche.

La EN1992-1-1, essendo relativa alla progettazione di edi-
fici a struttura in c.a. in condizioni non sismiche, non fornisce
nessuna indicazione circa il comportamento dei collegamenti
pilastro-piastra o pilastro-fondazione in presenza di sisma. In-
dicazioni a questo proposito non sono contenute neanche nella
EN1998, che ¢ invece dedicata alla progettazione in zona si-
smica delle strutture, né nelle recenti Norme Tecniche per le
Costruzioni (D.M. 14.1.2008).

Le principali problematiche connesse con la verifica dei
collegamenti piastra-pilastro in condizioni sismiche sono rias-
sumibili nei seguenti punti:

1. possibilita di adottare o meno un sistema a piastra non
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controventato come sistema resistente ai carichi sismici,

possibilita di adottare connessioni piastra-pilastro prive di

armature trasversali,

3. applicabilita delle espressioni della EN1992-1-1, con e-
ventuali modifiche, per valutare la resistenza delle connes-
sioni in presenza di carichi ciclici e definizione dei dettagli
costruttivi delle armature trasversali per conferire duttilita
ai collegamenti.

Circa il primo punto, alcune indicazioni si ritrovano in al-
cune norme internazionali: ad esempio le Norme Americane
[7] consentono I’utilizzo dei sistemi a piastra come sistemi
resistenti alle azioni sismiche solo nelle zone a bassa sismicita,
mentre in quelle ad alta sismicita le azioni sismiche devono
essere affidate ad apposite strutture di controvento. Tuttavia in
quest’ultimo caso occorre verificare che i collegamenti pia-
stra-pilastro siano in grado di sopportare gli spostamenti di
interpiano senza rompersi. A questo proposito le norme ACI
318-08 [8] forniscono indicazioni sulle verifiche da eseguire.

Per quanto riguarda il secondo punto, in presenza del tra-
sferimento ciclico di momenti flettenti tra piastra e pilastro si
verifica una riduzione del taglio resistente lato calcestruzzo
come nelle travi. Tuttavia nelle piastre, a differenza delle travi,
il degrado dei meccanismi resistenti lato calcestruzzo ¢ limita-
to ad una zona critica in prossimita del pilastro, mentre il cal-
cestruzzo circostante esplica un’azione di confinamento sulla
regione nodale. Questa azione di confinamento non esiste nei
collegamenti trave-pilastro e per questo motivo le resistenze
unitarie a rottura osservate nei collegamenti piastra-pilastro
sono maggiori che nei nodi trave-pilastro. Le norme ACI la-
sciano pertanto la possibilita di adottare collegamenti privi di
armature trasversali, se sono verificati per i carichi gravitazio-
nali ed i momenti associati agli spostamenti di interpiano di
progetto oppure se lo spostamento di interpiano non supera un
valore limite, funzione della resistenza a punzonamento della
connessione [9]. Occorre comunque disporre un numero mi-
nimo di barre flessionali in entrambe le direzioni che attraver-
sano completamente il pilastro.

Infine il terzo punto richiede sia la calibrazione delle for-
mule dell’EC2 sia I’integrazione dei dettagli di armatura sulla
base dei risultati di prove sperimentali cicliche.

6. CONCLUSIONI

L’analisi delle prescrizioni contenute nella EN1992-1-1
per la verifica a punzonamento di piastre e fondazioni con o
senza armatura a taglio ha consentito di evidenziarne alcuni
aspetti critici. Sono state riscontrate incongruenze nel calcolo
di alcune grandezze, insufficiente calibrazione di alcune e-
spressioni rispetto ai dati sperimentali, nonché la mancanza di
alcune indicazioni importanti ai fini progettuali. Peraltro ¢ sta-
ta evidenziata la necessita di estendere, con eventuali modifi-
che, I’applicazione delle formule proposte dall’Eurocodice 2
anche alle zone sismiche e di integrare le indicazioni sui det-
tagli costruttivi e di armatura affinché i collegamenti piastra-
pilastri abbiano sufficiente duttilita per sopportare gli sposta-
menti di progetto in situazioni sismiche.
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SOMMARIO

I ponti in cemento armato precompresso a trave continua, costruiti per spinte successive, presentano durante le fasi di spinta un
susseguirsi di schemi statici differenti in cui le stesse sezioni di impalcato sono soggette a momenti flettenti di segno opposto. In tali
ponti € necessario predisporre una precompressione di spinta, differente da quella di continuita definitiva in esercizio. Si presenta uno
studio in cui una parte della precompressione di spinta puo essere fornita da un sistema che permette di variare la tensione di trazione
nei cavi, al variare dei carichi agenti. Si tratta di una precompressione regolabile, semi-automatica ed assistita da operatori o
completamente automatica, che si auto-regola senza intervento esterno, secondo un concetto di “precompressione organica”.

SUMMARY

The incrementally launched bridges, with a static scheme of a continuous beam on supports, change their scheme several times
during launch. In these different configurations, the internal forces vary and bending moments of opposite signs are present in the
same section for different positions. In these bridges two different kinds of prestressing are necessary: a temporary one during launch
and a definitive one in service life. A study is presented in which launch prestressing is partially supplied by a system that allows to
change the tension in prestressing tendons according to the change of loads acting on the structure. It is an adjustable prestressing that
could be either semi-automatic or totally automatic (auto-adjustable), following the concept of “organic prestressing”.

1. INTRODUZIONE pile intermedie provvisorie che dimezzano le campate nelle
fasi costruttive. Cid ¢ necessario perché durante la spinta la
Una delle metodologie maggiormente utilizzate di recente parte piu avanzata dell’impalcato ¢ a sbalzo finché non
per la costruzione dei ponti in cemento armato precompresso raggiunge la pila successiva, cosicché questa parte della trave
con schema finale a trave continua ¢ quella della realizzazione ¢ soggetta a valori elevati di momento flettente negativo. Per
dell’impalcato per spinte successive. In tale soluzione limitare le sollecitazioni in costruzione, viene applicato alla
I’impalcato viene realizzato per segmenti in un campo di sezione iniziale dell’impalcato un avambecco o naso metallico
prefabbricazione posto dietro una delle spalle e viene fatto costituito da travi di acciaio leggere ma sufficientemente
avanzare per incrementi successivi, spingendo e facendo rigide. Il naso ha la funzione di diminuire la lunghezza
slittare la parte completata sulle pile tramite appositi appoggi dell’impalcato di calcestruzzo a sbalzo, raggiungendo la pila
scorrevoli. Questo processo avviene per fasi: prima si successiva e appoggiandosi su essa [4].
preparano le casseforme con I’armatura per il getto del Questa modalita costruttiva implica un continuo
segmento; poi si effettua il getto e si fa maturare cambiamento di schema statico in ogni fase di spinta e quindi
opportunamente; una volta maturato esso viene scasserato e un susseguirsi di stati tensionali e deformativi diversi e
collegato con il resto della struttura gid varata; infine si variabili in ogni sezione. Infatti la generica sezione avanzando
riprende la fase di spinta varando la nuova parte di impalcato e e cambiando la sua posizione ¢ soggetta a momenti flettenti di
riprendendo il ciclo. segno opposto: positivi quando si trova al centro di una
Tale metodo, introdotto nell’Ottocento per la costruzione campata e negativi quando si trova sopra un appoggio o, nella
dei ponti metallici da Eiffel, ¢ stato utilizzato a partire dagli zona iniziale, se si trova a sbalzo a partire dall’ultima pila
anni "60 del Novecento per ponti in calcestruzzo e in raggiunta.
particolare nel ponte sul Rio Caroni in Venezuela progettato I ponti cosi realizzati sono generalmente retti ma possono
da Fritz Leonhardt [1, 2]. Esso richiede equipaggiamenti non anche essere curvi planimetricamente, solitamente a curvatura
eccessivamente onerosi per le fasi di costruzione: un costante. Essi possono assumere una pendenza o una curvatura
avambecco metallico leggero (naso) per la parte piu avanzata costante anche altimetricamente, nel profilo longitudinale.
dell’impalcato durante il lancio, martinetti convenzionali per Vengono realizzati sia ponti con impalcato totalmente in
spostamenti verticali, martinetti di lancio per gli spostamenti cemento armato precompresso sia con struttura mista acciaio-
orizzontali dell’impalcato ed elementi di guida e slittamento calcestruzzo. La sezione trasversale pud essere un cassone
costituiti da cavi, barre e cuscinetti di neoprene-teflon [3]. (sezione chiusa) o composta da travi affiancate con soletta
Attualmente le luci delle campate sono in genere comprese (sezione aperta). Nel caso dei ponti in c.a.p., viene
tra i 30 e i 50 metri, ma vengono anche realizzati impalcati generalmente preferito il cassone chiuso [S] per ’efficienza
con luci molto maggiori (anche 80-90 metri) utilizzando delle che tale sezione presenta sia a flessione che a torsione, in

-57-



considerazione degli effetti dei carichi mobili o anche per le
sollecitazioni torcenti che nascono nei ponti in curva [6]. In
ogni caso ¢ sempre opportuno prevedere degli irrigidimenti
trasversali tramite diaframmi che contribuiscano al
mantenimento della forma della sezione e ad affrontare le
forze concentrate date dalle reazioni degli appoggi scorrevoli
sulle pile.

La prefabbricazione degli elementi nel campo dietro la
spalla puo essere effettuata con diverse modalita e in diverse
lunghezze. Generalmente si gettano segmenti di lunghezza
pari all’intera campata da varare, a mezza campata, a un terzo
o ad un quarto. Questa scelta dipende dall’attrezzatura nel
cantiere di prefabbricazione e dalle modalita di spinta; se lo
spazio per il cantiere ¢ limitato (assemblaggio dell’armatura
ordinaria e di precompressione, cassaforma per il getto e
spazio per il curing in sequenza), la lunghezza del segmento
puo anche essere abbastanza limitata. In caso contrario si puo
prevedere il getto di mezza campata o addirittura di tutta la
campata ma si deve attendere la maturazione e il successivo
completamento della fase di spinta della campata prima che la
cassaforma sia libera per la preparazione della nuova armatura
ed il getto di un altro segmento.

Per questa ragione in alcuni casi si realizza una campata
appoggiata dietro la spalla che ha perd una luce piu piccola
della campata del ponte ed ¢ destinata al curing dell’ultimo
segmento gettato e alla tesatura dei cavi di connessione col
precedente, lasciando libera la cassaforma prima ancora del
varo. Essa risulta utile anche a bilanciare i momenti flettenti
nella prima campata oltre la spalla che altrimenti potrebbero
risultare molto diversi da quelli delle altre campate.

I segmenti possono essere collegati tra loro attraverso la
sola precompressione o anche attraverso un’armatura ordinaria
passante; se il getto del segmento successivo ¢ fatto contro la
parete della sezione finale del segmento precedente, ¢
possibile infatti lasciare delle armature ordinarie di ripresa tra i
due segmenti ed effettuare successivamente il getto. Questa
soluzione permette di avere armature longitudinali ordinarie
all’interno dei giunti e quindi limitare fortemente gli effetti del
ritiro e delle trazioni indotte dalle sollecitazioni sia in
costruzione che in esercizio.

L’opportunita di avere segmenti con armature passanti
permette di effettuare una scelta tra la precompressione totale
e la precompressione parziale, ammettendo valori di trazione,
ripresi dall’armatura ordinaria. Tale scelta ¢ legata
naturalmente anche a valutazioni sull’ambiente e
sull’esposizione del ponte nonché sulla durabilita richiesta per
I’opera [7].

In ogni caso, le differenti posizioni assunte dalle sezioni
d’impalcato in avanzamento, nonché i diversi carichi ¢ le
differenti sollecitazioni in costruzione e in esercizio,
implicano che la precompressione provvisoria nelle fasi di
spinta debba essere necessariamente diversa da quella
definitiva in esercizio. In fase di spinta la precompressione
non puo che essere centrata in tutte le sezioni correnti e viene
corretta nelle zone piu sollecitate dell’impalcato. In esercizio
invece ¢ necessario far fronte ai momenti negativi sugli
appoggi ¢ a quelli positivi in campata che nascono sia per i
carichi permanenti che per i carichi variabili, soprattutto i
carichi mobili. Per la configurazione dei cavi ¢ possibile
utilizzare cavi interni o esterni, rettilinei, con andamento
poligonale o curvilineo [8, 9].

Negli ultimi anni, 1 sistemi di controllo attivo nelle
strutture si sono andati sempre piu diffondendo dando luogo
ad una sorta di “strutture intelligenti” capaci di rispondere in
modo attivo alla variazione delle sollecitazioni durante la vita
di servizio. In questa ottica rientrano anche alcune tipologie di
“precompressione intelligente”. E’ possibile infatti prevedere
le variazioni dei carichi nella struttura in esercizio e inserire
alcuni elementi strutturali che affrontino le variazioni delle
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sollecitazioni indotte solo quando necessario regolandosi in
maniera automatica o semi-automatica. Un caso di
precompressione regolabile ¢ la cosiddetta precompressione
organica [10], la quale prevede la possibilita di variare
opportunamente il tiro di alcuni cavi attivi di precompressione
nella struttura al variare dei carichi su di essa agenti. Cio viene
fatto attraverso degli attuatori collegati a sensori di
deformazione inseriti in opportune sezioni di controllo. In tal
modo si spiega il termine “precompressione organica”: il
funzionamento & analogo a quello di alcuni elementi anatomici
come I’0sso e il muscolo i1 quali possono essere visti come
elementi strutturali preposti a reagire rispettivamente a
compressione e a trazione. Ma cosi come il muscolo si va
tendendo mano a mano che il carico da sopportare aumenta,
aiutando cosi 1’0sso, anche il cavo di precompressione,
integrato nella struttura, ossia organico ad essa, puo tendersi in
fasi successive, aiutando la sezione di calcestruzzo ad evitare
tensioni di trazione o di compressione eccessive.

Si presenta uno studio della precompressione nelle fasi di
costruzione e di esercizio dei ponti a spinta e una proposta per
I’utilizzazione di una precompressione mirata regolabile. La
regolazione pud essere assistita da un operatore o automatica.
In quest’ultimo caso il sistema di precompressione organica
permette una variazione graduale dello sforzo assiale nelle
sezioni piu sollecitate in costruzione. Vengono illustrati i
parametri fondamentali per il dimensionamento della
precompressione nelle varie fasi di realizzazione del ponte, gli
schemi strutturali, i carichi da considerare e le possibili
configurazioni dei cavi. Infine viene illustrata un’applicazione
dei concetti illustrati ad un esempio di ponte costruito a spinta.

