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SOMMARIO

La memoria illustra i risultati di prove di carigtatiche di laboratorio su cinque travi inflessalirzate con calcestruzzi ad alta
resistenza (HSC) ed autocompattanti (SCC). Le trawd state provate con lo schema di carico a flesesgn quattro punti, in
regime monotono. La resistenza cilindrica a congioee dei calcestruzzi oggetto delle prove & vilgaia 40 e 115 N/mfa
L'attenzione & focalizzata sulla resistenza flesaie e sulla duttilitd delle travi, confrontandaisultati per i diversi tipi di
calcestruzzo utilizzati. Nella sostanza, le prosarto mostrato che le travi di calcestruzzo SCC foamis risultati molto simili alle
travi di calcestruzzo tradizionale vibrato, sidémmini di proprieta meccaniche, sia in termingdadro fessurativo.

SUMMARY

Data on experimental tests on five reinforced cetecbeams made of high strength concrete (HSC) elfidansolidating concrete
(SCC) are presented in this paper. The beams havedodjected to flexural tests with testing load legpaccording to the four
points scheme, using a monotonic loading. The dyiial compressive strength of concrete varies fa@mo 115 N/mrh Results in
terms of flexural strength and ductility level gneesented and discussed, according to the difféypes of concrete. Overall, the
experimental tests show that the strength and thetility of SCC beams and HSC beams are comparablehdtmore, small

differences have been detected in terms of cragbatiggrns and types of damage.

1. INTRODUZIONE

Nellambito dell’evoluzione della tecnologia del
calcestruzzo, gia da molti anni si producono maliemi
caratteristiche meccaniche e prestazioni supegiayielle del
calcestruzzo tradizionale. | calcestruzzi ad akaistenza,
indicati con la sigla HSC (high strength concrete) ie
calcestruzzi autocompattanti, indicati con la sig§laC (self-
consolidating concrete), sono due esempi di caleesd di
caratteristiche diverse da quelle del calcestrardimario. Gli
HSC sono calcestruzzi con resistenza cubica a cesipre
indicativamente superiore a 75 N/fmi calcestruzzi
autocompattanti sono calcestruzzi che consentongetto
senza le operazioni di vibrazione meccanica, coriagai sia
economici, sia operativi [1, 2]. Nell'ambito del&udio delle
proprieta meccaniche di questi materiali la spentazone di
laboratorio assume un ruolo di notevole rilievo43 5].

La presente memoria illustra i primi risultati diauserie di
prove sperimentali di laboratorio su travi di caktezzo HSC
ed SCC soggette a flessione su quattro punti finollasso,
con applicazione del carico sia di tipo monotoria, d tipo
ciclico. Il programma sperimentale comprende, iralg
quindici travi, di lunghezza e sezione costantg sbno state
realizzate, in gruppi di tre, con cinque diversesgale di
calcestruzzo, di cui due miscele ad alta resistertza miscele

autocompattanti. La prima trave di ciascun gruppstaa
sottoposta a prova di carico a flessione monotiendye travi
successive sono state provate in regime ciclidbzagndo lo
stesso assetto sperimentale, con applicazione dgtoc
variabile tra zero ed un valore massimo positivantollato
dalla deformazione flessionale, senza inversioreedno. Nel
seguito si illustrano i principali risultati ottetiwcon le prove
monotone.

Scopo principale dell'investigazione € verificare, per
questo tipo di sollecitazione e per questi calcegir la
resistenza e la duttilitd delle travi di calceshuz
autocompattante sono simili a quelle delle trawdalcestruzzo
tradizionale vibrato.

2. PROGRAMMA SPERIMENTALE

2.1 Travi

Le travi oggetto della sperimentazione hanno una
lunghezza di 2400 mm e una sezione rettangolatargesdi
areabl h=150" 200 mni. Esse sono armate, inferiormente,
con 4 barre di acciaio da c.a. ad aderenza migdipef 10 e
2f 12 mm di diametro e superiormente con 3 bart® mm;
la percentuale di armatura tesa risulta quindt AJ(b” h) =
0.0128, con Al'area dell’armatura metallica tesa. La Figura 1
illustra, in dettaglio, le armature metalliche detavi.
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Figura 1 — Dimensioni e armature metalliche dett®t oggetto della sperimentazione (misure in mm)

Per ottenere un meccanismo di rottura a flessialka n
parte centrale delle travi, I'armatura trasversaédle zone
laterali & stata realizzata con staffe rettangaladiametro 8
mm disposte a passo 80 mm, mentre nella zona Estao
state disposte staffe di 6 mm di diametro con pa&mm.
Le staffe sono ancorate all'interno del calcestouzzon
piegature a 135° di opportuna lunghezza.

2.2 Materiali e realizzazione delle travi

Le travi, in totale 15, sono state realizzate codierse
miscele di calcestruzzo: le miscele ad alta resistdHSCB e
HSCC rappresentano calcestruzzi vibrati di resistenza
cilindrica nominale a compressione a 28 giorni diunazione
di 80 e 100 N/mr le miscele SCCE, SCCF ed SCCG sono
calcestruzzi autocompattanti di resistenza cilcadpari a 80,
95 e 40 N/mrf rispettivamente. La dimensione massima degli
aggregati utilizzati in questi calcestruzzi € 10 nud
eccezione della miscela SCCG, nella quale si somiemmati
aggregati fino a 15 mm di diametro. La Tabella hteme i
dettagli della composizione delle differenti migcePer le
miscele HSCC, SCCE ed SCCF sono stati utilizzati i fumi d
silice e per le tutte le miscele autocompattarsiado previsto
un agente viscoso per ottenere la necessariatéuidio stato
fresco.

Con ciascuna miscela di calcestruzzo sono statezetd
tre travi, indicate con le sigle T1, T2 e T3 (adrapio HSCB-
T1, HSCB-T2 e HSCB-T3 sono le travi di calcestruzzo
HSCB). Le cinque travi della serie T1, oggetto dpllasente
memoria, sono state soggette a prova monotonéréetravi a
prova di carico di tipo ciclico. Per la realizzazéo si sono
utilizzate casseforme metalliche e maturazionennbiante a
temperatura e umidita controllate per due giomiseéguito,
rimosse le casseforme, le travi sono state soggate
condizioni ambientali presenti nel laboratorio, dfirall’eta
delle prove. Il copriferro netto, misurato all'este del bordo
della staffa, € risultato di circa 20 mm per levitt@CCG e 16
mm per le altre travi.

Le proprieta meccaniche del calcestruzzo all’etdede
prove, determinate come valori medi su tre provsuno
riportate nella Tabella 2..§, € la resistenza cilindrica a
compressione (provini di 200 mm di altezza e 100 dim
diametro), { .uicla resistenza cubica (provini di lato 200 mm),
f, la resistenza a trazione per flessione gdl Ehodulo secante
a compressione [6]. La resistenza cilindrica détesiruzzo

SCCG non é stata determinata. Nel seguito, perdalstenza
si & assunto, convenzionalmente, il valQrg & 0.83 f ¢ pic =
40.16 N/mn.

Le proprieta meccaniche dell'acciaio sono state
determinate con prove di trazione monoassiale sminmo
di tre provini per ciascun diametro utilizzato, evitndo i
valori medi riportati nella Tabella 3. Il signifimadei simboli
e il seguente:¢f € la tensione media di snervamentg éfla
tensione media di rottura es& I'allungamento percentuale
medio a rottura.

Tabella 1 — Composizione e proprieta dei calcegirafo stato fresco

Miscela HSCB HSCC SCCE SCCF SCCG

) ] | | I | II/A-LL
Tipodicemento g5 5p 525R 525R 525R  425R
Acqua, kg/m 139 130 138 155 200
Cemento, kg/th 537 594 517 609 340
Silica-fume, kg/m 21 43 43 140 (filler)
Sabbia I, kg/m 300 292 302 278 620 (0-3mm)
Sabbia Il, kg/m 527 511 517 481 440 (0-12 mm)
Aggregati, kg/m
(d=0-5mm) 207 208 215 203
Aggregati, kg/m i
(ch = 10 mm) 734 709 722 673 710 (8-15 mm)
Superplasiciz.
kg/m® 7.0 11.7 11.3 13.3 3.5
Viscofluid, kg/n? 0.43 0.32 1.0
Slump, mm 260 280 750 800 650
Aria, % 12 1.0 0.3 0.3 -
A/IC 0.26 0.22 0.27 0.25 0.59
A/(C+SF) 0.26 0.21 0.25 0.24 0.42
Densita, kg/m
(stato fresco) 2448 2466 2412 2420 -
" Prova di slump flow
Tabella 2 — Proprieta dei calcestruzzi all’eta aefirove

fc,cyl fc,cubic fr Ecs

Calcestruzzo N/mmé N/mmé N/mmé
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




Tabella 3 — Proprieta delle armature metalliche

Tutte le travi eccetto SCCG

Diametro fy fsu As
N/mmé N/mn? %
f6 604.1 638.4 10.9
f8 549.3 614.1 25.9
f 10 519.7 619.8 25.7
f 12 541.3 641.7 22.2
Travi SCCG
Diametro £y feu As
N/mmé N/mn? %
f6é 642.5 657.5 10.2
f8 603.9 627.3 18.8
f 10 501.5 579.4 29.3
f 12 555.1 652.70 23.1

2.3 Apparato sperimentale

La Figura 2 illustra I'apparato sperimentale ugéfo per
le prove di carico. Il carico P & applicato da utuatore
idraulico MTS avente una capacita massima di 350 kN
Attraverso una trave metallica il carico € ripastaulla trave
in due punti simmetrici rispetto alla mezzeria estpca
distanza di 700 mm, lunghezza della zona centralla trave
soggetta a momento flettente costante. La lucagtiiotha una
lunghezza di 750 mm. Una serie di piastre di accidii
ripartizione con interposti rulli cilindrici realmano gli
appoggi laterali e quelli intermedi.

Tre trasduttori di spostamento verticali, F1, FF8dsono
stati impiegati per la misura della freccia in n@mzz e dei
cedimenti degli appoggi.

F = trasduttori di spostamento
D1 = omega base di misura 50 mm
Ts = tastatori (basi di misura circa 165 mm)

Figura 3 — Una trave prima della prova di carico

Un estensimetro di tipo ad “omega” & posto all&dtisso
della trave, in mezzeria, per la misura della deézione del
calcestruzzo nella zona compressa (D1). La struemente di
misura & completata, infine, da una catena di Gittas (Ts1,
Ts2, Ts3, Ts4 e Ts5) per monitorare la fessurazitia trave
all'intradosso e per valutare la curvatura medilaneona
centrale a momento flettente costante. Le proveo siate
condotte controllando la velocita di avanzamenttladeorsa
dell’attuatore; nelle prove monotone tale velodtsstata di
circa 3 mm/min. La Figura 3 illustra una trave pirdella
prova di carico. Sono visibili la parte inferiorelattuatore,
il trasduttore F1, I'estensimetro ad “omega” alifadosso e la
catena di misura all'intradosso della trave.
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Figura 2 — Apparato sperimentale e strumentaziagnaidura (misure in mm)



3. RISULTATI DELLE PROVE MONOTONE

3.1 Relazione carico — freccia

Le prove monotone sono state condotte fino al
raggiungimento di una freccia d in mezzeria di&i8® mm,
essendo d I'abbassamento misurato dal trasdutfodepurato
del cedimento degli appoggi della trave. Per tal®ne dello
spostamento, seppur fissato in modo convenziomal&avi
hanno manifestato un significativo stato di danmemgnto
con I'espulsione del copriferro all'estradosso.

Utilizzando la relazione carico — freccia € podsibi
definire una serie di grandezze caratteristiche del
comportamento delle travi inflesse (Fig. 4): ilicardi prima
fessurazione B corrispondente alla comparsa delle prime
fessure all'intradosso della trave, il carico desmmento
il carico massimo R, ed il carico ultimo B Nel presente
studio la freccia ¢ allo snervamento ed il corrispondente
carico R sono stati determinati applicando la cosiddet@lee
dei % (Fig. 4), mentre lo spostamento ultimg €
convenzionale e corrisponde al massimo valore ecgpli
prima di arrestare la prova.

Tutte queste grandezze e le curve carico — fregitéute
nelle prove monotone sono riportate nelle TabekeXe nelle
Figure 5 e 6. In tutte le cinque prove I'andameipi@o della
curva carico — freccia presenta un primo trattedie fino al
carico di prima fessurazione, seguito da un secdnakto,
ancora pressoché lineare, fino al punto di snermémne
dellarmatura metallica tesa. Il successivo tratui
incrudimento ha termine con I'espulsione del caprd nella
zona compressa, che corrisponde ad una perditaariioc
improvvisa. Ad esempio, per la trave SCCG-T1 (Fig.il5)
copriferro & stato espulso in due fasi successaeyicinate
tra loro. Per le quattro miscele di calcestruzzo ath
resistenza, sia vibrato, sia autocompattante,ictuialP, € Pnax
sono molto simili; differenze, seppur limitate, esiidenziano
per il carico di prima fessurazione. Dette travintezmgono,
allo stato ultimo, una capacita residua di cariad pd almeno
0.85 Ry con duttilita ¢/d, di circa 6. L'andamento delle
curve P — d adimensionalizzate (Fig. 6) differiquer le
quattro travi soltanto nella parte finale in cuiizia il
danneggiamento. La trave di calcestruzzo autocdengat di
resistenza ordinaria (SCCG-T1) ha prodotto valogriofi del
carico di prima fessurazione e del carico massiamche la
duttilita e la capacita residua di carico, allastaltimo, sono
risultate inferiori ai valori ottenuti per le tradi calcestruzzo
ad alta resistenza.

PA

Pmax
Py :
0.75Pmax 7 PU

i
~
)

oV

du

Figura 4 — Prove monotone: definizione del puntsrdérvamento

Dalla Tabella 4 si osserva che il momento flettente
sperimentale allo snervamentg, & molto vicino al momento
resistente ultimo teorico )\ determinato applicando
I'Eurocodice 2 [7] con le resistenze effettive deteriali ed
utilizzando, per il calcestruzzo, la legge parabrettangolo e,
per l'acciaio, il legame elastico perfettamentesfi® con
soglia di snervamentgq,f

Tabella 4 — Risultati delle prove monotone

TRAVE Per Py Prax My My
kN kN kN kNm kNm
HSCB-T1 24.04 93.26 107.06 34.97 33.44
HSCC-T1 20.00 92.86 103.34 34.82 34.09
SCCE-T1 18.80 93.92 103.22 35.22 33.48
SCCF-T1 23.02 95.50 101.92 35.81 33.75
SCCG-T1 12.52 84.94 95.64 31.85 31.01
Tabella 5 — Risultati delle prove monotone
TRAVE Ko dy dy/dy Pu/Prax
KN/mm mm
HSCB-T1 7.82 13.7 59 0.89
HSCC-T1 7.64 135 5.9 0.91
SCCE-T1 7.58 13.6 5.9 0.85
SCCF-T1 7.97 12.8 6.6 0.92
SCCG-T1 6.33 15.1 4.5 0.73
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Figura 5 — Prove monotone: carico P in funziondaléleccia d
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Figura 6 — Prove monotone: carico P in funzioneladteccia d

adimensionalizzati rispetto a B a g.



3.2 Relazione momento — curvatura

La misura della deformazione del calcestruzzo cesswr
all'estradossce; € stata ottenuta fino all'inizio della fase di
espulsione del copriferro, in corrispondenza dejlemle lo
strumento D1 cessa di funzionare. La deformazione
all'intradosso nella zona centrale della trave ammaoto
costanteg € stata ottenuta come il valore “medio” delle
deformazioni misurate dai 5 strumenti della caténmisura.
Trattasi quindi di un valore equivalente, che coenple sia le
zone di calcestruzzo non fessurato, sia il contwibdelle
fessure stesse. Con tali misure € possibile ottdaengrvatura
“media” ¢ della trave nella zona centrale con la seguente
relazione:

lal+q

h

in cui h e I'altezza totale della trave.

Tipici andamenti delle deformazioni in funzione tehpo
sono mostrati nella Figura 7 per le travi HSCB-T1G&C&-
T1. Prima dello snervamento gli andamenti sonoiqaatente
coincidenti; nella seconda parte delle prove, fifio spalling
del calcestruzzo, le differenze sono comunque molto
contenute. Questo risultato evidenzia che il congmoento
deformativo della trave di calcestruzzo autoconzpeé €
sostanzialmente coincidente con quello della tradie
calcestruzzo vibrato. Cio € anche confermato dagarg 8 in
cui la relazione momente curvatura € confrontata per le 5
prove monotone. Prima del fenomeno di espulsionk de
copriferro, avvenuto per valori della curvatura goesi tra
1.6 e 2.0 10* mm?, il momento flettente, per le travi ad alta
resistenza, €& pressoché indipendente dalla misckla
calcestruzzo, e risulta, come gia visto, sensibit@ménferiore
per la trave SCCG-T1, di calcestruzzo di resistendmaria.

Cc =

@

3.3 Quadri di danneggiamento e fessurativi

La Figura 9 mostra I'immagine della zona centradded
travi alla fine delle prove. La parte di calceshmzsoggetta ad
espulsione € relativamente estesa per le travi STC@E-
SCCE-T1, risulta piu limitata per le travi HSCC-T1 e SECF
T1 ed assume dimensioni intermedie per la trave HECH}
fenomeno dello spalling appare quindi legato adlsistenza
del calcestruzzo. Non si evidenziano, invece, okffee di
rilievo tra calcestruzzi vibrati ed autocompattanti

Anche l'esame dei quadri fessurativi conferma goant
osservato per il danneggiamento in zona comprdssae
quadri fessurativi che differiscono piu marcatareesbno
quello della trave SCCG-T1 con la resistenza delestlgzzo
piu bassa e quello della trave HSCC-T1 con la resiateiu
alta.

Nel primo caso si sono ottenute, fin dalle primg fiella
prova, numerose fessure diffuse in tutta la zomaomento
costante, con spaziatura media di circa 110 mnsufesche,
nello stato ultimo, hanno raggiunto I'ampiezza dalkghe mm.
Nel secondo caso, prima dello snervamento sono axmap
soltanto due fessure e, anche dopo tale istantgualdro
fessurativo & rimasto concentrato in una zonamjhezza di
circa 40 cm a destra della sezione di mezzeria.h&nc
'ampiezza delle fessure piu evidenti € rimastatita.

Quadri fessurativi intermedi si sono osservati lpealtre
tre travi, confermando, nella sostanza, una magdiagilita e
concentrazione del danno per i calcestruzzi adreftiatenza.
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Figura 7 — Prove monotone: deformazioni all’estrado &) e
allintradosso () nelle travi HSCB-T1 e SCCE-T1
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Figura 8- Prove monotone: momento M in funzionéadwirvaturac
4. CONCLUSIONI

| primi risultati della campagna sperimentale sundici
travi di calcestruzzo ad alta resistenza ed autpattante,
relativi a cinque prove di tipo monotono, hannoacaimente
evidenziato che, sia la resistenza ultima sia téilida di travi
inflesse di calcestruzzo SCC sono sostanzialmenteideinti
con le stesse proprieta meccaniche delle travaftiestruzzo
vibrato, a parita di resistenza del calcestruzzaiesta
conclusione é basata sui valori del carico di sm@ento, del
carico massimo, delle deformazioni ai due lemhiegsi della
sezione della trave inflessa e, quindi, della ciumea media.
Differenze piu marcate sono state osservate in inerdi
quadri fessurativi e di danneggiamento; si € tidtav
chiaramente rilevato che esse sono imputabili dligersa
resistenza a compressione del calcestruzzo e teopraprieta
di autocompattabilita.

Il risultato deve essere anche ragionevolmenteprdéato
considerando che le travi oggetto della speriméo@zsono
“debolmente armate” ed hanno quindi un comportament
flessionale prevalentemente influenzato dalla dépac
dell'acciaio. La ricerca sara completata con I'esadei
risultati delle prove cicliche sulle stesse travi.
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IL COMPORTAMENTO A LUNGO TERMINE DEI MATERIALI COMP  OSITI

FIBRORINFORZATI: UN MODELLO MICROMECCANICO

Luigi Ascione, Valentino Paolo Berardi, Anna D’Aporte

Dipartimento di Ingegneria Civile, Universita di 8alo

SOMMARIO

La memoria presenta un modello costitutivo in grddprevedere, nell’ambito della viscoelasticitgelare, il comportamento viscoso
dei laminati compositi fibrorinforzati a partire dgello delle singole fasi costituenti. Il modefiobasato su un approccio di tipo
micromeccanico e su una schematizzazione del cdaempento differito delle singole fasi mediante mdidedologici a quattro
parametri. Viene ipotizzata la perfetta adesiormentatrice e fibre. Nella memoria € anche fornita walidazione del modello
proposto, comparando i risultati teorici da esssudebili con quelli sperimentali presenti in letterra e relativi a prove dreepsia
su FRP che sulle singole fasi costituenti.

SUMMARY

In this paper the authors present a mechanical inabke to predict the viscous behaviour of FRP tateés in the field of linear
viscoelasticity, starting from that of matrices difmkrs. It is based on a micromechanical appraagposing the perfect adhesion
between matrix and fiber. The phases long term\hetinis described by four parameters rheologieats. A validation of the
model is also developed matching the predicted\behes with the experimental ones available irréditare.

1. INTRODUZIONE

L'impiego dei materiali compositi fibrorinforzatiFRP,
Fiber Reiforced Polymégmel campo dell'lngegneria Civile &
andato progressivamente crescendo nell'ultimo d®oen
Soprattutto, tali materiali risultano particolarrterattrattivi
nei problemi di consolidamento strutturale.

In tale ambito, mentre il comportamento a rottuesgld
FRP risulta ampiamente indagato da numerosi ritanicdi
tutto il mondo, non altrettanto pud dirsi per qaedl lungo
termine.

Gli studi sperimentali disponibili in letteraturai s

L'importanza di valutare le variazioni dello stato
tensionale a carico degli elementi costituenti lanrratura
rinforzata (ad esempio nucleo di c.a. e rinforzo FRP),
caratterizzati da differenti proprieta reologicléegiustificata
dalla circostanza che potrebbero insorgere nel ¢efiepomeni
di migrazione delle tensioni dall’elemento con piefa
viscose piu marcate all'altro [3-5].

Sull'argomentole attuali linee guida disponibili in campo
internazionale sulla progettazione di interventridforzo con
FRP, tra cui anche le recenti Istruzioni CNR-DT 20042
[6], consentono di tener conto dei fenomeni visaosnaniera

riferiscono essenzialmente a materiali compositizaati nei
settori meccanico, aeronautico e navale. Pochissiomo,
invece, le sperimentazioni condotte sui materi@limpositi
confezionati specificamente per I'Ingegneria Civile 2].
Soprattutto con riferimento al fenomeno detepsecondario,
la cui evoluzione coincide generalmente con la wite della
struttura rinforzata.
Si motiva pertanto linteresse ad indagare

comportamento reologico dei compositi utilizzati gampo
civile.

sul

I polimeri, e di conseguenza anche gli FRP, possono

presentare effetti viscosi non trascurabili chdeppialmente,
possono nel tempo pregiudicarne le
meccaniche.

Il problema é strettamente connesso alle proprvistose
delle matrici polimeriche, nelle quali la natureessta del
legame molecolare € causa di una naturale tendatzan
continuo scorrimento anche sotto I'azione di
costante.

caratteristiche

unicecar

forfettaria attraverso lintroduzione di opporturfattori

riduttivi delle tensioni di progetto.

In tale contesto, si inserisce l'argomento dellaspnte
memoria in cui gli autori propongono un modello watco
predittivo del comportamento viscoso di lamine BiFFa fibre
lunghe a partire da quello delle due fasi costituen

2. MODELLO MICROMECCANICO

II' modello meccanico consente di schematizzare
comportamento viscoso di lamine unidirezionali dRFF a
fibre lunghe, sollecitate nella direzione dellerdibda una
tensione normales,, costante (Fig. 1).

-«— —
-— —>
- —_
Oy <+— —> O,
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-«— —
-— —

Figura 1 - Lamina unidirezionale di FRP



Le ipotesi di base del modello sono:

- perfetta aderenza tra i componenti, fibre e matrice
- comportamento viscoelastico lineare dei componenti.

La seconda ipotesi € ampiamente giustificata dadrea
esiguo della tensione di lavoro degli FRP nei cddaatenti
strutturali, mai eccedente il 40% della tensioneottura.

L'equilibrio e la congruenza impongono che ad ogni
istante debbano essere soddisfatte le seguertiaeia

S,=s ()N, 5 (1) ¥, 1)
& (t) = &,(t), 2

nelle quali, rispettivamentey,, e V; sono le percentuali
volumetriche di matrice e fibres.(t) e g,t) sono i valori
attuali della tensione e della deformazione normadtia
matrice; s¢(t) e g(t) sono i valori attuali delle stesse quantita
riferiti alle fibre.

L'ipotesi di comportamento viscoelastico
matrice e fibre consente di scrivere:

lineare di

tds,, (¢
em(t) = sm(to) )Om(t’to) + % 8m(t't)d‘ 1 (3)

ds, )

et)=s (%) (ty) + ot

fo

8 (L), (g

dove J.(t,7) e J(t, ) rappresentanocome € ben noto, le
funzioni di viscosita dei due suddetti componentit,ee
I'istante iniziale di applicazione della tensiosg
L’espressione di tali funzioni sara precisata mekgguo.

Per il tramite delle Equazioni 1, 3 e 4, 'Equazdh puo
essere riformulata come segue:

200, (1) -5, (00 (L 1) +
Vi
t s (5)
+ 5.4 )’Lﬂ(;’f)d’ =0
avendo posto:
. Vv
J (t,l‘)=7”">0f (tr) +J, (1 ). (6)

f

La 5 & un’equazione integro-differenziale (equagiah
Volterra) nella funzione incognitg,(t).

L'espressione di prosieguo attribuita alle suds&thzioni
di viscosita consentira di perseguire la risolugiatella 5 in
forma chiusa con conseguenti vantaggi di tipo nicoer
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2.1. Modello viscoso a quattro parametri

Si suppone che il comportamento viscoso di fibre e
matrice sia assimilabile a quello di un modellolog@o a
quattro parametri del tipo di quello indicato imy&ia 2.

E,

Figura 2 - Modello reologico a quattro parametri

Come € ben noto, tale modello € in grado di ajgmase
adeguatamente entrambi i fenomeni di creep primario
secondario (Fig. 3).

Sq,So
E:!'- E.
So
E

B>
t

Figura 3— Risposta del modello a quattro parametri per unavardi
creep

Piu precisamente, con i simboli indicati in Figue, la
risposta deformativa da esso esibita sotto cacwmstante
(prova dicreep € la seguente:

E,

1 t-t 1 (o~ 1),
t)=5, —+—2 +—x1-e " 7
=5 £+ )

L’Equazione 7 puo essere riscritta nella forma:

(to- 0t

e(t):SOXC1+C2>(t 'to) +c3x1 e ° (8)
avendo posto:

N S RS S o
ClEl,Czhlx%E214h2 9)

Dalla 8 discende banalmente che I'espressione tizaali
della funzione di viscosita che compete al moddilBigura 2
e la seguente:

Ca

J (t,to):[q+cz>(t -to)] +c, x1 -éwz (10)



2.2. Soluzione dell’equazione di Volterra
Attribuendo alle funzioni di viscosita).(t,) e J(t,f),
I'espressione 10, 'Equazione 7 si puo riscrivestanforma:

t

So(M)=h(t)+ s ¢ )kt )d, (11)
in cui:
h() =~ 3 (L) (12)
Iy v
Wo (1), Vo I3 (1)
WS A (13)
J(t,1)
(to- YL
J(ty)= Ci + Gy At-1) +g; x1 -e “ (14)
Jm(t’to): C.L,m+CZ,m>(t 't() _'—(:B,mx:L 'e(to-t)(é%: (15)

I coefficienti, ¢i;, e ¢, (i = 1,...,4), che specializzano
nelle precedenti relazioni i coefficienti presemilla 10,
caratterizzano completamente il comportamento ritiéfedi
fibre e matrice.