2. LA PRECOMPRESSIONE NEI PONTI A SPINTA
2.1 Sollecitazioni nelle fasi di spinta

Si consideri (fig. 1) un ponte a piu campate in cemento
armato precompresso che debba costruirsi per spinte
successive e si analizzi inizialmente il varo di una sola
campata. [ carichi da considerare sono il peso proprio
dell’impalcato, compresi i diaframmi di irrigidimento della
sezione, eventuali carichi di cantiere e la precompressione di
spinta. Si ipotizzi inizialmente che agisca soltanto il carico
uniforme dell’impalcato al fine di valutare la precompressione
necessaria in fase di spinta.
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Figura 1 — Sequenza di lancio di una campata

L’inizio del varo coincide con la posizione del giunto
avambecco-impalcato sull’appoggio iniziale della campata.
Quando I’impalcato avanza a sbalzo, la lunghezza della
mensola va aumentando a partire dall’ultimo appoggio
raggiunto (fig. 1a); il momento flettente ¢ negativo nella parte
a sbalzo e ha 1’andamento tipico di una trave continua nel
resto del ponte. Cio ¢ vero fino a quando 1’avambecco tocca
I’appoggio sulla pila successiva (fig. 15). In quell’istante il
segno dei momenti cambia e la parte che era stata a sbalzo ¢
soggetta ora a momento positivo. Quando [’impalcato
continua ad avanzare si ha una seconda parte del lancio della
campata in cui ’unica parte a sbalzo ¢ la parte di avambecco
metallico che ha superato 'ultimo appoggio. Il varo della



campata ha fine solo quando il giunto avambecco-impalcato
arriva sulla pila (fig. 1¢). In figura 2a ¢ riportato il diagramma
dei momenti flettenti nella prima parte (a sbalzo) del varo,
mentre in figura 2b ¢ riportato il diagramma dei momenti
flettenti per I’intera fase di varo. Tali figure sono ricavate dalla
sovrapposizione dei singoli diagrammi per ogni passo di
lancio (per esempio per ogni metro di avanzamento); la
sovrapposizione avviene traslando tutti i diagrammi nella
posizione che I’impalcato assume a fine costruzione. Se
sull’asse delle ascisse si riporta la posizione finale delle
sezioni di impalcato progressivamente a partire dalla spalla di
lancio, si pud leggere il valore di momento flettente che una
sezione ha subito per ogni passo di lancio, nelle diverse
posizioni che ha occupato durante 1’avanzamento.
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Figura 2 — a) Diagramma dei momenti flettenti dell intero ponte per
la prima parte (a sbalzo) del varo di una campata. b) Diagramma
relativo al varo dell’intera campata

Cio permette di individuare i valori di momento massimo e
minimo che ogni sezione deve sopportare nella fase di spinta.
Se tale operazione viene estesa al lancio di tutte le campate,
riportando per ogni sezione i valori massimo e minimo si
ottiene (fig. 3) un diagramma di inviluppo dei momenti
flettenti di spinta. Questo diagramma ¢ necessario per la
valutazione della precompressione di spinta.

Poiché ogni sezione pud essere soggetta a momenti di
diverso segno ed intensita, la precompressione va
dimensionata in maniera tale da coprire ogni situazione
possibile senza variare il tracciato dei cavi. Ecco perché si
tende a inserire una precompressione di spinta che abbia come
risultante uno sforzo assiale centrato nelle sezioni tale da
garantire un livello di compressione sufficiente a contrastare le
massime trazioni indotte dai momenti flettenti ai lembi delle
sezioni, senza che comunque si superi la massima
compressione.

E’ importante notare come i valori massimi e minimi delle
sollecitazioni dipendano in maniera sostanziale dalla
lunghezza del naso metallico e dal rapporto tra il peso di
quest’ultimo e dell’impalcato. Da studi parametrici si trova [4,
11] che il rapporto ottimale tra la lunghezza del naso e la
lunghezza della campata maggiore risulta di circa 0.6, mentre
il rapporto tra peso del naso e dell’impalcato deve essere
intorno a 0.1.
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Un altro elemento importante da considerare nel calcolo
delle sollecitazioni ¢ la lunghezza delle campate ovvero se
esse siano tutte eguali 0 meno e se le campate iniziali abbiano
lunghezza ridotta. Infatti una trave continua con lunghezza
delle campate iniziale e finale pari a 0.8 della lunghezza delle
campate correnti, ha momenti flettenti, per carichi
uniformemente distribuiti, paragonabili in tutte le campate; al
contrario una trave continua con tutte le campate uguali o
molto diverse tra loro, presenta valori di massimo in campata e
di minimo sugli appoggi piuttosto diversi nelle varie zone del
ponte. Tale variabilita influenza decisamente la forma assunta
dal diagramma di inviluppo di figura 3.
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Momento flettente [MNm]
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100 120 140 160 180
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240
Figura 3 — Diagramma di inviluppo dei momenti flettenti

Durante la fase di spinta, il peso proprio non ¢ ’unico
carico da considerare. Variazioni importanti dei valori di
momento flettente si possono avere principalmente per due
condizioni di carico variabile: un possibile disallineamento
altimetrico delle sedi degli appoggi scorrevoli di spinta [12] e
possibili variazioni termiche, in termini soprattutto di gradienti
termici dovuti a differente temperatura tra 1’estradosso e
I’intradosso dell’impalcato [6,13].

Per quanto riguarda il disallineamento degli appoggi,
questo pud accadere anche per un piccolo errore di cantiere
nel loro posizionamento. In figura 4 ¢ riportato un diagramma
per un solo schema di spinta in cui viene ipotizzato un
possibile errore di posizionamento verticale di un appoggio di
+ 10 mm. Si puo notare come cambino i valori di momento
flettente nelle campate adiacenti, scostandosi dal valore
previsto e rilevato attraverso il tracciamento dei diagrammi di
inviluppo sopra visti. Di cid deve tenersi conto, mantenendo
sempre una quota di compressione sufficiente nelle sezioni
tale che un incremento imprevisto del momento flettente non
comprometta la sicurezza in fase di spinta.

Momento flettente [MNm]

T T T T T
100 120 140 160 180 200 220 240 260
Lunghezza [m]
Figura 4 — Diagrammi per un passo di lancio con disallineamento

di un appoggio di £10 mm (linea tratteggiata)

Anche nel caso del gradiente termico (fig. 5) si puo avere
un’alterazione dei valori di momento flettente. In base alle
condizioni ambientali previste, tali variazioni influiscono sul
diagramma di inviluppo, il quale pud comunque essere
costruito in modo da inglobare tali sollecitazioni, come
ulteriore caso di carico nelle fasi di lancio.



Momento flettente [MNm]
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Figura 5 — Diagrammi per un passo di lancio con gradiente termico
di £10°C (linea tratteggiata)

Naturalmente il diagramma di inviluppo pud essere
tracciato per tutte le sollecitazioni, anche per il taglio ed
eventualmente (nei ponti in curva) per la torsione, che sono
necessarie al calcolo delle armature ordinarie dei cassoni
(armatura delle anime e dei rinforzi necessari per rendere la
sezione indeformabile).

Per ottenere i diagrammi di inviluppo ¢ dunque necessario
procedere al calcolo di moltissimi schemi statici con diversa
posizione dell’impalcato in avanzamento. Per far cid ¢
possibile utilizzare un programma che risolva le travi continue
con una procedura di staged-construction. Rosignoli [14] ha
introdotto il metodo delle matrici di trasferimento per il
calcolo dei ponti retti mentre Arici ¢ Granata [6] hanno esteso
il metodo ai ponti in curva.

2.2 Precompressione regolabile assistita di spinta

A partire dal diagramma di inviluppo dei momenti flettenti
in costruzione ¢ possibile individuare due zone con
comportamento differente [8], nonché i valori massimi e
minimi assoluti e le sezioni in cui compaiono tali valori
durante il lancio. In figura 6 ¢ illustrato un diagramma
semplificato di inviluppo tipo nelle ipotesi in cui il ponte sia
costituito da molte campate.
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Figura 6 — Diagramma tipo di inviluppo dei momenti flettenti

Se ¢ ¢ il carico uniformemente ripartito (a meno di
ulteriori valutazioni su carico termico ¢ disallineamenti), la
zona corrente mantiene valori massimi di momento positivo
intorno a 1/22 gL* se L ¢ la luce della campata. Alla stessa
maniera il valore di massimo momento negativo nella zona
corrente & pari a circa -1/11 gL% I valori e la forma del
diagramma di inviluppo cambiano sostanzialmente nella zona
frontale, cioé quella piu avanzata e che si trova a sbalzo nelle
prime fasi di lancio di una campata. Si ha un valore di
momento massimo positivo generalmente pari a circa 1/12 gL*
mentre un valore di massimo negativo pari a circa -1/8 gL>.
Tali valori dipendono comunque dalle caratteristiche del naso
e dal rapporto tra le luci delle campate, come visto in
precedenza.

Se ci si basa su un diagramma di questo tipo, viene
spontaneo pensare a differenziare la precompressione di spinta
tra la zona corrente e quella frontale. E’ possibile determinare
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il valore di precompressione centrata di spinta che copra le
tensioni indotte, ai lembi inferiore e superiore di ogni sezione,
dai momenti massimi ¢ minimi della zona corrente. Tracciati
tali diagrammi si individua il valore di sforzo di
precompressione centrato P, considerato costante se si
trascurano le perdite per attrito, imponendo il rispetto delle
due disuguaglianze:

oo M
i A VVI Jot
c :B_Mmin<f .
s A Wv —Ja

in cui 4, W; e W, sono I’area ¢ i moduli di resistenza della
sezione di calcestruzzo, M. € Moy, sono i valori di momento
positivo e negativo che si leggono sul diagramma di inviluppo,

fe € il valore limite a trazione della tensione nel calcestruzzo

al lembo considerato. Il valore di P (considerato
intrinsecamente negativo) sara quello che soddisfa le (1) in
tutta la zona corrente, scegliendo il valore assoluto piu alto tra
quelli che si ottengono dalle (1) in forma di uguaglianze.
Naturalmente, per il fatto che la sezione a cassone ha il
baricentro spostato verso la parte superiore (a distanza di circa
1/3+1/4 dell’altezza totale dal lembo superiore), per ottenere
una precompressione centrata vanno inseriti cavi superiori e
inferiori in numero diseguale, inversamente proporzionale alle
loro eccentricita rispetto al baricentro della sezione. Una volta
determinata la precompressione centrata per la zona corrente ¢
necessario provvedere un’ulteriore quota di precompressione
nella zona frontale. Cid pud essere ottenuto con una
precompressione centrata di valore piu elevato della
precedente solo in questa zona. Ma i valori cosi raggiunti dalle
tensioni di compressione durante le fasi di spinta possono
risultare eccessivamente alti. Si preferisce allora adottare
soluzioni diverse che forniscano una precompressione
eccentrica mirata. E’ possibile graduare la precompressione
aggiuntiva nella zona frontale (superiore o inferiore) che ¢
necessario introdurre per mantenere le tensioni al di sotto dei
limiti consentiti. In figura 7 ¢ riportato un diagramma tipo
delle tensioni ai lembi inferiore e superiore per tutte le sezioni
d’impalcato con i relativi limiti a trazione e compressione,
ricavato direttamente dal diagramma d’inviluppo dei momenti
di figura 6, in cui sia presente la sola precompressione
centrata P in tutto il ponte. E’ evidente che nella zona frontale
i valori delle tensioni non risultano accettabili. La
precompressione aggiuntiva, nella intera zona frontale o in
singoli tratti di questa, puo essere eccentrica con sforzo assiale
AP; e APy di eccentricita e; o e, (inferiore o superiore). Essa
puo essere ottenuta nei singoli tratti imponendo il rispetto di
una coppia delle quattro disuguaglianze:
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G[ — ES max_ APs < ﬁ[
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dove £, ¢ la tensione limite a compressione € Myp;, Map, SONO i
valori di momento flettente associati alla precompressione
eccentrica AP; e AP,. E’ da notare che trattandosi di una
precompressione su una trave continua iperstatica, il valore



M p non coincide con il valore (AP - ). Generalmente 1’effetto
¢ di diminuzione del momento flettente rispetto al valore (AP -
e) e di comparsa di ulteriori momenti di segno opposto nelle
sezioni adiacenti quelle in cui viene inserita la
precompressione; tali momenti risultano benefici perché
contrastano le sollecitazioni presenti nelle sezioni adiacenti. Il
valore f,, puod essere anche nullo qualora non sia prevista la
possibilita di avere tensioni di trazione ai lembi. In tutti gli
altri casi il grado di precompressione e il valore di trazione
accettato vengono stabiliti in considerazione delle condizioni
ambientali in cui ’opera si trova e in considerazione anche di
eventuali ulteriori tensioni indotte da ritiro e viscosita che
possano compromettere la durabilita dell’opera a lungo
termine.

I valori di AP; e APy si trovano per iterazioni successive
dalle relazioni (2).
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Figura 7 — Diagramma tipo delle tensioni di lancio ai lembi con
precompressione centrata sull ‘intero impalcato

Fin qui sono stati determinati soltanto i valori di sforzo
assiale necessari nella zona corrente e in quella frontale. Il
problema si riduce a trovare la configurazione dei cavi e la
tecnologia occorrente. Le configurazioni classiche per i cavi
della precompressione di spinta [8, 9] sono diverse:

1) cavi rettilinei (provvisori o definitivi) che forniscono
una precompressione centrata: possono essere interni
od esterni, in corrispondenza del baricentro della
sezione e tesati tra i diaframmi di irrigidimento oppure
in numero diverso in corrispondenza delle solette
inferiore e superiore;
cavi rettilinei che forniscono una precompressione
eccentrica: nelle fasi di spinta sono generalmente
esterni e posizionati solo ove occorre;
cavi antagonisti: sono due serie di cavi poligonali
opposti, generalmente esterni. Una prima serie puo
essere definitiva e sagomata per i carichi di esercizio,
mantenendo i cavi inferiormente per le sezioni che
saranno posizionate in campata alla fine della
costruzione e rialzando i cavi in corrispondenza delle
sezioni che saranno posizionate sugli appoggi. Una
seconda serie invece ¢ costituita da cavi provvisori
posizionati ai lembi opposti in maniera da ottenere per
le fasi di spinta una precompressione centrata.

Da quanto detto ¢ possibile prevedere una
precompressione P centrata per la parte corrente e una
precompressione AP aggiuntiva nella parte frontale.
Attraverso le relazioni (1), dimensionando opportunamente
il valore di P centrato, ¢ possibile limitare 1’uso della
precompressione aggiuntiva alla sola campata piu avanzata,
ovvero la prima che viene lanciata. Si possono dunque
predisporre dei cavi parziali nella zona inferiore e nella
zona superiore. L’estensione di questi cavi all’interno della
prima campata dipende dalle modalita costruttive (di getto e
di lancio). Puo essere conveniente dividere la campata
iniziale in quattro segmenti piu piccoli e disporre quattro
cavi lunghi L/4, rettilinei e posti internamente o
esternamente alle solette inferiori e superiori (fig. 8). Cio

2)

3)
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comporta che debbano essere previsti opportuni ringrossi
per D’ancoraggio di cavi che coprono un quarto della
campata sia superiormente che inferiormente. Si puod
operare nel seguente modo:

- sipredispongono i cavi aggiuntivi lunghi L/4;

- si comincia il lancio di una campata senza tesare i
cavi aggiuntivi sfruttando la sola precompressione
centrata P,

- quando nelle zone centrali della campata si
raggiunge il valore previsto di momento positivo in
una o piu sezioni, si attiva il cavo o i cavi inferiori
che coprono le sezioni interessate, tesandoli di AP;;

- quando nelle zone di appoggio si raggiunge il valore
previsto di momento negativo in una o piu sezioni,
si attiva il cavo o i cavi superiori che coprono le
sezioni interessate, tesandoli di AP,

- quando le sezioni in cui si sono tesati i cavi
aggiuntivi si allontanano dalle sezioni di momento
massimo, si disattivano i cavi ritornando all’uso
della sola precompressione centrata.

Normalmente la tesatura dei cavi superiori o inferiori
aggiuntivi nelle sezioni non ¢ contemporanea.

< G - W v v
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Figura 8 — Cavi ausiliari della precompressione di spinta lunghi L/4

La regolazione della tesatura dei cavi aggiuntivi puo essere
manuale o semi-automatica. E’ possibile infatti prevedere in
progetto per quali schemi di avanzamento sia necessaria
’attivazione dei cavi ausiliari superiori o inferiori, cosicché
sia possibile attivarli attraverso una tesatura e un successivo
rilascio, operato dal personale addetto. La tesatura puo
avvenire manualmente con la presenza del personale che
manovra i martinetti ovvero ¢ possibile prevedere un sistema
di controllo da parte di un addetto che azioni i martinetti a
distanza conoscendo la sequenza di attivazione e
disattivazione dei cavi durante 1’avanzamento dell’impalcato.
Si ottiene cosi una sorta di “precompressione assistita”: in
progetto si prevede in quali posizioni e quali cavi attivare o
disattivare e 1 valori di sforzo AP; ¢ AP,; in cantiere si
predispone una sequenza di tesatura assistita da un operatore
che comanda i martinetti.

Alternativamente si puo anche ipotizzare un’automazione
completa di questa procedura con un opportuno sistema di
controllo per la regolazione automatica

2.3 Precompressione regolabile automatica di
(precompressione organica)

Quando una struttura si adatta in modo automatico alle
sollecitazioni indotte da carichi che variano, senza che sia
necessario un intervento esterno, attraverso degli elementi
strutturali preposti ad affrontare tali variazioni, si ¢ in presenza
delle cosiddette “strutture intelligenti”. Nel caso delle strutture
precompresse ¢ stata indagata la possibilita di implementare
un sistema automatico di acquisizione di dati e di controllo
che comandi anche la variazione del tiro nei cavi di
precompressione, quando cid0 si renda necessario per un
incremento di carico sulla struttura [15]. Se gli elementi che
forniscono tali variazioni (cavi, martinetti, sensori ¢ centralina
di controllo) sono integrati nella struttura (fig. 9), ovvero sono
ad essa organici, si ha il concetto di precompressione
organica.

spinta
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Figura 9 — Struttura con precompressione organica e particolari del

martinetto e del cavo unbonded (tratto da [10])

L’idea ispiratrice nasce dalla collaborazione tra gli
elementi anatomici dell’organismo umano, ognuno dei quali
svolge una funzione, in cui comunque la struttura complessiva
reagisce modificandosi alla variazione delle azioni esterne. In
quest’ottica la corrispondenza tra la struttura biomeccanica ¢
quella di ingegneria civile suggerisce di applicare un sistema
di controllo non come sistema accoppiato alla struttura e
capace di migliorarne le prestazioni in alcune situazioni ma
come sistema costituente la struttura stessa ovvero un sistema
di controllo che ¢ esso stesso un elemento strutturale [15]. In
tal modo si ottiene una struttura organica che non ¢ solo
capace di offrire una resistenza meccanica alle azioni esterne
ma che ¢ anche capace di modificare il suo comportamento in
relazione alla causa che genera le sollecitazioni, potendo
anche influenzare queste ultime. Seguendo questo criterio una
struttura puo essere pensata per un livello di resistenza a delle
azioni, ma puo adattarsi agli incrementi di sollecitazione
agente modificando alcuni elementi, nel caso specifico
modificando il tiro nei cavi di precompressione. Tutto cid a
condizione che la struttura resista e si deformi nei limiti, che i
suoi elementi organici siano attivati o meno. Ne consegue un
approccio diverso alla progettazione della struttura, diviso in
tre fasi:

- la progettazione per una parte dei carichi
(generalmente i carichi fissi), che determina la
geometria e le caratteristiche fondamentali della
struttura, secondo un approccio classico;

- la progettazione per un carico maggiore ¢ quindi per
incrementi di sollecitazione, affrontati attraverso un
intervento mirato di alcuni elementi che modificano le
caratteristiche di resistenza della struttura di base;

- la progettazione dei sistemi di automazione e controllo
da integrare nella struttura che permettano 1’attivazione

degli elementi organici senza interventi diretti
dall’esterno.
Da quanto detto ¢ possibile affermare che Ila

precompressione organica ¢ niente di piu che un sistema di
precompressione auto-regolabile che si adatta alle condizioni
in cui si trova la struttura. Il sistema di precompressione
organica (OPS) ha come componenti fondamentali gli
ancoraggi organici, i cavi del tipo “unbonded” con martinetto
inserito in testata e non resi congruenti con la struttura di
calcestruzzo, 1 sensori, gli attuatori e il sistema di controllo
elettronico (fig. 9). Tale sistema ¢ stato applicato con successo
alle casseforme scorrevoli di lancio degli impalcati da ponte
[16] e a ponti a travata in cui era necessario limitare gli
spessori d’impalcato in rapporto alla luce [10].

Nel caso specifico dei ponti a spinta e della
precompressione ausiliaria di lancio nella zona frontale, ¢
possibile pensare di rendere del tutto automatica la
precompressione regolabile assistita individuata nel paragrafo
precedente. In tal caso i cavi ausiliari lunghi L/4 ed attivati

-62 -

solo negli schemi di avanzamento in cui il loro effetto ¢
necessario, vengono integrati nella struttura insieme ad un
sistema di controllo che ne permetta 1’attivazione o la
disattivazione, comandata da sensori durante 1’avanzamento,
senza I’intervento diretto dell’operatore.

Per fare cido ¢ perd necessario prevedere i livelli di
attivazione e disattivazione dei “cavi organici” e quindi
prevedere in fase di progetto la variazione dello sforzo di
precompressione, al fine di tarare e predisporre la
strumentazione necessaria.

A partire dalle relazioni (1) e (2), si ipotizzi di avere fissato
un valore P di precompressione centrata sull’intero impalcato
in avanzamento e di avere la necessita di predisporre nella
prima campata dei cavi ausiliari superiori e inferiori che
forniscano un incremento AP; e AP; di precompressione
eccentrica. Si vuole rendere automatica questa parte di
precompressione aggiuntiva di spinta. La condizione di
attivazione del cavo organico in una sezione ¢ il
raggiungimento del valore limite fissato ad uno dei lembi della
sezione. E’ necessario allora determinare la posizione per la
sezione di controllo: quando in tale sezione viene superata la
tensione limite, il cavo o i cavi organici che coprono quella
zona devono attivarsi. Nel caso specifico essi devono attivarsi
inferiormente quando le sezioni interessate passano dal centro
di una campata tra due pile successive su cui scorre
I’impalcato, mentre deve attivarsi superiormente quando le
stesse sezioni sono a sbalzo o passano sopra un appoggio.
Queste sono le condizioni di possibile superamento delle
tensioni limite (vedi fig. 7) per I’attivazione. La disattivazione
dei cavi organici deve invece avvenire quando i sensori nella
sezione di controllo individuano una condizione di sufficiente
compressione al lembo interessato, tale che il ritorno alla sola
precompressione centrata sia sufficiente al mantenimento dei
livelli di sicurezza.

Si indichi con ¢ un parametro ordinatore della sequenza di
avanzamento che fornisce la posizione del ponte (per esempio
la lunghezza in metri del ponte varato con incrementi di 1
metro) e con c'(G) la tensione, nella posizione ¢, indotta dal
solo peso proprio (o dai carichi agenti in fase di spinta) al
lembo considerato (superiore o inferiore) nella sezione di
controllo. Sia poi o(P) la tensione indotta dalla sola
precompressione centrata (indipendente dalla posizione) e
G'(OPS) la tensione indotta dalla tesatura dei cavi organici
quando questi vengono attivati nella posizione ¢. Si indichino
inoltre con f., e f., le tensioni raggiunte dal lembo della
sezione di calcestruzzo per ’attivazione e disattivazione dei
cavi organici. La condizione di verifica si pud scrivere
attraverso la seguente disuguaglianza:

Jea <0 (@) +0(P)+0'(OPS)< [, 3)

in cui le tensioni di compressione sono considerate negative.
Generalmente, la tensione di attivazione f., pud essere una
piccola tensione di trazione o puo anche essere nulla, mentre
la tensione di disattivazione f., ¢ un valore di compressione
che supera il valore indotto dalla presenza della sola
precompressione centrata di spinta. La relazione (3) va scritta
per ogni sezione di controllo Sc,j e per ogni posizione ¢
durante I’avanzamento del ponte. Inoltre la tensione 6'(OPS) &
quella indotta dalla tesatura dei cavi organici della quantita
AP. La regolazione pud avvenire in piu passi, programmando
I’attuatore per incrementi di tensione graduali fino al
raggiungimento di AP. In tal caso si va graduando la
precompressione per piccoli passi, anche in considerazione
dell’eventuale ritardo dell’efficacia dell’attivazione e quindi
dell’applicazione dello sforzo assiale di precompressione. Nel
seguito verra considerata per maggiore chiarezza 1’attivazione



o la disattivazione in un’unica tesatura del martinetto, cioé con
un solo passo dell’attuatore che fornisce la tensione ai cavi
organici: 6'(OPS) = k' ¢ '(AP), con k' =0, 1. La relazione (3)
va scritta per ogni passo di avanzamento ¢ e per ogni sezione
di controllo Sc,j, diventando:

Jea <05 (G)+og (P)+k;cl (AP)< f,, 4)
Tale relazione indica soltanto le condizioni di verifica del
lembo della sezione considerato, in presenza della
precompressione ausiliaria automatica di spinta (k' = 1) o in
sua assenza (k= 0) al passo ¢ di avanzamento nella sezione di
controllo Sc,j del gruppo di cavi organici j-esimo. Ad essa si
possono anche accoppiare le condizioni di attivazione o
disattivazione, giungendo al sistema di disuguaglianze:

Jpc,d<Gf§c,j(G)+GSc,j(P)+k;'Gg‘c,j(AP)< = k}ﬂzk;
Gfs‘c,j(G)"'Gsc,j(P)"'k;O-fgc,j(AP)> — k}+l:k;.+1 (5)
G'SC,,’(G)"'GsC,j(P)"'ijtsC,/(AP)<fc,d = k;H:k} -1

c,a

La prima relazione esprime la condizione di verifica, per la
quale non deve esserci modifica del comportamento strutturale
al passo di avanzamento successivo: in tal caso se &/ = 0 vuol
dire che la sezione di controllo verifica senza I’intervento della
precompressione ausiliaria organica, mentre se k' = 1
quest’ultima & necessaria e va mantenuta anche per il
successivo passo di spinta. La seconda relazione esprime la
condizione di attivazione, mentre la terza la condizione di
disattivazione.

Dalla relazione (5) si evince che in progetto ¢ necessario
stabilire i seguenti parametri della precompressione organica:

- letensionif,, e f., di attivazione e disattivazione;

- il valore di AP, ovvero della tensione di tesatura dei

cavi organici,

- laposizione delle sezioni di controllo Sc,j;

- il tipo di controllo per le condizioni imposte.

Le tensioni di attivazione e disattivazione dipendono dal
grado di precompressione desiderato. La tensione f., pud
essere una piccola tensione di trazione quando sono previste
armature ordinarie che possano assorbirla, ovvero una
tensione di compressione molto bassa che si vuole
incrementare per evitare che la sezione entri in trazione al
lembo considerato. La tensione f., di disattivazione deve
essere tale che, venendo a mancare la precompressione
ausiliaria, il lembo della sezione continui a rimanere
compresso. Una condizione per la sua determinazione puo
essere quella per cui nella sezione al lembo considerato si
raggiunga al limite la tensione di attivazione senza ’intervento
della precompressione organica, ovvero:

f;‘,d = f;‘,a + Gf?z/(AP) (6)

Note la tensione di attivazione e la tensione indotta dalla
sola precompressione organica, 1’equazione (6) ha come unica
incognita la tensione di disattivazione. Si noti pero che la
tensione indotta da AP nella sezione dipende dalla posizione
della sezione ¢ dallo stato di avanzamento, poiché si tratta,
come gia detto, di una precompressione su una struttura
iperstatica (la trave continua a quel passo di avanzamento).
Poiché comunque nella sezione considerata ’effetto delle
iperstatiche ¢ una perdita di momento flettente dovuto alla
precompressione, ¢ possibile riferirsi alla precompressione
isostatica, in quanto il suo livello fa aumentare sicuramente il
valore di disattivazione, ovvero:

f;‘,d = f;r,a +£i AP ¢
A w

O
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in cui il segno, I’eccentricita e ed il modulo di resistenza W
dipendono dal lembo considerato (superiore e inferiore). Dalla
(7) si determina quindi la tensione di disattivazione come
unica incognita.

Il secondo parametro ¢ il valore di precompressione
ausiliaria di spinta AP. La sua determinazione ¢ stata gia
discussa nel paragrafo precedente e quindi puo essere seguita
la stessa procedura. Si ¢ fin qui considerato che il valore di
tesatura dei cavi organici sia raggiunto con un’unica
attivazione e quindi con un unico intervento dell’attuatore che
fornisce la tensione desiderata. Nulla vieta pero, nel concetto
di precompressione organica, di raggiungere il valore AP in
piu passi di attivazione. In tal modo si pud fornire una
precompressione automatica graduale per la quale la struttura
va adeguandosi gradualmente all’incremento di sollecitazione.
Il terzo parametro ¢ la posizione delle sezioni di
controllo. Esse devono essere posizionate opportunamente
poiché dalle tensioni indotte in ognuna di quelle sezioni
dipende [D’attivazione o la disattivazione di un cavo che
interessa piu sezioni. In figura 10 sono indicate le posizioni
individuate per le sezioni di controllo e i relativi cavi organici
da esse dipendenti. Nella scelta delle sezioni di controllo
intervengono comunque il valore delle tensioni di attivazione
e disattivazione, I’andamento dei diagrammi di momento nelle
fasi di avanzamento e [Deffetto delle iperstatiche di
precompressione che possono variare il comportamento
previsto. La scelta delle sezioni di controllo diventa cosi una
procedura che va verificata insieme a tutti gli altri parametri
che governano il problema, con il calcolo di tutti i possibili
schemi iperstatici di trave continua in avanzamento e con tutte
le combinazioni possibili di carico e di precompressione.

Un’ultima questione riguarda la scelta del tipo di
controllo. Dal metodo di misura e dalla sua affidabilita
dipende infatti ’intero funzionamento del sistema, poiché gli
attuatori che forniscono la tensione ai cavi organici sono
collegati ad una centralina elettronica controllata dalla misura
delle tensioni nella sezione di controllo (fig. 9).
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Figura 10— Sezioni di controllo dei cavi organici

2.4 Precompressione definitiva in esercizio

In esercizio, la precompressione definitiva ¢ molto diversa
da quella necessaria in fase di spinta. Essa coincide con la
precompressione tipica delle travi continue con rialzo dei cavi
sugli appoggi e cavi inferiori in campata. Per la valutazione
della forza di precompressione ¢ necessario applicare i carichi
di esercizio del ponte, consistenti in carichi permanenti
aggiuntivi, carichi mobili, variazioni termiche, etc...

Le maggiori variazioni tensionali nelle sezioni sono
naturalmente date dai valori indotti dai carichi mobili, ma
attraverso i diagrammi delle massime e minime sollecitazioni
non ¢ difficile trovare una configurazione dei cavi ed un
valore di precompressione ottimale sezione per sezione.

Se i cavi della precompressione centrata di spinta sono
interni e definitivi, ¢ sufficiente integrare la precompressione
centrata con dei cavi eccentrici opportunamente posizionati
per far fronte all’incremento di sollecitazione previsto in
esercizio. Tali cavi possono essere ancora rettilinei interni o
esterni, poligonali esterni o curvi interni, entro le anime del
cassone.



Questa scelta dipende dalla tecnologia disponibile, da
quella adottata in fase di spinta, dal tipo e dalle dimensioni del
cassone e dalla disponibilita di spazio per I’alloggiamento
delle testate di precompressione definitive. Se la
precompressione centrata di spinta ¢ stata realizzata con cavi
esterni antagonisti ¢ possibile smontarne alcuni che non sono
utili in esercizio e aggiungerne altri superiormente nelle zone
di appoggio e inferiormente al centro delle campate. Lo
smontaggio e il riuso dei cavi utilizzati per la spinta non ¢ pero
semplice, per cui spesso si tende a semplificare la
configurazione dei cavi e a separare totalmente quelli utilizzati
in fase di spinta con quelli definitivi di continuita se essi non
sono previsti fin dall’inizio come cavi interni definitivi. Una
discussione articolata a tal proposito puo trovarsi in [4] o [9].