L’Equazione 11 pud essere risolta con la tecnicarma
della trasformata di Laplace:

s 0] =L L s €)%t )8

o

(16)

Assumendd, = 0 ed essendo evidentemeutgt) = 0 per
t <ty ek =0 pert < ¢ il teorema della convoluzione
consente di scrivere:

L tsm(z‘)>4<(tt )d

0

=L[s, t]L[kes ] = , E)*K(s),

17

essendas(s) la trasformata di Laplace della funziogg(t) e
K(s) quella della funzionk(t,z).

L'ulteriore introduzione della trasformata di Lapéadella
funzioneh(t), H(s), consente di ricavare dalla 16 la soluzione,
nel campo complesso, dell’equazione integro-diffeiage 5:

Sn(s)=H(9+ K(9s (3 (18)

L’antitrasformata dis,(s) fornisce, infine, la soluzione di

quest'ultima equazione nel dominio del tempo:

s =L"[s (9] (19)
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3. VALIDAZIONE DEL MODELLO

I modello meccanico proposto € stato validato
comparando il comportamento viscoso da esso deiciin
quello, disponibile in letteratura, di matrice,rébe compositi
fibrorinforzati.

In particolare, si & fatto riferimento alle sperittezioni
eseguite da R.D. Maksimov e E. Plume [7] e relatiy@rove
di creepsia su lamine unidirezionali di AFRRramid Fiber
Reinforced Polymer composito fibrorinforzato a base di
fibore arammidiche) che sulle singole fasi costituehe
competenti proprieta meccaniche sono riportateariEdlbella
1, in cui i simbolif,, e f, denotano, rispettivamente, le
tensioni ultime di matrice e fibre.

Tabella 1 — Proprieta meccaniche della lamina diRf#=

Vf Vm fmu ffu

[%] [%] [MPa] [MPa]

50 50 68 3300
Mediante regressione dei dati sperimentali con le

deformazioni dareepesibite dal modello a quattro parametri
sono stati determinati, attraverso il metodo deinimi
quadrati, i coefficienttis, e ¢, (i = 1,...,4), caratteristici del
comportamento differito di fibre e matrice.

Piu precisamente, per quanto riguarda la matriceoso
utilizzati i dati sperimentali (Fig. 4) relativi agha prova di
creepsulla resina epossidica del tipo EDT-10 di Tabdlla
sotto la tensions, = 20.40 MPa.

0.03
0.025
0.02
0.015

0.01

0.005 Maksimov e Plume

t[10 °h]

10 20 30 40 50

Figura 4— Deformazioni differite nellaesina epossidica
(S0 =20.40 MPa)

Come risultato della regressione si sono ottersgguenti
valoridicy, (i = 1,...,4):

Cim = 346.99710° MPa?, ¢, = 6.21010° MPath,
Cam = 802.56310° MPa?, ¢, = 88.44110° MPath.

Per quanto riguarda invece le fibre, si sono wiitzi dati
sperimentali (Fig. 5) relativi ad una provaadeepsulle fibre
arammidiche di Tabella 1 sotto la tensiae= 1650.00 MPa.



0.03
0.025
0.02
0.015

0.01

0.005 Maksimov e Plume

t[10 °h]

10 20 30 40
Figura 5— Deformazioni differite nelléibre arammidiche

(so= 1650.00 MPa)

Come risultato della regressione si sono ottenuti, i
questaltro caso, i seguenti valoriglj (i = 1,...,4):

Cir = 8.13210° MPa?, ¢y = 2.09710 MPatht,
Cs¢ = 6.62310° MPa?, ¢, = 8.59910° MPatht.

Una volta determinati i valori dei coefficientjs, e ¢y,
(i=1,...,4), le Equazioni 14 e 15 hanno consertitpredire
il comportamento differito del composito laminaiabella 1)
nel corso di una prova dreepsotto la tensione, = 700.00
MPa. Nelle Figure 6, 7 e 8 sono riportati gli andain nel
tempo della deformazione longitudinalee nonché, per
completezza, quelli della tensione normale nell&iog s, e
nelle fibre,sy.

In Figura 6, sono anche riportati i punti sperinaint
ricavati da Maksimov e Plume, in ottimo accordo toeurva
teorica (coefficiente di determinaziori®* = 0.76).

€
0.025

0.02
0.015

0.01

0.005

Maksimov e Plume

e t[10 °H]
10 20 30 40 50

Figura 6 — Deformazioni differite nella lamina di AFRP
(S0=700.00 MPa)

m [ MPa]

50

40
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20

10

t[10 °h]

10 20 30 40

Figura 7—Tensioni differite nella matrice
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f[ MPa]
1400
1350
1300
1250
1200
1150
1100
1050

t 10% h

10 20 30 40 50

Figura 8 — Tensioni differite nelle fibre

L'analisi teorica & stata protratta fino a 50 anche
rappresenta un tempo di osservazione di maggidezesse
per I'lngegneria Civile.

| risultati, in termini di deformazioni (Figura 9)i
tensioni nella matrice (Figura 10) e nelle fibreg(Fa 11),
sono di seguito presentati.

€
0.035
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0.025
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0.015
0.01

0.005 Maksimov e Plum

t[10 °h]
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Figura 9 — Deformazioni differite nella lamina di AFRP
m[ MPa]
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Figura 10— Tensioni differite nella matrice
f[ MPa]
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Figura 11-Tensioni differite nelle fibre



Essi evidenziano una marcata variazione percentigle Tabella 5 — Deformazioni differite nelle lamine@FRP

deformgzione assiale del composito tra listantziate e Tipo di So e(0) (50 anni) De Del 40)

quello finale: lamina g (%]
_ _ 175 9.27640° 9.30940° 3.22K0° 0.348
De 400 = &= 438000h) €(=0)440_ 157 279 | 350 1.85510° 186210° 645040° 0348
e(t=0) et=0) 700 3.71240° 3.72340°  1.20040°  0.348
o ) o o 1050 5.56640° 5.58510° 1.93R0°  0.348
Si riscontra anche una cospicua migrazione defisid¢ei 175  1.05840° 1.06440° 6.31040° 0597
dalla matrice alle fibre (Flgg 10e 11) 350 2.11540° 2.128403 1.2614.0° 0.596

” 3 3 5
700 4.23040° 4.25540° 25230 0.596
1050 6.34540° 6.38310° 3.78410° 0.596
4. ULTERIORI SIMULAZIONI NUMERIC_HE _ 175 1.03040° 1.24%0° 1.14040°  0.927
Nell'ambito della presente memoria, il modello natico 350 245000° 2.48M0° 2.28X0° 0928
i il i i 1l . - : :

proposto viene anche ut||_|zzato_ per an_allzzare _|I 700 4.91940° 4.96540° 456340° 0928
comportamento a lungo termine di lamine di composit 1050 737840° 7.44K0°  6.84510° 0928
unidirezionale a base di fibre di carbonio e regpassidica, 175 14690° 1489%0° 2.04440°  1.391
sottoposte a prove dreep . " 350 2.93810° 2.97%0° 4.08820° 1301
et vscoclast dela matice (Tebela o 00 SE7Bi0” 95T BT 1
P : weng 1o}, 1050 8.81440° 8.93640° 1.22640°  1.391

mentre per le fibre si & assunto un legame cogtitelastico
lineare (Tabella 3).

Tabella 6 — Tensioni differite nella matrice

Tabella 2 — Proprieta reologiche della matrice Tipo di So sm(0)  sn(50anni) Ds, Ds,/s.(0)
Eim Eom i o lamina  \ipa1  [MPa] [MPa]  [MPa] [%]
[N/mn"] [IN/mn7] [N/mnY] [N/mn] 175 3.033 7.50040°  -3.033 __ -100
3270 1800 8000000 300000 | 350 6.066 1.50000% -6.066 -100
700 12.133 3.00040% -12.133 -100
Tabella 3 - Proprieta reologiche delle fibre 1050 18.200 4500002 -18.200 100
Eus , Ezs , ¥, M , 175 3.458 9.03440%°  -3.458 -100
[N/mn’] [N/mn’] [N/mm?] [N/mn?] 350 6916 180M0°  -6.916  -100
235000 1.0E+49 1.0E+50 1.0E+49 I 200 13832 3613102 13832  -100
) ) . o ) ) 1050  20.748 5.42040%" -20.748  -100
L’indagine numerica, riferita ad un intervallo déntpo 175 4.021 1.13040% 4021 100
pari a 50 anni, viene condotta su lamine con péuedin 350 8042 2260402 8.042 ~100
volumetriche variabili tra il 50 e I'80%. La tensie di prova i 200 16.084 452007 16084 100
varia tra il 5 e il 30% di quella di rottura defibre, f, = 3500 1050 24127 6.78W0% 24127 7100
MPa (Tabella 4). 175 4803 1495102 -4.803  -100
) o 350 9.606 2.99040%  -9.606 -100
ITabellad — Casi esaminati v 700 19.213 5.98M0% -190.213 _ -100
Tipo di Vi Vin So ' : 2 '
lamina (%] (9] (MPa] 1050 28.820 8.971240%7 -28.820  -100
175 e !
330 Tabella 7 — Tensioni differite nelle fibre
| 0.8 0.2 — > — ,
700 Tipo di So 54(0) s(50 anni)  Ds Ds, /s, (0)
1050 lamina - \pa)  [MPa] [MPa]  [MPa] [%]
175 175  217.992 _ 218.750  0.758 0.348
I 0.7 0.3 350 350 435983 437500 1517 0.348
700 '
700  871.967 875.000  3.033 0.348
1050 1050  1307.95  1312.500 455 0.348
1’ 175 248518 250.000  1.482 0.596
M 0.6 0.4 30 350  497.036 500.000  2.964 0.596
700 I
10 700  994.072  1000.000  5.928 0.596
1050 1050  1491.11 _ 1500.000 .89 0.596
175 175 288986 291667  2.681 0.928
v 05 05 350 350 577.972  583.333 5361 0.928
700 1
700  1155.94 1166.670  10.73 0.928
1050 1050  1733.92  1750.000  16.08 0.927
175  345.197 350.000  4.803 1.391
Per ognuno dei casi esaminati sono valutate le N 350 690.393 700.000 9.607 1.392
deformazioni differite nel composito (Tabella 5)eetensioni 700 1380.79  1400.000 19.21 1.391
nelle due fasi costituenti (Tabella 6 e 7). 1050 2071.18  2100.000 28.82 1.391
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Si rileva che il fenomeno viscoso €& piu cospicuo in
presenza di elevati stati tensionali e di contemgrentuali
volumetriche di fibre. Le variazioni percentuali llde
deformazioni a carico della lamina non eccedont@vid mai
I'1.4%.

A titolo esemplificativo, per la lamina di tipo [\6pggetta
ad una tensione dreeppari asg = 1050 MPa, si riportano di
seguito i diagrammi delle deformazioni differiteidF12) e,
per completezza, delle tensioni mobilitate nellariva (Fig.
13) e nelle fibre (Fig. 14).

0.00892

3 h]
0.00888
0.00886
0.00884
0.00882

Figura 12— Deformazioni differite nella lamina dFGP
(Vi=0.5, Vin=0.5)

m[ MPa]

25
20
15
10

i

Figura 13— Tensioni differite nella matrice (+0.5, Vi,= 0.5)
f[ MPa]

t[10 *h]

100 200 300 400

2100

2095 [

2090

2085
2080

t[10 *h]

100 200 300 400

Figura 14— Tensioni differite nelle fibre ¢0.5, Viy= 0.5)

5. CONCLUSIONI

In questo lavoro & stato presentato un modello aréco
in grado di predire, nell'ambito della viscoelagéidineare, il
comportamento viscoso di lamine di FRP a partiregdello
delle singole fasi costituenti, matrice e fibre.

Esso e applicabile a lamine di FRP a fibre lunghe
unidirezionali, sollecitate nella direzione delldbré. Tale
configurazione € di precipuo interesse nel placicagg
strutturale.

I comportamenti prevedibili conl’applicazione del

modello proposto sono risultati in ottimo accordm auelli
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sperimentali descritti in letteratura [9-12].

Ulteriori simulazioni numeriche hanno consentito di
ritrovare comportamenti differiti degli FRP congntiecon le
attese sperimentali.

I modello si caratterizza, pertanto, come uno ragnto
efficiente per I'analisi del comportamento a lurigamine dei
materiali compositi fibrorinforzati in situazionii dilevante
interesse tecnico.
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SOMMARIO

La memoria €& dedicata alla ricerca della soluziprogettuale di minimo costo nell’arco della vitasdirvizio attesa di strutture in
calcestruzzo armato esposte ad ambienti aggreksiformulazione proposta si basa su un nuovo agwal progetto ottimale di

sistemi strutturali soggetti a degrado. Il dannagginto della struttura viene modellato mediantepmortuna legge di degrado
delle proprieta dei materiali, calcestruzzo e aocia I'analisi strutturale viene svolta a diffetieistanti temporali al fine di seguire
I'evoluzione delle prestazioni del sistema nel oadslla sua vita di servizio. | vincoli di progeono espressi mediante limiti sullo
stato di sforzo e sullo stato di spostamento, emiravariabili nel tempo. La funzione obiettivo veedefinita tenendo conto sia del
costo iniziale della struttura, sia dei costi degterventi di manutenzione, opportunamente attaati e assunti proporzionali
all'effettivo livello di degrado. L'ottimizzazioneel tempo di un telaio in calcestruzzo armato stigge condizioni di carico multiple

dimostra I'efficacia della formulazione propostaisultati ottenuti mostrano in particolare come Isi dimensioni delle sezioni, sia i
quantitativi e la distribuzione delle armature cheatterizzano la soluzione ottimale dipendancefoente dallo scenario di degrado.

SUMMARY

The minimum lifetime cost design of reinforced caie structures exposed to aggressive environniepigsented. The proposed
formulation is based on a novel conceptual apprdacaiptimal design of deteriorating structural eyss. The structural damage is
modeled by introducing a proper degradation lawbfoth materials, concrete and steel, and the stralcanalysis is carried out at
different time instants in order to assess the gnw@ution of the system performance. The desigrstaints are related to the time-
variant stress and displacement state. The obgétinction is formulated by accounting for both thitial cost of the structure,
given by the sum of the costs of the component madde and the costs of possible maintenance iatdions, that are properly
discounted over time and assumed to be proportimnéie actual level of structural damage. Theatffeness of the proposed
formulation is shown through the lifetime structupatimization of a reinforced concrete frame undeitiple loading conditions.
The obtained results show that the optimal dimerssiof the cross-sections, as well as the optimaluamand distribution of
reinforcement, strongly depend on the prescribedadge scenario.

1. INTRODUZIONE Per superare le incoerenze della impostazioneiciags

stata di recente proposta una nuova formulaziohprdblema

Nell'approccio classico all'ottimizzazione strutile non si
tiene conto dell'evoluzione temporale delle prestaizindotte
dal progressivo degrado delle proprieta del sistema si
concentra I'attenzione solo sulla configurazionigiaie, in cui
la struttura risulta ancora integra. Questo modprdcedere

non & pero coerente con la reale natura del pr@blem

progettuale, che dovrebbe invece orientarsi vetrsitgre che
risultino in grado di soddisfare le prestazionhréste non solo
all'atto della loro realizzazione, ma anche durdiéera vita

di servizio attesa, prendendo in considerazionéeijrado
indotto dalle inevitabili fonti di danneggiamentnoltre, nella
selezione della soluzione ottimale si dovrebbe icemnare

anche il costo del degrado, ovvero degli eveningdirventi di

manutenzione, la cui entitd risulta a sua voltatstmente
legata alle scelte operate in sede di progetto.
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progettuale orientata all'ottimizzazione di strugtu con
prestazioni variabili nel tempo, sia con approauiatematico
[1], sia con approccio evolutivo [4]. La formulari® proposta,
inizialmente sviluppata per strutture composte d&e adi

materiale omogeneo, viene presentata nel seguitib gaeso di
strutture in calcestruzzo armato esposte ad anilziggtessivi
[2]. Si focalizza in particolare I'attenzione sueotanismi di
danno associati all'azione diffusiva di agenti gste
aggressivi, come solfati e cloruri, che possono saei
degrado del calcestruzzo e corrosione delle armdic 1l

danno indotto da questi agenti viene modellato aredi
un'opportuna legge di degrado delle proprieta datemali,

calcestruzzo e acciaio, e l'analisi strutturaleneiesvolta a
differenti istanti temporali per seguire I'evolum® delle
prestazioni del sistema nel corso della sua intéta di



servizio. | vincoli di progetto sono espressi matkalimiti
sullo stato di sforzo e sullo stato di spostameettyambi
variabili nel tempo. La funzione obiettivo viene fiddéa
tenendo conto sia del costo iniziale della strattsra dei costi
degli interventi di manutenzione, opportunamenteadizzati
e assunti proporzionali all’effettivo livello di deado.
L'ottimizzazione nel tempo di un telaio in calceizo
armato soggetto a condizioni di carico multiple varanfine
I'efficacia della formulazione proposta. | risultabttenuti
mostrano in particolare come sia le dimensionieds#zioni,
sia i quantitativi e la distribuzione delle armatuche
caratterizzano la soluzione ottimale dipendancefoente dallo
scenario di degrado. La variabilita delle prestazigel tempo
e l'attuazione di un piano di manutenzione possqomdi
intervenire in modo determinante nel definire léugmne di
minimo costo, che in generale non coincide piu goalla di
minimo volume, come risulterebbe trascurando ilrddg.
2. MODELLAZIONE DEL DANNEGGIAMENTO
Il danneggiamento strutturale viene considerato econm
degrado delle proprieta meccaniche che rende latsta
meno idonea a sostenere i carichi applicati. Caminifento al
caso di strutture intelaiate in calcestruzzo armatassume
che il degrado interessi I'areA=A(t), il modulo elastico
E=E(t) e la resistenzg =5 (t) di calcestruzzo e acciaio:

A(D=[1- g A(D]A, ALD=[1- d(OD1A, (1)
E()=[1- d.e(D]E, E()=[1- d(DE, (2
5{)=[1-d; (D)5, sH=1-d (s, O

dove a,,d.,d., sono indici di danno adimensionali che

forniscono una misura diretta del livello di degrad
nell'intervallo [0; 1]. Opportune leggi di correlane possono

essere introdotte fra I'area e le altre carattehist sezionali,

come ad esempio il momento di inerzia.

L'evoluzione temporale degli indici di danna&d(t)
dipende dalla fisica del processo di degrado, chgenere
risulta influenzata dallo stato tensionates (t) (Figura 1.a).
Pertanto, una valutazione affidabile del decadimedélle
prestazioni strutturali nel tempo richiede la fotamione di
modelli di danno che siano in grado di descrivesffdttiva
evoluzione del degrado e la sua interazione con
comportamento strutturale [3]. Nonostante la cosgta delle
leggi che governano i fenomeni di degrado, per angeuna
efficace classificazione gerarchica delle possiaiternative

d() } dd(t)
! &
s=s(t) o
S (tcr):S cr
ty t,t
@

(b)

progettuali risulta in genere sufficiente il ricora modelli di
danneggiamento semplificati [4].

Pertanto, ancora per semplicita e senza restrizidine
generalita, si assume che tutte le proprieta deienad
subiscano lo stesso processo di degrado, ovvero
a,= d.= d- °d. Inoltre, lindice di dannod=d(t) viene
correlato al comportamento meccanico mediante gusete
legame tra velocita di degrado e sfozes(t) (Figura 1.b):

+

, ses3®*o0

%)

s °

S

da'(t) _

dt

(4)

ses <0

%))

L
T, S 0

dove 5, e 5, sono rispettivamente la minima e la massima

tensione ammissibile al tempo iniziate=t,, a3 0 € un
opportuno coefficiente &, rappresenta il periodo di tempo
necessario a raggiungere lo stato di completo degpar uno
sforzo costants (t) =5, (Figura 1.c). Come condizione iniziale

di innesco si assume infirdt,,)=0 cont.,, = maX t| s(t)£s },
essendas,, £5, una soglia critica di sforzo.

L’indice d descrive compiutamente [I'evoluzione del
degrado in ogni punto della struttura. La sua rmatacale lo
rende pero di difficile impiego ai fini progettualuna piu
sintetica misura globale di degrado pud esserenutiea
differenti livelli di scala operando una media pasa
dell'indice ¢ su una predefinita porzione di struttura [5]. Per
un sistema composto gieelementi € cosi possibile definire un

indice di danno globaleff: dt ( tome segue:

p

ay="de= 5)

P
y wd (HdVv o wdVv =1

=1

in cuiw; sono opportuni pesi e le integrazioni sono svsitie
volume compositd/i=V,;+Vs; di ogni elementa, conV; e Vs
volumi rispettivamente di calcestruzzo e acciai@sdthili
scelte per i pesi sono ad esempial ow=V;.

3. CRITERI DI OTTIMALITA

3.1. Costo Strutturale

Sono molti gli indicatori delle prestazioni strutli che
possono essere scelti come obiettivi da minimizzare
massimizzare per una progettazione ottimale. Ngfaccio
proposto in questo lavoro si assume come funzibiettovo il
costo totaleC della struttura durante la sua vita di servigio

d(t)
1

s(t)=s,

S(t) T t

(©

Figura 1. Modellazione del degrado strutturale: @joluzione temporale dell'indice di danmtdt); (b) legame tra velocita di degrado e livello

tensionales=s(t); (c) significato del parametro di degradg.T
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Tale costo viene valutato come somma del costaairiZ, e
del costo di manutenzior®,:

C=GC,+C, )
Per il costo inizialé&C, si assume:
G= GVt QV,o= G(V,o+CV,o) = Cn:Vc*,o @)

dove V. e Vo5 Sono i volumi totali dei materiali, calcestruzzo
€ acciaioc. e cs sono i corrispondenti costi unitad= cdc. €

il rapporto dei costi &/;, € il volume totale equivalente di

calcestruzzo. Il costo di manutenzio@g si ottiene invece
come somma dei costi dei singoli interventi:

k
= ' —Cm
T e V) )

®

in cui il costoC¥ di ciascun interventg=1,...r viene riferito
al tempo inizialdy mediante un opportuno tasso di scomtfy].

3.2. Scenario di Manutenzione

La definizione di costo introdotta viene ora spkxzata con
riferimento ad un assegnato scenario di manuteazi@i
assume di operare un intervento di manutenzione dal
ripristinare integralmente le caratteristiche ialzdel sistema
dopo ogni periodo di progettdp, ovvero ad ogni istante
ty= (to +kTp). Il numero di interventi effettuati durante lgavi
di servizioTs & quindir = [int(Ts/Tp)- 1]. Inoltre, € ragionevole

assumere un degrado senza memoria, in modo tale che

I'evoluzione temporale delle prestazioni della gtma riparata
non dipenda dalla precedente storia di manutenzioneale

ipotesi tutti gli interventk hanno il medesimo costG =C},
e il costo totale di manutenzione risulta:

r 1
c,=C ——=0C}
'm mk:l 1+n)kTD mq

©)
con il fattoreq=q(Ts,Tp,ME r che dipende solo dai parametri
preassegnalis, Tp e n.

Dal momento che ciascun intervento € finalizzato a
ripristinare le prestazioni strutturali iniziali, ¢osto C., del

singolo intervento puo considerarsi correlato atedniziale
C, in proporzione al livello di danneggiamento curbollael
periodo di progettdlp. Essendo il degrado un fenomeno non
reversibile nel tempo, una misura complessiva de ta
danneggiamento pud ottenersi dall'indice di dantabale

d= c;’(t) valutato alla fine del periodo di progeffg, ovvero:
d=dt) =t +T,), k=1,..r (10)

Cio premesso, se si esprime il costo del singdkriento con
la seguente relazione lineare:

CL=C,d (11)
il costo totaleC risulta quindi:
C=C, 1+ d0) (12)

In questa formulazione & possibile tenere contuciigente
anche di altri costi aggiuntivi. Si noti tuttavibecla quantitaC
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ha lo scopo di costituire un criterio coerente alifconto tra
differenti alternative progettuali e non deve nsagsmente
essere interpretata come costo economico in sérettos

3.3. Ruolo del Costo di Manutenzione

Al fine di evidenziare il ruolo svolto da un preohio
programma di manutenzione nella progettazione aténdi
una struttura soggetta a degrado, si studianoeggiit® costi e
prestazioni dell'asta tesa a sezione circolare ratssin Figura
2. Con riferimento al modello di costo introdoti iadicando
con dy il diametro della sezione non danneggiata, il @ost
totale dell’asta durante la sua vita di serviggorisulta:

C=G@+dq = cALA+d0) =c&fLa+5q) (13)

cond=d d, ). Il diametrod, deve essere scelto in modo tale

che la tensione agenszs(t) non superi lo sforzo ammissibile
§ =5(t) durante il periodo di progetf,, ovvero:

SHES() "t [ty t, +Tp] (14)
dove:
5([) :L = F = 5 4F (15)
A ARL- A pdgl- Ab)]
5(t)= S,[1- at)] (16)

e con Aat)=dd,t). Nel caso in cui non si consideri il
danneggiamento d=d = )) la soluzione di minimo costo
d(; corrisponde alla soluzione di minimo volume, owel

minimo valore del diametra, che soddisfa la precedente
limitazione tensionale:

4F

dO = dO,min = p§0 (17)
con:
. . FL
C = qdo):co(do):CsT (18)

0

Se invece si tiene conto del danneggiamento, lazgwle di
minimo costo d, non risulta piu associata in generale al
diametro minimod, i Infatti, la necessita di conseguire un
equilibrio fra la limitazione del costo di manutée e lo
sviluppo del danneggiamento totale pud portare kriva
ottimali d, piu elevati.

Questi aspetti sono chiariti in Figura 2, dove sistrano
costi e prestazioni dell'asta al variare del diamet, per
diversi valori del parametro di degrageTs/T con riferimento
al caso seguentef =70 kN, Ts=100 anni, Tp =10 anni,
5,=100 MPa,s. =0, a=1 e n=0 (g=r). | diagrammi di Figura
2 si riferiscono in particolare alle seguenti qitant

Co = Cy/C’ Cn=Cn/C (19)
c=cy +Cm (20)
r=s(T,)/5(T,) (22)

doveC’ indica il costo totale in assenza di degragdj.
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Figura 2. Costi e prestazioni di un’asta tesa atiaee del d

S

i osserva quanto segue:

Il minimo diametro ammissibile in assenza di degr ¢

do mirm29.9 mm. Il suo valore aumenta cgn

Al crescere dil, il costo inizialec, aumenta e il costo di
manutenzionec,, diminuisce. Per un assegnato valore di
dy, il costo di manutenzione, aumenta com.

Il costo totalec’ presenta un minimo ped, 3 do min € il
diametro ottimaled, aumenta com.

Il rapporto tensionale diminuisce cord, € aumenta cog.
Alla fine del periodo di progetfd; il materiale della soluzione

ottimale d, puod non essere pienamente sfruttatEQ).

L'indice di danno cumulatod diminuisce cond, e
aumenta corg. Per la soluzione ottimale questa quantita
tende a saturare per valori elevatigdi

Risultati analoghi si ottengono al variareTgi. Pertanto, per
strutture omogenee soggette a degrado la soluzitimeale
puo dipendere fortemente dall’evoluzione delle @mzsni nel
corso della vita di servizio. E tale dipendenza miguarda
solo il proporzionamento delle singole membratemme nel
caso appena esaminato, ma anche la definizioree rdelfologia
ottimale del sistema strutturale, come ad esemgistnato in
[1] e [4]. Gli sviluppi presentati nel seguito nmasto che questi
risultati si estendono anche al caso di struttoreamogenee.
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iametro della sezione e per diversillivéi degrado.

85 90 95 100

OTTIMIZZAZIONE NEL TEMPO DI STRUTTURE
IN CALCESTRUZZO ARMATO

4.

4.1. Formulazione del Problema
Lo scopo di una ottimizzazione mono-obiettivo nahpo &

determinare un vettore di variabili di progettd A" che
minimizzi il valore di una funzione obiettivi§x) nel rispetto
di limiti diretti inferiori x™ e superiorix® e di limiti indiretti
g(x,t) £ 0 sulle prestazioni nel tempo:

ran f(x) (22)
D={ x| x £x£x", g t)£0} (23)
Con riferimento ai concetti introdotti, la funzione

obiettivo f(x) da minimizzare pud essere correlata al costo
strutturale total€ della struttura composita come segue:

f(x) © QX)/ ¢, =V, ()L+ d(X)cl] (24)

I vincoli prestazionali g(x,t) £0 devono tenere conto

della risposta della struttura ad ogni istaritdty; ty+Tp)].
Focalizzando I'attenzione sulla verifica delle pag®oni per
gli stati limite di esercizio (SLE), tali vincoligssono essere



espressi per ogni condizione di caricacon riferimento sia agli
sforzi nelle fibre pil sollecitate di calcestruzzg, =s_, (t)

e nelle barre di acciaie;; =s,; t (Jli ogni elementa, sia

agli spostamentiy, =u; t( Hi ogni nodd, come segue:
S (DES, (GDES, (o) (25)
S s, (X1t)£ss,i, (th)Ess,i, (th)

u Eu (XHET] (26)
doveS; =5, (t) e5;" =5/ (t) indicano rispettivamente la
minima e la massima tensione ammissibile dei nadieriu;

e U] sono preassegnati valori limite di spostamento.

Anche se non considerati nell'applicazione che segu
possibile tenere conto agevolmente anche altri olindi
progetto, ad esempio associati alla verifica dplestazioni
per gli stati limite ultimi (SLU) e/o finalizzatilla limitazione
dello stato di degrado locale e globale.

4.2. Ottimizzazione nel Tempo di un Telaio in C.A.
La formulazione proposta viene applicata all'ottim@zione
nel tempo del telaio in calcestruzzo armato mastimt-igura
3.a. Pilastri e trave hanno sezione di forma regtiare.

Con riferimento alle Figure 3.a e 3.b, il problemia
ottimizzazione é definito da=9 variabili di progetto:

b3 300 mm Eh/bE2 =12 (28)
A2 2/F12 AG 212 i=1,2,3 (29)
0.1CE d/L £0.50 (30)

Si considerano le 3 condizioni di carico mostrate i
Figura 3.c. Facendo riferimento agli stati limiteedercizio, i
valori di sollecitazioni e spostamenti sono valutetl tempo
assumendo un modello di analisi elastico lineatiesf@rzi nei
materiali si ricavano poi a livello sezionale imgirae elastico
fessurato trascurando la resistenza a trazionealedstruzzo
(5. =0) con i moduliE;=30 GPa &~15E,. L'indice di danno

cumulatod viene valutato con media aritmetica<1).

Si assumono gli stessi vincoli di progetto pereut
condizioni di carico. Gli sforzi nei materiali vemgp verificati
con riferimento ai seguenti limiti ammissibili ing&i per
calcestruzzo e acciaio:

-5;,=15VPa
S .= -5,,=180MPa

(31)
(32

Si considerano inoltre per l'intera vita di serwizi seguenti
limiti sugli spostamentil, e u, indicati in Figura 3.a:

u, £ 20mm u,£ 10mm (33)

Le prestazioni strutturali nel tempo sono defindai
seguenti parametri: vita di servizibs=100 anni; periodo di
progetto T, =10 anni; rapporto di costo=20; tasso di sconto
v=3%,; velocita di degradg=Ts/T,=10, cons.,=0 e a=1. Al

— T
x=[bhyhy | A Ay ACA At] d] @7 fine di studiare l'influenza della distribuzioneldiegrado, si
con i seguenti limiti diretti: considerano inoltre i 6 scenari di danno elenoafidbella 1.
1 3 (Bl 4 [a] 5[5 6Y
u
—d* Y *L
o
™ [1] 6]
Il
T Column: Beams — 2/5 Beams3/4
Ar A® A®
h h. h.
2 7 A As A
-~ ww v/
L =5m b b b
Gy ot ) — —
al [ [ [][T][]] al [ ][] []]
o O Y S S O N N S SN ~S° N S S S S S S T N S A =3 * N S S A S S N S S N W
e —>
g=5KkN/m g=5kN/m g=5kN/m
g=10 kN/m F=25kN g=10 kN/m
F=25kN
(©

Figura 3. Telaio in calcestruzzo armato: (a) dimense schema strutturale; (b) sezioni di pilagtriirave; (c) condizioni di carico.
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Scenario di danno A B C D E F
Pilastro di sinistra - Degrado - Degrado Degrado -
Trave - Degrado Degrado - Degrado Degrado
Pilastro di destra - Degrado - Degrado - Degrado
Tabella 1. Scenari di dann@ ETs/T;=10, Ts =100 anni).
(A) [dL=014 diL=0.14
70.71 69.43
Columns 4@1&} 4210 | Columns ezzq 43520 I
sl | 4910 4018 ! sl | 4020 6020 !
o™
300, 300
S S
Beam S Beam 8
pu— foe) p— [¢°)
wn
¥ 10
Yo}
300 —
== . 300 v/ 4
=
(c) [dL=01 (D) [diL=04d
66.84 50.00
Columns 6®2? 40520 | Columns 6®1|4 2012 |
— | | — ] |
§I 4220 6020 §I 4912 4220
300 300
[ee] [ee]
Beam s Beam S
pu— [oe) —_— [¢°)
n o
J 2
(E) [dL=013 (F) [diL=04d
62.58 50.00
Columns 6272 4018 | Columns 6m|4 2012 |
T I = | I
8 42720 6020 g o1 6216
300 300
Beam N Beam Q
N Q . )
pu— I59) — ©
g 3
hy 0 w w2 g w
7. 7 7 7.

Figura 4. Soluzioni ottimali associate agli scendiridanno in Tabella 1 =Ts/T;=10, Ts=100 anni, F =10 anni, c=20, ¥3%).
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Il problema di ottimizzazione & non lineare e vieiselto
mediante un algoritmo basato sul metodo del graelifs]. Il
confronto delle soluzioni ottimali mostrate in Figu4 prova
che le dimensioni delle sezioni, come anche i gtaivi e la
distribuzione delle armature, dipendono fortemenialo
scenario di degrado. Si nota in particolare come
sovradimensionamento richiesto dal danneggiamerda n
interessi solo gli elementi direttamente espostidegjrado.
Infatti, a causa dell'iperstaticita del sistemad@nno innesca
un processo di ridistribuzione nel tempo nel quéde
sollecitazioni tendono progressivamente a migraeso gli
elementi meno degradati, che risultano quindi pijpagnati
rispetto alla situazione integra.

5. CONCLUSIONI

In questo lavoro e stato presentato un nuovo apjmroal
progetto ottimale di strutture in calcestruzzo aoresposte ad
ambienti aggressivi. Tale approccio consente diegup le
incoerenze implicite nella formulazione classichmleblema
progettuale, che non tiene conto della variazioaktempo
delle prestazioni strutturali indotta dal progreesdegrado
delle proprieta del sistema. Con l'ausilio di adstguleggi di
danneggiamento, opportunamente differenziate geestauzzo
ed acciaio, nella formulazione proposta i vincalbgettuali
associati alle prestazioni strutturali sono infattinsiderati
variabili nel tempo durante l'intera vita di senazInoltre, la
funzione obiettivo da minimizzare risulta associatacosto
totale della struttura, somma del costo inizialé ateriali,
calcestruzzo e acciaio, e del costo degli eventotiventi di
manutenzione, quest'ultimo opportunamente attual@ze
assunto proporzionale all’effettivo livello di damn

| risultati ottenuti in ambito applicativo hanno stiato
che per le strutture in calcestruzzo armato, leedisioni delle
sezioni, come anche i quantitativi e la distribnzodelle
armature, dipendono fortemente dallo scenario dndacon
sovradimensionamenti che non interessano in genscdd gli
elementi direttamente esposti al degrado. Il daende infatti
a favorire I'innesco di processi di ridistribuzionel tempo nei
quali le sollecitazioni migrano progressivamentasuoeqgli
elementi meno degradati, che risultano quindi pijpegnati
rispetto alla situazione integra. Cio conferma cotae
variabilita delle prestazioni strutturali nel temed'attuazione
di un assegnato piano di manutenzione possanwémiee in
modo determinante nel definire il progetto ottimdiaminimo
costo, che in generale non coincide piu con qudillminimo
volume, come risulterebbe trascurando il degrado.
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SOMMARIO

L'utilizzo del calcestruzzo autocompattante (SCChérdpida crescita con applicazioni a strutture diianedia che di grande
importanza (quali gallerie, ponti, edifici alti, rbatoi e coperture a guscio), allorche il costdadeianodopera sia elevato e sia
richiesta un’elevata qualita superficiale, in quelatnecessita di usare casseforme piu rigidpexfetta tenuta, quindi piu costose,
controbilanciata dall'assenza delle operazioniidiatura, che invece sono richieste per la compiatte del calcestruzzo ordinario.
A causa delle condizioni ambientali sfavorevoli sg@e ricorrenti nelle strutture anzidette, € nec@ssacquisire informazioni
adeguate sul comportamento degli SCC all'alta tentperaln questo lavoro, 4 SCC sono stati studiatk (60-125 MPa), per fare
luce sulla loro resistenza a compressione e aottazie sull’energia di frattura dopo I'esposizi@ikalta temperatura. | risultati
mostrano come — nonostante la microstruttura pieasata — I'SCC abbia un comportamento molto saalthste e solo di poco piu
sensibile alla temperatura di quello del calcegmuzibrato”.

SUMMARY

Self-Compacting Concrete (SCC) is increasingly usea variety of more or less demanding structuresngils) bridges, high-rise
buildings, tanks and shells), whenever the labat phigh and the surfaces are required to beghf quality, since placing stiffer,
stronger and water-proof (i.e. costlier) shuttees—+equired by the higher pressure exerted by S@@gdcasting — is often cheaper
(and safer) than using vibrators, as required biynary concrete. Because of the severe environmeatalitions often met by many
of the above-mentioned structures, more informaitsomecessary on SCC's performance with referentégto temperature. In this
paper, 4 SCCs (with. £ 50-125 MPa) are investigated in order to shghitlon their tensile and compressive strength,feaadure
energy, after being exposed to high temperature.r&hults show that — in spite of their denser ositucture - SCCs behave pretty
well and are only marginally more sensitive to higmperature than “vibrated” concretes.

1. INTRODUZIONE E NATURA DEL PROBLEMA vasche per il contenimento di liquidi inquinantipnpi,
pavimentazioni industriali e stradali).

Tra i pit grandi successi nella ricerca sul catcesp va Se molte proprieta relative alla durabilita degliS sono
sicuramente annoverata [l'introduzione del calcegtu state studiate negli ultimi 10 anni (si vedano ééerenze in
autocompattante — SCC, in quanto non & richiestagiener ~ P€rsson, 2004 [10]), la resistenza al fuoco & siggetto di
aggiuntiva per compattare il materiale durante ettg per scarsa attenzione e limitatamente al fenomeno dsrco
garantire un omogeneo avvolgimento delle barrendura e superf’lma'le esplpswospallmg Jansson and Bostrém, 2.005
per riempire i casseri sino agli angoli pill remdta sua [8]). L'articolo di Persson (2004) [10] rappresentatora il
straordinaria lavorabilita rende I'SCC adatto per Isjaai riferimento piu autorevole in tema di resistenzduaico, e le
elemento strutturale che richieda un’elevata diitabi conclusioni ivi contenute vengono pertanto  riassunt
(omogeneita, impermeabilitd, resistenza allaggoess di brevemente di seguito. _

agenti chimici...), tipica di strutture esposte a diaioni Persson ha preso in esame il comportamento a @ldo

ambientali molto sfavorevoli (come — per esempiole— residuale di 12SCC e 4VC (calcestruzzi vibrati),n co
strutture a contatto con il suolo o Pacqua, opppuste in resistenze a compressione variabili da 40 a 88 N{Rettro
ambiente industriale, come serbatoi, rivestimentyallerie, SCC e un VC contenevano cemento Portland (c = 411-518
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kg/m®, wic = 0.40; §= 75-88 MPa), mentre otto SCC e tre
VC contenevano cemento al calcare (c = 268-447 kgirt

= 0.40-0.70; § = 40-80 MPa). Due SCC contenevano anche
polvere di vetro, mentre gli altri dieci contenegamn
riempitivo (filler) calcareo. Il cemento € stato in tutti i casi
425R.

Le temperature di riferimento sono state 20, 200, 600
e 800°C, con velocita di riscaldamento e di raffeeddnto
rispettivamente di 4 e 1°C/min, e con permanenzgasiini
alla temperatura di riferimento per % h, prima agtova a
compressione (prove “a caldo”) o del raffreddamefp@ve
residuali). Le prove residuali sono state effeguatna
settimana dopo il raffreddamento.

In Fig. 1 sono diagrammate in forma adimensionale |
caratteristiche residuali medie, in funzione dédmperatura,
per i 10 calcestruzzi autocompattanti calcarei @satmda
Persson. A scopo di confronto, si riportano anche i
decadimenti suggeriti da EC-2 per calcestruzzi agreggpto
calcareo e siliceo. Le conclusioni di Persson sdmegli SCC
tendono ad avere un comportamento simile ai calcest
vibrati ordinari (NSC) e ad alte prestazioni (HPC),
diffusamente studiati anche recentemente (Chan.,e1296;
Felicetti e Gambarova, 1998; Hoff et al., 2000;iPBaCarino,
2002 [2,3,7,11)).

Per fare ulteriore chiarezza sul comportamentoi &QC
all'alta temperatura, € stato recentemente vanatorogetto di
ricerca al Politecnico di Milano. Quattro SCC (Na21 3 e 4,
Tabella 1) sono tuttora in fase di sperimentazionen
riguardo alle seguenti caratteristiche: resistenza
compressione “a caldo” e residuale, modulo elasticcaldo”

e residuale, resistenza a trazione residuale (at&swon prove
di flessione a 4 punti e con prove di spacco —ngui citate),
ed energia di frattura residuale (misurata con @rali

flessione a 4 punti), diffusivita termica e densita resistenza
media a compressione a 28 giorni era prevista jiv85100 e
120 MPa, mentre la resistenza effettiva all’attdedprove &

risultata di 51, 82, 90 e 125 MPa, si veda anche dséenet

al., 2006 [1].

Nel seguito, per semplicita, ci si riferira ai 4asstruzzi
con le abbreviazioni NSC (Normal-Strength Concrett)C

(High-Performance Concrete), HSC (High-Strength Cdegre
e VHSC (Very High-Strength Concrete).

fCT / fczo )
—o—
€'/ e,®
ECT/ Eczo —B—
——

1.0 —

EC2 - calcareous concrete

_, EC2 - siliceous concrete

0.5 —

0.0 T T T

200 400
T[°C]

Figura 1 - Caratteristiche residuali medie dei l@leestruzzi al
calcare esaminati da Persson (2004) [10] e decadimedella
resistenza “a caldo” proposto nellEC-2g," & la deformazione al
picco. Come in molti calcestruzzi, la resistenzsicheale € inferiore a
quella “a caldo”, a causa dell'ulteriore danneggi@nto che si
verifica in fase di raffreddamento.

2. COMPOSIZIONE E MODALITA DI PROVA

La composizione dei 4 calcestruzzi € riportata abdlla 1. Il
legante & costituito da cemento al calcare nel Galcezo
No. 1 e da cemento Portland nei Calcestruzzi N8.&,4. Il
Calcestruzzo No. 4 € un “microcalcestruzzo”, moligino al
limite inferiore di resistenza dei cosiddetti caltazzi “very
high-strength” (VHSC) o “ultra high-performance” (Bi€).
Questo microcalcestruzzo contiene aggregati quiaszgsana

Tabella 1 — Composizione dei 4 SCC studiati in quesigetto di ricerca (n = ghiaia tonda di fiume; qaggregato quarzoso). Eta

del calcestruzzo all'inizio delle prove: 180, 90, & 150 giorni; (*) in

cluso 3% di Ti©(cemento catalitico).

Calcestruzzo: numero e tipo 1-NSC 2 -HPC 3-HSC VHSC
Tipo di cemento II/A-LL 42.5 152.5 152.5 152.5
Contenuto di cemento (c) [kg7in 350 480 520 635 (*)
Riempitivo calcareo [kg/fi 130 100 100 -
Superfluid. acrilico/cemento 1.2% 2.0% 2.0% 0.58%
Acqua [kg/m] (w/c) 175 (0.50) 168 (0.35)  172(0.33) 197 (0.31)
Aggregato/d [mm]/massa [kg/Aj n/16/1700 n/16/1600 n/16/1600 0/4.5/1480
Fibre PP [kg/m| (% in massa) - - - 6.3 (0.27%)
Densita [kg/m] 2359 2358 2402 2322

f; [MPa] 51 82 90 125
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molto fine (d = 4.5 mm) e fibre polipropileniche ibride
(lunghe e corte,p = 0.5% + 0.1% = 0.6% in volume).

Le prove di compressione (per misurare i diagrasyg.,

E. e f) sono state eseguite su cilinddE(= 100 mm per i
Calcestruzzi No. 1, 2, 3, & = 36 mm per il Calcestruzzo
No.4; Ah 3 % per tutti i provini). Oltre alla temperatura
ambiente (T = 20°C) sono state prese in esame alwe5
temperature “di riferimento” (T = 200, 400 e 600°@rp
Calcestruzzi No. 1, 2 e 3; T = 150, 300, 450, 60B@°C per

il Calcestruzzo No. 4). Il numero piu elevato di pmrature
prese in esame nel caso del Calcestruzzo No. 4 t6 sta
giustificato dalle proprieta decisamente miglioii glesto
materiale, che hanno reso necessaria un’indaginaquurata.
Riguardo agli altri calcestruzzi, la temperatur&@0°C ¢ stata
considerata adeguata, in quanto oltre tale temperata la
resistenza a compressione sia il modulo elasticstra@o un
rapido decadimento e oltre i 700°C si attiva il feremo della
calcinazione.

Le prove sui Calcestruzzi No. 1, 2 e 3 sono statelctie
in controllo di spostamento, mentre quelle sul Gsteezo
No. 4 in controllo di carico. Sia il riscaldamengia il
raffreddamento sono stati effettuati in un fornetteico (Tnay
= 1000°C; dimensioni della camera 306600° 600 mm) e
sono avvenuti molto lentamente T/ t = £ 1°C/min) per
evitare l'insorgere di dannose autotensioni dowaitgradienti
termici.

Le prove in flessione (su 4 punti) hanno conseniito
misurazione di §; (resistenza a trazione indiretta per
flessione) e @(energia di frattura) in condizioni residuali. In
tutti i casi, sono stati utilizzati provini prisnigtintagliati in
mezzeria (dimensioni: ab” L =150" 150" 600 mm nei
Calcestruzzi No. 1, 2 e 3; dimensioni: 880"~ 320 mm nel
Calcestruzzo No. 4).

La diffusivita termica e stata valutata a partirella
temperature misurate vicino alla superficie e age di 4
provini cilindrici strumentati con due termocopp&scuno
(Khoury, 1984 [9]).

3. RESISTENZA A TRAZIONE ED ENERGIA DI
FRATTURA

Come ¢ ben noto, la resistenza a trazione del ¢talees pud
essere misurata mediante (a) prove dirette (cote tl&
problematiche riguardanti [l'afferraggio del provinalle
estremita e le eccentricita accidentali di carigb), prove di

spacco (con il ruolo quantomeno dubbio giocatoatdito tra

il provino e i piatti della pressa), e (c) provefldssione (con
gli effetti della ridistribuzione degli sforzi nellsezione di
mezzeria, Fig. 3a), si veda al riguardo FelicetGambarova
(1999) [4]. Nel caso in esame si & adottata laateeznica, per
evitare i problemi legati all'attrito o all'afferggio dei provini.

Tutte le prove sono state condotte in controll@piertura di
fessura (CMOD, Fig. 3b) su provini intagliati neflazione di
mezzeria (profondita dell'intaglio/altezza dellazieme =

0.30). | risultati sono mostrati in Fig. 2, dovel maso del
VHSC é stata introdotta una opportuna riduzione tpaere
conto delle dimensioni minori dei provini. Si naome la
pressoche totale coincidenza della resistenza aiot@
indiretta per flessione a 20°C con la resistenzettdirprevista
da MC 90 lasci intendere una bassa tenacita perdtériali in

questione, risultando nulli — o comunque molto tatii— gli

effetti positivi della redistribuzione tensionaleopria della
prova a flessione.

——— MC90 (direct tension)
fy=0.3206

0 T T T

0 200 400 600
temperature [°C]

Figura 2 - Diagrammi della resistenza a trazionélinetta residuale
feun (flessione su 4 punti).

Riguardo all'energia di frattura, essa dipende odallato
corrente della microstruttura, che durante I'espose all'alta
temperatura viene danneggiata dalle transizionfade, dalle
reazioni chimiche e dalle mutazioni cristallinert®eto, I'energia
di frattura € essenzialmente correlata alla massamperatura
raggiunta dal materiale, e non risente in modo ilsiéngdelle
modalita di prova (sia a caldo che in condiziorsideali, si
vedano Hamoush et al., 1998, e Zhang e Bicani@ B)02]).

(a) Py (b) P (©)
Pr2| | P2 P,
G;=0.2 (10 + 1.25d,) f.>’
N (from MC90)
707 + 707
d
P,
CMOD S I, 2 > |
1 1 - 1 | -
W, W, = Nw, CMOD dl d2 d

Figura 3- Energia di frattura residuale: (a) modalita digva; (b) tipico diagramma carico-apertura di fesape (c) calcolo dell’energia di frattur

(area ombreggiata). In questo progetto, n € stasuato pari a 10.
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Figura 4 - Energia di frattura residuale: (a) questo progete (b) altri risultati riguardanti calcestruzziilwati (* altri risultati degli autori, cor

aggregato misto naturale).

La definizione dell’energia di frattura € mostrateFig. 3,
mentre i risultati sperimentali sono mostrati irg.Fa (altri
risultati di letteratura sono mostrati in Fig. 4Nlla Fig. 4 le
linee continue rappresentano i valori dell’ enerdidrattura
per materiale vergine, secondo I'equazione fonm&#MC-90
(riportata nell'inserto di Fig. 3b).

4. RESISTENZA A COMPRESSIONE, MODULO
ELASTICO E COEFFICIENTE DI POISSON

Le prove di compressione residuali confermano arprei
calcestruzzi autocompattanti un netto decadimergo Ip
resistenza massima (Fig. 5a), con migliore compuetdo per
il microcalcestruzzo (grazie all'effetto delle fér poli-
meriche). Fra gli altri calcestruzzi, oltre i 30082C I'HPC e
'HSC si confermano piu sensibili all'alta tempenatu
del’'NSC, ma cosi non & entro i 200-250°C.
Complessivamente i Calcestruzzi No.1, 2 e 3 si dimo-
strano meno sensibili all’alta temperatura di qualbvati da
Persson (Fig. 1).

1.2

1.0 - UHPC
] - HPC
0.8 — =
S i HSC Q
Z 06 NSC u
S =
0.4 w
0.2 —
1 @
0.0 | | |
0 200 400 600 800

temperature [°C]

Pii accentuato & il decadimento del modulo elastico
secante (Fig. 5b), che a 600°C vede addiritturaiacaenza
delle perdite percentuali per i 3 calcestruzzi NSHPC e
HSC, mentre a temperature inferiori i calcestruZ2idHe HSC
hanno un migliore comportamento.

Piu regolare e meno sensibile all’alta temperatird
comportamento del VHSC.

Complessivamente le curve carico-spostamento e
tensione-deformazione in compressione hanno denotat
dispersioni molto modeste, anche nel ramo discepdémt’e
che per ogni materiale e per ogni temperaturaféiimento
sono state eseguite non piu di 3 prove in condizion
nominalmente identiche. Nelle Figure 6a,b,c sonstmate le
curve tensione-deformazione piu significative pefCalce-
struzzi No. 1, 2 e 3. Si noti I'estrema linearitai dami
ascendenti, il progressivo aumento della duttdiéa materiali
all'aumentare della temperatura e la sostanzidlecmenza di
HPC e HSC, la cui vera differenza sta nel diversaerauto di
umidita iniziale, dovuto alla diversa maturaziotigatio delle
prove.

1.2

1.0

0.8

0.6

0.4

0.2

0.0 T T T

0 200 400 600
temperature [°C]

800

Figura 5- Decadimento della resistenza a compressione cilird(&) e del modulo elastico (b). | moduli elas§ono stati misurati con riferimer
agli accorciamenti piatto-piatto (cls No. 1,2,3sando un opportuno fattore di correzione. Il contporento molto fieare dei rami ascendenti de
curve tensione-deformazione permette di ritenenectbenti i moduli all’origine, i moduli secantilecNo. 1,2,3) ed i moduli stabilizzati (cls No.4).
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Figura 6 - (a,b,c) Tipiche curve tensione-deforraei dei Calcestruzzi No. 1, 2 e 3; e (d,e,f) denadio del Calcestruzzo No. 4: (d) resistenza
cilindrica a caldo e residuale, e curve proposteéEl@ 2 per calcestruzzi ordinari ad aggregato sitiae per calcestruzzi ad alte prestazioni di Classe
3 (f. 2 90 MPa); (e) moduli elastici residuali, staticdenamici; e (f) coefficiente di Poisson residuale.

Le Figure 6d,e,f si

riferiscono al

microcalcestmizz

(Calcestruzzo No. 4), unico dei 4 materiali di cuimmmento
siano state eseguite le prove a caldo. Come si gseneare in
Fig. 6d, i comportamenti a caldo e residuale tendan
coincidere al di sopra dei 300°C, mentre per tenipera
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inferiori lo stato di pressione del vapore nei poenalizza la
resistenza a caldo del microcalcestruzzo. | moelastici
statici e dinamici sono diagrammati in Fig. 6e, menil
coefficiente di Poisson & diagrammato in Fig. 6f&i che il
modulo elastico & dato sia nella forma staticabifirzata”



(Ess', dopo 3 cicli di carico-scarico, modalita RILEM)ech
nella forma dinamica, con misura delle frequenze
fondamentali delle deformazioni assialipgf) e flessionali
(Eps"), mentre il modulo elastico a taglio & dato so#lan
seconda forma (§), con misura della frequenza
fondamentale delle deformazioni torsionali. Il dasénte di
Poisson — ottenuto dapE e G’ — mostra un andamento
singolare (Fig. 6f), ma non privo di spiegazionildthnza
crescente alle temperature medio-basse, per EsIgoe
aumento del danneggiamento termico, e implosioascente
alle temperature medio-alte per la formazione msgjva di
vuoti interni), con i valori massimi prossimi a 0.2\
conoscenza degli autori, questi sono gli unici lt&gu di
letteratura sul coefficiente di Poisson in mater@@mentizi
danneggiati dall’alta temperatura.