3. APPLICAZIONE NUMERICA

Viene riportata di seguito un’applicazione numerica a
chiarimento di quanto visto nei paragrafi precedenti. Si
consideri un ponte in cemento armato precompresso con un
numero n di campate da realizzarsi a spinta. Per semplicita e ai
fini dello studio della precompressione di spinta nella zona
frontale, si considera di seguito un numero ridotto di campate
n = 3, con luci eguali pari a L = 40 m, con sezione
dell’impalcato a cassone monocellulare. In figura 11 sono
indicate le caratteristiche geometriche.
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Figura 11 — Geometria del ponte. a) Fase di avanzamento.
b) Posizione di fine costruzione. c) Configurazione di esercizio
d) Sezione trasversale.

Si suppone che la costruzione sia fatta per segmenti di
lunghezza pari a L/2 = 20 m e che sia presente una campata di
curing della stessa lunghezza dietro la spalla di lancio. E’
presente un diaframma di irrigidimento trasversale tra due
segmenti successivi. La zona frontale presenta invece degli
ulteriori ringrossi a L/4 per ospitare gli ancoraggi della
precompressione ausiliaria di spinta. Si suppone che siano
previste armature ordinarie passanti nei giunti tra i segmenti di
impalcato. Le caratteristiche della sezione sono: 4 = 5.4 m?,
W,=33m’, W,=55m’.1 carichi considerati per il calcolo
degli schemi in avanzamento sono: un carico uniformemente
distribuito d’impalcato ¢ = 0.16 MN/m e un carico medio
distribuito del naso g, = 0.016 MN/m.

Dal calcolo degli schemi di avanzamento si ottiene il
diagramma di inviluppo dei momenti flettenti di fig. 12.
Per una classe C35/45 del calcestruzzo, si fissano le tensioni
limite a fo; = 0.02 fo = 0.7 MPa e f. = 0.45 f,, = -16 MPa, dalle
relazioni (1) si trova il valore P di precompressione centrata
con 1 valori M, = 15000 kNm e M,,;, = -26000 kKNm. Risulta
P = -22000 kN, precompressione che pud essere ottenuta
mediante 8 cavi 12T15 superiori e 4 cavi 12T15 inferiori. Si
sceglie di disporre cavi rettilinei interni alle solette per I’intero
sviluppo del ponte, con ancoraggi ogni L/2. I cavi verranno

lasciati come cavi definitivi anche in fase di esercizio. In tale
situazione il diagramma delle tensioni ¢ quello di fig. 13, in
cui ¢ evidente come tale precompressione sia insufficiente
nella zona frontale e in particolare nella prima campata (da 80
a 120 m).
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Figura 12 — Inviluppo dei momenti flettenti per l’intera fase di spinta

Attraverso le relazioni (2) si pud determinare il valore di
precompressione aggiuntiva da introdurre con i cavi esterni in
soletta e controsoletta di lunghezza L/4 nella zona frontale.
Introducendo un valore AP = -4000 kN, pari a 2 cavi 12T15,
in questo caso uguale sia superiormente che inferiormente, si
ottiene il diagramma delle tensioni di fig. 14 in cui tutte le
sezioni risultano verificate. Attraverso 1’analisi della sequenza
di spinta ¢ possibile anche determinare in quali schemi &
necessario attivare 1 cavi aggiuntivi e procedere alla
determinazione di una sequenza di tesatura in zona frontale e
ad una precompressione ausiliaria regolabile assistita.
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Figura 13 — Diagramma delle tensioni ai lembi per la sola
precompressione centrata. In tratteggio il bordo superiore,
a tratto continuo il bordo inferiore

Qualora si voglia invece procedere mediante una
precompressione automatica, organica alla struttura, devono
determinarsi le tensioni di attivazione e disattivazione dei cavi
e le sezioni di controllo per scrivere le relazioni (5),
considerando come tensione dovuta alla precompressione
organica, quella fornita dallo sforzo AP dei due cavi 12T15
organici. Si fissa un valore della tensione di attivazione nullo
Jea = 0 MPa, mentre la tensione di disattivazione viene trovata
attraverso la relazione (7) e risulta f. ;= -2.4 MPa.

Le sezioni di controllo scelte, la configurazione dei cavi di
precompressione centrata ¢ di precompressione ausiliaria sono
evidenziati in figura 15 mentre in figura 16 ¢ riportato il
diagramma delle tensioni al lembo inferiore delle sezioni di
controllo e la sequenza di attivazione e disattivazione dei
quattro cavi organici inferiori.
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Figura 14 — Diagramma delle tensioni ai lembi con ['introduzione
della precompressione nella zona frontale. In tratteggio il bordo
superiore, a tratto continuo il bordo inferiore

Risulta necessaria 1’attivazione dei primi tre cavi inferiori
per il varo di tutte le campate, mentre il cavo 4 viene attivato
solo per il varo della prima campata.
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Figura 15 — Precompressione di spinta organica e sezioni di controllo

Nel caso in esame risultano necessari per il varo di tutte le
campate i soli cavi 2 e 3 superiori mentre i cavi 1 ¢ 4 restano
sempre inattivi.
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Figura 16 — Diagramma delle tensioni al lembo inferiore tfrdelle
sezioni di controllo e sequenza di tesatura dei cavi organici inferiori

-65 -

4. CONCLUSIONI

E’ stato riportato uno studio sulla precompressione nelle
fasi di costruzione dei ponti realizzati per spinte successive.
L’estrema variabilita delle sollecitazioni nelle sezioni durante
la costruzione evidenzia la necessitd di una precompressione
nelle fasi di spinta differente da quella definitiva in esercizio
della struttura. E’ possibile affrontare la problematica
attraverso una precompressione centrata eguale per 1’intero
impalcato in avanzamento con I’integrazione di una precom-
pressione regolabile aggiuntiva nella sola zona frontale. La
regolazione di questa parte di precompressione pud essere
effettuata in modo semi-automatico da un operatore
(precompressione regolabile assistita) mediante una sequenza
di tesatura prestabilita in fase di progetto. In alternativa ¢
possibile rendere del tu tto automatica la regolazione della
precompressione ausiliaria nella zona frontale (precom-
pressione organica) mediante un sistema di controllo che
comanda una centralina elettronica, la quale dispone
I’attivazione e la tesatura dei cavi solo quando necessario.
Sono stati evidenziati i parametri fondamentali per la
progettazione della precompressione regolabile ausiliaria di
spinta ed ¢ stato riportata un’applicazione su un esempio di
ponte a spinta.
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ANNOTAZIONI SULLA RISPOSTA DI STRUTTURE IN C.A. ISOLATE ALLA BASE
CON DISPOSITIVI ELASTOMERICI AD ELEVATISSIMO SMORZAMENTO
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SOMMARIO

Le nuove norme NTC 2008 aprono fortemente all’impiego dei dispositivi elastomerici ad elevatissimo smorzamento (High Damping
Lead Rubber Bearing) per il controllo passivo degli edifici sotto sisma. Esse consentono infatti di valutare la risposta strutturale con
una procedura semplice e di generale diffusione (analisi modale con spettro assegnato) fino a valori del rapporto di smorzamento &
pari a 0.30 e di scalare (fino ad un massimo di 0.55) le ordinate spettrali in funzione del valore di detto parametro. Tuttavia, come &
noto: (a) i dispositivi HDLRB presentano una risposta di tipo marcatamente non lineare; (b) secondo alcuni autori, valori elevati di &
producono ’effetto di amplificare la risposta della sovrastruttura. In tale contesto, il presente lavoro riguarda lo studio della risposta
di strutture isolate alla base mediante dispositivi elastomerici HDLRB con valori del rapporto di smorzamento & fino a 0.30. Con
riferimento a sistemi MDOF corrispondenti ad organismi resistenti in cemento armato modellati con una matrice di smorzamento
“completa” ed isolati alla base con dispositivi HDLRB, in questa fase di indagine sono state valutate in primo luogo le risposte strut-
turali mediante analisi lineare time-history con integrazione frontale delle equazioni del moto. Sono stati impiegati a tal fine sia
segnali accelerometrici generati che registrazioni di terremoti significativi. E stata poi condotta un’analisi di confronto tra le risposte
di cui innanzi e quelle ottenute con un’analisi modale con spettro assegnato osservando la presenza di differenze significative -in
particolare in funzione del rapporto di smorzamento & del sistema di isolamento- tra i valori di parametri che riguardano la sicurezza
strutturale.

SUMMARY

The new Italian code NTC2008 allows the use of elastomeric isolation devices with high damping (High Damping Lead Rubber
Bearing) for the passive control of seismic structural response. These code provisions allow the estimate of the structural seismic
response by means a simple response spectrum analysis also for values of the damping ratio & up to 0.30 and permits the reduction of
the spectrum ordinates up to a maximum value of 0.55 depending on & However, as is well known: a) HDLRB devices show a
strongly non-linear response; b) according to some authors, high values for the & damping ratio cause the effect of amplifying the
response of the superstructure. In this context the paper concerns the evaluation of the structural response of base-isolated structures
with HDLRB devices with values of damping ratio & up to 0,30. In this investigation, with reference to simple MDOF systems
corresponding to base-isolated reinforced concrete structures modelled with an “exact” damping matrix, the structural response
through a linear time-history with a direct integration of motion equation were evaluated using both artificial accelerograms that
recorded accelerograms. Then a comparison between time history analysis results and response spectrum method results to varying of
the damping ratio, evidenced meaningful differences between the values of some structural safety parameters.

1. INTRODUZIONE alla forma modale principale sono esposte alle componenti a
bassa frequenza dell’eccitazione sismica, che possono essere

Com’¢ noto, la tecnica dell’isolamento alla base riveste un causa di un’eccessiva deformazione dei dispositivi. Tuttavia,
ruolo di primissimo piano tra le strategie di protezione antisi- I’introduzione di un forte rapporto di smorzamento riduce in
smica, anche a motivo dei notevoli avanzamenti intervenuti genere Ieffetto dell’isolamento nel campo delle piu alte fre-
nei processi di produzione e di sperimentazione dei dispositivi quenze. Pertanto una maggiore dissipazione da parte degli or-
di isolamento. L’obiettivo principale dell’isolamento sismico gani di isolamento se permette, da un lato, di controllare gli
consiste nella massima riduzione della risposta della sovra- effetti di risonanza relativamente al primo modo e di contenere
struttura (accelerazioni e caratteristiche della sollecitazione) l'impegno deformativo dei dispositivi, comporta dall’altro un
col vincolo di limitare lo spostamento relativo tra suolo e pia- incremento della domanda prestazionale per la sovrastruttura.
no di isolamento. Al riguardo va considerato che le strutture A tal proposito Inaudi e Kelly [2] e successivamente Ahmadi
dotate di isolamento con bassi valori di smorzamento associati et al. [3] hanno svolto indagini per determinare lo smorzamen-
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to ottimo da assegnare al sistema di isolamento. In seguito
Palazzo et al. [10] hanno sviluppato un’estesa indagine rivolta
all’analisi di sistemi isolati alla base utilizzando un modello
lineare equivalente a due gradi di liberta e rilevando che la
loro risposta ad eccitazioni di natura stocastica presenta valori
ottimali in corrispondenza di fattori di smorzamento dei dispo-
sitivi contenuti nell’intervallo 25-30%. Un successivo studio
di Kelly [5] basato sull’analisi modale di un sistema lineare a
due gradi di liberta ha invece evidenziato, con una soluzione
in forma chiusa, 1’effetto negativo sulla risposta della sovra-
struttura causato da elevati rapporti di smorzamento associati
al sistema d’isolamento (gia a partire da rapporti pari al 10%)
a causa principalmente della presenza dei termini di accop-
piamento nella matrice di smorzamento del sistema isolato. Di
recente questo aspetto del problema ¢ stato ripreso da Polito-
poulos [7] con riferimento a sistemi isolati a pochi gradi di
liberta integrati da dispositivi dissipativi di tipo viscoso e/o
isteretico, senza portare in conto 1’effetto dei termini di accop-
piamento delle azioni smorzanti. I risultati hanno evidenziato,
in questo caso, un incremento delle accelerazioni e delle azio-
ni sulla sovrastruttura se i rapporti di smorzamento modale
associati al primo modo risultano superiori al 35%.

D’altra parte alcuni documenti tecnici sia in ambito nazio-
nale che internazionale (FEMA 451 [17], NTC 2008 [19]) a-
prono all’impiego di dispositivi di isolamento con rapporti di
smorzamento & molto elevati, consentendo la valutazione della
risposta mediante analisi modale con spettro assegnato fino a
valori di & pari a 0.30.

11 presente lavoro si inserisce nel contesto prima descritto,
ponendosi 1’obiettivo di effettuare un’analisi di confronto ri-
guardante la risposta di semplici sistemi piani MDOF in ce-
mento armato isolati alla base con dispositivi elastomerici ad
elevatissimo smorzamento (High Damping Lead Rubber Bea-
ring — HDLRB). In particolare, vengono inizialmente valutate
le risposte strutturali ottenute mediante analisi lineare time-
history con integrazione diretta delle equazioni del moto, im-
piegando sia registrazioni di terremoti storici bibliografica-
mente significativi che segnali artificiali spettro-compatibili.
Vengono poi valutate le risposte corrispondenti ottenute me-
diante analisi modale con spettro assegnato, procedendo alla
prevista analisi di confronto con i dati prima acquisiti. In que-
sto ambito viene osservata la presenza, per valori di & compre-
si tra 0.20 e 0.30, di differenze significative tra i valori di al-
cuni parametri che riguardano la sicurezza strutturale.

2. CARATTERIZZAZIONE DELLA MATRICE DI

SMORZAMENTO PER STRUTTURE ISOLATE

Una struttura isolata alla base pud essere in genere sche-
matizzata come 1’insieme di due sottostrutture, costituite ri-
spettivamente dalla struttura in elevazione e dal sistema
d’isolamento sottostante. Di conseguenza, la caratterizzazione
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dello smorzamento strutturale dell’intero sistema isolato puo
essere effettuata valutando, da una parte, le caratteristiche di
smorzamento dei singoli sottosistemi e considerando,
dall’altra, gli effetti dovuti al loro accoppiamento.

Nell’ipotesi che la struttura in elevazione sia classicamen-
te smorzata alla Clough, ossia che non esistano forti differenze
tra i meccanismi interni di dissipazione e che le sue capacita
dissipative siano indipendenti dalla rigidezza, ¢ possibile e-
sprimere la matrice [C] della struttura a base fissa come segue:

1| Y2

M, {¢j}{¢j}T [M] )

J=1

in cui w; e £, rappresentano rispettivamente la pulsazione e il
rapporto di smorzamento modale del j-esimo modo di vibrare
{@,} della struttura non smorzata a base fissa ed M ; ¢ la massa
modale corrispondente. D’altra parte, la costante di smorza-
mento C, del sistema di isolamento viene in genere valutata a
partire dal valore del rapporto di smorzamento ¢ ; relativo al
critico attraverso la formula seguente:

Cbzz'égesi ’ \IKesi 'Mtot

in cui K,; ed M, rappresentano rispettivamente la rigidezza
equivalente del sistema di isolamento e la massa complessiva
della sovrastruttura. Come ¢ noto, a partire da detti parametri
di smorzamento dei due sottosistemi ¢ possibile esprimere la
matrice di smorzamento del sistema isolato [Cj,,] al modo se-
guente:

@

c,+c, {c,}
{CSP } [C]

in cui il termine C, rappresenta I’incremento di dissipazione

[Ci]

)

del sistema di isolamento per la presenza della sovrastruttura
ed ¢ pari alla somma di tutti gli elementi della matrice di
smorzamento [C]; mentre il vettore {Cy,} esprime I’accoppia-
mento tra le due sottostrutture, con generico termine k-esimo
pari all’opposto della somma degli elementi della k-esima co-
lonna della matrice [C] della sovrastruttura stessa.