5. DIFFUSIVITA’ TERMICA

L’analisi termomeccanica di una data struttura eien
generalmente effettuata disaccoppiando il regimmite da
quello meccanico. Nel caso assialsimmetrico di iimdco
infinitamente lungo senza sorgenti o pozzi di @ldt cui
regime termico sia regolato dalla sola conduzitegquazione
della trasmissione del calore puo essere risoltarima chiusa e
porta ad un legame parabolico tra la temperatlaeceordinata
radiale lungo ogni diametro.

Piu specificamente, la relazione D& (= differenza tra la
temperatura superficiale e quella lungo I'assecd&ldro), D
(= diffusivita termica), ¥ (= velocita media di riscaldamento)
e R (= raggio del provino o meglio distanza tra leed
termocoppie) € rappresentata dall’Eq. 1. La diffititermica
€ a sua volta legata alle tre proprieta fisichendaferialer =
densita, ¢ = calore specificol e= conducibilita termica (per
definizione D =I rc?). L'Eqg. 1 vale a condizione che la
conducibilita termica non sia variabile con le atinate
spaziali. Invertendo I'Eqg. 1, si puo calcolare ldfugivita
termica, una volta noti gli altri parametri (si eeklEq. 2):

diffusivity [mm?/s]

2
pr="6R" . p-
4D

v, R?
4DT

1.2)

Owviamente la diffusivitd D & “apparente”, poichene
indirettamente conto di fenomeni quali le transizidi fase
(acqua vapore, 100-200°C), il trasporto di materiale
(migrazione di umidita, da 100 a 300°C), le reazigrimiche
(dissociazione  dell'idrossido  di  calcio, 400-450°C;
dissociazione del carbonato di calcio = calcinagjooltre i
700°C) e i cambiamenti di regime cristallino (quaio
quarzob con aumento di volume del materiale, 550-600°C).
L’Equazione 2 consente una valutazione precisa adell
diffusivita termica (Khoury et al., 1984; Felicedt al., 2002
[9,5]). | diagrammi di diffusivita dei calcestruzridagati sono
mostrati nelle Figg. 7a,b.

Si pud osservare in Fig. 7a (Calcestruzzi No.1,2)3)
diffusivita termica crescente con la resistenzacd#estruzzo,

e la bassa diffusivita termica del Calcestruzzo N&ig. 7b),
che ha spiccate doti isolanti.

6. COMMENTI E CONCLUSIONI

Nonostante questo progetto di ricerca sia tuttoraarso, sSi
possono fare alcuni commenti e trarre alcune ceiahi dai
risultati finora ottenuti. Globalmente, i quattr€€S indagati
evidenziano un comportamento soddisfacente corimiénto
alla trazione indiretta per flessione dopo un cield alta
temperatura, in quanto la resistenza a trazioneluale a
400°C e circa il 70% di quella a temperatura ameiemientre
a 600°C e poco meno del 30%, valori simili a quei
calcestruzzi vibrati-VC. Tuttavia, a temperatura @nte la
resistenza a trazione indiretta per flessione &angtina alla
resistenza a trazione diretta calcolata seconddormule
del’'MC-90 per i VC, mentre usualmente la resisterza
trazione indiretta dovrebbe avere valori maggiarcte del
30-40%, a seconda della dimensione del provinoaltre

1.00 T T T
IR l : @] |~ (b)
~ | | |
A HSC
. | | |
075 4 x7\ , ! -
| | |
b \: | | 4
T~ | |
050 4 ' ! ! |
’ | |
\, |
v |' N
N |
0.25 1 I | NY
| | 1
T free-water!  from a- to b- quartz | onset of B
expulsion : : calcir?ation
0.00 T T I I | | | : :
0 150 300 450 600 750 900 O 150 300 450 600

temperature [°C]

750
temperature [°C]

Figura 7 - Diagrammi della diffusivita termica per i Cakteuzzi No.1, 2, 3 (a); e No. 4 (b). Le curve tratteggiaterifgriscono ai valori d
conducibilita termica e calore specifico propostiEC-2, e alla densita misurata sperimentalmenteviRi cilindrici con #£= 100 mm (a), e 80 m

(b).
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parole, a temperatura ambiente sembrerebbe ch&QU
abbiano una resistenza a trazione diretta inferor&C, o
comunque una bassa tenacita (comportamento “ffagile

Come nel caso dei VC, I'energia di frattura a 400°C (e
fino a 600°C nel VHSC indagato in questo studio) & pi
elevata che a temperatura ambiente, ma i pochdasgaonibili
in letteratura mostrano come lincremento di ereergii
frattura sia circa 1/3 del valore iniziale nei VCemtre negli
SCC tale incremento sembrerebbe minore (1/4-1/5kt&cc
che per il VHSC. Effettivamente, la dimensione rdot
dellaggregato del VHSC e la sua grande omogeneita
microstrutturale tendono a limitarne I'energia datfura a
temperatura ambiente. Tuttavia, il danneggiameetmito
rende la microstruttura del VHSC meno omogenea e cio
spiega l'incremento dell’'energia di frattura (fimotre volte a
600°C). Globalmente, la formulazione proposta dal’®i0
per I'energia di frattura del materiale vergine beanessere
valida anche per gli SCC, a condizione che il prazedis
frattura sia controllato dalla dimensione massima
dell’aggregato; in altre parole, il conglomeratomemtizio
deve avere le caratteristiche di un calcestruzdmario e non
di un microcalcestruzzo o di una malta.

Riguardo al VHSC indagato, le resistenze a caldo e
residuale sono molto vicine al di sopra dei 300°Csie
collocano in prossimita delle curve suggerite B&ll'2 per
calcestruzzi vibrati ad aggregato siliceo. Inoltremoduli
elastico e tangenziale in condizioni residuali semb
decrescere linearmente con la temperatura, menitre i
coefficiente di Poisson prima aumenta (da 0.13-@1Z°C
sino a 0.30-0.35 a 450-500°C dilatanza indotta dal
danneggiamento) e poi diminuisce (mplosione indotta dal
danneggiamento).

Ritornando agli SCC soggetti a compressione, il loro
comportamento denota grande linearita nel ramoedigente
fino a frazioni molto elevate della resistenza detianto
grande pendenza del ramo discendente, a tuttenjgetature.
Quindi materiali piuttosto fragili al di sotto d€00°C, con
sensibilita all'alta temperatura un poco piu elavdt quella
dei calcestruzzi vibrati. Tuttavia, la maggioregitéa non ha
mai portato a rotture esplosive, poiché le proveosstate
condotte in controllo di spostamento e sopra i @0OGP
materiale diventa piu duttile. Solo in alcuni csstto i 200°C
il ramo discendente della fase post-picco € stash igpido da
impedire il raggiungimento della deformazione massi
dell'l.5-2.0% (il processo di carico & stato colto
misurando lo spostamento tra i piatti della pressa)

Infine, negli SCC la diffusivita termica tende ad
aumentare con la resistenza del materiale, comscgintra
generalmente nei VC. Inoltre, negli NSC, HPC e HS&ipn
esame la diffusivita termica € risultata molto giosm a quella
suggerita dal’EC 2 per i calcestruzzi vibrati, merit VHSC
ha mostrato una diffusivita minore, che garantaomateriale
particolari caratteristiche isolanti.
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INFLUENZA DEL LEGAME DI ADERENZA SUL COMPORTAMENTO
ELASTO-PLASTICO DI NODI TRAVE-PILASTRO IN CEMENTO A RMATO

Maria Luisa Beconcini, Pietro Croce, Paolo Formichilgor Spadoni

Dipartimento di Ingegneria Strutturale, Universit®Pisa

SOMMARIO

Nel corso di un‘ampia campagna di indagini spertaiespinte fino a rottura, condotta con azionitéati monotone crescenti e
cicliche su nodi trave-pilastro in cemento armdteeso, sono stati determinati i diagrammi momenttazione delle travi all'attacco
con il pilastro. | dati raccolti durante il primact di ciascuna prova sono stati successivamemadizaati in dettaglio, al fine di
ricavare un modello analitico in grado di descrvélr comportamento sperimentale, tenendo conto @danopportuno dello
scorrimento tra acciaio e calcestruzzo. Lo studiartesso in evidenza che il modello di aderenza GiBconsente di rappresentare
correttamente il fenomeno nel caso in esame, dosict € calibrato un modello originale del legamesione di aderenza-
scorrimento, tramite il quale & stato possibileatgurre piu fedelmente I'effettivo comportamentdledsezioni di interfaccia trave-
pilastro in fase fessurata. Un’analisi paramethiaainfine, consentito di apprezzare la dipendefedaisultati dall’area efficace di
calcestruzzo considerata.

SUMMARY

During a wide experimental investigation campaignfall scale reinforced concrete beam to columntgithey were determined
the bending moment-rotation diagrams of the beairthie connection with the column. Experimentahdatre analyzed in detail in
order to set-up a suitable analytical model, ableldscribe the observed behaviour, also taking actmunt the actual bond-slip
effect. The study showed that, in the examineds;ake CEB model for bond-slip correlation does fiotato represent correctly
the experimental diagrams, so that an improved inbde been calibrated, leading to a more satisfyittiqg of experimental
results. A parametrical analysis allowed finallygwealuate the influence of the concrete effectireaao be considered in these

calculations.

1 INTRODUZIONE

Lo studio si propone di definire un modello teoratto ad
interpretare compiutamente i risultati sperimentdtenuti su
nodi trave-pilastro di telai in cemento armato ssitig carichi
flettenti ciclici [1].

Nella prima fase della ricerca, ci si € limitatioaktudio
del primo ciclo di carico, che conduce alla plasiazione
delle travi, al fine di individuare una metodologiaanalisi,
che tenendo conto dello scorrimento tra acciaialeestruzzo,
consenta di determinare per via teorica il diagranmomen-
to-rotazione delle travi, all'attacco con il pilast

L'analisi teorica delle travi in fase Il e I, clsebasa sul-
l'ipotesi di perfetta aderenza acciaio-calcestruzzahe tra-
scurando il contributo del calcestruzzo teso, corda dia-
grammi momento-rotazione che sovrastimano considére
mente la rigidezza degli elementi, rispetto a gqusfierimenta-
le. La riduzione di rigidezza registrata sperimbn&mte puo
essere giustificata dalla presenza della fessuradicalizzata
e dal manifestarsi dello scorrimento relativo teaiaio e cal-
cestruzzo.

Il legame di aderenza, che correla la tensionealltatza
con lo scorrimento s, € stato oggetto di un granero di stu-
di [3], [4], [5], [6], [7], [8]. [9], [14], [15], che hanno portato al
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modello comunemente impiegato, sostanzialmentecicignte
riferimento nella fase iniziale della presente néee Utilizzan-
do tale modello, si & definito un algoritmo itevatiper loca-
lizzare le fessure nella trave e definire il consage regime
tensionale nel calcestruzzo e nell'acciaio, a#inb del tratto
compreso tra due fessure consecutive [2].

In [2] si € evidenziato che i risultati ottenutincbimpiego

del modellot-s proposto dal CEB non sono coerenti con quelli

sperimentali; una spiegazione di questo fenomestata indi-
viduata nelle diverse condizioni di ancoraggio el®rre nella
prova standard CEB e nella trave reale, dove quessten-
dono per un tratto sufficiente a garantirne il ped ancorag-
gio.

Attraverso I'applicazione dell’algoritmo iterativampra ci-
tato, il legame di aderenza é stato opportunanmantficato,
in modo da cogliere, con buona approssimazionegrpor-
tamento sperimentale di un gruppo di campioni,unle travi
avevano uguale armatura, rispondente alle speeifiefi’'EC8
[13].

Nel presente lavoro si discute circa I'estensioekcitato
algoritmo agli altri campioni provati.



2 LA RICERCA SPERIMENTALE o o5 a0 -
Lo studio illustrato nel presente lavoro, si basiadsti ri- ‘,% 4 3 4
: . | T I (AR YT T
cavati durante una campagna sperimentale svolts2@@s- %\ 1 e "jr‘\ s
2004 presso il Dipartimento di Ingegneria Strutiengell'Uni- 9 w5 | s |7 o |
versita di Pisa. Il programma complessivo dellende ed i ri- 4 J”/J H e, s i /1 R
sultati della sperimentazione sono descritti in [1] i e [T e foS ) am | ONS
Si € trattato di prove su campioni in scala realeodi tra-
ve-pilastro in cemento armato a quattro vie, chsgiati sot- Bs:- Bss
toposti, in un primo tempo, a carichi flettenti fpati alterna- Boi- Brs- Baa Bis Bi, Bis
tivamente alle due estremita delle travi fino alervamento Bsi- Baz- Bss
delle armature, ed in seguito a carichi ciclici laggti contem-
poraneamente alle due estremita, per spostameptstindi ff 16 ff 18 ff 20 ff 22

entita crescente fino al collasso. Figura 2 - Dettagli delle armature delle travi

Dei risultati ottenuti per i 22 campioni testatdne stati
qui analizzati quelli relativi alla prima parte Beprove ese-
guite sugli 11 campioni confezionati con calcestaudi classe o ) ) o
C50/60 (serie B). § %

La fig. 1 illustra le caratteristiche generali d@impioni ; ‘
considerati, mentre nella fig. 2 sono indicati, peiscun cam- ‘ ‘
pione, i dettagli delle armature delle travi.

Le modalita di applicazione del carico sono indicaélla
fig. 3 per ciascuna delle quattro fasi in cui éstuddivisa la
prova: nelle fasi 1 e 2, si € agito solo sul traktérave S, ap- T
plicando momenti di segno opposto come rappreseantéit
gura, fino alla plasticizzazione delle armaturete®lle fasi 3 Trave S Trave X
e 4 si e proceduto in modo analogo sulla sola tkave

Durante le prove, oltre ai carichi e agli spostatindalle s G
estremita delle travi e dei pilastri, sono statevete le : )
rotazioni relative delle sezioni di interfaccia veapilastro,
tramite trasduttori di spostamento applicati neffenediate © E % ©
vicinanze della sezione di attacco trave-pilastcmme T
illustrato nella fig. 4. i |
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Figura 1 - Caratteristiche generali dei campioni Figura 4 - Disposizione dei trasduttori di rotazen
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3 RISULTATI SPERIMENTALI

| segnali registrati dai trasduttori di spostamestoo stati
elaborati in modo da ottenere le rotazioni relatjwea trave e
pilastro e quindi i diagrammi momento-rotazione gi@scuno
dei campioni provati.

Le figure 5, 6, 7 e 8 illustrano i diagrammi montent
rotazione relativi al primo ciclo di carico (fasi4) per i cam-
pioni By, Bii Bia Bjys rispettivamente. L'area totale
dell'armatura nei diversi campioni & pressoché amst pur
variando il diametro delle singole barre (vedi fig@).

Campione B2,1

3200

ST
200 7
. if//

-400
-0.008 -0.006 -0.004 -0.002 0 0.002 0.004 0.006 0.008

q[rad]

M{KNm]
N

—— sperimentale trave X

——sperimentale trave S

Figura 5 - Diagramma momento-rotazione sperimengedeil
campione B
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— sperimentale trave X
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-400
-0.008 -0.006 -0004 -0002 0 0.002 0.004 0.006 0.008
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Figura 6 - Diagramma momento-rotazione sperimenpeeil
campione B,
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Figura 7 - Diagramma momento-rotazione sperimenpeeil
campione B;
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Campione B1,3
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Figura 8 - Diagramma momento-rotazione sperimenpeeil
campione Bs

4 IL MODELLO ANALITICO

In [2] si & mostrato come i diagrammi teorici morteen
curvatura, dedotti con le ipotesi classiche detaal a rottura
delle sezioni in cemento armato, trascurando itrdmnto del
calcestruzzo teso tra le fessure e considerandimiogo dei
valori di progetto {, i valori medi delle resistenze dei materiali
dedotti sperimentalmente, sono in grado di coglere buona
approssimazione il momento di plasticizzazione adélave,
ma ne sovrastimano considerevolmente (circa quediite) la
rigidezza. Ne segue che la modellazione non puscpréere
dalla considerazione dei fenomeni legati alla fesdone lo-
cale ed allo scorrimento acciaio-calcestruzzo.

4.1 L’aderenza acciaio-calcestruzzo

I modello classico per l'aderenza tra acciaio e
calcestruzzo si basa sulle equazioni di equilibricongruenza
di un concio di tirante in cemento armato, comestilato nella
figura 9 [6], [14].

DettaF la forza di trazione nella barra in corrispondenza
della lesione & eF le quote relative all’acciaio ed al calce-
struzzo, I'equazione globale di equilibrio nellangdca sezio-
ne

F=F+F, (1)
che, differenziata nell'ipotegi;=cost, porta a

2
dF:dFs+dFC:dssx% A 8, G )

ds,=-rxd g 3)

in cui r & il rapporto geometrico di armatura, riferito'aika
di calcestruzzad\..

L’equilibrio di un tratto di barralx & espresso da
f2
dsgx- = K k9 dx 4)

dovet(s) € la tensione di aderenza.



Azioni tangenziali del !

+
Se CLS sulla barra — Sctdsc
poe— —— &= &= & hhh,,i,fj
] \
> —— Sstdss

L1
_——a T T

T dx | —\‘:jj‘
& dx & dx

Figura 9. Equilibrio del concio di tirante in cemenarmato

L’equazione di congruenza, infine, porta a

(e,- g)xdx=ds (5)
da cui

d

&s(x)zes- e. (6)

Le tre equazioni (2), (4) e (6), opportunamente ip@a-
te, portano all'equazione differenziale risolutriche diviene:

2
d_s = _4[ (S) d e+ f_dec (7)
dx? fo&, ¢ .

Questa equazione differenziale non lineare si pragtuna
soluzione di tipo numerico, per la quale & necéssatrodur-
re i legami costitutivs-e per I'acciaio e per il calcestruzzo te-
so e il legame-s di aderenza.

4.2 Legami costitutivi
Sulla base della sperimentazione, per I'acciaioméura
si sono assunte le seguenti caratteristiche mesduvani
- per le barrd 16, 18 ef 20:f,=545 N/mn; =630 N/mnf;
Ag=6.0%;
- per le barre 22: fy=474 N/mm2; ft=660 N/mm2;
Agt=6.0%.
Il legame costitutivo per I'acciaio € stato modilaecon-
do la formulazione di Ramberg-Osgood [16]

n

es(ss):_s"'_xfT?l (8)

nella quale i parametri numeriai= 0.3 en=80, sono stati de-
terminati in modo da approssimare al meglio la ausperi-
mentale.

Per il calcestruzzo dei vari campioni si sono atsianca-
ratteristiche meccaniche indicate in tabella 1 otfeqd secondo
le formulazioni proposte dall’'Eurocodice 2 [12],lldaresi-
stenza media a compressidpg

Per tutti i campioni la deformazione ultima a toame e
stata assunta ugualegg=0.115 %eo.
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Tabella 1. Caratteristiche meccaniche del calcestau

Bz,l Bl,l Bl,Z Bl,3
fom [N/MnY] 64 64 81 67
foam [N/MINY] 4.2 4.2 4.7 4.3
E. [N/mn7] 36900 36900 40000 37500

L’espressione utilizzata per modellare il legame del
calcestruzzo in trazione € ancora di tipo Rambesge©d,

S a S
ec(sc):Ec+E fn(fl ’ (9)
C ctm

con valori dei parametri numeriai0.01 en=40.

4.3 Ipotesi semplificative

Come illustrato indicativamente in figura 10, spétizza-
to che I'area di calcestruzzo teso collaboranteladrarra me-
tallica sia nulla in corrispondenza della lesioneaggiunga il
valore massimo a distanza dalla lesione pari a meta
dell'intraferro, variando con legge esponenziale.

AssumereA, e conseguentementevariabile consente di
ottenere una migliore rappresentazione della ddhes delle
tensioni all'interno del cls. in prossimita dellssione; la for-
mula (2) puo tuttavia tenersi ancora valida, cagrsiddor co-
stante a tratti nel dominio di integrazione.

100

Ac %

| |
0 50 100 150
X [mm]

Figura 10 - Legge di variazione dell’area di caltezzo teso
collaborante.

La porzione di calcestruzzo collaborante con unaaba
stata assunta di sezione quadrata, ipotizzandadl cleenpor-
tamento del tirante in c.a. cosi ottenuto posseressssimilato
a quello di un tirante isolato. Le dimensioni massidella se-
zione di ciascun tirante, e la relativa percentigdemetrica
d’armaturar, sono state determinate in un primo momento in
modo convenzionale, in accordo con quanto previsto
dall’lEC2; successivamente, come meglio illustratbseguito,
sono state oggetto di uno specifico studio paraceetr

4.4 Algoritmo numerico di soluzione

La soluzione dell'equazione differenziale (7) étatam-
plementata alle differenze finite, considerando e@wondizio-
ni al contorno i valori dello scorrimentg e della sua derivata



¢ in corrispondenza della prima lesione, che silioza
all'attacco con il pilastro.

Dal punto di vista meccanico assegnare la deripataa
s¢equivale ad assegnare, attraverso la (6), lardiffa tra le
deformazioni dei due materiali. Cio implica checiwrrispon-
denza della lesione, dowg=0, la ;¢ rimane completamente
definita una volta assegnata la deformazione roelido ey,.

Lo scorrimentos, in corrispondenza della lesione, che ¢ il
parametro di interesse ai fini dell'interpretazicarelitica dei
risultati sperimentali, puo essere determinataiimzfone diey
utilizzando una procedura iterativa di tipdal and error. Il
controllo della soluzione consiste nel verificateecnella se-
zione in cui lo scorrimente si annulla, si abbia.=e,. Se cio
non si verifica occorre, ovviamente, modificarealore dis,
iterando fino a che la condizione di cui sopra risulti soddi-
sfatta. Si determina cosi I'ascissa della sezione in cui lo
scorrimento € nullo e le deformazioni nell'acciaimel calce-
struzzo sono uguali.

Se questo procedimento viene ripetuto ordinatamemie
valori crescenti diy, si ottiene la rappresentazione completa
del legame tra, e ey,

In un processo di carico, all'aumentare della sithzione
esterna, la lunghezza di ancoraggipalimenta e con essa la
tensione di trazione nel calcestruzzo, finché dukisha non
attinge il valore di rottura, cui corrisponde larf@zione della
seconda lesione, posta a distangzdalla prima.

Nell'istante immediatamente successivo alla forimaei
della seconda fessura, nella sezione lesionatasifesta uno
scorrimentos;, che determina una modifica dello stato ten-
sionale e deformativo nel trattg, lcompreso tra le due lesioni.
Questo stato di tensione pud essere descritto coampénte
una volta determinata I'ascisgadel punto in cui le tensioni
tangenziali di aderenza cambiano di segno e in daia
I'antimetria del problema, si verificano le condizi s=s¢=0.

L'ascissax* puo essere calcolata assumendo per essa un

valore di tentativo e applicando iterativament@astire dalla
sezionex*, I'algoritmo descritto a ciascuno dei due tratticui
risulta diviso il concio di tirante, fino ad ottewrd valori effet-
tivi delle deformazioni nell'acciaio alle due esti¢gd del con-
cio. Qualora, come nel caso in esame, le deformazio
nell’acciaio in corrispondenza di due lesioni cangive pos-
sano essere considerate uguali, la sezidnmincide con la
sezione di mezzeria del concio.

Le eventuali ulteriori lesioni, prodotte nel tratte dagli
incrementi di sollecitazione esterna, possono esséividua-
te semplicemente reiterando il procedimento.

A conclusione del processo € possibile ricavare,cpe
scun livello di sollecitazione esterna, il valoedld scorrimen-
to in corrispondenza delle lesioni, ed in particelall'attacco
trave-pilastro, e I'andamento delle deformazionl nalce-
struzzo teso, che sono i parametri necessari gatdblo delle
rotazioni relative trave-pilastro, da confrontaom quelle spe-
rimentali.

5 RISULTATI  OTTENUTI
TEORICI DI ADERENZA

CON  MODELLI

5.1 Modello CEB

Come dettagliatamente illustrato in [2], I'algordmillu-
strato al punto precedente & stato impiegato petudio dei
campioni con armaturl16, considerando, in un primo mo-

mento, il modello di aderenza CEB richiamato incedenza,
adottando un rapporto di armatura0.02.

La prima lesione nella trave si manifesta a cirb@ ghm
da quella a filo pilastro, per un valore della daefazione
nell'acciaio pari ee=0.409%;,. La seconda lesione si localiz-
za a circa 125 mm dal filo pilastro, allorché ldadmazione
&y vale circa 0.8, Ulteriori incrementi della deformazione
€9 non sono seguiti dalla formazione di nuove lesioni

L’evoluzione dello scorriment®, in corrispondenza del
filo pilastro & rappresentato in funzioneedj nel diagramma
di figura 11. In detto diagramma sono evidentiikedntinuita
corrispondenti alla formazione delle lesioni, dejleli la pri-
ma si manifesta pex=0.131 mm &,=1.10%. e la seconda per
$=0.269 mm e,=2.04%0. Dall’'esame del diagramma si evin-
ce anche che il massimo scorrimento, che si varifier
e9=4.0%, 6s=0.45 mm.

Come si vede, I'entita degli scorrimenti trovatin®lto
contenuta e tale da interessare soltanto il priamor, valido
nel campo 0+1mm, del diagramtna proposto dal CEB.

05
0.45

2* Lesione
02 / —
0.15
0.1 1 1% Lesione
0.05

0.0 05 1.0 15 2.0 25 30 35 40 45
agxl()'2

Figura 11 - Diagramma &9

Cio significa che, contrariamente a quanto sarebgim-
nevole attendersi, nel caso in studio non si ragggulo stato
limite di aderenza. L'apparente inadeguatezza aelatot-s
CEB é confermata dal confronto del diagrammaj Mesi ot-
tenuto con quello sperimentale, come illustratqpalagrafo
seguente.

5.2 Costruzione del diagramma Mg con il modello di
aderenza CEB e confronto con il diagramma
sperimentale

Come illustrato al punto 2, la base di misura desduttori
induttivi di spostamento, posti sulle travi in pswsita del filo
pilastro, & di 90 mm, per cui nel calcolo dello sfamento teo-
rico € necessario tener conto dei contributi affdat
- apertura della lesione a filo pilastro;

- apertura di eventuali altre lesioni all'interno ldebase di

misura;

deformazione del calcestruzzo teso.

L’apertura della lesione a filo pilastro, in pringotesi,
stata assunta pari &2 considerando, quindi, che lo scorri-
mento della barra sia uguale sia lato trave, s@arlado. Stan-
te la condizione di confinamento del calcestruzzonatio e la
presenza di sforzo normale nel pilastro, questtegpdimite,
nel caso in esame, sottostima la rigidezza lat@nod

Indicati conh ey, le distanze della barra e dell’asse neutro
dal lembo compresso e c@y 'integrale dellee, sulla base di
misura (90 mm), all'interno della quale, come visigorece-
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denza, non sono presenti altre lesioni, le quoteotdizione
Gsiip» dovuta allo scorrimento, g, dovuta alla deformazione
del calcestruzzo teso, sono date da:

2 D
QSIip :h-— € Gus :h-_cyn (10)
Risulta quindi:
qg= qslip + s (ll)

Si puo osservare che il contribuggs € in genere trascura-
bile in rapporto aip.

Nella figura 12, il diagramma M-cosi ottenuto, indicato
come CEB 1, € posto a confronto con quelli spertailea con
quello teorico, ottenuto nell'ipotesi di perfetideaenza.

La curva CEB 1 presenta una discontinuita evidesur
riduzione della rotazione, in corrispondenza dp#iura della
seconda lesione. Causa di questo fenomeno é cteelesib-

ne, posta a distanza di 125 mm dal filo pilastresterna alla
base di misura, il punto di misura & posto al lertdso, sul
calcestruzzo, laddove per effetto dell’aprirsi dellova fessu-
ra si ha una contrazione. Qualora la base di mifgse cosi
estesa da comprendere la seconda lesione, si etibesru-
gualmente una discontinuita, che, questa volta&bker asso-
ciata ad un aumento della rotazione misurata, cevitenzia-
to dalla curva indicata come CEB 2 nella stesaardig 2.

Si deve osservare che tali significative discontaumon
sono evidenti nei dati sperimentali.

Il diagramma, inoltre, pur essendo pil aderentesaltati
sperimentali rispetto a quello teorico ottenutol'ipaltesi di
perfetta aderenza, sovrastima ancora la rigideazaarticolar
modo per valori elevati del momento M.

Tutto questo induce a ritenere che il legame diexdzmit -
s sin qui utilizzato non sia pienamente adeguatonpedellare
il reale comportamento dei campioni e necessitjudilche af-
finamento.

Campione B2,1
400
300 =
o——o
100
1S
2 o
=
100 — sperimentale trave X
—e—sperimentale trave S
200 —modello perfetta aderenza
/ ==CEB1
—8—CEB2
-300 }
.——/—47 _y —e—modello di aderenza modificato
* ___——J'
-400
-0,008 -0,006 -0,004 -0,002 0 0,002 0,004 0,006 0,008

g[rad]

Figura 12 - Diagrammi Mg teorici e speri

5.3 Modello di aderenza modificato

I criterio seguito per I'affinamento del modelloatieren-
za origina dalla considerazione gia espressa filgualia con-
siderevole entita degli scorrimenti che, nel maad&EB, sa-
rebbero necessari per mobilitare lo stato limitadirenza.

Si é cosi deciso di contrarre parametricamentesdsse
del diagrammd-s, fino ad ottenere una rappresentazione
cettabile delle curve sperimentali. Nel far questé anche ri-
dotto il valore massimo della tensione di aderengmrtando-
lo a 7.5 N/mrf, e si & eliminato il plateau plastico.

ac-
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mentali per il campiong Br =0.02)

La curva di aderenza modificata, illustrata in figu.3, &
caratterizzata da un primo tratto esponenziald;imetvallo
$=0+0.05 mm, con massimo dipers=0.025 mm; un secondo
tratto rettilineo decrescente fino al valote0.5 N/mnf,
nell'intervallo s=0.05+0.1 mm, e da un ultimo tratto linear-
mente decrescente da 0.5 N/fmfimo a zero nell'intervallo
$=0.1+0.3 mm.

Utilizzando questo legame costitutivo modificato adie-
renza si trova, coerentemente con le osservaziaminsentali,
che, oltre alla lesione a filo pilastro, se ne apoitanto



un’'altra, situata a circa 484 mm dalla prima, paioxi di ey
pari a circa 0.43%,,

—

—_—
0,2

0,1 0,15

s [mm]

0,25 03

Figura 13 - Legame di aderenza modificato

Il diagramma momento-rotazione ottenuto con il tega
di aderenza modificato & anch’esso rappresentakodiae
gramma di figura 12. L’'esame dei risultati dimosthe il mo-
dello & in grado di cogliere con soddisfacente apgimazione
il comportamento effettivo dei campioni.

400

Come accennato, con questo modello, oltre a qadiil@
pilastro, si prevede I'apertura di una sola lesipee bassi li-
velli di scorrimento; pertanto, la vistosa discantta che si
osserva nei diagrammi CEB 1 e CEB 2 di fig. 12aaltirsi
della seconda lesione, in questo caso non & peesent
D’altronde, la limitata discontinuita, corrisponderalla for-
mazione della prima lesione (vedi fig. 11), & dallesso ordi-
ne di grandezza dell’errore di misura e quindi apprezzabi-
le sperimentalmente.

6 ESTENSIONE DELLO STUDIO

In una fase successiva della ricerca, [Iimpiego
dell'algoritmo descritto al punto 4, unitamenteledame di
aderenza modificato (figura 13), € stato estesti@t cam-
pioni By 1, B1 > € By 3 caratterizzati da travi armate con bdrre
18,f 20 ef 22, illustrati nella figura 2.

Stante la particolare distribuzione delle armaturey pri-
ma analisi & stata effettuata considerando ched'di calce-
struzzo collaborante con ciascuna barra sia sdatarente
costante ed indipendente dalla dimensione delleabstessa.
In questa ipotesi la percentuale geometrica di amaa, as-
sunta pari al 2% per i campioni armati con bdrté, risulta
pari a circa il 2.5% per le barfd 8, il 3.0% per le barrE20 e
il 3.5% per le barré22.

| diagrammi momento-rotazione cosi determinati per
campioni B ;, B;, e B, 3 sono posti a confronto con quelli
sperimentali nelle figure 14, 15 e 16 rispettivateen

300

200

100

a4

el

MIkNm]

-100

— sperimentale trave X H

J

-400

—— sperimentale trave S

—modello di aderenza modificato

-0.008 -0.006 -0.004 -0.002 0

0.002 0.004 0.006 0.008

q[rad]

Figura 14- Diagrammi Mg teorici e sperimentali per il campione Bper r=0.025)
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—— sperimentale trave S

=——modello di aderenza modificato

-300

-400
-0.008

-0.006 -0.004

-0.002

0

0.002 0.004 0.006 0.008

q[rad]

Figura 15- Diagrammi Mg teorici e sperimentali per il campione Bperr=0.03)
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-400
-0.008

-0.006 -0.004
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Figura 16- Diagrammi Mg teorici e sperimentali per il campiong 8per r=0.035)

Le curve Mg teoriche ottenute offrono approssimazioni

delle curve sperimentali meno soddisfacenti rigpattquelle

ricavate per i campioni armati con baffes.

Questa circostanza € dovuta principalmente alltiezea
nella definizione della percentuale di armatorah seguito di
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guesta osservazione, ed in attesa di disporredliirlati spe-
rimentali piu specificamente rivolti allo studioldegame di
aderenza per le travi reali, si & deciso di effetwin’indagine
parametrica sui campioni disponibili, facendo verita per-
centualer.



6.1 Indagine parametrica

L'indagine parametrica & stata concentrata sui @amp
armati con barre di diametro minimb1@) e massimof@2)
tra quelli disponibili, allo scopo di meglio evidaare gli ef-
fetti piu significativi.

Nei diagrammi di figura 17, 18 e 19, relativi aingazioni
con armaturd 16, sono illustrati, in funzione dell'ascissa
misurata a partire dalla prima lesione a filo giasgli anda-
menti dello scorrimento (scala logaritmica), deleformazio-
ni nel calcestruzzo e nell’acciaio e delle tensitamgenziali
d’aderenza, al variare del rapporto d’armatura.

Le curve rappresentate sono tracciate nella caombzdi
incipiente formazione della seconda lesione, e spnodi re-
lative a diversi livelli di deformazione e di teose
nell’acciaio in corrispondenza della lesione.

Nella tabella 2 sono riportate le posizioni de#sioni ri-
spetto al filo pilastro e i corrispondenti livetli deformazione
&, nell’acciaio, in funzione dr.

Nelle figure 20, 21 e 22 sono riportati gli analbgla-
grammi relativi al campione B, armato con barrg22, per il
quale in tabella 3 sono riportate le posizioni eléésioni ri-
spetto al filo pilastro e i corrispondenti livetli deformazione
& nell’acciaio, in funzione dr.

Tabella 2. Posizione delle lesioni e livello diatafiazione (barre16)

r La[mm] | eo(ln) & L, [mm] (L) @y |
0.020 484 0431 | @ - o
0.025 266 0352 | = ---- S
0.030 236 0.292 118 0.301
0.035 222 0.258 111 0.287
0.040 210 0.227 105 0.275

Tabella 3. Posizione delle lesioni e livello diaefazione (barre22)

Lf1 [mm]

sz [m m]

r eo(Ln)/ & &y(Ln) &y |
0.020 >500
0.025 398 0.352
0.030 315 0.296
0.035 283 0.258 141 0.290
0.040 263 0.229 131 0.273

Nei diagrammi di figura 23 e 24 sono invece rapgmési

i legami tra lo scorriments, in corrispondenza della lesione e

la deformazioneg, nell’acciaio per i due tipi di campioni e
per diversi rapporti di armatura.

1,E+00
| 1=0.02
—
1,E-01
—~ LE-02 \
£ r=0.025
£ ya
= 1,E-03 -
& r=0.03
£ < <
% 1,E-04 @:o,ogs
1,E-05
o \\ \ \ AN
1,E-06 -
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
X [mm]
Figura 17 - Andamento degli scorrimenti per varppeorti d©armatura (barfe 16)
0,0012 -
0,0010 - /7 1=0.025, 50=0.346 e 1=0.02, e0=0.431 g5y
|
0,0008 - 1=0.03, e50=0.292 eyy
@ \\(_ | \
50,0006 r=0.035, e50=0.258 eqy
L 4 /— 222 mm
0,0004
r=0.04, e50=0.227 e
*0 >y 236MM__ 566 mm 484 mm
0,0002 - 210 mm \
S
0,0000 ‘ ; ; ‘
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
X [mm]

Figura 18 - Andamento delle deformaziene g per vari rapporti d©armatura (barfe16)
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Figura 19 — Tensioni tangenziali di aderenzaer vari rapporti d©armatura (barfel6)
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Figura 20 - Andamento degli scorrimenti per varpporti d©armatura (barfe 22)
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Figura 21 - Andamento delle deformaziene & per vari rapporti d©armatura (barfe22)
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Figura 22 — Tensioni tangenziali di adererizger vari rapporti d©armatura (barfe22)
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Figura 23 — Legameys- &o per vari rapporti d©armatura (barfel6)

L’esame delle figure e delle tabelle mostra cheuper tra-
ve di assegnata armatura:

- la distanza tra le lesioni diminuisce al cresceskvélore
dir assunto a base del calcolo;

- le lesioni si manifestano per livelli via via descenti di
deformazione (e quindi di tensione) nelle barre;

- l'apertura di una terza lesione & associata aivaddiri piu
elevati dir (r 0.030 peif 16 er 0.035 peff 22);

- per un assegnato livello di deformaziagglo scorrimento
aumenta al diminuire del rapporto di armatura;

- in conseguenza degli aumentati scorrimenti peia via
decrescenti, le tensioni di aderenza attingonord valore
massimo, coerentemente con il modello qui propasto,
sezioni sempre piu distanti dalla lesione;

- esiste un valore limite inferiore per al di sotto del quale
nella zona immediatamente adiacente alla lesiorterla
sione di aderenza € prossima allo zero e conseguente
la soluzione & fortemente influenzata dal valorsua®
perr.

Un'ulteriore importante considerazione riguarda
possibilita che la terza lesione, qualora si matiifepossa
venirsi a trovare all'interno del tratto di travesanto come
base di misura per il calcolo della rotaziandn questo caso

la

400

1,500

% 1=0.025

1,250
r=0.03

1,000

0,750
r=0.035

So[mm]

0,500
r=0.04

0,250

)

0 0,005

0,000

Og()ol 0,015 0,02

Figura 24 — Legameys- & per vari rapporti dOarmatura (barfe22)

sia la rigidezza misurata sperimentalmente sial@welcolata
analiticamente subirebbero una sensibile riduzione.

| diagrammi momento — rotazione ottenuti con il ekl
proposto al variare di sono confrontati con i corrispondenti
diagrammi sperimentali nelle figure 25 e 26 peué @¢ampio-
ni B, (f16) e B 3 (f 22), rispettivamente. Nelle stesse figure
tra i diagrammi teorici sono inclusi anche quellieniti
all’eventuale presenza della terza lesione allfimiedella base
di misura, per il caso=0.04.

L’esame di queste ultime figure dimostra che cavat
rapporti di armatura il comportamento tende a guelie si
avrebbe nell'ipotesi di perfetta aderenza, fatizeemne per il
caso in cui la terza lesione sia all'interno délise di misura.

Sulla base dei risultati numerici sembra possitélibrare
un valore ottimale di in grado di riprodurre il comportamen-
to sperimentale dei campioni; tuttavia & opinioegldautori
che questo non possa prescindere da ulteriori enpite in-
dagini sperimentali, finalizzate alla definizionée rdetodi di
calcolo dell’area di calcestruzzo efficace piu stwéati di
quelli attualmente disponibili, abitualmente impagégper |l
calcolo delllampiezza delle lesioni.
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Figura 25 — Confronto tra i diagrammi M- sperimentali e teorici( variabile) per il campione B
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Figura 26 — Confronto tra i diagrammi M- sperimentali e teoricir( variabile) per il campione B

7 CONCLUSIONI

Si e illustrato un procedimento numerico che cotesein
valutare, una volta assegnato il legame di aderenzia-
grammi momento-rotazione di nodi trave-pilastrocia.. se-
guendo I'evoluzione dello stato fessurativo detvé al cre-
scere della sollecitazione esterna, ed individuandb con-
tempo sia le deformazioni nei materiali sia glirszoenti re-
lativi acciaio-calcestruzzo.

Uno studio critico del modello di aderenza proposéb
CEB ha portato alla formulazione di un modello appoa-
mente modificato, caratterizzato da una drastidazione de-
gli scorrimenti in corrispondenza dei quali si maano il
massimo valore della tensione tangenziale e ladeestan-
genziale limite.

Il procedimento € stato quindi impiegato per maatellil
comportamento di campioni al vero di nodi traveagito,
provati nel corso di un’ampia campagna sperimenitatie-
nendo risultati soddisfacenti.

Un ampio studio parametrico ha anche evidenziato
'importanza della corretta valutazione dell’'arefficace di
calcestruzzo da introdurre nel calcolo.

Sulla base dei risultati ottenuti in questa prirasef la ri-
cerca si propone nel futuro di approfondire il tema
dell'aderenza con sperimentazioni mirate ad otelegamit -
s piu realistici per le travi, di determinare mettmipe per la
valutazione dell'area efficace e di estendere ssiecamente
il procedimento all'analisi del comportamento didharave-
pilastro soggetti a sollecitazioni cicliche.
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SOMMARIO

Nel presente lavoro si analizza il comportamentccaarico di solai alveolari in presenza di grandertyre attraverso un
procedimento teorico-numerico non lineare agli @etiffiniti basato sul legame costitutivo PARC. Tpitecedimento, utilizzato per
modellare intere porzioni di impalcato, é statafieato attraverso il confronto con i risultati bén documentate prove sperimentali.
Con riferimento ad alcune tipologie di pannello alaee disponibili in commercio, sono state inokk®lte analisi parametriche su
porzioni di solaio con grandi aperture, facendaararsia gli spessori degli elementi, che le din@rigei fori, al fine di indagare le
modalita ed i carichi di collasso, nonché il contporento e la distribuzione dello stato tensionats carichi di esercizio.

SUMMARY

In this work, the structural behaviour of precaststressed hollow core floors with large openimngsstudied, by performing
nonlinear finite element analyses. In order tofyetie procedure, a European experimental programietl out on a hollow core
floor provided with an opening at one end has bfsh modelled. The proposed numerical approachthas been applied to
analyse the mechanical behaviour of several flocsyacterized by different thickness and by défferdimensions of opening,

providing some useful general observations conngruitimate and serviceability state conditions.

1. INTRODUZIONE

Nella pratica costruttiva corrente gli impalcatir psolai
realizzati con pannelli alveolari possono presenssa piccole
aperture (di dimensioni inferiori alla semi-larghaz del
pannello) per contenere canalizzazioni verticaliipgianti o
per la presenza di pilastri, che grandi aperturalifdensioni
pari a uno o due volte la larghezza del panneltiopénere
derivanti dall’esigenza di realizzare vani scaleseensore,
cavedi ‘“tecnici”, ecc. Con riferimento a questulim
situazione, le aperture possono indurre nei paintelitrofi
elevate sollecitazioni torcenti e taglianti, i @&ffetti non sono
valutabili direttamente con i metodi semplificatisgonibili
nella letteratura tecnico-scientifica. In quessicd progettista
strutturale spesso non ha a disposizione metodi di
progettazione in grado di fornire risultati certi.

Anche dal punto di vista della sperimentazione,lanel
letteratura tecnico-scientifica si trovano pochiogmrammi
riguardanti prove realizzate su piu pannelli aleeol
assemblati, date le difficoltd tecniche ed econbmiche si
incontrano nell’allestire questo genere di prove. @ésaustivo
programma sperimentale € stato recentemente conui@sso
listituto di ricerca finlandese VTT, nell’ambito i dun
programma di ricerca europeo denominato “HOLCOTORS”,
con l'obiettivo di chiarire I'interazione tra taglie torsione nei
solai alveolari. Tale programma ha riguardato 'siadlisi del
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singolo pannello [1], che di piu pannelli asseniblatassenza
[2] e in presenza [3] di grandi aperture.

Gia da alcuni anni gli Autori della presente notanso
affrontando lo studio del comportamento strutturalei
pannelli alveolari attraverso un approccio teomcmnerico
basato su una modellazione ad elementi finiti impa non
lineare. Dapprima sono stati analizzati singoli rph,
indagando il loro comportamento meccanico fino @lasso
per flessione o per taglio [4-6] e confrontandoidultati
numerici con quelli di ben documentate prove spenitali.
Successivamente, in [7], con riferimento alle prove
sperimentali riportate in [2], & stato affrontato dtudio del
comportamento strutturale di interi solai alvegldarnendo
indicazioni progettuali per quelli vincolati lungd bordi
longitudinali. Nella presente nota viene quindi garein
considerazione [l'ultimo gruppo di prove sperimental
precedentemente menzionate [3], condotte su quadinaelli
assemblati all'interno dei quali & stata previstéapertura di
grandi dimensioni. Le prove di laboratorio sondesgimulate
utilizzando il procedimento ad elementi finiti grdrodotto ed
opportunamente verificato nei lavori precedenti6]4-In
particolare, in [7], sono state messe a punto lelati@d di
modellazione dei giunti longitudinali che unisconsingoli
pannelli tra loro, permettendo un comportamentmsiéime
attraverso il trasferimento di azioni in prevaletaglianti.



Dopo aver opportunamente verificato la risponderada
risposta sperimentale [3] e quella numerica forddbmodello
proposto, si € impiegata la medesima modellazi@ndgunire
alcune osservazioni di carattere generale in me&dto
comportamento dei pannelli in presenza di grandrtape. A
tale scopo, sono stati presi in esame due panmilli
produzione della ditta di prefabbricati RDB (PontenupC)
caratterizzati da due spessori differenti (22 ecd) e da un
medesimo rapporto tra luce e spessore. Si sonodiquin
modellati impalcati costituiti dall'assemblaggio dn ugual
numero di pannelli all'interno dei quali sono stgtetizzate
due possibili aperture: di medie dimensioni (12@.20 m
circa, essendo 1.20 m la larghezza di una singataral
alveolare) e di grandi dimensioni (pari 1.20 ® meta
lunghezza dei pannell). In particolare, & statadista
linfluenza esercitata da queste aperture in terglirtapacita
resistente globale del solaio e di stato fesswatitensionale.

Tali indagini parametriche hanno permesso di clgari
meglio il comportamento dei pannelli in presenzaérture
fornendo anche alcune indicazioni utili per la itazione.

2. PROVE SPERIMENTALI SU SOLAI ALVEOLARI
IN PRESENZA DI GRANDI APERTURE [3]

2.1 Breve descrizione delle prove sperimentali

Presso l'istituto di ricerca finlandese VTT & statmdotto
un programma sperimentale, dettagliatamente desanif3],
che ha affrontato lo studio del comportamento maiccadi
solai alveolari in presenza di grandi aperture.pbazione di
solaio oggetto delle prove era costituita dall'agiskaggio di
quattro pannelli alveolari affiancati, aventi speesdi 20 cm,
larghezza pari a 1.2 m e lunghezza 7 m, ad ecaezibano,
lungo 6 m, che ha consentito di ottenere nell'irnptd
un'apertura di 1.2 x 1.0 m (Fig. 1).

Figura 1 — Allestimento della prova sperimentalg [3

I pannelli presentavano un’armatura di precompoessi
costituita da 7 trefoli all'intradosso, aventi diatto nominale
di 12.5 mm (Fig. 2) e caratterizzati da una tensii,, pari a
1640 MPa e da una tensione di rottyga di 1860 MPa. La
tensione iniziale di tiro era di 900 MPa, mentredlcestruzzo
impiegato aveva una resistenza cubica a compressio60
MPa.

Il dispositivo di prova prevedeva che tutti i paliine
fossero appoggiati su travi trasversali di suppaealizzate in
calcestruzzo gettato in operay®0 MPa) e rinforzate con
barre di armatura lenta, ad eccezione del panralo cui
estremita era prevista I'apertura, che é stato ggipto su di
un'apposita trave di ripartizione trasversale ini@o.
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Figura 2 — Caratteristiche geometriche della seeidrasversale del
pannello alveolare impiegato [3].

L'assemblaggio tra i pannelli & stato quindi readio
mediante giunti longitudinali gettati in opera, farzati
mediante una barra longitudinale di armatura. lorig
successivo al getto, i giunti sono stati prefessurediante
cunei, al fine di rendere il loro comportamento piu
omogeneo possibile nel corso delle prove di carico.

La porzione di solaio & stata quindi sottopost gprbve
di carico, quest’ultimo distribuito su quattro purdiverse tra
loro per la posizione del carico stesso (Fig. 3lldéNprime 10
prove (Fig. 3a) il carico, progressivamente incretam, €
stato limitato ai valori di servizio, mentre nelltime 2 (Fig.
3b) e stato aumentato sino al collasso della snautt

(@) (b)

Figura 3 Condizioni di carico previste per
comportamento (a) di servizio, (b) di collasso.

indaga il

In ciascuna delle 10 prove condotte nell’ambitoledel
condizioni di servizio, il carico €& stato incremetot
monotonicamente fino a circa 100 kN, valore tale da
mantenere il pannello pressoché integro, con riapos
meccanica quasi lineare. Dopo aver misurato ledgzze di
interesse, il carico & stato rimosso, la struméom&zdi misura
azzerata e il macchinario di carico é stato spostatla zona
dove era prevista la successiva condizione di@atioa volta
terminate le prove di servizio, sono state poi attredle due
prove a collasso.

Ciascuna prova € stata identificata con la siglaOBT®,
in cui con 200 si indica lo spessore, in millimetiel pannello,

e con X il numero della prova medesima.

Per quanto riguarda la strumentazione di misunao stati
impiegati trasduttori di spostamento orizzontalieeticali (per
un totale di circa 120), la cui disposizione ¢ algltattamente
riportata in [3]. In particolare, gli spostamengrticali sono
stati  misurati lungo tutta I'estensione trasversale
dellimpalcato in corrispondenza di distanze dieerdalle
testate.

2.2 Modellazione numerica

La simulazione numerica delle prove sopra descgtte
stata condotta attraverso un procedimento analogoedio
presentato in [7], relativo allo studio del componento
meccanico di un solaio alveolare formato da 4 phinne
affiancati e privo di aperture. Tale metodo si basauna
discretizzazione ad elementi finiti tridimensionttio “shell”



con implementazione del legame costitutivo nondieeper il numericamente risulta piu che soddisfacente pér a@utre i
conglomerato armato PARC [8], in grado di tenere in casi considerati; il modello proposto e la disazzione

considerazione l'influenza dei diversi contribwesistenti che adottata appaiono pertanto in grado di cogliereeafinacia il
si attivano in seguito all'apertura delle fessure. comportamento trasversale dei pannelli assemtadathe in
| giunti longitudinali che uniscono i singoli padinaono presenza di aperture.
stati modellati attraverso elementi finiti “shelerticali in La simulazione delle due prove a rottura, condatte
grado di trasmettere gli sforzi di taglio. Parter@ attenzione campo non lineare utilizzando il modello PARC, hanpesso
€ stata inoltre posta alla modellazione della tradie di verificare ulteriormente la modellazione adatat
ripartizione su cui si appoggia il pannello piu toorin confrontando non solo gli abbassamenti, ma ancheatro
corrispondenza dell'apertura. Nello specifico, glementi fessurativo corrispondente alla crisi dei pannelli.
della soletta inferiore, delle due nervature ldieralei giunti,
relativi al pannello in corrispondenza della previgave di 0 1200 2400 3600 4800
ripartizione, sono stati considerati costituitiatziaio; inoltre, 0 —
si & provveduto alla creazione di elementi aggiintina .
sorta di “tamponatura” degli alveoli, per simulategetto E /
integrativo effettivamente realizzato in quella aon %-2 [
La suddivisione in elementi finiti adottata pesdlaio in £ i [ Apertura_|
esame ¢ riportata in Figura 4. Come si pud ossersiré E3 ]
ritenuto opportuno infittire la mesh in corrisponda delle 8,
zone in cui sono stati applicati i carichi e posm@ti gli §
stru’mentl di misura, oltre che, naturalmente, ilmspimita 51 FostFT2001 o= Sperimentale ]
dell'apertura. 6 |P=100 KN — Modello proposto ||
trasd. 90-117
7 \
distanza dal bordo [mm]
0 1200 2400 3600 4800
0

-1

€

E

2 2 A A B

S \ Apertura

£

©

33— —

[

Qo

2 Test FT200:2

.41 |P=100kN = Sperimentale [3] ]
trasd. 90-117 === \Modello proposto
Figura 4 — Discretizzazione ad elementi finiti &dta per le analisi ‘
numeriche. -5
distanza dal bordo [mm]
2.3 Confronto tra risultanze numeriche e sperimentté
0 1200 2400 3600 4800

Sono state inizialmente condotte le simulazioni exche
relative alle dieci condizioni di esercizio e suszigamente
quelle relative alle due condizioni di rottura.