3. RISULTATI DELL’ANALISI

CON APPROCCIO FRONTALE

TIME-HISTORY

La presenza di dispositivi di isolamento con elevati valori
del rapporto di smorzamento (0.20<§<0.30), se da un lato
consente di limitare ¢ contenere entro i limiti previsti I’entita
degli spostamenti alla base, puo determinare dall’altro -come
evidenziato da alcuni autori- un incremento degli effetti nella
sovrastruttura in termini di accelerazioni di piano e di sposta-
menti d’interpiano rapportati all’altezza (interstorey drift ratio



- IDR). Per valutare tale conseguenza, in questo lavoro ¢ stata
condotta una sperimentazione numerica su due schemi a pochi
gradi di liberta isolati alla base. Si tratta in particolare di telai
piani a campata unica con schema a due e a cinque livelli, a-
venti una massa m pari a 7,93 kN*s*/m per ciascun piano, rap-
porti di smorzamento modale pari al 5% per tutti i piani e pe-
riodo a base fissa pari a Top,,r = 0.17s € Tsp,pr = 0.25s. Per
quanto riguarda la definizione delle strutture isolate, sono state
introdotte caratteristiche del sistema di isolamento tali da otte-
nere -per entrambi gli schemi considerati- periodi della struttu-
ra isolata T}, pari rispettivamente a 1.5, 2.0 e 2.5 secondi
(Fig. 1) e rapporti di smorzamento &,; pari a 5%, 10%, 15%,
20%, 25% e 30%.

La sperimentazione numerica ¢ stata effettuata conside-
rando un comportamento visco-elastico lineare equivalente per
il sistema d’isolamento ed elastico lineare per la sovrastruttu-
ra. Le analisi dinamiche time-history sono state condotte in
ambiente SAP2000 mediante I’impiego della tecnica di inte-
grazione frontale delle equazioni del moto, su un modello de-
finito con una distribuzione “esatta” dei dispositivi di smor-
zamento tra i piani. In particolare, a partire dalla definizione
completa della matrice di smorzamento della struttura isolata
alla base [C;,,] e dei suoi termini c;, per la definizione della
matrice di smorzamento in ambiente SAP sono stati introdotti
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Figura 1 — Schemi strutturali esaminati
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Figura 2 — Spettri elastici dei segnali generati (£ =5 %)

opportuni dispositivi di smorzamento viscoso tra i vari piani
nonche tra i singoli piani ed un riferimento fisso, valutandone
le rispettive costanti ¢];e c; come segue:

Cj=—¢y per i#]j
k#i
/ , . 4)
Ci=Ci— Cir per 1=j
k=l..n

E’ importante notare che, in base alla definizione data in pre-
cedenza per i termini del vettore di accoppiamento {C,},
I’unico dispositivo collegato al riferimento esterno avente una
costante di smorzamento di valore non nullo ¢ quello corri-
spondente al piano d’isolamento. Detto valore coincide per
altro con il coefficiente di smorzamento viscoso Cj, del sistema
d’isolamento.

Le strutture cosi definite sono state inizialmente sottoposte
ad un set di dieci segnali accelerometrici artificiali generati a
partire dallo spettro elastico proposto dall’EC8 per suolo di
tipo A. La generazione dei segnali accelerometrici ¢ stata ef-
fettuata in maniera tale da avere una durata complessiva pari a
40s con una parte pseudo-stazionaria di circa 20s; inoltre la
media delle ordinate spettrali relative ai diversi accelero-
grammi presenta uno scarto in difetto non superiore al 10%,
rispetto alla corrispondente ordinata dello spettro elastico di
partenza, per ogni punto dell’intervallo 0,15s + 1,2 Ty, (Fig.
2). I risultati delle analisi time-history relativi a detti segnali
artificiali evidenziano che al crescere del rapporto di smorza-
mento del sistema d’isolamento &,; si registra ovviamente un
decremento del valore dello spostamento assoluto del piano di
isolamento. Con riferimento alla risposta della sovrastruttura
si evidenzia invece che al crescere del rapporto di smorzamen-
to & ed in particolare per valori compresi nell’intervallo
20%-30% si verifica un aumento del valore massimo dello
spostamento /DR d’interpiano rapportato all’altezza di piano.
In particolare per la struttura isolata a due piani tale effetto
riguarda all’incirca un terzo delle situazioni esaminate e preci-
samente: a) segnali Gene3 e Gene5 per T, pari a 2.0s; b) se-
gnali Gene3, Gene9 e GenelO per T}, pari a 1.5s; c) segnali
Gene7 e Gene8 per tutti 1 valori del periodo (Fig. 4). Per la
struttura isolata a cinque piani il suddetto effetto viene invece
riscontrato per tutti i segnali analizzati e per ogni valore del
periodo Ty, (Fig. 5).

Successivamente sono state condotte ulteriori analisi time-
history con riferimento a dieci segnali accelerometrici relativi
a terremoti storici bibliograficamente significativi. La scelta
effettuata per i segnali ¢ anche confortata dalla circostanza che
la media dei loro spettri presenta caratteristiche di coerenza
con lo spettro proposto dall’ECS per terreno di tipo A (Fig. 3 —
Tab. 1). Anche in questo caso i risultati delle analisi hanno
evidenziato, a parte 1’ovvia riduzione degli spostamenti asso-
luti del piano d’isolamento all’aumentare del rapporto di
smorzamento dei dispositivi, che gli effetti sulla sovrastruttura
possono crescere all’aumentare di &,;. Si riscontrano infatti,



per entrambi gli schemi esaminati e per ogni valore del perio-
do T}, , incrementi dell’/DR all’aumentare di &,; per i segnali
di Colfiorito, Mercato San Severino e Tolmezzo (Figg. 6-7).

I risultati ottenuti evidenziano dunque che la presenza di
dispositivi d’isolamento ad elevatissimo smorzamento (20-
30%) pud determinare un’amplificazione delle azioni sulla
sovrastruttura, specialmente nel caso dello schema piu defor-
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Figura 3 — Spettri elastici dei segnali storici (£ =5 %)

IDR Max

IDR Max

IDR Max

IDR Max

mabile (telaio a 5 piani). Tale conseguenza ¢ collegabile sia al
trasferimento di una maggiore quantita di energia alla sovra-
struttura che alla maggiore partecipazione dei modi di vibrare
superiori al primo. E’ possibile in definitiva considerare, con
riferimento ai casi esaminati, che I’impiego di dispositivi con
rapporti di smorzamento elevati se da un lato consente la limi-
tazione degli spostamenti del piano di isolamento, di contro
determina un incremento delle sollecitazioni e delle deforma-
zioni nella sovrastruttura.

Tabella 1 — Caratteristiche dei segnali storici

Input Data Ora Dir. Ms  ama/g tr

Bevagna 26.09.97  00.33 NS 5.50 0.0342 46.11
Calitri 23.11.80 18.34 NS 6.87 0.1556 86.05
Colfiorito 26.09.97 0940 NS 590 0.1781 48.32
El Centro 18.05.40 2037 NS 7.20 0.3483 53.74
Kobe 16.01.95 2046 NS 6.90 0.8210 48.00
M.S.Severino  23.11.80 1834 EW  6.87 0.1389 7231
Northridge 17.01.94 0431 NS 6.70 0.8827 59.98
San Fernando  09.02.71 06.00 NS 6.60 0.2548 59.48
Sturno 23.11.80 1834 EW  6.87 0.3229 71.93
Tolmezzo 06.05.76  20.00 EW 650 0.3158 35.41

IDR Max
IDR Max
IDR Max

IDR Max
IDR Max

IDR Max
IDR Max
IDR Max

IDR Max
IDR Max

Figura 5 — Telaio a cinque livelli — segnali generati: Interstorey drift ratio (IDR) al variare di &, e di T,
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Figura 7 — Telaio a cinque livelli - segnali storici: Interstorey drift ratio (IDR) al variare di &, e di Ty,

RISULTATI DELL’ANALISI MODALE CON

SPETTRO ASSEGNATO

Come gia richiamato in precedenza, per 1’analisi della ri-
sposta di strutture isolate alla base alcuni regolamenti consen-
tono, anche in presenza di dispositivi di isolamento con rap-
porti di smorzamento di valore elevatissimo (fino al 30%),
I’impiego dell’analisi modale con spettro assegnato. In parti-
colare, con riferimento al modo fondamentale del sistema vie-
ne consentita una significativa riduzione delle ordinate dello
spettro elastico per tutto il campo di periodi 7= 0,8 T, , attra-
verso un coefficiente 7 (che pud valere fino a 0.55) dipenden-
te dal valore del rapporto di smorzamento &,; del sistema di
isolamento. Per i modi superiori della struttura ¢ possibile in-
vece assumere che il rapporto di smorzamento del modello
completo sia quello della sovrastruttura nella condizione di

4.
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base fissa. Su questa base, le analisi modali degli schemi in
esame sono state svolte con riferimento agli spettri di risposta
elastici dei diversi segnali opportunamente scalati come da
norma. I risultati ottenuti, che non sono qui consegnati per e-
sigenza di spazio, hanno evidenziato effetti qualitativamente
corrispondenti a quelli ricavati con le analisi time-history.
Sono state allora valutate le differenze tra i risultati ottenuti
con le due tecniche nei diversi casi, espresse in termini di erro-
re percentuale rispetto ai valori dell’analisi time-history. Dai
dati ottenuti si evince che, con riferimento allo spostamento
assoluto del piano di base, I'impiego dell’approccio modale
conduce in ogni caso a risultati conservativi con margine di
stima in genere crescente all’aumentare del rapporto di smor-
zamento del sistema d’isolamento. L’analisi modale determina
infatti una sovrastima di detto parametro, con errori fino al



15% per valori di & trail 5 ed il 15% e fino al 50% per valori
di &,; pari al 30%. Di contro, I’impiego dell’analisi modale
con spettro assegnato risulta non conservativa per la stima del-
la risposta della sovrastruttura espressa in termini di /DR. In-
fatti nel caso dei segnali accelerometrici storici la sottostima
dei risultati dell’analisi modale rispetto a quelli dell’analisi
time-history per valori di &; fino al 15% comporta un errore

percentuale all’incirca del 5%. Per gli input di Colfiorito,
Mercato San Severino e Tolmezzo detto errore si amplifica
fino al 15%. Per valori di &; oltre il 15% risulta parimenti che
I’analisi modale sottostima in modo significativo i valori di

IDR, co

n errori di valore compreso tra il 10 ed il 20% (fig. 8).

Nel caso dei segnali artificiali, la situazione appena descritta &
confermata con ulteriore evidenza. Risulta infatti (fig. 9) che
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(a) telaio a 2 piani isolato alla base

(b) telaio a 5 piani isolato alla base

Figura 8 — Interstorey drift ratio (IDR) - segnali storici: confronto tra analisi time-history ed analisi modale
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(a) telaio a 2 piani isolato alla base

(b) telaio a 5 piani isolato alla base

Figura 9 — Interstorey drift ratio (IDR) - segnali generati: confronto tra analisi time-history ed analisi modale

’analisi modale sottostima sistematicamente e¢ fortemente i
valori di IDR rispetto all’analisi time-history, con errori per-
centuali che raggiungono anche il 40% nel caso di &,; = 0.30.

Con riferimento ai casi esaminati, i risultati ottenuti possono
allora condurre alle seguenti prime annotazioni: (a) per valori
del rapporto di smorzamento del sistema d’isolamento fino al
15-20% 1’analisi modale con spettro assegnato sottostima (di
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poco) la risposta della sovrastruttura in termini di /DR, laddo-
ve fornisce valori ampiamente conservativi per lo spostamento
di base; (b) viceversa, per valori del rapporto di smorzamento
del sistema d’isolamento superiori al 20% I’analisi modale
fornisce in ogni caso risultati non conservativi rispetto a quelli
dell’analisi time-history (per i segnali generati, le differenze
rilevate risultano affatto ragguardevoli).



5. CONCLUSIONI

11 presente lavoro riguarda lo studio della risposta sotto si-
sma di strutture in c.a. isolate alla base mediante dispositivi
elastomerici ad elevatissimo smorzamento (HDLRB), con lo
specifico obiettivo di valutare il ruolo assunto dal rapporto di
smorzamento &,; del sistema di isolamento sulla risposta della
sovrastruttura.

E’ stata analizzata la risposta di semplici sistemi MDOF (a
due e a cinque livelli) isolati alla base, effettuandone 1’analisi
dinamica time-history con integrazione diretta delle equazioni
del moto. A tal fine sono stati impiegati sia segnali artificiali
generati a partire dallo spettro EC8 per suolo tipo A che regi-
strazioni accelerometriche di terremoti storici significativi. |
risultati ottenuti hanno evidenziato in genere ’effetto non fa-
vorevole che I’impiego di dispositivi d’isolamento ad elevatis-
simo smorzamento (0.20 < &,; < 0.30) puo produrre sulla ri-
sposta sismica della sovrastruttura, specialmente nel caso di
sovrastruttura a base fissa maggiormente deformabile. Tale
circostanza dipende principalmente dal trasferimento alla so-
vrastruttura di una maggiore quantita di energia da parte del
sistema d’isolamento, nonché da una minore efficacia dello
stesso in quanto 1 modi superiori di vibrare del sistema isolato
partecipano maggiormente alla risposta complessiva.

La risposta dei sistemi MDOF di cui sopra ¢ stata succes-
sivamente valutata mediante analisi modale con spettro asse-
gnato, ancora al fine di conoscerne le caratteristiche in presen-
za di valori elevati dei rapporti di smorzamento del sistema di
isolamento.

E stata quindi effettuata un’analisi di confronto tra i risul-
tati ottenuti mediante le due procedure di cui innanzi, osser-
vando in primo luogo che ’analisi modale fornisce in ogni
caso risultati conservativi nella stima dello spostamento al
piano di isolamento. Di contro, nel caso di rapporti di smor-
zamento del sistema di isolamento di valore oltre il 20%,
I’analisi modale sottostima fortemente ’entita dei massimi
spostamenti d’interpiano (/DR) mostrandosi quindi “inadatta”
a valutare la risposta della sovrastruttura. Con riferimento al
livello di indagine qui svolta ed in base ai risultati ottenuti, in
presenza di rapporti di smorzamento del sistema di isolamento
& superiori al 20% sembra dunque opportuno ricorrere
all’analisi time history, utilizzando un gruppo significativo di
segnali accelerometrici da definire in funzione delle caratteri-
stiche del sito.

Gli ambiti di questo studio andranno allargati con ulteriori
e piu estese analisi in campo non lineare, anche sulla base di
realistiche caratterizzazioni meccaniche sotto azioni dinami-
che e cicliche dei dispositivi HDLRB ad elevatissimo smor-
zamento. Tuttavia ’apertura della norma all’analisi dinamica
lineare con spettro assegnato fino a valori del rapporto di
smorzamento &, del sistema d’isolamento pari al 30% non
puo essere considerata, sulla base dei risultati prima discussi,
cautelativa per la sovrastruttura.
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SOMMARIO

Nel lavoro sono presentati i risultati di indagini sperimentali condotte su travi ed elementi di travi reticolari miste in acciaio-
calcestruzzo, svolte presso I’Universita di Palermo, nell’ambito di un programma di ricerca tendente a validare criteri e metodi per la
progettazione strutturale di tali sistemi. Preliminarmente si riporta una sintesi dei risultati, gia presentati in altre memorie, ottenuti da
indagini su problemi locali di trasmissione degli sforzi tra gli elementi che compongono la trave sia prima che dopo il getto di
calcestruzzo; successivamente si presentano i risultati di una sperimentazione su trave continua opportunamente strumentata in modo
da rilevare il comportamento complessivo e le modalita di trasmissione degli sforzi fra traliccio di acciaio e calcestruzzo in
prossimita del nodo.

SUMMARY

The results of an experimental investigation on hybrid steel-concrete beams and beam elements are presented. The tests have been
carried out at the University of Palermo, in the framework of a research program addressed to validate methods and criteria for the
structural design of this structural typology. Results, previously presented by the authors in other papers, are synthetically
represented, obtained by investigations on local problems of stress transfer between the elements constituting the beam before and
after the concrete casting. Then results of a new experimental test on a continuous beam are presented focusing the global behaviour
and the force transmission mechanisms between steel truss and concrete in the region close to the beam-column node.