Data la modesta entita dei carichi in gioco, nesoaelle
prime dieci prove la risposta dei pannelli si ¢ teanta
sostanzialmente in campo elastico lineare; perrtéone, &
stato possibile condurre analisi lineari tra longlipendenti,
anche in virtu della minima influenza esercitata dizersi
cicli di carico e scarico sul successivo comportaime

[ Apertura g

'1 Iy
N

Abbassamento [mm]
N

strutturale dei pannelli. -3 1—{Test FT200:3

Per necessita di sintesi, nel seguito sono rigantesultati P=100 kN —— Sperimentale [3]
ottenuti per tre delle dieci prove considerate, oteinate trasd. 90-117 — Modello proposto
FT200:1-3 (Fig. 5), piu interessanti in quanto tter&zate da -4 : :
una maggiore vicinanza del carico applicato alliapa (Fig. distanza dal bordo [mm]

3). Ogni grafico, su cui € stata indicata tantpdaizione del

carico applicato quanto quella dellapertura, rigorin Figura 5 — Confronti numerico-sperimentali in temndi spostamento

ordinata l'abbassamento verticale misurato daidtréteri verticale (trasduttori posti lungo I'allineamentoaa indicato in Fig.
polelonatl n Pr0$5|m|t§ dglla “nefa di appl!camxxiel Ca”Ch] 3b) — distanza dal bordo per le prove FT200:1-3carrispondenza
dei tre casi considerati e in ascissa la distaretapdnto di del massimo carico raggiunto nella prova (100 kN).

misura dal bordo del solaio. Come si pud notare, la
corrispondenza tra le curve sperimentali e quettenate
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Le Figure 6 e 7 (rispettivamente relative alle mrov
FT200:11 ed FT200:12) riportano i grafici in cui,
analogamente alle prove di servizio, viene mostrdto
confronto tra le curve numeriche e le relative spentali in
termini di spostamento verticale (registrato dadtdtori posti
su allineamenti diversi) - distanza del punto dsuma dal
bordo del solaio, per valori crescenti del cariégmche in
questo caso, il modello proposto si € rivelato madg di
rappresentare con buona approssimazione la
sperimentale, dato il sostanziale accordo tra tasak
numeriche e sperimentali sia per la prova FT20QFig. 6)
che per la prova FT200:12 (Fig. 7),
significativa in quanto contraddistinta dall’applione di un
carico di intensita elevata situato in prossimi'dpertura.

0 1200 2400 3600 4800

| e——
N

Apertura

-9 T {Test FT200:11

P=250 kN —8— Sperimentale [3]
= Modello proposto
[

trasd. 150- 177
distanza dal bordo [mm]

Abbassamento [mm]

-12

0 1200 2400 3600 4800
0 \

Test FT200:11 [ Apertura

P=317 kN /
s trasd. 180- 204 7

Abbassamento [mm]
(o))

—&— Sperimentale [3]
= Modello proposto

~i

distanza dal bordo [mm]

Figura 6 — Confronti numerico-sperimentali in temndi spostamento
verticale — distanza dal bordo per la prova FT20D:1lin

corrispondenza di un valore di carico applicato pad: a) 250 kN
(trasduttori posti lungo l'allineamento c-c, Fig.bg b) 317 kN
(trasduttori posti lungo I'allineamento b-b, FigbB

Nelle Figure seguenti vengono inoltre mostratiingipali
confronti tra il quadro fessurativo ottenuto tramita
simulazione agli elementi finiti e quello sperimaet rilevato
nella soletta superiore (indicato con tratto camimelle Figg.
8 e 9, rispettivamente relative alle prove FT200e112) ed
inferiore (indicato nelle medesime figure con
tratteggiata).
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realta

maggiormente

linea

In particolare, i risultati relativi al test FT2AQ, riportati
in Figura 8, evidenziano una soddisfacente corridpoza tra
le direzioni principali di fessurazione registraed corso della
prova e quelle ottenute numericamente, mettendmide la
capacita del modello di cogliere anche la rotturealizzata
nella zona dei giunti.

Per quanto concerne poi la prova FT200:12, il quadr
fessurativo numerico (Figg. 10, 11) si mostra patéirmente
fedele alla realta anche nelle zone piu critichepriossimita
della trave di ripartizione.

| “contours” numerici evidenziano infatti una sificativa
concentrazione delle lesioni nelle immediate vinire del
collegamento tra la trave di acciaio e il restoladetruttura
(Fig. 10a); sono inoltre ben visibili sia le fessuormatesi
nella soletta inferiore del solaio (Fig. 10b), dngelle sulle
spalle libere dei due pannelli adiacenti all'apeat(Fig. 11).
Queste ultime, in particolare, sono state intetessklla
formazione di una classica fessura diagonale diddtl’'area
di applicazione del carico all'appoggio. L'incliname di
queste fessure ha seguito quella ipotizzata pisp&tatiche di
compressione, essendo all'incirca pari a 30°
approssimato con fedelta I'andamento
sperimentalmente (Fig. 9).

0 1200 2400 3600 4800
0 R‘\ >
5 l U, l v
- \d
S
=10+ —
2
c
()
£ \ Apertura
® -15
%]
©
o)
{(3 20 Test FT200:12
) P=200 kN —— Sperimentale [3]
trasd. 90- 117
=== Modello proposto
25 [ [
distanza dal bordo [mm]
0 1200 2400 3600 4800
0
e I Apertura /"
-5 - QI\\\ /;./‘/'
-10 \ER LS

Abbassamento [mm]

201 |Test FT200:12
P=236 kN
trasd. 90-117

=@— Sperimentale [3]
=== Modello proposto

distanza dal bordo [mm]

25 !

Figura 7 — Confronti numerico-sperimentali in temhdi spostamento
verticale (trasduttori posti lungo l'allineamento-aa Fig. 3b) —
distanza dal bordo per la prova FT200:12, in copasdenza di un
valore di carico applicato pari ad: a) 200 kN; b3& kN.

ed ha
riscontrato



|
a) b) cl

Figura 8 — Prova FT200:11: a) quadro fessurativoesmentale (linea continua: fessure soletta superidinea punteggiata: fessure soletta
inferiore); quadro fessurativo numerico b) nelldetta superiore e c) inferiore.

3. APPLICAZIONE DEL MODELLO NUMERICO
ALL’ANALISI DI IMPALCATI CON GRANDI
APERTURE
I buoni risultati ottenuti sia in ambito lineare ecmon

lineare hanno quindi permesso di utilizzare il nitmde

numerico per indagare in modo approfondito e dbdimy
influenza esercitata delle aperture — e dall® Idimensioni —
sul comportamento complessivo dell'impalcato.

A questo scopo, viene qui presentata un’analisi
parametrica condotta considerando due diversdtipannelli,

appartenenti alla medesima serie (prodotta daltta dili

I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
| prefabbricazione RDB), ma caratterizzati da altezfferdnti
I

(22 e 40 cm).
Figura 9 — Prova FT200:12: quadro fessurativo speghtale (linea 3.1 Analisi_ di un impalcato con aperture costituito da
continua: fessure soletta superiore; linea puntagmi fessure soletta pannelli H22
inferiore). Le analisi condotte hanno inizialmente riguardato |

simulazione di un impalcato costituito dall'asseadggio di 5
pannelli alveolari, ciascuno di altezza pari a BReclarghezza
di 1.20 m (denominati nel seguito H22), aventi &zisne
trasversale indicata in Figura 12.

*| e a2
P2 AN VS NS WSS W S NS W, jﬂ
.50

S,

1550 1550 1550 1550 1550 1550 1550 550
120

Figura 12 — Sezione trasversale dei pannelli costiti I'impalcato
analizzato (H=22 cm).

Tabella 1 — Resistenze caratteristiche dei material

Materiali Resistenze caratteristiche (N/Aim
' a) by Calcestruzzo pannelli R 55
Figura 10 — Prova FT200:12: quadro fessurativo nuicee a) nella Calcestruzzo giunti R 30
soletta superiore e b) inferiore. Armatura pannelli Hc 1870

Tabella 2 — Caratteristiche dei trefoli di precorepsione

Strato Sezione armatura Precompressione
(cm?) (N/mn?)

1 7.44 1100

2 1.04 1100

La lunghezza di ogni pannello — considerando upaep
frequentemente utilizzato nella comune prassi ftogke — &

Figura 11 — Quadro fessurativo numerico a rottural dianco stata ipotizzata pari a 35 volte il suo spessomem, in
dell'apertura.

-47 -



questo caso, pari a 7.7 m; la luce netta dellimgtal,
semplicemente appoggiato, € stata quindi assunita Fa4 m.
Le caratteristiche meccaniche dei materiali impiiegadei
trefoli di precompressione sono riportate con maggi
dettaglio nelle Tabelle 1-2. Si sottolinea che aell
modellazioni riportate nel seguito sono stati mfiiti i valori
di progetto delle resistenze dei materiali.

Le analisi numeriche sono state condotte parterdong
schematizzazione dei pannelli del tutto analoga uellg
precedentemente descritta, mantenendo tuttaviaassopdi
discretizzazione piu ampio ed uniforme per limitgfieoneri
di calcolo.

La porzione di solaio indagata € stata dapprima
assoggettata a carichi uniformemente distribuitiispondenti
alle diverse situazioni di progetto, ovvero eséecie stato
limite ultimo; successivamente, tali carichi sonaatis
incrementati fino al raggiungimento della rotturamerica
dellimpalcato, assunta quando i materiali pervermalla
deformazione ultima.

Per meglio comprendere Tlinfluenza esercitata
dall’apertura — e dalle sue dimensioni — sul cortgroento
meccanico globale della porzione di solaio esarairstino
state considerate quattro diverse situazioni: urimgy di
riferimento, corrispondente al caso di un singonmello
(avente medesima geometria e discretizzazione aenglli
assemblati), una seconda, in cui si € modellatopilcato in
assenza di fori, ed infine una terza ed una quiartai € stata
rispettivamente simulata la presenza di un’apertirmedie
dimensioni (1.2 x 1.2 m) e una di grandi dimensipairi a 1.2
x 3.85 m, ovvero meta lunghezza del pannello).

La Figura 13 sintetizza i diversi comportamentievgati
per le quattro situazioni sopraindicate, confrodtanle
rispettive risposte numeriche, riportate in terndnimomento
agente-abbassamento in mezzeria, con i valori dggito
(ottenuti in base alla vigente normativa) del motaedi
servizio, del momento agente allo SLU e del momento
resistente della sezione.

300

250 1

N

(=]

(=]
L

=

a

(=]
L

Momenti (kNm)

i

o

o
L

Pann. Sing. VP

) Apertura 1,2x1,2 VP
50 1 ; Apertura 1,2x3,85 VP
5 Pannelli VP
0 . . . : : :
50 100 150 200 250 300

Abbassamenti (mm)

350

Figura 13 — Momento-abbassamento nel punto di mezper le
quattro situazioni teoriche indagate (H=22 cm) assndo valori di
progetto (VP) delle resistenze dei materiali.

Le curve riportate in Figura 13 evidenziano, comesic
poteva attendere, una sostanziale coincidenzaatrisposta
numerica relativa al singolo pannello e quella delaio
composto da 5 pannelli affiancati in assenza dii. for
L'impalcato in cui € stata praticata I'apertura naed..2” 1.2
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m) mostra inizialmente un comportamento simile allqudel
solaio integro; tuttavia, dopo il superamento deinmnto
resistente sezionale, si assiste ad una rotturagboea dovuta
alla crisi del calcestruzzo localizzato in prossindella zona
pit debole dell’apertura. Nell'ipotesi di apertysal grande
(1.2 3.85 m), questo tipo di crisi diviene ancora piidente
e, conseguentemente, I'andamento della curva septe
ancora piu “limitato” rispetto alle altre situazigorecedenti,
rimanendo al di sotto della soglia del momento stesite
relativo al singolo pannello.

Si pud pertanto concludere che il comportamento
dellimpalcato nel suo insieme rimane pressochédtiesimo
indipendentemente dalla dimensione dell’aperturaesso
praticata; tuttavia, ad una maggiore dimensione fdeb
corrisponde una crisi strutturale sempre piu guditz (e legata
proprio al cedimento prematuro nelle zone limitraleforo
stesso).

Per meglio indagare il comportamento della zondita”
dellimpalcato, ovvero quella in prossimita dell&fura, pud
essere interessante I'esame di Figura 14, nellée quatato
riportato, per entrambi i casi esaminati (foro & £ 1.2 m e
1.2 x 3.85 m), 'andamento delle tensioni tangdhg@nerate
dall’effetto di ancoraggio e trasmissione deglirafgrodotto
dalla trave di ripartizione in acciaio. Per otteneisultati
significativi e facilmente interpretabili, I'anaiié stata limitata
ai carichi corrispondenti all’esercizio (campo kne).
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Figura 14 — Andamento delle tensioni tangenzialilanesoletta
superiore dell'impalcato H22.

Come si pud osservare, 'andamento delle tensioni &
caratterizzato dalla presenza di un picco proprio i
corrispondenza delle due zone di ancoraggio (zoneui,
peraltro, avviene la rottura), mostrando poi unagpgssiva
attenuazione (fino quasi ad annullarsi) spostandesso i
bordi della struttura. Sebbene la risposta dei idugalcati
considerati sia qualitativamente simile, i valariehsione che
si registrano nel solaio con apertura maggiore smttamente
superiori (circa il 50% in piu) rispetto a quekilativi al solaio
con apertura minore. In questultimo caso, inoltre,
I'andamento delle tensioni mostra uno smorzamerutionpic
repentino, attestandosi su valori pressoché nidgllnglle zone
immediatamente adiacenti al foro.

Nella medesima Figura € stata inoltre riportattitcdo di
verifica, la curva relativa ai 5 pannelli “integréffiancati,

caratterizzata da un andamento pressoché nullo, non



manifestandosi cause tali da indurre l'insorgeretegtisioni
tangenziali di rilievo.

3.2 Analisi di un impalcato con aperture costituitoda
pannelli H40

Le medesime analisi sono state successivamentiitape
considerando anche un’altra tipologia di panneliealari,
caratterizzata da uno spessore maggiore, pari acMp
denominati nel seguito H40 (Fig. 15). Anche in doesso, la
lunghezza dei pannelli, assunta pari a 14 m, @ s@lcolata
mantenendo un rapporto luce/spessore pari a 35.

Le caratteristiche meccaniche dei materiali impliegano
le medesime gia riportate in Tabella 1, mentre le
caratteristiche dell'armatura di precompressiomeogtescritte
con maggior dettaglio in Tabella 3. Anche in questso le
modellazioni sono state effettuate con riferimesitoalori di
progetto delle resistenze dei materiali.

Tabella 3 — Caratteristiche dei trefoli di precoregsione

Strato Sezione armatura Precompressione
(cm?) (N/mnf)

1 10.23 1100

2 2.79 1100

3 2.79 1100

—

N
[=}

A

O | | | ﬂ }
o O o o w: 3 Agg
S 3 L3 soe kS Zﬁr o193

120

Figura 15 — Sezione trasversale dei pannelli costiti 'impalcato
analizzato (H=40 cm).

In modo del tutto analogo a quanto gia descritto ipe
pannelli H22, sono stati ancora una volta analiz2atasi
differenti, corrispondenti al singolo pannellosalaio formato
da 5 pannelli solidarizzati con giunti e al solfdomato da 5
pannelli in presenza di un’apertura di medie dinwng1.2”

1.2 m) ed una di grandi dimensioni (pari a 1.27 m,
corrispondente a meta lunghezza del pannello).

| criteri seguiti per la realizzazione della meshper
I'applicazione dei carichi sono sostanzialmentelagta a
quelli del caso precedente.

In Figura 16 sono stati quindi sintetizzati i disier
comportamenti osservati per le quattro situazioni
sopraindicate, confrontando la  risposta
rappresentata in termini di momento agente-abbassanin
mezzeria, con i valori di progetto (ottenuti in dadla vigente
normativa) del momento di servizio, del momentondgello
SLU e del momento resistente della sezione.

Anche in questo caso, le curve di Figura 16 evidemwe
una sostanziale coincidenza tra la risposta numeeiativa al
singolo pannello e quella del solaio composto daabnelli
affiancati in assenza di fori, riproponendo, al teompo,
l'interruzione prematura delle analisi per quaniguarda i
solai con le aperture. Aumentando lo spessore dehgdlo,
tuttavia, I'impalcato con apertura di 1.2 x 1.2 nselando la
rottura locale — mostra un comportamento ancorasipiile a
quello dell' impalcato senza apertura; cid & dficstbile
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numerica,

considerando che, rispetto alle dimensioni toteliedstruttura,
questo tipo di foro ha meno incidenza rispetto aboc
corrispondente del’H22. Anche per quanto concérselaio
con apertura piu grande €& evidente come la rotiara
corrispondenza della zona “critica” si ripercuota modo
significativo sul comportamento dell’intero sistema
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200 -

Apertura 1,2x1,2 VP
100 4 /-’ Apertura 1,2x7 VP
Vi 5 Pannelli VP

0 T T T
0 100 200 300 400
Abbassamenti (mm)
Figura 16 — Momento-abbassamento nel punto di mezper le
quattro situazioni teoriche indagate (H=40 cm) assmdo valori di
progetto (VP) delle resistenze dei materiali.

3.3 Confronti tra le risposte numeriche dei panneil
indagati
Come ulteriore spunto di riflessione, in Figura Engono
riportate “in parallelo” le curve relative ai dueitdi pannelli
studiati (H22 e H40) in presenza e in assenza élitaa (in
questo caso I'apertura considerata € la piu graodsibile in
entrambe le situazioni).
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600 4 o MRrad-H40

5 Pannelli H22
Apertura 1,2x3,85 H22
Apertura 1,2x7 H40

5 Pannelli H40

500 Msg-Ha0

400 +

-~ Msje-H4a0
300 1

Momenti (kNm)

200

100 -

0+ : : :
0 100 200 300 400
Abbassamenti (mm)
Figura 17 — Confronti tra le risposte numeriche tiégpalcati H22 e
H40 con e senza apertura.

La perdita di resistenza dell'impalcato con grande
apertura, in termini di capacita portante, & gtigabile, sia in
un caso che nell'altro, in circa il 30% del valouéimo
corrispondente all'impalcato privo di fori. Si gtie inoltre
opportuno osservare come la risposta dell'impalcatm
apertura 1.2 x 7 m (costituito da pannelli H40) gaogssere
considerata piu critica rispetto a quella dell'ingado
“corrispondente” costituito da pannelli H22, dal mento che
il collasso e stato raggiunto in corrispondenzardialore piu
basso del momento sollecitante di progettosy Med il
comportamento globale risulta meno duttile.

In Figura 18 vengono poste a confronto, per le due
tipologie di pannelli studiati, le curve relativ’andamento



delle tensioni tangenziali nello sviluppo trasvégsa
dellimpalcato nella zona limitrofa alla trave dpartizione, a
partire dal punto di ancoraggio della trave stdisgaal bordo
laterale della struttura. Si limita il confronto@dso di grande
apertura. Ancora una volta, per ottenere dei @asult
significativi e facilmente interpretabili, I'analié stata limitata
ai carichi corrispondenti all’esercizio (campo kne).

E’ interessante notare come, nel caso del’H4@pbia un
picco di valori piu alto rispetto allH22, ad uliere
testimonianza di come la dimensione dell'aperturifuisca
sullo stato tensionale. E altrettanto degno di ribtgaduale
annullamento di entrambi i grafici spostandosi erdordi
del solaio.

Per completezza si € anche riportato il corrispotale
andamento nel caso di struttura integra ed € etedeome
questi valori siano prossimi allo zero per tutto skaluppo
trasversale dell’ impalcato.
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Figura 18 — Andamento delle tensioni tangenzialllonesviluppo
trasversale dell'impalcato per i due casi conside(ai22 e H40).
6. CONCLUSIONI

In questo lavoro e stato presentato un metodo ceori
numerico per l'analisi del comportamento strutteradi
impalcati da solaio realizzati con pannelli alvebla
precompressi caratterizzati dalla presenza di aperdi
diverse grandezze. La modellazione proposta, coticplare
riguardo alla schematizzazione dei giunti longihadii e della
trave di ripartizione posta in corrispondenza deirtura,
stata opportunamente verificata attraverso il @ty con un
dettagliato programma sperimentale presente nettaratura
tecnica.

Successivamente, tale procedimento € stato estdso e
applicato all'analisi di impalcati di uso correntestituiti da 5
pannelli affiancati (di diverse altezze, 22 e 40,dmpresenza
di aperture “medie” (1.2 x 1.2 m) e “grandi” (1.2 xmeta
lunghezza dei pannelli) con un rapporto tra luspessore dei
pannelli pari a 35.

Le analisi condotte hanno evidenziato una sostEnzia
affinita di comportamento tra impalcati di alteztizersa in
presenza di fori. Come € lecito attendersi, I'araripiu estesa
determina la maggiore riduzione di capacita poetargpetto
al singolo pannello integro (pari a circa il 30%mentre
linfluenza esercitata dall'apertura piu piccola suita
sensibilmente inferiore, consentendo, per entramlzasi
esaminati, il superamento del momento sollecitadie
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progetto. Aumentando l'altezza, tuttavia, il contparento
dellimpalcato si € rivelato meno duttile e, pgrannelli H40
con grande apertura, Si € osservata una rotturagbuea che
non ha consentito il raggiungimento del momentéesihnte
di progetto.

Rispetto allimpalcato privo di fori, in cui la ciiavviene
per flessione longitudinale in seguito allo snereato
dell'armatura di precompressione, nel caso di icgtalcon
aperture si manifesta una crisi locale — in progairdella
apertura stessa — lato calcestruzzo, imputabilmakmento
di tensioni tangenziali in questa zona “critica”.

| risultati cosi ottenuti potranno in seguito essestesi
conducendo analisi parametriche che considerante tet
variabili in gioco nel problema, ovvero differetifpologie di
sezioni trasversali, differenti quantitativi di atara di
precompressione, diversi rapporti tra luce e spessaiverse
tipologie di aperture.
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ANALISI SPERIMENTALE DI CONNESSIONE
FRA ELEMENTI PREFABBRICATI DI IMPALCATO
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SOMMARIO

La memoria si colloca nell’lambito di una ricercadiizzata allo studio del comportamento dei nodietle unioni delle strutture
prefabbricate con I'obiettivo di dare pratica apafiione ai criteri di duttilita e di gerarchia @ellesistenze che le nuove norme
sismiche introducono sistematicamente. La riceaceférimento alla larga gamma delle unioni premtdenente a secco realizzate
con dispositivi meccanici nella maggior parte delbestruzioni prefabbricate e prevede una ampia egmgp sperimentale volta a
caratterizzarne le prestazioni sismiche. La memdescrive il programma sperimentale attualmenteoirso ed i primi risultati
ottenuti con specifico riferimento al caso delléomntrave-tegolo.

SUMMARY

The paper is developed in the context of a resgarghram aimed to investigate the behavior of pamd connections of precast
structures. The objective of this research is t@ giractical application of the capacity desigrecia systematically introduced by
the seismic code. The research refers to the wadger of dry-connections usually realized with meata devices in precast
systems and consists of a large experimental cgmpamed to characterize the seismic performand¢leofonnections themselves.
The paper describes the experimental program diyrender development and presents the first resaitained for the case of roof

element to beam connections.

1. INTRODUZIONE

Le costruzioni prefabbricate hanno una larghissima
diffusione e rappresentano, per alcune tipologiediiici, un
cospicuo patrimonio edilizio. Nel settore degli famili
industriali (prevalentemente monopiano), la sologiocon
struttura prefabbricata costituisce piu dell’'80 % tbtale e
ora anche per gli edifici pluripiano con destinago
prevalentemente commerciale la soluzione prefabtarisi va
sempre piu imponendo.

Per avere un’idea della diffusione delle costruzion
prefabbricate basti pensare che nel solo anno 2002 stati
realizzati circa 20 milioni di mqg di orizzontamenti
prefabbricati. Nel complesso [lindustria italianaelld
prefabbricazione vede attive circa 500 aziende wonotale
di circa 20000 addetti. Questi dati indicano leevidnza
sociale ed economica della ricerca: sociale in tuaguarda
il primario aspetto della protezione civile (saluagdia delle
vite umane) in occasione di terremoti; economicguanto si
riferisce ad un importante settore dell'industrézionale.

Da questa industria emerge il forte interesse er |
completa ed organica soluzione dei problemi della
progettazione sismica riferita appunto alle stnattu
prefabbricate. Gia molti aspetti di questa progétee sono
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stati indagati con ricerche su scala nazionaleusdpea, [1],
[4], [15], supportate dall'associazione nazionadleategoria o
da singole aziende del settore. Cosi l'analisi ds#lieme
strutturale, la valutazione delle sue risorse dtilita e della
conseguente capacita dissipativa sotto azione casmil
corretto calcolo dei principali elementi (travilgsitri, ...) sono
stati messi a punto con indagini sperimentali eice [3], [5]
che portate in sede CEN hanno contribuito alla t@rre
redazione del nuovo Eurocodice 8 [9]. Manca orapkéito
chiave costituito dal comportamento dei collegaméat gli
elementi prefabbricati.

| risultati dello studio di questo comportamentatpa ad
una immediata ricaduta industriale orientando latipa
progettazione degli uffici tecnici delle aziend€industria
stessa della prefabbricazione mostra il suo pienerésse
offrendo, attraverso la sua associazione di cai@gor
Assobeton, una base finanziaria per contratti ciérda con
enti universitari, garantendo anche il supportolededue
competenze professionali e la fornitura dei camippmer la
sperimentazione. Ma il principale supporto vieneRt@getto
triennale 2005/2008 — DPC/RELUIS, Valutazione e ridoe
della vulnerabilita di edifici esistenti, nel qudke ricerca &
stata inserita come parte del Task 9 PrefabbricazioLinea 2
calcestruzzo armato.



Il consorzio degli enti coinvolti nella ricerca éost
composto:
- Politecnico di Milano;
- Universita di Bergamo;
- Universita di Bologna;
- Universita di Firenze;
- Universita di Molise;
- Universita di Napoli;
- Universita di Pisa;
- Sezione Strutture di Assobeton;
Il lavoro € coordinato dal prof. Giandomenico Tdaio

La ricerca si pone I'obiettivo di dare una rispostéa
necessita ampiamente sentita di una
scientificamente completa circa i problemi dellagettazione
dei nodi e delle unioni delle strutture prefabkiécadando
pratica applicazione ai criteri di duttilita e dergrchia delle
resistenze (capacity design) [2] che le nuove nasimmiche
introducono sistematicamente.

Si tratta dell©aspetto fondamentale che governa e

condiziona il comportamento sismico delle costrazio
prefabbricate. Posto che i singoli elementi, cortesi, travi

e solai, vengano correttamente progettati in bagé a
aggiornati criteri dell©Ingegneria sismica, |©edittla
progettazione stessa in termini di affidabilitaladedicurezza
resta giustificato solo se vengono compiutamesi@tritutti i
complementari aspetti del comportamento
d©assieme che dipendono dal corretto funzionandetis
connessioni e dal loro efficace posizionamento.

Oltre a garantire la resistenza delle connessitegse
prevenendo ogni loro possibile rottura fragile pex si
dovranno considerare le componenti secondarie oiizef
indotte negli elementi portanti, come le travi, ldatliverse
eccentricita tra elementi e vincoli, attraverso hancil
funzionamento a diaframma di solai e copertura.[10]

Si dovranno dunque approfondire questi importasyieti
che riguardano i punti chiave per i quali passanazioni che
consentono il pieno esplicarsi delle risorse ditiidt della
struttura.

La ricerca si riferisce alla larga gamma delle anio
prevalentemente a secco realizzate con dispositdgcanici
nella maggior parte delle costruzioni prefabbricaon
vengono comprese le unioni con getti integrativopera ne i
dispositivi di isolamento e smorzamento sismico.

La presente memoria richiama le varie tipologie di

connessione oggetto della ricerca e, con spedifieamento
al caso delle unioni trave-tegolo, descrive il pemgma
sperimentale attualmente in corso ed i primi rautttenuti.