1. INTRODUZIONE Nel valutare il comportamento a rottura di un siffatto
Fra le innumerevoli tipologie di travi tralicciate miste organismo strutturale, ed in particolare le caratteristiche di
impiegate per la realizzazione di edilizia abitativa, un ruolo resistenza, deformabilita e duttilita della trave e del
preminente ¢ rivestito dalle travi costituite da un corrente collegamento stesso, risulta di fondamentale importanza
superiore metallico ed uno inferiore realizzato con un piatto conoscere quali siano i meccanismi resistenti attivati, in che
metallico o un fondello in calcestruzzo precompresso, misura sono coinvolti gli elementi del traliccio metallico, e
collegati da aste di parete inclinate, a formare una travatura quali le possibili modalita di crisi.
reticolare. Il sistema strutturale cosi ottenuto consente di In questo ambito vengono presentati alcuni risultati di
sfruttare nella fase di costruzione iniziale (fase 1), sia la prove sperimentali facenti parte di una piu vasta ricerca
funzione di cassero del piatto inferiore che le capacita condotta per lo studio del comportamento sismico delle travi
portanti della trave tralicciata. Impiegandola in sinergia con tralicciate miste inserite in telai in c.a. In particolare si
solai ad elementi prefabbricati ¢ cosi possibile evitare la focalizza 1’attenzione sulle prove condotte su elementi
realizzazione di casseri in opera e la disposizione di strutture semplici e su campioni di trave per la verifica dei meccanismi
di sostegno provvisorie. Nella fase che segue il getto di di trasmissione degli sforzi tra i differenti elementi di acciaio
calcestruzzo che ingloba il traliccio, dopo la presa e del traliccio e fra il traliccio in acciaio e il calcestruzzo; tali
I’indurimento, 1’elemento strutturale che ne risulta si meccanismi rivestono un ruolo primario nel determinare il
configura come un sistema misto acciaio-calcestruzzo (fase comportamento degli elementi composti acciaio-calcestruzzo.
2) da connettere agli elementi portanti verticali con Le prove riproducono il comportamento della travatura
dispositivi diversi a seconda dalla tipologia degli stessi metallica in fase 1 prima del getto di calcestruzzo e della
elementi. Nel caso di strutture intelaiate con pilastri in c.a. trave mista in fase 2 a getto effettuato. La tipologia di
gettati in opera, la connessione viene garantita solitamente da traliccio utilizzato nella sperimentazione ¢ mostrata in
armature da c.a. aggiuntive disposte sia inferiormente che Figura 1 e si riferisce a travi messe in opera prevedendo dei
superiormente, passanti al nodo. puntelli di estremita, senza sfruttarne a pieno I’autoportanza.
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Corrente superiore 3¢16

Barre d’anima ¢12
(cavallotti)

Barre $8 mm guida per
saldatura delle anime

Piatto di larghezza
300 mm e spessore
5 mm

Figura 1 — Traliccio della trave sottoposta a prova

2. PROBLEMI LOCALI NELLA TRASMISSIONE

DEGLI SFORZI

Si riporta una breve sintesi dell’indagine sperimentale
effettuata dagli autori, presentata in dettaglio in [1], [2], [3],
rivolta alla verifica dei meccanismi di trasmissione degli
sforzi tra gli elementi che costituiscono la trave, sia in fase 1
prima del getto di calcestruzzo, che in fase 2 a getto
effettuato. In particolare le indagini relative alla fase 1,
durante la quale puo essere sfruttata 1’autoportanza della
trave reticolare in acciaio, hanno riguardato sia il
comportamento dei giunti saldati degli elementi costituenti la
trave metallica, che la resistenza a taglio della travatura. Per
questo ultimo scopo sono state realizzate prove di push-out
su campioni di travatura metallica del tutto simili a quelli
completati con getto di calcestruzzo impiegati per indagare
sulla trasmissione degli sforzi tra acciaio e calcestruzzo.

2.1 Giunti saldati

In Figura 2 sono riportate le configurazioni dei campioni
che riproducono le due tipologie di giunto saldato nel
traliccio: il giunto barra d’anima-corrente superiore (indicato
di seguito come tipo A) ed il giunto barra d’anima-piatto
(indicato di seguito come tipo B). Con riferimento alla prima
tipologia sono state eseguite: prove di trazione su saldatura a
cordone d’angolo tra armatura d’anima, di diametro ¢=12
mm, e corrente superiore di diametro ¢=16 mm; per la
seconda tipologia sono state effettuate prove su saldature a
completa penetrazione tra piatto dello spessore di 5 mm e
barra d’anima di diametro ¢ =12 mm (tipo B1) in un primo
caso e barra di diametro ¢=16 mm (tipo B2) in un secondo.

Nella Tabella 1 sono presentati i risultati sperimentali
ottenuti, riportando il valore del carico di rottura e le modalita
di rottura. Nella stessa tabella sono indicati i rapporti tra il
carico massimo ottenuto dalla sperimentazione e quello
ottenuto dal calcolo [1]. In tutti i casi i valori nominali
risultano cautelativi. Tali valori, nel caso della saldatura a
cordone d’angolo, sono calcolati seguendo la procedura
descritta nella norma italiana CNR 10011-97 [4], assumendo
che la sezione di gola abbia larghezza pari all’altezza del
triangolo inscritto nella sezione trasversale del cordone e
lunghezza pari a quella del cordone (2¢), ridotta del 30%.
L’altezza della sezione di gola ¢ assunta pari a 0.3 volte il
diametro minore delle due barre saldate [5] e la tensione ¢
quella di rottura del materiale d’apporto (510 N/mm?). Nel
caso di saldatura di testa il calcolo della resistenza ¢ condotto
assumendo che la sezione sia monolitica e la tensione sia
quella di snervamento del materiale d’apporto della saldatura.
11 valore cosi ottenuto ¢ poi moltiplicato per il fattore 0.85
(II classe). Irisultati in tabella mostrano che nelle prove su
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©
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Figura 2 - Schema dei giunti saldati (dimensioni in mm):
a) tipo A; b) tipo B

Tabella 1 — Risultati sperimentali delle prove sui giunti

Tipo di Carico di

giunto rottura (kN) Foe/Feaie  Modalita di rottura
62.63 1.42 Saldatura
51.52 1.17 Saldatura
A 54.27 1.23 Delaminazione
47.90* 1.10 Saldatura
55.14* 1.25 Delaminazione
68.28%* 1.55 Barra
70.81 1.44 Barra
66.27 1.35 Barra
Bl 66.95* 1.37 Barra
60.71%* 1.24 Saldatura
57.03* 1.16 Saldatura
66.60* 1.36 Saldatura
104.58 1.20 Saldatura
B2 98.23 1.13 Saldatura
98.13 1.13 Saldatura

* Prelievi da traliccio prodotto in stabilimento

giunto di tipo B i provini con barre d’anima di diametro 12
mm estratti da spezzoni di trave e i provini confezionati con
barre di diametro 16 mm hanno manifestato la rottura della
saldatura, ad eccezione di un solo provino, evidenziando la
difficolta di effettuare saldature a completo ripristino di
resistenza.

2.2 Prove di push-out in prima fase

Al fine di caratterizzare il comportamento del traliccio in
fase 1 sono state eseguite due prove monotoniche di
scorrimento, a controllo di spostamento, su campioni
realizzati come mostrato in Figura 3, in cui sono stati aggiunti
la geometria, la strumentazione per 1’acquisizione dei risultati
e il punto di applicazione del carico.

I campioni sono di seguito indicati con la sigla S1 e S2.
Il campione S2 differisce dal campione S1 solo per la
presenza di piatti di irrigidimento longitudinali, di larghezza



40 mm e spessore 5 mm, connessi alle armature d’anima
delle due travi reticolari, inseriti al fine di ridurre la snellezza
ed evitare i fenomeni di instabilitd delle barre d’anima
compresse che si sono manifestati nel campione S1. La
strumentazione per il rilievo della risposta consiste in: - due
estensimetri elettrici applicati ai correnti superiori degli
spezzoni di trave, per rilevare le deformazioni e calcolarne gli
sforzi; - quattro comparatori millesimali per cogliere lo
spostamento del piatto rispetto al corrente superiore.

Per brevita si riportano di seguito, in Figura 4, soltanto le
curve aventi in ordinata il carico impresso e in ascissa lo
spostamento registrato dal trasduttore del pistone, epurato
delle aliquote dovute alla deformabilita della macchina di
prova e degli elementi interposti. Le curve dedotte dalla
media delle letture dei comparatori, qui non rappresentate,
sono molto prossime a quelle rilevate dalla macchina. Le due
curve mostrano un andamento simile nel primo tratto,
successivamente il tratto non lineare che precede il picco
(328 kN per S1 e 333 kN per S2) ¢ caratterizzato da una
crescente perdita di rigidezza da attribuirsi, oltre che alla
variazione di configurazione geometrica del campione, al
manifestarsi di fenomeni di instabilita delle barre compresse,
soggette alla concomitante azione di sforzo normale e
momento flettente [1]. Nel campione S1 il fenomeno di
instabilita ha riguardato le aste compresse del traliccio
d’anima. Nel campione S2 la presenza dei piatti di
irrigidimento ha consentito di ritardare 1’instabilita delle barre
d’anima, modificando il meccanismo di collasso. E stato
raggiunto un valore di picco del carico prossimo a quello
riscontrato per il campione S1, seguito da una fase
caratterizzata da una perdita di resistenza meno rapida. Nel
campione S2, infatti, si sono instabilizzate le aste del corrente
superiore, che esibiscono un migliore comportamento post-
critico e consentono il raggiungimento di piut ampie
deformazioni in campo plastico con una piu lenta perdita di
resistenza. In entrambe le prove non si sono verificate crisi
nelle saldature.

Le letture negli estensimetri hanno consentito di rilevare
che durante tutta la prova le barre dei correnti superiori delle
travi si sono mantenute in campo elastico, con una tensione
massima pari a 165 N/mm?. Le deformazioni hanno mostrato
andamento crescente lineare con il carico, fino a rottura nel
caso del campione S2, mentre nel caso del campione Sl
I’andamento si ¢ discostato da quello lineare per valori del
carico superiori ai 200 kN, esibendo una riduzione del
crescere  della  deformazione dovuta  all’insorgere
dell’instabilita nelle barre d’anima superiori che modificano
il meccanismo di trasmissione degli sforzi fra corrente
superiore ¢ piatto.

2.3 Prove di push-out in seconda fase

Le prove di push-out in fase 2 sono finalizzate a fornire
informazioni utili per la modellazione del comportamento a
taglio delle travi reticolari miste. I campioni sono
rappresentativi di una trave reticolare mista con traliccio
metallico e getto di completamento in calcestruzzo di classe
C25/30.

Sono stati realizzati tre campioni, indicati di seguito con
le sigle P1, P2 e P3, il cui traliccio annegato nel calcestruzzo
presenta la stessa geometria indicata in Figura 3, senza la
base, come schematicamente rappresentato in Figura 5.

-77 -

Anche in questo caso sono stati utilizzati quattro comparatori
per la misura degli scorrimenti fra il piatto di acciaio e il
calcestruzzo e, per la valutazione degli sforzi nelle aste del
traliccio, sono stati applicati gli estensimetri elettrici in una
maglia, prima del getto, come indicato in Figura 5. Nei
campioni P1 e P2 ¢ stato applicato un estensimetro nella
diagonale tesa (E2) e uno in quella compressa (E3), mentre
nel campione P3 ne sono stati applicati due per diagonale
(E2.1, E2.2 ed E3.1, E3.2) al fine di cogliere eventuali
variazioni dello sforzo nell’asta di parete. Prima di sottoporre
il campione a prova sono stati applicati altri due estensimetri
(Fig. 5) sul piatto da ambo le parti, a cavallo del nodo del
traliccio, in corrispondenza della maglia strumentata (E4,
ES5).

Le prove sono state condotte a controllo di spostamento.
Preliminarmente, in accordo alle indicazioni fornite
dall’Eurocodice 4 [6] per le prove di push-out su travi
tradizionali composte acciaio-calcestruzzo, sono stati
applicati 25 cicli di carico, con valore massimo di 200 kN per
il provino P1, e 400 kN per i successivi P2 e P3.

Piatti di
irrigidiment

1060

Estensimetri

Figura 3 - Push-out su traliccio nudo: geometria dei campioni
(dimensioni in mm) e disposizione della strumentazione
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Figura 4- Curve carico-spostamento delle lamiere nelle prove di

push-out in fase 1
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Figura 5 - Geometria dei campioni e disposizione della
strumentazione- push-out in fase 2 (dimensioni in mm)

Per tutti e tre i campioni la crisi ¢ avvenuta a seguito
della rottura per trazione del calcestruzzo, con formazione di
ampie fessure longitudinali parallele all’asse del provino, le
quali hanno causato un progressivo trasferimento del carico
di trazione sulle barre d’anima tese del traliccio metallico.
Queste, raggiunta rapidamente la resistenza massima, hanno
subito forti deformazioni plastiche nelle sezioni in prossimita
del collegamento con il piatto, come si ¢ avuto modo di
osservare allo svuotamento dei provini. In particolare, nelle
barre compresse si sono riscontrate forti deformazioni nelle
sezioni poste ad una distanza di circa 50 mm dal piatto,
presumibilmente in corrispondenza della formazione della
fessura longitudinale. Si ¢ pertanto manifestata una
progressiva riduzione della resistenza del campione, ¢ la
progressiva rottura delle barre tese dei tralicci d’anima in
prossimita del collegamento con il piatto. Nelle tre prove
eseguite le saldature sono rimaste integre.

Dei risultati ottenuti si riportano soltanto quelli che
descrivono il comportamento globale. In Figura 6 sono
presentate le curve del carico al variare dello scorrimento fra
il calcestruzzo e il piatto metallico, assunto indeformabile nel
proprio piano.

Si osserva che la resistenza dei provini P1 e P2 ¢
prossima fra loro, essendosi registrato un valore massimo del
carico di 1051.6 kN per il provino P1 e 1004.9 kN per il
provino P2. Il provino P3 ¢ risultato piu resistente, ed ha
raggiunto un carico massimo di 1257.5 kN. Il verificarsi di
tale circostanza ¢ attribuibile alla maggiore resistenza a
trazione del conglomerato del campione P3 che ha avuto un
periodo di maturazione di circa tre mesi piu lungo dei
precedenti. Le curve per i tre campioni mostrano analoga
pendenza fino ad un livello di carico di 800 kN.

Le letture negli estensimetri, riportate in dettaglio in [2],
consentono di affermare quanto segue. Nelle aste diagonali
compresse, gli estensimetri posti in mezzeria (campioni P1 e
P2) hanno subito deformazioni modeste in campo elastico;
analoghe considerazioni possono essere fatte per gli estensi-
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Figura 6 - Curve carico - scorrimento rilevato dal pistone della

pressa

metri che nella prova P3 sono posti in prossimita delle
sezioni di attacco con il corrente superiore, mentre quelli
posti in prossimitda del piatto hanno misurato maggiori
deformazioni in relazione alle plasticizzazioni per flessione
subite dopo la formazione della fessura passante. Le aste
diagonali tese, al progredire del carico hanno raggiunto lo
snervamento ¢ hanno subito ampie deformazioni in campo
plastico. Gli estensimetri posti sui piatti hanno rilevato che
questi rimangono in campo elastico; la differenza tra le
letture dei due estensimetri mostra il progressivo
trasferimento lungo I’asse del provino degli sforzi dal
calcestruzzo alla trave tralicciata.