2. TIPOLOGIA DELLE UNIONI

La ricerca si propone di esaminare le piu diffupelogie
di connessione con riferimento ai principali orddii unioni
presenti in una struttura prefabbricata, valutamigorimo
luogo i livelli di resistenza e duttilita nel lordipico
funzionamento ed i parametri di rigidezza necessaria loro
rappresentazione nell®ambito dei modelli globalardilisi
strutturale.

Per queste valutazioni si
dell©approccio sperimentale con prove cicliche retotjpi
rappresentativi dei particolari locali delle sture. Vengono
preliminarmente stabiliti dei protocolli di provagcon
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soluzione

strutturale

fa uso principalmente

definizione degli assetti, delle storie di caricde: parametri
valutativi delle risposte, in modo da ottenere Itati quanto
pit generali possibile e coerenti con i metodi @afialisi
strutturale.

Il primo ordine si riferisce alleunioni reciproche tra
elementi di solaio (0 copertur&) nel comportamento sismico
del complesso strutturale, riguarda la fondamentad®ne
diaframma del solaio stesso grazie alla quale neefnerziali
vengono ripartite sui diversi elementi verticalisigenti,
assicurando nel contempo una risposta globale mméfoe
coerente.

In questo ambito si considerano solai e coperte c
elementi affiancati, uniti con connessioni puntufaite di
profilati metallici e saldature, senza getti di gdetamento in
opera, dove vari tipi di elementi sono impiegatineoi classici
pannelli nervati.

Il secondo ordine si riferisce alkgnioni tra elementi di
solaio e travi portanti, unioni che forniscono i vincoli
perimetrali del diaframma di piano nel suo compogato
sotto azione sismica. Verranno sperimentati i atasgpi di
unioni meccaniche fatte di dispositivi metallici rieamente
ancorati nelle parti.

Questa tipologia riguarda tutti i tipi di solaiocepertura,
sia quelli con elementi affiancati solidarizzati daa soletta
gettata in opera o reciprocamente collegati comessioni
puntuali, sia quelli di copertura distanziati dalierposizione
di elementi “cechi” o “trasparenti”.

Il terzo ordine si riferisce allanioni tra trave e pilastrp
unioni realizzate da coppie di barre passanti o @igpositivi
che devono garantire il funzionamento a cernierflane
direzione della trave ed il funzionamento ad incastella
direzione ortogonale.

Se nel complesso il comportamento di una tale
connessione appare scontato,
dettaglio i particolari dell©appoggio necessarc@easentire sia
un®articolazione senza danni della cerniera dlolicel
terremoto frequente sia una adeguata resistenia |€&zione
combinata delle due componenti ortogonali del siahiavello
del terremoto raro.

Un quarto ordine si riferisce allenioni tra segmenti di
pilastro o tra pilastro e fondazione realizzate con conoessi
per aderenza delle armature all'interno di manic@mpiti in
opera con malta.

Queste unioni rappresentano una utile alternafivando le
grandi dimensioni dei pilastri creano problemirdisporto alle
altre tradizionali soluzioni (monolitiche a tuttiezza su plinti
a pozzetto). La sperimentazione deve mettere ire Ilec
proprieta derivanti dall’aderenza potenziata neff@raggio
delle barre.

Un quinto ordine di unioni si riferisce agittacchi dei
pannelli di tamponamento alla strutturattacchiche devono
garantire la stabilita dei pannelli stessi, ma atiptto
consentire i grandi scorrimenti di piano attesitsazione
sismica. La limitazione 1 % assegnata a tale scorrimento
dalle competenti norme € subordinato infatti al reote
progetto delle connessioni in questione.

Per questo ordine di unioni si vogliono esaminatipi di
connettori attualmente in commercio, verificandorile
comportamento per via sperimentale con riservavdniali
interventi modificativi per il necessario adeguatoerai
requisiti del corretto comportamento sismico.

restano da esamirgre n



Non vengono invece considerate Umioni tra pilastro e
fondazionenella tradizionale soluzione dei plinti a pozzette
trovano un perfetto comportamento monolitico, orpi@nhamente
comprovato dalla lunga esperienza applicativa erspatale.
3. SPERIMENTAZIONE
Nel programma sperimentale descritto nel seguito si
considerano le unioni del secondo ordine e, nglexiico, si
analizzano le unioni tegolo-trave.

Obiettivo della sperimentazione & quello di otterrsultati
che permettano la caratterizzazione delle risorsduttilita
degli elementi di connessione per rendere poi pideda loro
corretta rappresentazione all'interno dei modélamhlisi.

3.1 Programma di prova

La verifica sperimentale delle risorse di duttiligh un
elemento strutturale sotto azioni alterne, comes@os essere
quelle di un sisma, richiede l'opportuna definizonella
storia di carico.

La prima fase del programma sperimentale preved@rava
preliminare di tipopush-over(fig.1) al fine di determinare i
parametri caratteristici di snervamendpe F, e quelli di
rotturad, e F,. Tale prova permette di ricavare i parametri
necessari alla corretta calibrazione delle progkctie.

Al fine di rappresentare significativamente le ré&mo
intrinseche di un elemento sotto azione sismicangbngono
asseganti cicli di spostamento registrando le s&pim termini
di curve forza-spostamento e deducendo da questeial
parametri che quantificano la prestazione del pimio
sperimentato.

—
FRFRE— === —-
o | .
8 .
d, ‘ dy
Spostamento
Fig.1 — Prova preliminare tipo push-over
+dy I

Displacement

- dy

| /|

| ]
\[ ]/
|/
IV

L —
I
| —

Cycles
Fig.2 — Prova ciclica: storia di spostamento
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Diversi criteri possono essere assunti per laadht cicli
di carico. Durante un sisma, l'esperienza ha mtstin
numero limitato di scosse violente. Convenzionalmegitsi
puo riferire ad un numero di cicli pari a 3, riled® a tale
limite la caduta relativa di resistenza con:

j= H,- Hs
Hl
essendo Hla forza massima rilevata al primo ciclo di carico
ed H; quella rilevata al terzo ciclo (fig.2).

Eseguendo la prova in controllo di spostamentdamip8
cicli vengono effettuati sul valore di snervamemicavato
dalla provapush-over Ai successivi cicli, sempre a serie di 3,
viene applicato un incremento di carico pari a:

_1
D=~d,

1)

@

sino a portare a rottura il campione.

Le prove cicliche forniscono direttamente le cuferza-
spostamento del tipo di quelle riportate in fig.a queste si
ottengono le informazioni relative al degrado diiseenza ed
alla capacita dissipativa. La fig.3.b mostra il gtamma
dell'energia dissipata U, calcolata per i semicsticcessivi di
fig.3.a. Nella fig.3.b si mostra anche come ungghificativo
valore della capacita dissipativa di un elemento psgsere
ottenuto rapportando i valori sperimentali U a ¢juebrici U,
associati ad un ciclo elastico perfettamente masiCome si
deduce dalla fig.3.c, I'energia di un semiciclo gliesto
modello & data da:

Uo= 2(d- d, JH ©)

3.2 Impianto di prova

Da una prova sperimentale €& possibile valutare
correttamente gli aspetti legati al comportamentei d
connettori coinvolti. Piu difficle & invece simuéa le
condizioni al contorno che si incontrano nella eesituazione
di esercizio. E' evidente quindi la necessita dogattare
impianto sperimentale in modo che la situaziorieprbva
ricalchi il pil possibile le condizioni al contormariginali, al
fine di permettere la formazione indisturbata deicoanismi
di rottura, senza interferenze con i contrasti gupporti
necessari allo svolgimento della prova.

Le prove vengono eseguite presso il Dipartimento di
Ingegneria Strutturale del Politecnico di Milano,eln
complesso del Laboratorio Prove Materiali. Lo spgazér le
prove su elementi strutturali al vero € dotato mlipavimento
di spessore 1,5 m sul quale & previsto un sistérmacbraggio
costituito da una maglia di triangoli equilaterig®). Su tale
maglia é stato studiato I'impianto della prova libudinale e
di quella trasversale delle connessioni tegolograv

Nello schema di fig.5, in cui € mostrato I'impiardella
prova ciclica longitudinale, si possono distingueres travi
ancorate al pavimento a cui € collegato un segndirtgolo
di lunghezza 160 cm.

Le connessioni previste sono 4 per ogni segmento di
tegolo e verranno installate e successivamenteecitaite
singolarmente. Per evitare traslazioni trasversalerticali
degli appoggi liberi del tegolo, vengono predispbabari e
guide atti ad impedire tali movimenti. Per esegu@grova
viene utilizzato un martinetto idraulico a doppidfetto,
capace di applicare sino a 660 kN in compressiod60ekN
in trazione, avendo stimato che per portare anmaper taglio



una singola connessione sono necessari 25 kNritloceiene
applicato all’altezza della connessione. In fig.Géstrato un
particolare della connessione tegolo-trave. La gandel
tegolo é collegata alla trave mediante angolarathieit fissati
con tasselli 16/25 mm. Dato che la sperimentazione € volta
allindagine della duttilita della connessione siaemato il

force H (kN)
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PROVA B3

tegolo sovradimensionando le armature rispettoraléstenza
dei connettori (fig.7).

In fig.8 & rappresentato l'impianto della provalic&
trasversale. In questo caso vengono sollecitatedueessioni
alla volta ed il martinetto viene fatto agire pergeolarmente
alla gamba del tegolo all’altezza dell’ala supezior
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Fig.3 —Prova ciclica: a) cicli forza-spostamentn); energia dissipata nei semicicli; ¢) modellccdilo elastico-plastico;

b)

4. PROVE PRELIMINARI

Come evidenziato in precedenza (vedi par.3.1) sleen
necessaria I'esecuzione di prove preliminari pecdaretta
definizione della storia di carico.

Le prove preliminari vengono svolte utilizzando una
semplificazione geometrica degli elementi. La figr@stra
'assetto che simula una connessidegolo-traveruotata di
90°. | due elementi laterali piu sottili rappresentémgambe
del tegolo, mentre il blocco centrale simula lavérala
configurazione simmetrica si &€ resa necessariagevolare
la sperimentazione.

Tutto il sistema € posizionato su di una trave doiao
2UPH300 ancorata al pavimento. Gli elementi latesaho
collegati alla trave di base mediante barre fitetéd 38 mm
bullonate alle estremita. L'impianto di prova étstatudiato
per poter anche eseguire una prova ciclica e pestqu
motivo sono stati posizionati due martinetti copprasti a
singolo effetto sotto e sopra I'elemento centrale.
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Sono stati installati due tipi di trasduttori patemetrici
caratterizzati da corse diverse. Le traslazioni blelcco
centrale sono monitorate da tpenny con una corsa da
150 mm, il primo dei quali costituisce anche il tofio della

Fig.5 — Impianto per la prova ciclica longitudireal

Fig.6 — Particolare della connessione

Fig.7 — Dettagli di armatura del tegolo
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prova, eseguita appunto in controllo di spostameRer
monitorare le traslazioni, le rotazioni e gli s@wsénti fuori
piano degli angolari metallici, sono stati utilitizdei gefran
con una corsa pari a 10 mm (fig.11).

Fig.8- — Impianto per la prova ciclica trasversale

4.1 Risultati della prima prova

| risultati ottenuti dalla prima prova preliminanen sono
stati quelli attesi, ma tale prova ha fornito comue una serie
di informazioni utili per rivedere le dimensioni dilcuni
elementi.

In fig.12 sono rappresentati i risultati in termitii curve
forza-spostamento  relative ai  trasduttori  posizibna
sull'elemento centrale. Dal loro esame si evidenaltie alla
fase iniziale con funzionamento ad attrito, un cortgmento
elastico fragile.

Non si & potuto apprezzare la duttilita delle casimi a
causa della rottura precoce del copriferro cometnaims in
fig. 13. In ogni caso anche gli elementi lateratumentati
hanno mostrato traslazioni sia nel piano sia fugiéno
(fig.14) e per quelli non strumentati € stato cogue
possibile rilevare visivamente tali spostament.(f6).

La presenza di un’abbondante armatura, capace di
sostenere il carico ultimo della prova, non ha idife la
formazione di una macroscopica fessura con distatalo
bordo terminale dell’elemento trave. Le armatutfatin sono
entrate pienamente in funzione solo dopo la fegguma. Solo
la pretensione delle armature avrebbe potuto evitate
fessurazione. Gli angolari metallici hanno subitellel
contenute distorsioni (fig.13) mostrando di esdargamente
sovradimensionati rispetto al resto, mentre i hillpassanti
hanno subito vistose piegature plastiche (fig.14)

| tasselli sollecitati a taglio si sono inclinatd énanno
provocato un allargamento del foro di alloggio.



a)

b)

Fig.9 — Impianto per la prova preliminare: a) \astrontale; b) vista laterale

a)

b)
Fig.10 — Dettagli di armatura del prototipo dellaqva preliminare:
a) elemento centrale; b)elementi laterali
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Fig. 11 — Strumentazione per la prova preliminare

4.2 Osservazioni
Nel corso della prova non si sono potute deterreidar
caratteristiche di duttilitd dei dispositivi meteil E I'esito
cosi come sopra descritto ha posto I'attenzionegatticolari
costruttivi delle adiacenti parti in calcestruzzonato, che
possono rappresentare il punto debole della coiumess
Si fa notare come il cedimento della connessioné pu
essere determinato da:
- rottura per taglio o flessione del bullone passante
- rottura per taglio dei tasselli;
- rottura per distorsione degli angolari;
- rottura per trazione dei bordi in calcestruzzo degl
elementi in c.a. collegati.



Fig.12 — Prima prova:diagramma forza-spostamento

Fig. 13 — Prima prova: crisi lato calcestruzzo

Fig.14 — Prima prova: vista dell'angolare

Ai fini di un buon comportamento sismico della
connessione & opportuno indirizzare la rottura weits
meccanismo piu duttile e questo pud essere indaduaella
distorsione degli angolari metallici.
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Al fine di veicolare il meccanismo di collasso siénque
deciso di apportare delle modifiche all’elementdatiieo a L.
Quello utilizzato durante la prima prova prelimae un
profilato commerciale L 100x8 (fig.15) di esubernt
resistenza e rigidezza. Per la ripetizione delvasi & deciso
di modificare tale elemento (fig.16) portando l@esgore da 8
a 5mm, lo spigolo vivo €& stato sostituito da ungragdi
curvatura di 25mm e la lunghezza delle asole a stabtta da
80 a 50mm. Con queste modifiche l'angolare metallico
avrebbe dovuto deformarsi plasticamente prima delttura
del calcestruzzo.

Fig.15 — Prima prova: elemento a L

Fig.16 — Seconda prova: prototipo dell’elemento a L

4.3 Risultati della seconda prova

La seconda prova ripete sostanzialmente la preteden
con limpiego dei nuovi angolari metallici come sap
descritti (fig.16).

Dal grafico di fig.17 si nota come il livello disistenza
sia risultato alquanto inferiore, coerentemente clen
dimensioni ridotte dei connettori. La prova ha ewviziato
maggiori spostamenti e si € interrotta per il raggimento di
fine corsa dei martinetti, senza alcun distaccessiurazione
del calcestruzzo. La fig.18 mostra lo stato deglydari al
termine della prova.
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Fig.17 — Seconda prova:diagramma forza-spostament

Fig.18 — Seconda prova: particolare della connessi

5. CONCLUSIONI

Il comportamento sismico dei collegamenti nelleitstire
prefabbricate & un tema chiave che governa e ciondizl
comportamento sismico delle costruzioni prefableica
Questa ricerca si propone di dare una rispostar@blgmi
della progettazione dei nodi e dellgioni, dando pratica
applicazione ai criteri di duttilita e gerarchiallderesistenze
(capacity design) che le nuove norme sismiche ditono
sistematicamente. A questo fine, la memoria haeptaso la
campagna sperimentale attualmente in corso di Bweigo
per la caratterizzazione delle prestazioni sismidedle
connessioni delle strutture prefabbricate, illusti@ne i primi
risultati con specifico riferimento al caso delleiani trave-
tegolo. Tali risultati hanno dato alcune prime @a&diioni sulla
possibilita di dimensionare le unioni in modo dacetare la
crisi verso i meccanismi piu duttili, con riservadgni caso di
applicare la gerarchia delle resistenze dosando
sovraresistenza delle connessioni in base alleddr@m meno
grandi risorse di duttilita.

Si ricorda comunque che quelle qui presentate sotm
prove preliminari condotte per calibrare opportusate le
modalita di carico delle previste prove su conceldimenti al
vero. | relativi risultati di questa indagine speentale
verranno presentati in successivi rapporti.
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ANALISI TEORICA E SPERIMENTALE DELLA RESISTENZA A F
DI LASTRE IN C.A. PER PAVIMENTI SOPRAELEVATI
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Marco Breccolotti!, Annibale Luigi Materazzi*

1 Dipartimento di Ingegneria Civile ed Ambientalaitkrsita di Perugia

SOMMARIO

| pavimenti sopraelevati, rappresentano un modoacegl economico e flessibile per coprire grandi digieper uffici, attivita
commerciali e magazzini. Ciononostante il tentatilioridurne i costi ed il peso rende questi elemestinpre piu sensibili al
fenomeno della fatica provocata dai carichi mobiile viaggiano su di essi. Normative specifiche, €den“Recommended test
procedures for access floors” edito dall’AssociagicAmericana di produttori di pavimenti sopraelevat.S.C.A. (Ceiling &
Interior System Construction Association) nel 20@djcano quali sono i requisiti minimi di resistenai carichi mobili che debbono
essere posseduti da tali prodotti e le modalitaccowerificarli. Nel presente lavoro tali indicani, insieme a modelli di calcolo agli
elementi finiti ed a prove sperimentali, sono stdiézzate per migliorare la resistenza a faticpahnelli in c.a. prefabbricati.

SUMMARY

The access floors represent a fast, economic aribié way to cover great surfaces for offices, mmnrial activity and warehouses.
Nevertheless the attempt to reduce their costsaaight makes these elements more and more sengitivee phenomenon of the
fatigue induced by the live loads. Some standash as the "Recommended test procedures for dtoess' issued by C.I.S.C.A.
(Ceiling & Interior System Construction Associatiom004, point out what are the minimum acceptad$éstance to moving loads
of these products and specify the way to verifg tiesistance. In the present paper such indicatiogsther with theoretical models

and experimental tests, have been used for impgdhia fatigue resistance of precast reinforced aganels.

1. INTRODUZIONE

| pavimenti sopraelevati, chiamati
galleggianti, rappresentano una soluzione velooan@mica e
flessibile per coprire superfici di elevata estensi destinate
ad uffici, magazzini e negozi. Essi possono esemmbzzati
mediante impiego di diversi materiali (legno, aimia
alluminio, materie plastiche) ma, sia dal puntovidia della
resistenza al fuoco, che del comfort offerto aipprdruitori,
quelli realizzati in calcestruzzo armato risultasolitamente,
di prestazioni superiori. Essi vengono generalmgmoslotti
presso impianti di prefabbricazione e sono sottbEoseveri
controlli di qualita. Ciononostante il tentativo ddurne il
peso proprio per diminuire le spese di trasporter p
semplificare le operazioni di posa in opera e paurre la
massa sismica degli edifici, rende questi elengntsensibili
ai carichi statici e dinamici. La valutazione dekssistenza ai
carichi statici puo essere effettuata mediante digtomerici
o analitici ma le migliori stime vengono generaltigeattenute
mediante prove sperimentali. In Europa, le caratiehe ed i
requisiti prestazionali dei pavimenti sopraelevatdono
specificati da apposite norme di cui, ad esempidJNI EN
12825 [1] € la versione italiana della corrisportdamrma di
prodotto europea. In tale norma non viene richiegtaina
valutazione della resistenza degli elementi a barmobili
ripetuti, cui invece gli elementi stessi sarannousimente
sottoposti durante la loro vita di servizio. Indimmi in tal
senso vengono invece fornite dalla norma di
Recommended test procedures for access fl@bysubblicata
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anche pavimenti

pradott

dalla Ceilings & Interior Systems Construction Asstion

(USA) nel 2004. Anche in questo caso la valutazide#a
resistenza del pannello ai carichi dinamici puceesstimata
mediante metodi numerici o sperimentali. Nel secondso,
pero, I'esecuzione di prove sperimentali pud cortgyercosti
notevoli, soprattutto durante la fase di progettaziin cui, per
individuare la configurazione geometrica piu idoneer il

pannello, potrebbe essere necessario realizzaottapasrre a
prova numerosi prototipi del componente in progatize.

Puo essere allora conveniente la realizzazioneadietti
numerici affidabili con cui ottimizzare le prestaai
dell’elemento per poi verificarle sperimentalmerae vero
utilizzando un numero contenuto di prototipi.

Nel presente lavoro sono presentate le sperimemtiazi
fisiche e numeriche, effettuate per modificare lauae
geometria di un pannello (nel seguito denominapm ti)
prodotto dalla ditta Edil Beton di Corciano (PG) imdn da
renderlo conforme alle indicazioni della horma dogotto
statunitense, completando cosi le indagini giaaprgse in
precedenza dagli Autori [3].

2. RICHIAMI SULLA RESISTENZA A FATICA DI
ELEMENTI IN CALCESTRUZZO STRUTTURALE
Come € noto il danneggiamento per fatica € un fenome

di danneggiamento progressivo ed irreversibile rdateriali

dovuto alla applicazione di carichi variabili nentpo. In

considerazione del numero di cicli di carico chedarcono la
rottura € consuetudine distinguere tra fatica asdasimero



cicli — al massimo qualche decina di cicli — netjaale i
materiali vanno incontro ad importanti fenomeni di
plasticizzazione, come € il caso delle costruzionizona
sismica, e fatica ad alto numero di cicli — tipiearte molti
milioni di cicli — nella quale il livello delle stdcitazioni &
quello di servizio ed i materiali restano in cangastico.

Il caso degli elementi studiati nella presente rdaeé
intermedio tra i due, in quanto il numero di cialirottura &
dell’'ordine di alcune migliaia. Si viene cosi adiiiduare una
modalita di rottura per fatica di tipo intermedi fle due
sopra ricordate poco documentata in bibliografia.

La resistenza a fatica di elementi di calcestrumzoato e
non armato € stata oggetto di studi approfondigjlingtimi
decenni. Dopo i primi studi pionieristici [4, 5] rs@ state
pubblicate  importanti  sistemazioni della  materia,
fondamentalmente valide ancor oggi [6, 7, 8] e nasiestudi
di approfondimento, tra cui [9, 10].

Pi recentemente |©attenzione & stata concentliia s
studio del comportamento a fatica dei calcestruiaio-
rinforzati [11, 12]. Mentre l'impiego di fibre dicaiaio
migliora la resistenza a flessione e/o trazioneldmenti in
calcestruzzo strutturale, opinioni contraddittorasistono
sull’effetto delle fibre per quanto concerne laistenza a
fatica. Infatti, si possono evidenziare due oppestetti in
conseguenza dell'introduzione di fibre nel calagsto dal
punto di vista della resistenza di fatica. Da up la presenza
delle fibre limita I©ampiezza delle micro-fessoraze ritarda
la loro crescita, dall©altro aumenta la densitpaleie delle
micro-fessurazioni, provocando un calo della resiza del
calcestruzzo.

Per quanto riguarda il -calcestruzzo le evidenze
sperimentali di rotture per fatica sono poco nurser@nche
perché la loro individuazione & spesso problematicguanto
il calcestruzzo non manifesta, nel caso di rotfoea fatica,
segni specifici, che consentano di attribuire certezza alla
fatica la causa della rottura, come &, invece, asoc
dell’acciaio. Inoltre I'esistenza di un limite diatfca per
elementi in calcestruzzo non armato € ancora oggeto di
dibattito scientifico. Le indagini sperimentali pigcenti non
hanno ancora permesso di accertarne I'esistennanal sotto
20 milioni di cicli di tensione, anche se considévai
teoriche, basate sui metodi della Meccanica dettttira,
inducono a ritenere che tale limite debba esisperevalori
dellampiezza dei cicli di tensione pari al 30-40&ella
resistenza statica del materiale.

Peraltro, nonostante queste difficolta, negli ultanni in
diversi casi €& stato possibile attribuire alla datidel
calcestruzzo la responsabilita del danneggiamentalcdine
strutture [13].

Per quanto riguarda le armature di acciaio ad adare
migliorata, le linee S-N che descrivono la relagotra
[©ampiezza dei cicli di tensione ed il numero di che
provoca la rottura per fatica sono composte da amor
decrescente e da un asintoto orizzontale ad umevatistante
dell’ampiezza del ciclo di tension®s che rappresenta il
valore della tensione che pud essere sostenutana@riale
per una durata illimitata (limite di fatica). Nedso in cui la
sollecitazione ciclica agisca in presenza di un iantb
aggressivo (regime di corrosione-fatica), la resiza a fatica
del materiale diminuisce ed il limite di fatica sgoare.

Dal punto di vista della sicurezza strutturale appa
pertanto prudente l'uso di curve S-N senza limitifatica,
come suggerito, per esempio, dal Model Code 199Q [14
pubblicato congiuntamente da CEB e FIP e dalle ndhe
1045-1 [15].
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Figura 1 - Set-up sperimentale

Figura 2 - Set-up sperimentale - vista laterale.

Figura 3 - Set-up sperimentale - vista in pianta.
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Figura 4 — Valutazione degli sforzi normali nei ghiei 3 e 4.



Figura 5 - Caratteristiche geometriche del panneif 1.

3. MIGLIORAMENTO DELLA RESISTENZA A

FATICA DEI PANNELLI

Le operazioni per la valutazione ed il migliorantedella
resistenza a fatica dei pannelli della attuale prazhe sono
state effettuate in quattro passi successivi:
1) prove sperimentali per la valutazione della resiztea
fatica dei pannelli di attuale produzione (tipo 1);
realizzazione e calibrazione di simulazioni nuntegiper
riprodurre le prove sperimentali indicate al punto
precedente;
progetto ed ottimizzazione della geometria dei muov
pannelli (tipo 2) mediante elaborazioni numerichmils a
quelle di cui al punto 2;
4) verifica sperimentale della vita a fatica dei pdltipo 2.

2)

3)

3.1 Il set-up sperimentale
La macchina usata per le prove sperimentali,
appositamente progettata e costruita, &€ mostrd&mura 1.

Essa € composta di un telaio in acciaio di adeguata
rigidezza avente lunghezza 3.0 m e larghezza 1dhenpuo
ospitare fino a cinque pannelli di dimensioni 60600 mm
con i relativi piedini di appoggio (vedi Figura 32).carico
verticale da trasmettere ai pannelli in prova vieealizzato
mediante piatti di acciaio alloggiati in un apposibntenitore
che e solidale con una ruota gommata. Il sistendanpuoversi
in direzione verticale scorrendo lungo quattro guid
cilindriche a basso attrito ed & solidale con umeti®@ mobile
in direzione orizzontale.

La ruota, realizzata secondo le indicazioni del CISG&
diametro pari a 305 mm (6”) e larghezza 51 mm (R”suo
nucleo € in acciaio, mentre la parte esterna dzeedh in
materiale plastico ad elevata rigidezza.

La traslazione in direzione longitudinale & imposia
carrello da due guide lineari disposte lateralmenggi guide
sono azionate da un motore elettrico comandato ©a u
pannello di controllo, composto da un inverter pamgmabile,
un trasduttore di spostamento (LVDT) che controlla
'abbassamento del cesto e che permette di intgrecenla
prova in condizioni di collasso incipiente, un rkdgore di
velocita ed un display collegato ad un sistema aiedialla
pesatura del carico mobile prima dell'inizio dedi@va.