3. TRAVI CONTINUE: CAMPIONI E PROCEDURA

DI PROVA

Per analizzare il comportamento delle sezioni di estremita
delle trave in studio in presenza di azioni sismiche, sono stati
confezionati tre campioni di trave continua da sottoporre a
diverse condizioni di carico (Fig. 7). Il campione di prova ¢
formato da due semitravi tralicciate, realizzate con il traliccio
della tipologia descritta precedentemente. Le due semitravi
convergono ad un nodo simulato attraverso uno spezzone di
pilastro di poche decine di centimetri, opportunamente
armato con barre longitudinali e staffe e precompresso in
modo da riprodurre I’effettiva configurazione di un nodo
gettato in opera di una struttura intelaiata con travi tralicciate
miste e pilastri in c.a.. In particolare, le dimensioni e le
armature dei campioni rappresentano quelle di una trave di
spina a spessore di solaio appartenente al primo impalcato di
un edificio a due piani di civile abitazione, in zona sismica
caratterizzata da un accelerazione di picco del terreno di
0.35g.

Figura 7 — Campioni di trave continua (n. 3) e traliccio nudo
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Figura 9 — Campione di prova e disposizione degli estensimetri elettrici

Il calcestruzzo utilizzato nel getto & stato caratterizzato
attraverso prove di compressione e di trazione indiretta su
cilindri di diametro 100 mm ed altezza 200 mm. Tali prove
hanno fornito valori medi della resistenza a compressione
f=32.10 MPa e del modulo di elasticita E;=31320 MPa.

La sperimentazione che si riporta di seguito riguarda la
prima trave che ¢ stata sottoposta a carichi ciclici senza
inversione di segno, tali da indurre momento positivo.

In Figura 8 sono riportate: la geometria della trave; i
dettagli della armatura prefabbricata costituente il traliccio e
delle armature di continuita aggiunte in prossimita del nodo
contenute all’interno del getto; una sezione in campata e una
in prossimita del nodo; lo schema di prova su tre punti. Il
traliccio metallico ¢ interrotto a filo di pilastro, ¢ la
trasmissione degli sforzi al nodo ¢ demandata esclusivamente
alle armature aggiuntive.

In Figura 9 ¢ riportato il campione di prova dedotto dalla
trave descritta prima, con il dettaglio delle armature. In
particolare, rispetto alle armature descritte in Figura 8, sono
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state aggiunte delle staffe in prossimita degli appoggi per far
fronte al carico concentrato trasmesso dal vincolo. Per
simulare D’effetto dei pilastri ¢ stata fornita una
precompressione allo spezzone di pilastro applicando un
carico di 25 t, tramite 1’utilizzo di due piatti in acciaio posti
alla testa e al piede del nodo, collegati da un perno in acciaio.
Nella stessa figura ¢ indicata la strumentazione utilizzata per il
rilievo delle deformazioni, che € mostrata anche dalle
fotografie in Figura 10. Sono stati applicati estensimetri
elettrici opportunamente protetti prima del getto di
calcestruzzo, disposti sia sulle armature del traliccio, che su
quelle aggiunte in corrispondenza della sezione che dista 260
mm dall’asse del pilastro (Fig. 10). In particolare in ogni
semitrave sono stati incollati nella sezione che dista 110 mm
dal filo del pilastro:- un estensimetro su una barra del corrente
superiore del traliccio (ES1 o ED1); - un estensimetro in una
barra dell’armatura superiore aggiunta (ES$24 o ED¢$24); - un
estensimetro in una barra dell’armatura inferiore aggiunta
(ES$16 o ED¢16); - due estensimetri sulla superficie esterna



del piatto (BS1 e BS2 nella trave di sinistra, BD1 ¢ BD2 nella
trave di destra).

Inoltre, sulla maglia del traliccio piu vicina al tronco di
pilastro, sono stati incollati: - un estensimetro nella sezione di
mezzeria della barra compressa (ES2 o ED2); - due
estensimetri nella sezione di mezzeria nelle barre tese
appartenenti alle due V rovesce d’anima speculari rispetto alla
mezzeria della sezione della trave (ES3.1 e ES3.2 per il tronco
di trave di sinistra, ED3.1 ¢ ED3.2 per il tronco di trave di
destra).

Inoltre, come rappresentato in Figura 11, sono stati disposti
dei comparatori a destra e a sinistra del nodo da entrambi i lati
della trave, con basi di misura pari all’altezza utile della trave
per il lato A e al doppio per il lato B. Cio al fine di misurare le
rotazioni della zona potenziale sede di plasticizzazione. Nella
stessa figura sono inoltre indicati gli strumenti disposti per la
misura dell’abbassamento: due comparatori millesimali con
corsa massima di 50 mm (C9 e C11) e due righe elettroniche
con corsa massima di 200 mm (R1 e R2), disposti in modo tale
da avere un comparatore ed una riga nei due spigoli opposti
alla base del pilastro.
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o riga
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Figura 12 — Apparecchiatura di prova
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La prova di flessione su tre punti ¢ stata condotta a
controllo di forza, utilizzando un martinetto idraulico Enerpac
della portata di 40 t. Al fine di misurare 1’intensita della forza
applicata ¢ stata interposta una cella di carico tra il martinetto
idraulico e il tronco di pilastro della portata di 50 t. Si ¢
utilizzata un’idonea attrezzatura di contrasto il cui schema ¢
mostrato in Figura 12.

4. TRAVE CONTINUA: RISULTATI SPERIMENTALI

Si riportano i risultati piu significativi della prova ciclica
senza inversione di segno a momento positivo condotta a
controllo di forza. In Figura 13 ¢ riportato il diagramma
carico-spostamento, quest’ultimo valutato attraverso la media
delle letture dei due comparatori C9 e C11 e delle due righe,
fino allo spostamento di 50 mm, superato il quale le letture
sono state fornite solo dalle righe. Inizialmente sono stati
imposti tre cicli di carico, il primo con carico massimo di 10
kN i due successivi di 30 kN, raggiungendo spostamenti di
1.12 mm, 9.34 mm e 8.15 mm rispettivamente, durante i quali
si ¢ verificata la fessurazione delle sezioni prossime a quelle di
carico. Successivamente ¢ stato imposto un ulteriore ciclo di
carico in grado di produrre lo snervamento delle armature
inferiori, con abbassamento di ampiezza pari 28.3 mm,
raggiungendo il valore di carico di 659 kN. Si ¢ poi
proseguito fino al valore di spostamento di 116 mm e carico di
77 kN, superato il quale la prova ¢ stata interrotta poiché si ¢
previsto di continuarla capovolgendo il campione in modo da
invertire il segno delle sollecitazioni e degli spostamenti
impressi. In Figura 14 ¢ mostrata la configurazione del
campione a fine prova.

Le curve di Figura 13 mostrano che la trave ha esibito un
comportamento stabile per tutta la durata della prova. Infatti,
fino alla fine della prova si ¢ verificato un incremento del
carico applicato, con danni visibili limitati alla rottura delle
fibre in calcestruzzo all’estradosso della sezione di incastro e
alla formazione di una fessura al disotto dell’asse neutro nella
sezione a circa 3 cm dall’incastro, come si puo rilevare dalla
foto in Figura 15.

In Figura 16 sono riportate le curve momento-curvatura
per la sezione strumentata con gli estensimetri delle travi di
sinistra (Sx) e di destra (Dx). La curvatura ¢ stata valutata a
partire dalle deformazioni rilevate dagli estensimetri ES¢24 e
ES¢16, e ED¢$24 ¢ ED¢16 applicati sui monconi di continuita
aggiunti, ipotizzando wuna perfetta aderenza acciaio
calcestruzzo e la conservazione delle sezioni piane. Le curve
sono interrotte a valori di deformazione per i quali gli
estensimetri hanno subito danneggiamenti, non fornendo piu
risultati attendibili.
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Figura 13 — Curva carico-spostamento
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Figura 14 — Configurazione del campione al termine della prova

La Figura 16a mostra i risultati ottenuti nel 2° ciclo di
carico, dove si ¢ rilevata la progressiva perdita di rigidezza
della sezione dovuta alla fessurazione. In Figura 17 sono
rappresentati per i tre punti A, B e C delle curve di Figura 16a
i valori di deformazione delle fibre della sezione strumentata
della trave di sinistra rilevati mediante gli estensimetri
collocati sui monconi superiori (&’-ES¢$24), sui monconi
inferiori (& -ES$16) e sul piatto metallico (&,- media fra gli
estensimetri BS1 e BS2); inoltre, con il soprasegno sono
riportati i valori teorici delle deformazioni del lembo superiore
della sezione in calcestruzzo &, del piatto inferiore &,

ricavati dalla linearitda del diagramma delle deformazioni
nell’ipotesi di perfetta aderenza fra calcestruzzo e barre in
acciaio anche per gli elementi del traliccio. Si osserva che, una
volta superata la resistenza a trazione del calcestruzzo, le
deformazioni dell’armatura tesa crescono rapidamente. E
possibile notare inoltre come il piatto non collabora
significativamente a fornire resistenza alla sezione in quanto
non ¢ efficacemente ancorato e l'unica asta diagonale del
traliccio prima della sua estremitd non ¢ in grado di
trasmettere sforzi significativi all’elemento.

Nella Figura 16c sono riportate, in opportuna scala, le
analoghe curve per il 4°ciclo di carico, mentre nella
Figura 16b le curve relative al 2° ciclo sono nuovamente
riportate per confronto alla nuova scala.
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Figura 15 — Danneggiamento del calcestruzzo al bordo compresso

Si puo notare che il punto E corrisponde allo snervamento
dei monconi inferiori tesi, mentre al punto F ¢ praticamente
raggiunta la massima resistenza del sistema.

Nella Tabella 2 sono riportati i valori di deformazione
sperimentali &', &, &, ¢ analitici &. ed Esp per i sei punti
caratteristici di Figura 16, che mostrano come in
corrispondenza dello snervamento la deformazione del
calcestruzzo al lembo superiore ¢ contenuta all’1.34%o mentre
al punto F ha gia raggiunto il 3.53%o, lasciando prevedere la
crisi del calcestruzzo al lembo superiore, non efficacemente
confinato per I’assenza di  staffatura  trasversale.
Ciononostante, la sezione ha poi esibito grandi capacita di
deformazioni plastiche senza perdita di resistenza fino a
spostamenti verticali di 116 mm.

Nelle Figure 18a,b sono mostrate, per il 2° ed il 4° ciclo di
carico rispettivamente, 1’andamento delle deformazioni
rilevate dagli estensimetri nella sezione strumentata della trave
di destra. Dalle curve si evince come le deformazioni del
corrente superiore compresso del traliccio siano prossime a
quelle dei monconi compressi posti praticamente alla
medesima quota attestando la completa efficacia del corrente
compresso del traliccio nel concorrere a fornire la resistenza
della sezione mentre il piatto teso esibisce deformazioni molto
modeste.

Figura 16 — Diagramma carico-spostamento: a) e b )2° ciclo di carico; c) 4° ciclo di carico

£ £
g's A
€
Eollesw  Ewl_lEsw
A B

100
1 b) ¢
80 b
E F
60 =
40 s
Iy
20 =
|é¢ B Trave Dx
A D Trave Sx
0 T T T T T
0 2E-005 0 2E-005 4E-005 6E-005 8E-005
¢ (mm)
Tabella 2 — Valori di deformazione misurati e calcolati
Ciclo  Punto gc %0 & 's Yo &g %o Esp %0 gsp %00
A -0.062  -0.0397 0.0551 0.0228  0.0817
2 B -0.173  -0.0827  0.118 0.0468 0.118
C -0.474  -0.242 0.755 0.0753 1.37
D -0.156  -0.0841  0.235 0.0157 0.315
4 E -1.34 -0.661 2.27 0.0747 3.10
F -3.53 -0.937 10.20 0.0102 13.40

Figura 17 — Deformazioni nella sezione strumentata nel 2° ciclo di carico
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Figura 18 — Diagramma momento-deformazioni nella sezione strumentata:
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Figura 19 — Diagramma momento-scorrimento nella sezione strumentata durante il: a) 2° ciclo di carico; b) 4° ciclo di carico

Le curve di Figura 18b mostrano, in accordo con i dati
riportati in Tabella 2, che le deformazioni plastiche
interessano soltanto le aste dei monconi inferiori, mentre
anche in questo caso il piatto teso esibisce deformazioni molto
modeste.

Nelle Figure 19a,b sono mostrati gli scorrimenti esibiti
dagli elementi del traliccio delle sezioni strumentate, valutati
come differenza fra le deformazioni calcolate in regime di
perfetta aderenza ésp e &'y, rispettivamente per il piatto e per
il corrente superiore, ed i corrispondenti valori sperimentali &g,
ed &y (As=&s-¢s). Si evince che per il corrente superiore
del traliccio pud assumersi una perfetta aderenza con il
calcestruzzo, mentre lo scorrimento del piatto continua a
crescere dopo lo snervamento dei monconi inferiori.

5. CONCLUSIONI

Le prove sperimentali eseguite su travi ed elementi di travi
tralicciate miste con piatto metallico in acciaio da carpenteria
e traliccio reticolare in acciaio da cemento armato saldabile
hanno evidenziato che: - le saldature fra diagonali del traliccio
e i correnti superiori e inferiori sono in grado di sopportare
sforzi maggiori di quelli nominali di calcolo; - in fase 1 i
fenomeni di instabilita delle aste del traliccio precedono la
rottura delle saldature; - la rottura per taglio in prove di push-
out ¢ da attribuirsi al superamento della resistenza a trazione
del calcestruzzo; - in assenza di idonei collegamenti del piatto
inferiore alla zona di nodo la resistenza delle sezioni di
estremita a momento positivo pud essere valutata
trascurandone la presenza; - la trave presenta un’adeguata
capacita di rotazione plastica per carichi monotonici, ma il
danneggiamento del calcestruzzo compresso, dovuto ad una
mancanza di adeguato confinamento, lascia prevedere un
rapido degrado di resistenza per carichi ciclici.
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SOMMARIO

E' in corso di svolgimento un vasto programma di ricerca, a cui partecipano sei Universita, teso alla determinazione del comportamento in
fase sismica dei collegamenti a secco fra elementi strutturali prefabbricati in cemento armato. Il gruppo di ricerca dell'Universita di Pisa
studia nello specifico le connessioni fra tegoli di copertura e travi di banchina. Le prove qui discusse hanno riguardato lo studio e
l'ottimizzazione dei dispositivi metallici che costituiscono i collegamenti ed hanno permesso di ricavarne il comportamento statico e
ciclico. La ricerca prevede lo svolgimento di ulteriori prove su campioni costituiti da porzioni degli elementi in cemento armato uniti
dai dispositivi di collegamento, prove tese a determinare il comportamento delle unioni nella loro configurazione completa.

SUMMARY

A wide research program, to which participate six Italian Universities, is in progress, concerning the assessment of the seismic
behaviour of dry connections in precast reinforced concrete structures. In particular, the research group of the Pisa university is
studying the connections between large precast roof elements and main beams. In the paper, tests concerning mechanical
characterization and optimization of steel jointing devices under static and cyclic excitation are discussed. Next phases of the
experimental research will focus on more representative real scale specimens, where jointing devices connecting precast concrete
elements are considered in their actual configuration.

1. INTRODUZIONE dispositivi metallici di connessione, soggetti a sollecitazioni
Le strutture prefabbricate in cemento armato sono impicga- statiche e cicliche spiranti secondo la direzione dell’asse del
te in misura crescente, oltre che nel tradizionale settore degli tegolo o, in alternativa, secondo la direzione dell'asse della
edifici industriali monopiano, anche per la realizzazione di trave di banchina.
edifici polifunzionali e residenziali multipiano. Tali strutture Nel presente lavoro sono riportati e discussi i risultati di
sono in generale realizzate mediante unioni "a secco" degli tutte le prove fin qui effettuate: per maggiori informazioni ri-
clementi strutturali, che pertanto non presentano quel grado di guardo all”'organizzazione delle prove e ai risultati ottenuti per
solidarieta, che generalmente contraddistingue le strutture get- sollecitazioni parallele all’asse del tegolo si rimanda a [1].
tate in opera. Una volta esaurita questa prima fase, il programma genera-
Il comportamento sotto azioni sismiche delle strutture cosi le della ricerca prevede ora di caratterizzare compiutamente il
ottenute presenta ¢ quindi fortemente caratterizzato dal com- comportamento delle unioni, estendendo la sperimentazione a
portamento oligociclico delle unioni fra i diversi elementi campioni pit rappresentativi della situazione effettiva
strutturali,. la cui conoscenza diventa essenziale sia per la pre- d’impiego, in cui i dispositivi di collegamento, ottimizzati in
visione della risposta indotta dalle azioni sismiche di progetto questa prima fase, sono associati a porzioni di elementi in ce-
sia per la determinazione di un appropriato fattore di struttura. mento armato.
Uno studio in tal senso, il cui scopo ¢ la determinazione per
via sperimentale del comportamento statico e ciclico delle 2. LA CAMPAGNA SPERIMENTALE
connessioni fra elementi prefabbricati di copertura di grande
luce (tegoli tipo TT) e travi principali nonché la valutazione 2.1 Descrizione dei campioni
della loro influenza sul comportamento sismico globale degli Nella fase iniziale della campagna sperimentale, come det-
edifici, € in corso presso il Dipartimento di Ingegneria Civile to, si € voluto concentrare lo studio sui soli dispositivi metalli-
dell'Universita di Pisa, nell'ambito di un piu vasto programma ci di giunzione, escludendo la formazione di meccanismi di
di ricerca, finanziato dall’ABES e coordinato dal prof. Tonio- rottura locali, che riguardassero le parti in c.a. e non i disposi-
lo, che coinvolge sei universita italiane. tivi di collegamento in sé. Per questo motivo, nel corso delle
Nella prima fase della ricerca si € individuata una tipologia prove, gli elementi in c.a interessati dall’unione sono stati so-
di connessione particolarmente rappresentativa su cui sono stituiti da blocchi in acciaio, aventi la stessa geometria e ade-
state svolte due serie di prove sperimentali tese in specifica- guatamente sovradimensionati, si da garantire che la crisi
mente a caratterizzare e ad ottimizzare il comportamento dei dell’elemento in prova fosse determinata dalla crisi del dispo-
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sitivo di giunzione si da evidenziarne i meccanismi di collas-

so, la capacita dissipative e la duttilita .

Le indagini sperimentali sono state condotte su di una par-
ticolare tipologia di giunzione, individuata tra quelle disponi-
bili in commercio (figura 1), costituita da:

- un angolare in acciaio di dimensioni 185x60x100x8 mm,
irrigidita con due piastre laterali saldate di spessore 8 mm;

- un dispositivo di fissaggio dell’angolare alla trave di ban-
china, costituito da un bullone M16 con testa a martello (ti-
po HZS) da inserire in un profilo canale (tipo HZA), di lun-
ghezza 250 mm, ancorato al getto di calcestruzzo mediante
due pioli ad esso solidali;

- un dispositivo di fissaggio dell’angolare al tegolo TT, costi-
tuito da una barra filettata M16 in acciaio cl. 4.6, passante
attraverso la gamba del tegolo.

Figura I - Dispositivo di collegamento provato

Nel corso della sperimentazione la giunzione ¢ stata via
via modificata, in base ai risultati ottenuti, in modo da ottimiz-
zarne il comportamento meccanico. Le prove sono state per-
tanto effettuate su cinque campioni, caratterizzati da diversa
configurazioni dei dispositivi di unione, cosi denominati:

- A, nel quale il dispositivo di collegamento montato nella
configurazione originaria;

- B-I nel quale le barre filettate originarie M16 4.6 erano so-
stituite con bulloni M16-8.8, serrati con la stessa coppia di
serraggio delle barre filettate (circa 118 Nm, che ¢ la coppia
che un operaio medio ¢ in grado di assicurare serrando il
dado con una chiave normale);

- B-II, che, analogamente al B-I, era dotato di bulloni M16-
8.8, provvisti, pero, anche di controdado;

- C-I, che presentava, oltre ai gia citati bulloni M16-8.8 bloc-
cati con dado e controdado, angolari modificati, nei quali le
saldature delle piastre di irrigidimento laterali erano oppor-
tunamente rinforzate;

- C-II, che differiva dal C-I unicamente per la coppia di ser-
raggio del bullone, che questa volta era quella prescritta
(250 Nm) e controllata con chiave dinamometrica.

2.2 Conduzione delle prove

Come detto, i campioni erano disposti in modo tale da
simulare I’impegno della connessione sotto azioni sismiche
dirette parallelamente (prove longitudinali) o ortogonalmente
all’asse del tegolo (prove trasversali).

Nelle prove longitudinali il carico agiva parallelamente
all’elemento di ancoraggio nella trave di appoggio (profilo
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canale HZA), mentre nelle prove trasversali agiva in direzione
parallela al bullone passante attraverso 1’anima del tegolo TT.
Le prove trasversali monotone erano differenziate in prove di
trazione e prove di compressione, a seconda che il carico im-
pegnasse o meno a trazione il bullone (figura 1).

Le prove sono state condotte in controllo di spostamento,
registrando il carico applicato e lo spostamento relativo fra gli
elementi collegati nella direzione del carico.

Le prove monotone sono state eseguite incrementando lo
spostamento della testa dell'attuatore con una velocita di 0.6
mm/s; nelle prove longitudinali lo scarico ¢ avvenuto dopo
aver attinto uno spostamento massimo di 80 mm, ampiamente
superiore ai valori massimi operativi; nelle prove trasversali si
¢ arrivati alla rottura dei collegamenti.

Le prove oligocicliche sono state effettuate eseguendo
gruppi di tre cicli; i valori dei picchi di spostamento del primo
gruppo di cicli e gli incrementi dei gruppi successivi sono stati
fissati in £10 mm per le prove longitudinali e £5 mm per le
prove trasversali. Durante le prove la velocita di incremento
dello spostamento ¢ stata mantenuta costante e pari a 1 mm/s.

3. RISULTATI

3.1 Prove longitudinali monotone

L’esito delle prove longitudinali monotone condotte sui
cinque campioni descritti in precedenza ¢ riepilogato in tabella
1, ove per ciascun campione sono indicati il carico massimo
raggiunto in prova e le modalita di crisi del collegamento.

I diagrammi di variazione della forza totale applicata in
funzione dello spostamento relative ai cinque prototipi sono
confrontati in figura 2.

Tabella I - Risultati delle prove monotone longitudinali

CAMPIONE Prmax [KN] ESITO PROVA
A Barre fi'?nate (lunghe) 64,85 rottura barra filettata
Serraggio a 118 Nm
Bulloni M16-8.8 rottura saldature,
B-1 . 70,90 angolari molto de-
Serraggio a 118 Nm formati
Bulloni M16-8.8
B-11 Dado e controdado 69,18 rotturla §z|d?ture,t_
Serraggio a 118 Nm angolari cetormatl
Bulloni M16-8.8
Dado e controdado deformazione della
C1 Serraggio a 118 Nm 83,61 guida HZA
Saldature rinforzate
Bulloni M16-8.8
Dado e controdado deformazione della
C-II Serraggio a 250 Nm 58,68 guida HZA
Saldature rinforzate
100
—-- Camp. A
804 |~ - Camp. B-l
— — Camp. B-ll
60 4 ——Camp. C-I
- ---Camp. C-ll

Spostamento [mm]

Figura 2 — Curve carico—spostamento - prove monotone longitudinali



Si osserva che, passando dal campione A originario ai
campioni modificati, la rigidezza del collegamento si mantiene
pressoché inalterata, fatta eccezione per una maggiore rigidez-
za iniziale dei dispositivi tipo C.

Una possibile giustificazione di quanto osservato puo esse-
re ricercata nel meccanismo resistente che si viene ad instaura-
re nell’insieme collegamento-supporti quando lo spostamento
¢ molto grande e prossimo al valore massimo imposto, circa
80 mm. Come si vede dalla figura 3, che illustra il campione
C-I in prossimita del collasso, la distorsione dell’angolare ¢
tale da ingenerare un tipico “effetto leva” tra bullone passante
e piatto dell’angolare. La rigidezza del campione ¢ quindi
principalmente correlata alla deformabilita assiale del bullone
di collegamento, che, se si eccettua il campione A in cui ¢ di
classe 4.6, ¢ sempre costituito da bulloni AR cl. 8.8.

Figura 3 - Campione C-I in prossimita del collasso

In ordine al valore massimo della forza applicata ai cam-
pioni durante le prove si osserva che, fatta eccezione per la
prova C-II, le modifiche apportate di volta in volta ai prototipi,
sono accompagnate da incrementi del valore della forza mas-
sima raggiunta, con conseguente miglioramento complessivo
della prestazione del collegamento.

La riduzione di resistenza ultima osservata per il campio-
ne C-II puo essere spiegata con il piu severo stato di presolle-
citazione assiale presente nei bulloni, conseguenza della mag-
giore coppia di serraggio applicata. La sovrapposizione di tale
stato tensionale con quello derivante dall’applicazione dei ca-
richi di prova ha anticipato il raggiungimento delle condizioni
limite per i profili canale, nei quali si sono osservate vistose
deformazioni locali in corrispondenza dei punti di fissaggio
dei bulloni con testa a martello.

Il comportamento qui osservato ¢ del tutto diverso da
quello tipico dei giunti bullonati presollecitati, nei quali, in
presenza di piastre rigide e di superficie di contatto estesa, le
sollecitazioni di trazione sul giunto si traducono essenzialmen-
te in azioni di decompressione delle piastre con modesto in-
cremento di tensione nel gambo del bullone: nei campioni in
studio, infatti, poiché il contatto ¢ molto localizzato ¢ gli ele-
menti collegati evidenziano vistose plasticizzazioni, le rigi-
dezze delle piastre e dei bulloni risultano confrontabili, giusti-
ficando le modalita di crisi osservate.
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Le modalita di rottura evidenziate via via dai cinque cam-
pioni dimostrano il progressivo miglioramento delle presta-
zioni dei campioni stessi. Il collasso della connessione ¢ de-
terminato dalla crisi della barra filettata nel campione A, dalla
rottura delle saldature degli angolari nei campioni B, dalla de-
formazione plastica dei profili canale nei campioni C.

3.2. Prove longitudinali cicliche

Le modalita di rottura riscontrate nel corso delle prove ci-
cliche sono sintetizzate nella tabella 2, mentre nelle figure 4, 5
e 6 sono illustrati i corrispondenti diagrammi carico-
spostamento relativi al campione iniziale, A, e ai campioni
ottimizzati, C-I e C-II.

Tabella 2. Risultati delle prove longitudinali cicliche

CAMPIONE ESITO PROVA
Barre filettate (lunghe)
A rottura barra filettata
Serraggio a 118 Nm
BI Bulloni M16-8.8 rottura delle saldature e
- , plasticizzazione del profilo
Serraggio a 118 Nm canale HZS
Bulloni M16-8.8 rottura delle saldature e
B-II Dado e controdado plasticizzazione del profilo
Serraggio a 118 Nm canale HZS
Bulloni M16-8.8
Dado e controdado Rottura del profilo canale
C-1 )
Serraggio a 118 Nm HZS
Saldature rinforzate
Bulloni M16-8.8
Dado e controdado Rottura del profilo canale
C-I )
Serraggio a 250 Nm HZS
Saldature rinforzate
60
Campione A 50
40 1
30
Zz
=
g ——
T80 70 -60 -50 20 30 40 50 60 70 80
i)
_30 .
-40 -
_50 B
-60 -
Spostamento [mm]
Figura 4 - Campione A, prova longitudinale ciclica
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Figura 5 - Campione C-1, prova longitudinale ciclica
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%
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Figura 6 - Campione C-11I, prova longitudinale ciclica

E importante notare che le modalita di rottura tipiche os-
servate nel corso delle prove cicliche coincidono sostanzial-
mente con quelle rilevate nel corso delle prove monotone,
mentre per una pitl completa valutazione delle prestazioni dei
dispositivi, ¢ indispensabile far riferimento all’energia dissipa-
ta nel corso dei cicli di carico.

3.3 Prove trasversali monotone

Le prove con carico trasversale sono ancora in corso. Nel
seguito sono riportati i risultati delle prove effettuate finora e
alcune considerazioni preliminari.

Nella tabella 3 ¢ riepilogato ’esito delle prove monotone
condotte su quattro dei campioni descritti in precedenza. Per
ciascun campione sono indicati il carico massimo raggiunto
durante la prova e le modalita di crisi del collegamento.

Nella figura 7 sono confrontati i diagrammi di variazione
della forza totale di trazione applicata ai prototipi in funzione
dello spostamento.

Tabella 3 - Risultati delle prove trasversali monotone

CAMPIONE Prmax [KN] ESITO PROVA
Barre filettate (lunghe) PROVA A rottura profilo canale,
A-l . TRAZIONE strizione barra,
Serraggio a 118 Nm 71,99 perni HZS inflessi
Barre filettate (corte) PROVA A .
A-II-1 Contrasto guida TRAZIONE rottura pIrOfllo
) 93.79 canale
Serraggio a 118Nm »
Barre filettate (corte) PROVA A rottura profilo
A-II-2 | Contrasto guida COMPRES. canale,
Serraggio a 118Nm -195,60 rottura angolari
Bulloni M16-8.8 PROVA A rottura profilo
B-1 Contrasto guida TRAZIONE p
) 112.70 canale
Serraggio a 118 Nm ’
200 V11T 7
180 4|~ = - Camp.A-l
160 1 |7 Camp.A-ll
] |—Camp.B-I
140
g 120 1
= 100
8 g1 q [
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MyarIVEEy
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0 —
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spostamento [mm]

Figura 7 — Curve carico—spostamento trasversale a trazione
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Si osserva che il campione A-I si presenta meno rigido e
resistente degli altri: cio € dovuto al fatto che la crisi € inne-
scata dalla crisi per eccesso di deformazione del profilo canale
(figura 8). Allo scopo di esplorare anche altre modalita di crisi
e saggiare anche la resistenza degli altri elementi della giun-
zione, nei campioni successivamente provati, A-Il e B-I, il
profilo canale ¢ stata piu efficacemente vincolato al blocco in
acciaio, in modo da ridurne la deformabilita.

I campioni A erano caratterizzati dalla presenza di barre
filettate classe 4.6, mentre nel campione B, queste erano sosti-
tuite con bulloni 8.8.

Figura 8 - Campione A-1 in prossimita del collasso

Le modifiche apportate ai campioni hanno determinato un
sensibile miglioramento del comportamento statico, in ordine
sia di rigidezza sia di resistenza. Cio in relazione al fatto che,
pur essendo in ogni caso la crisi provocata dalla rottura del pro-
filo canale, nel campione A-I si era prodotta anche strizione
della barra filettata.

Nella figura 13 ¢ riportato il diagramma relativo alla pro-
va trasversale di compressione eseguita sul campione A-II.

180 *—i—Camp.A—II\ A /-/‘/\"’V\‘\
160
_ 140 /’\/ ,\\f\
E 120 -
8 100
§ o \u /

Y

30 40 50 60

spostamento [mm]

20 70 80

Figura 9 — Curve carico—spostamento trasversale a compressione

Le ripetute cadute e riprese di carico che si osservano nel-
le curve curve-spostamento delle figure 7 ¢ 8 sono associate
allo scorrimento del perno HZS nel profilo zigrinato.

3.4. Prove trasversali cicliche

I risultati delle prove cicliche sono sintetizzati nella tabel-
la 4, mentre nelle figure 10 e 11 sono illustrati i diagrammi
carico-spostamento relativi ai due campioni A-II provati.







































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