Al fine di verificare che il peso del carico mobita
trasmesso per intero ai pannelli in prova e peutead
l'incremento dinamico dello stesso durante ivintento del
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Figura 6 - Caratteristiche geometriche del pannédif 2.

cestello, sono stati applicati 4 estensimetri adjii in acciaio
su cui poggia il pannello centrale (Figura 2).

A titolo esemplificativo sono riportati in Figurai 4isultati
delle letture agli estensimetri in corrispondengamhssaggio
di un carico mobile di 4 kN. La linea rossa inditaarico
totale ottenuto usando i dati relativi agli esteredti collegati
al piedino 3 mentre quelli in blu sono relativipéédino 4.

La somma dei due risultati, rappresentata con inmea |
nera, mostra risultati in buon accordo con il valdel carico
statico e solo una piccola amplificazione dinaniogeriore al
12.5%) in conseguenza del passaggio della ruotaurda
pannello all'altro.

4. RESISTENZA A FATICA DEI PANNELLI TIPO 1

Le caratteristiche geometriche e le armature daneli
della produzione attuale sono rappresentati néjjarg 5. Essi
sono realizzati mediante getto di calcestruzzangdino di
stampi in plastica nei quali viene posizionata pridel getto
la rete di armatura. A maturazione avvenuta i pkinseno
levigati superiormente, inferiormente e lateralreerper
rispettare le tolleranze dimensionali richieste.

Le dimensioni dei pannelli sono 600 x 600 mm coa un
spessore massimo di 36 mm. Il loro peso & panica @3 kg.
Le barre di armatura sono posizionate nella paferiore del
pannello, ad un interasse di circa 95 mm in enterd
direzioni. Le due barre esterne e quella centra@nb
diametro di 8 mm, mentre le 4 barre intermedie stir®o mm
di diametro.

Il calcestruzzo usato per i pannelli ha una resiste
caratteristica a compressione (cilindrica) a 28rrgiali 50
MPa. 1l mix design del calcestruzzo utilizzato pér
confezionamento dei pannelli € mostrato in Tab&ll&i puo
notare come sia assente l'aggregato di media es@ros
dimensione e come sia necessario l'impiego di un
superfluidificante.

Seguendo la procedura di prova descritta nellodstah
CISCA, le prove di fatica sono state effettuate agpido un
carico mobile su tre pannelli fino al collasso. @ireersi valori
del carico, 2,6 kN, 3,2 kN e 4,0 kN, sono statisiderati per
valutare la relazione tra I©intensita del caricé edmero di
passaggi necessari per portare a rottura il panpelt fatica.
Le norme CISCA prescrivono che il pannello debba
sopportare 10.000 passaggi del carico di servagsynto, nel
caso in esame, pari a 3,65 kN.



Il percorso della ruota che applica il carico passa
attraverso il punto pitu debole del pannello, laadio vicino
alla nervatura centrale, ad una distanza da quesizu di
circa 45 mm, come indicato nella Figura 3.

4.1 Risultati delle prove sperimentali

| risultati delle prove sperimentali sono riassunélla
Tabella 2. Come atteso i risultati mostrano una idenevole
dispersione, probabilmente a causa delle molte aiiri
aleatorie coinvolte nel processo (proprieta glokdicali del
calcestruzzo, aderenza tra calcestruzzo e acquisizione
delle armature, ecc.), ma forniscono comunque buone
indicazioni per la valutazione del decadimento alelita a
fatica dei pannelli al’aumentare dell’entita datico mobile.

Tipici esempi di rotture per fatica dei pannellitgio 1
sono mostrate nella Figura 7 e nella Figura 8.

Poiché le specifiche CISCA sul numero dei passaggi n
sono soddisfatte, € risultato necessario rendgyaninello piu
resistente ai carichi mobili.

4.2 Simulazione numerica delle prove sperimentali

Preliminarmente alla realizzazione del nuovo starsipe
valutata numericamente la resistenza a fatica denglli in
c.a. per predisporre e calibrare un modello nuroecian cui
stimare gli effetti di eventuali modifiche alle a#teristiche
meccaniche e geometriche del pannello. La realianazdi
nuovi stampi rappresenta, infatti, una fase di valte costo
nella realizzazione di un prototipo ed il poter texe la
realizzazione di stampi non pienamente soddisfacend
assicurare notevoli economie alla fase progettuieltre,
[©uso di modelli numerici € obbligato dalla difticodi
quantificare lo stato di tensione nell’elementoathie le prove
sperimentali. Infatti, a causa delle piccole dinienisdegli
elementi in prova ed alle grandi dimensioni degtlicatori di
tensione (estensimetri elettrici) per calcestruzzta
misurazione diretta della tensione risulterebbe
sufficientemente accurata.

non

421 Modellazione FEM
Le prove sperimentali sono state riprodotte mediant

analisi numerica condotta tramite il codice di oddc SAP
2000 [16]. Il modello agli elementi finiti € composdi 576
elementi piastra e 336 elementi trave, connessiitiea625
nodi. La presenza delle barre d’armatura € statsctirata,
mentre il calcestruzzo €& stato considerato nonufass,
ipotesi accettabile, tenuto conto del livello deddlecitazioni
applicate.

Figura 7 — Tipica rottura per fatica (vista dall'd).
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Il carico esterno € stato modellato nel dominio téehpo
definendo storie temporali triangolari applicateéutti i nodi
tra i nodi n. 11 e n. 611 (Figura 12). Tale allimeato &
posizionato a 45 mm di distanza dall’asse di simimelel
pannello, cosi come avviene nelle prove sperimeimaiui la
ruota attraversa i pannelli proprio a 45 mm daltremnlel
pannello (vedi Figura 3). Il pannello & stato ipméto
semplicemente appoggiato su 4 punti, in corrispppdedei
vertici. Poiché le prove sperimentali hanno mostretie le
cause del collasso del pannello sono da ricercaiéa n
resistenza a fatica del calcestruzzo compresso o post
allestradosso in corrispondenza della zona intdianedel
bordo del pannello, dal modello numerico sono sésteatte
due storie temporali delle sollecitazioni flettetigli elementi
di trave n. 10 e n. 322, in corrispondenza del ditifasta che
termina nei nodi n. 11 e n. 611 (Figura 13).

4.2.2 Risultati delle simulazioni numeriche

Le due storie temporali ricavate al paragrafo peote
sono state poi assemblate per ricostruire la stdeda
corrispondente sollecitazione flettente in unasstesezione a
compimento di un intero ciclo (andata e ritornol) plercorso
del carico mobile. Un esempio di storia temporakdlad
sollecitazione flettente per il pannello di tipodImostrato in
Figura 9.

Tabella 1: Mix design del calcestruzzo dei panriglh 1.

Materiale Quantita
Cemento CEM | 525 R 450 kgfm
Acqua (A/IC = 0.4) 180 kg/fn
Sabbia fine (0 — 4 mm) 706 kgim
Sabbia (0 — 6 mm) 1061 kgim
Supefluidificante 5,4 kg/f

Tabella 2: Risultati delle prove su pannelli tipo 1

Carico Numero di passaggi

1% prova 2 prova 3 prova
2,6 kN 57768 67864 143767
3,2kN 11094 27907 5725
4,0 kN 284 198 92

Figura 8 — Tipica rottura per fatica (vista dal bs).
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Figura 9 — Pannello tipo 1: storie temporali del mento flettente e tensione di compressione ne¢stlezzo (carico mobile di 4 kN).
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Figura 10 — Pannello tipo 2: storie temporali debmento flettente e tensione di compressione neéstlizzo (carico mobile di 4 kN).

Figura 11 — Punti di inversione della tensione dimpressione nel calcestruzzo piu significativipajpnello tipo 1; b) pannello tipo 2.
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Figura 12 — Numerazione nodi modello FEM pannefo tL.

Nella stessa figura € inoltre rappresentata laastella
tensione di compressione del calcestruzzo all’desso
calcolata utilizzando le comuni ipotesi per la fiea delle
sezioni in c.a. in condizioni di servizio (calceziro teso non
reagente, moduli elastici effettivi, ecc.). Glientalli di tempo
pill importanti sono stati rappresentati in maggiettaglio
nella Figura 11. Essi rappresentano gli istantipwrali in cui
il carico mobile si trova a passare sopra le sézimagate.
Nella stessa figura sono anche evidenziati corh€@raqosso i
punti di inversione delle tensioni utilizzati neltacnica del
rainflow counting per il calcolo dei cicli di tensione di
ampiezza variabile. Si pud notare come I'effettoatnico
incrementi la sollecitazione flettente e le tension
corrispondenza dell'ingresso del carico mobile pahnello
mentre tale effetto &€ praticamente assente nel mimme cui
il carico mobile esce dal pannello.

4.2.3  Valutazione analitica della resistenza a fatica

La stima analitica della resistenza a fatica deingdli in
c.a. e stata effettuata utilizzando le indicazifminite dal
Model Code '90. Deve tuttavia essere sottolinedte te
procedure di verifica a fatica contenute in talenmativa sono
state determinate per elementi in c.a. di dimensioen
maggiori di quelle dei pannelli per pavimentazioni
sopraelevate, per cui non é da escludere la prastireffetti
di scala che possano danneggiare la qualita dalilgazioni.

Occorre inoltre ricordare che il regime di fatichecsi
manifesta negli elementi sottoposti a prova & iméegfio tra
quello ad alto numero di cicli, considerato dal Mb&ode, e
quello a basso numero di cicli.

Il collasso per fatica di strutture in c.a. puo enive con
diverse modalita e per diverse cause. Nel casoifsmete
prove sperimentali indicano chiaramente che le ebarr
d’armatura non hanno raggiunto lo stato di collgssofatica,
essendo rimaste praticamente intatte fino alla dieée prove
sperimentali.

Le cause del collasso devono quindi essere rieenel
deterioramento delle proprieta meccaniche del sticezo.

I Model Code '90 fornisce a questo proposito tieetse
leggi S-N: per calcestruzzo in compressione purar p
calcestruzzo prevalentemente compresso e per talzzas in
trazione pura o prevalentemente teso. Il criterio d
danneggiamento cumulativo di Palmgren-Miner € stz0
utilizzato per calcolare il danno dovuto alla fatic
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Figura 13 — Numerazione aste modello FEM pannétio 1.

Nel nostro caso si e utlizzata la legge S-N per

calcestruzzo in compressione pura. Essa constz dedl
seguenti equazioni:

IOg Nl = (12+ 1$c,min + 8$,min)( k §max) ( 1 )

logN, = 0, 2xlogN, ( logN, -3 (2)

logN, =logN, (0,3 - 0,375 ,,) DS (3)
dove N é il numero dei cicli;

Sc,max= Sc,ma)l/ fck,fal (4)

Sc,min = 5c,min|/ fck,fat ( 5 )

08, =| S ] - | S, (6)

f
fck, fat = bcc(t) xbc Suit'to) * ck 1 ok ( 7 )
25f,0
28
b(t)=exps 1- | — 8
ke (1) = exp m (8)
Scmax © Scmin SONO le massime e minime tensioni nel
calcestruzzo,b, ;s € uguale a 0.85f, e f,, sono uguali

rispettivamente a 50 e 10 N/mnt e t, sono uguali a 28 e 1

giorno, rispettivamente.
NellEquazione 1 selogN,£6 allora N=N;; se

logN, >6 € 5,2 (0,3 0,378 §,,), allora N=N,; se
logN, >6 e 5 <(0,3- 0,37%§,,,), allora N=N;.

Mediante tali relazioni & stato calcolato il danmumulativo
nella porzione di calcestruzzo compresso della osezi
analizzata conseguente ad un solo passaggio (a@ditano)
del carico mobile, al quale corrispondono, natuesita
numerosi cicli di tensione:

(9)



Figura 14 — Distribuzione dei cicli di tensione gepannello tipo 1.

in cui n & il numero di cicli di tensione di ampiezza
Ds, causati dal passaggio del carico mobil&le & il numero

di cicli che il materiale puo sostenere se soligoida cicli di
tensione della stessa ampiezza. Il numero totalpadsaggi
del carico mobile che provoca il collasso del pdlore allora
dato semplicemente da:

(10)

Il confronto tra i risultati delle simulazioni numehe
(elencati nella Tabella 3) e le prove sperimergtigttuate con
i pannelli di tipo 1 ha mostrato come le simulaziommeriche
ben riescano a riprodurre il susseguirsi deglii $&tsionali
nel pannello in c.a. al passaggio del carico mobile
specialmente per i livelli piu bassi del caricoeesb. Di
contro, per valori piu alti del carico mobile, iblasso del
pannello durante le prove sperimentali € avven&o rima
dei valori teorici attesi.

Tabella 3: Previsione teorica della resistenza ticeadei pannelli.

Carico Numero di passaggi
Pannello tipo 1 Pannello tipo 2

2,6 kN 70480 27233000
2,8k N 31000 6329000
3,0kN 11215 816070
3,2kN 10820 362020

3,4 kN 9865 131030

3,6 kN 7930 47426

3,8 kN 5725 21020

4,0 kN 5725 11398

Tabella 4: Risultati delle prove sui nuovi pannelli

Carico Numero di passaggi
1% prova 2 prova 3 prova
3,65 kN >14000 >18500 >16600
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Figura 15 — Distribuzione dei cicli di tensione gepannello tipo 2.

5. RESISTENZA A FATICA DEI PANNELLI TIPO 2

Tra le soluzioni investigate per migliorare la stshza a
fatica dei pannelli vi & stata anche quella inererit
miglioramento  delle  caratteristiche  meccaniche del
calcestruzzo [3]. Tale possibilita si € poi dimegir non
fattibile poiché le gia elevate caratteristiche o@tiche del
calcestruzzo utilizzato 4f 50 MPa) si sono dimostrate non
migliorabili senza modificare sostanzialmente ilclai di
produzione dell’esistente impianto di betonaggioe juindi
deciso di modificare le caratteristiche geometrictel
pannello, andando a realizzare nervature princibatiaggiori
dimensioni. La necessita di non aumentare il pesaptessivo
del pannello e quella di non diminuire le carasiiche di
resistenza ai carichi statici in servizio ed alkats limite
ultimo, nonché gli aspetti connessi alla produziahegli
elementi (spessore minimo delle nervature e delletta per
poter ospitare gli inerti di maggiori dimensionagifitazione
delle operazioni di scasseratura, ecc.) sono Eatendizioni
al contorno da rispettare nel processo progett&sdepossibile
era inoltre richiesto di non variare o di variacdosin minima
parte la configurazione e le caratteristiche deflaglia di
armatura. Tra le varie forme geometriche individugtiella
che ha offerto il miglior compromesso tra resiste(izei suoi
diversi aspetti) e fattibilita & caratterizzatarsavature esterne
di 45 mm di altezza e 45 mm di larghezza mediayatare
interne molto piu sottili e tasche interne piu stave con
superficie non piu piana ma sferica per incoraggiarscarico
delle sollecitazione nelle limitrofe nervature maade effetto
arco (Figura 6). Il peso complessivo dell’'elemeatdsultato
leggermente maggiore di quello di partenza (24 kg
ulteriori economie di peso sono risultate infattippiché esse
avrebbero prodotto un inaccettabile abbattimentesistenza.
Con tale configurazione € inoltre possibile congireu ad
utilizzare la stessa maglia di armatura precedaatebiando
solo alcuni interassi tra le barre interne.

5.1 Previsioni teoriche della resistenza a fatica

Con la metodologia gia descritta al punto 4.2 stidata
la resistenza a fatica dei pannelli calcolando umero di
passaggi del carico mobile tali da avere un indicelanno
cumulato D =N xD, pari a 1. In Figura 10 sono mostrate

storie temporali della sollecitazione flettente adla tensione
di compressione nel calcestruzzo cosi come gia faér la
simulazione effettuata sul pannello tipo 1. Dalfcomto tra le
due storie temporali del momento flettente, considdo che

e



sono state ottenute in corrispondenza dell’appiicez di un
ugual valore del carico esterno, si pud notare cama
maggior rigidezza complessiva del pannello di tigo
combinata anche con un maggior rapporto tra rigidetella
nervatura esterna e rigidezza delle nervatureriatezomporti
un maggior incremento dinamico della sollecitazienguindi
un maggior valore del momento flettente nella sezidella
nervatura esterna. A tale maggior rigidezza conmegu
inoltre, valori delle frequenze proprie di vibrazé del
pannello piu elevate con conseguente maggior nundero
oscillazioni della sollecitazione flettente e detknsione di
compressione, come evidenziabile dal confrontdargigura
14 e la Figura 15. Maggiore & anche I'ampiezzacii di
tensione secondari, conseguenti all'ingresso €dsalta del
carico dal pannello (Figura 11).

| risultati delle simulazioni numeriche, in termimli
numero di passaggi del carico mobile che conducaho
collasso per schiacciamento del calcestruzzo, stunstrati
nella Tabella 3. Come ¢ tipico nel caso dei coiladatica, si
pud notare che allaumentare della sollecitaziorsteraa
consegue un abbattimento della resistenza a falicipo
esponenziale.

5.2 Prove sperimentali

Una volta realizzati alcuni prototipi del pannetipo 2, le
previsioni teoriche illustrate al punto precedestamo state
verificate mediante alcune prove sperimentali. Pararico
esterno si e scelto il valore del carico di sepjipari a 3,65
kN. Poiché interessava verificare che i pannelséyo in
grado di resistere con un adeguato margine di esear a
10.000 passaggi del carico mobile, le prove soratest
interrotte volutamente, senza che il pannello avesgbito
danni. Il numero di passaggi in corrispondenzadiglle le
prove sono state interrotte € indicato nella Tablll risultati
ottenuti sono in buon accordo con le previsionirigpentali
che prevedevano una resistenza a fatica dei pasnopkriore
ai 21.000 passaggi per carichi inferiori ai 3,8 kN.

6. CONCLUSIONI

Nel presente lavoro sono presentate le indaginidiee e
sperimentali svolte per il miglioramento del contparento a
fatica di pannelli in calcestruzzo armato per panin
sopraelevati.

Le sperimentazioni su prototipo sono state eseguite
utilizzando una macchina automatica, appositamente
progettata e costruita, in grado di conferire &heento
sottoposto a prova un carico mobile di intensigfipsata.

Le simulazioni numeriche sono state invece eseguite
applicando la tecnica degli elementi finiti ed iatihndo il
criterio di danneggiamento cumulativo di Palmgreméi per
la valutazione del danneggiamento per fatica.

| risultati conseguiti hanno mostrato che il modell
numerico utilizzato € in grado di fornire stimeiaéili della
resistenza a fatica dei componenti in c.a. andlizza
consentendo quindi di progettare indagini speriaémirate
ed efficaci.

Nel particolare caso esaminato & stato possibigese
I'ottimizzazione delle forme geometriche del patmel
conseguendo un notevole aumento della resistentedica
dell’elemento, pur mantenendo praticamente costdnseo
peso ed invariata I'armatura metallica.
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COMPORTAMENTO FLESSIONALE DI COLONNE
IN CALCESTRUZZO FIBRORINFORZATO
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SOMMARIO

Si analizza la risposta di sezioni in calcestruamtinario e fibroso soggette a compressione edcanin presenza di armature
longitudinali e trasversali. Un’opportuna scelta ldgami costitutivi dei materiali e un’adeguatailmazione del modello di calcolo
consentono di cogliere con sufficiente precisiorieniomeni rilevati sperimentalmente attraverso prem colonne descritte in un
precedente lavoro. In particolare, i diagrammi motoeurvatura dedotti consentono di rilevare il éfeao effetto delle fibre,
soprattutto in termini di duttilita del nucleo cordto e con riguardo al contributo del copriferitordso alla stabilita dell’armatura
longitudinale.

SUMMARY

The structural response of cross-sections of NCSRC columns subjected to compressive eccentricrigadinumerically
modelled in order to reproduce experimental resaffitined in a previous study by the authors. Aafle choice of constitutive
laws for concrete and reinforcing steel bars angasonable calibration criterion of the model allawreproduce with good
approximation level the experimental results wtlle moment-curvature curves, numerically derivédwsthe beneficial effect of
the fibres in terms of confined core ductility amith respect to the stability contribution offerbg the fibrous cover to the
longitudinal reinforcement.

1. INTRODUZIONE Europea, come Francia, Germania e lItalia, hanizaaio i
risultati di questa ricerca per mettere a puntaidwnti, per lo
L'interesse per l'impiego del calcestruzzo fibrosella piu allo stato attuale di carattere prenormativo 8f, che
realizzazione di elementi strutturali si € rivelateescente possano regolamentare l'impiego del calcestruzhbwosio
nellultimo ventennio, sia nellambito della comtai nelle applicazioni strutturali.
scientifica sia con riguardo ai produttori e adilizzatori di Si deve comunque osservare che, mentre per alasii c
materiali innovativi, specialmente nel campo della come per le travi e gli elementi bidimensionalicla® in virtu
prefabbricazione leggera e pesante. dell’elevato numero di dati sperimentali di sugpesi hanno
Significative applicazioni, che in passato avevano chiare ed univoche indicazioni progettuali, periattome ad
riguardato l'impiego di calcestruzzi fibrosi neliagegneria esempio per le zone diffusive o per le colonnesistes un
delle infrastrutture (rivestimenti in galleria) celbedilizia significativo livello di incertezza sulle soluziopiu idonee da
industriale (pavimentazioni), oggi riguardano anche adottare, per la maggiore complessita dei fenomeinivolti e
realizzazione di elementi prettamente strutturali. per la difficolta di definire il ruolo che essi esiéano nella
Diversi studi teorici e sperimentali hanno mostrato risposta strutturale; la circostanza € essenziakrdovuta alla
I'efficacia del calcestruzzo fibroso per la readizione di disponibilita di un minore numero di ricerche spentali su
elementi strutturali monodimensionali (travi [1jlastri [2]), tali elementi, soprattutto a livello Europeo.
delle regioni diffusive (nodi [3], mensole tozze))[€ degli Il presente lavoro si inquadra nell’ambito delladso del
elementi bidimensionali (lastre [5], piastre [6pve I'uso di comportamento  teorico-sperimentale  di  colonne
fibre con adeguata geometria e dosaggio consemt@nténere calcestruzzo armato ordinario e fibrorinforzatompoesse e
0 in taluni casi di sostituire I'armatura trasvéeséstaffe) e pressoinflesse, soggette a carichi monotoni, end@eornire
quella secondaria (reti, ripartizioni, ecc). Paalinente alla indicazioni sulle prestazioni connesse all'utilizzdel
ricerca teorica e sperimentale diversi paesi tra &$.A., calcestruzzo fibrorinforzato come materiale per ieghi

Giappone, Canada, ma anche alcuni paesi della d@mun strutturali. Lo studio & motivato dall'osservaziariee I'analisi
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dei risultati disponibili in letteratura in argomencorrelati ai
materiali considerati, evidenzia che essi, pur tedo
nell’ambito di ricerche analoghe, risultano spedszordanti
perché i parametri che influenzano il comportamedéde
colonne sono numerosi e i diversi modelli analippcoposti
dipendono dalla loro calibrazione, inevitabilmemttuenzata
dalle sperimentazioni effettuate.

Tra questi parametri il presente studio prende in
considerazione linfluenza delle fibre e dello s del
copriferro sulla risposta meccanica di colonne geglesse,
con particolare riguardo agli effetti sulla capaciiortante,
sulla duttilita, sulle modalita di espulsione depaferro e sui
meccanismi di rottura. Il modello di calcolo cuipgrviene ha
come riferimento i risultati di una indagine spezimale
condotta dagli autori [9] che, in funzione delleatteristiche
meccaniche e geometriche dei campioni utilizzatiud canto
ha messo in luce il ruolo decisivo che tali parainestercitano,
dall'altro, per le evidenti differenze di comportanto rilevato
al variare dei parametri stessi, lasciava prevelierecessita
di modellare con particolare cura i legami tensione
deformazione di ciascuno dei componenti strutturainodo
da rappresentare con accettabile approssimazifer@omeni
rilevati nella risposta strutturale complessiva.

2. INDAGINE SPERIMENTALE DI RIFERIMENTO

L'indagine sperimentale di riferimento [9], per pearte
d’interesse, € relativa al comportamento di colonine
calcestruzzo ordinario e fibroso soggette a sfordio
compressione agente con eccentricita costanteegrass.

Dal punto di vista geometrico i campioni considerat
rappresentati in Figura 1, appartengono a duedipel(Fig.
la e Fig. 1b) che differiscono per il diverso spessdel
copriferro, rispettivamente parich= 10 mm ed = 25 mm; il
nucleo di calcestruzzo € di forma quadrata (comgelaone);
la dimensione 165 mm indicata in figura si intemdisurata
sul perimetro esterno delle staffe.

Le colonne sono state confezionate con parti tealindgi
sezione variabile, al fine di consentire I'applica di carichi
eccentrici senza la possibilita di fenomeni di utdt locale;
I'eccentricita del carico durante ogni prova € aogtmente
mantenuta pari a h/2 per entrambe le tipologiajltéado
quindi e =92.5 mm ed e = 107.5 mm nei due casi.

L’armatura, complessivamente disposta come mostnato
Figura 1, consiste in barre longitudinali del digmed = 12
mm, disposte ai vertici del nucleo confinato, affst di
diametro ¢, = 6 mm, disposte a passo s = 65 mm nel tratto
centrale della colonna, di interesse ai fini della
sperimentazione.

Per ciascuna delle due tipologie rappresentatdgaré 1
sono stati realizzati 4 campioni, 2 utilizzandocestruzzo
ordinario e 2 confezionati con calcestruzzo rinfbozda fibre
in acciaio uncinato di lunghezzg = 30 mm e di diametro
dp, = 0.55 mm, dosate in maniera da realizzare unorapp
volumetrico = 1% rispetto al volume di conglomerato.

Il calcestruzzo ordinario ha una resistenza ciloara
compressione (a 28 giorn) £ 29 MPa, che si attinge per un
valore di deformaziones,, = 0.0019; il ramo post-picco,
caratterizzato da un evidente decadimento dellaaditp
portante, pud assumersi lineare con pendenza wuagati
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individuata dal valore di deformazionggs=0.0025, per |l
quale la tensione corrispondente € pari a Q85 f
Il calcestruzzo fibroso ha invece resistenza ciloal

f;=32 MPa, cui corrisponde una deformazione spegifi
e,,~0.0023; [leffetto benefico delle fibre si manifast
soprattutto nel ramo post-picco del legame tensione

deformazione, meno pendente e caratterizzato dedreva
€,5=0.0045.
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Figura 1 - Geometria dei provini.

L’acciaio costituente I'armatura longitudinale adversale
ha tensione di snervamergg= 461 MPa; la fase incrudente &
preceduta da un andamento orizzontale del diagramma
tensione-deformazione, fino al valoeg, = 2 € tensione e
deformazione a rottura valgono rispettivamesig.x = 546
MPa, & max= 0.1278

La macchina utilizzata per le prove di carico solidonne
€ una pressa Zwick/Roell & Toni Technik da 4000 &N
gestione servo-idraulica, operante a controllgpdissamento e
gestita da una centralina elettronica interfaecan I'utente
tramite un PC dotato del software di gestione deitati.

Il carico verticale corrispondente allo spostamento
impresso viene trasmesso alla colonna in provaiteadue
piastre rigide in acciaio che alloggiano un cilim@nch’esso
in acciaio del diametro di 50 mm, che ne consemtetazione
mutua; una delle due piastre viene posta a contatto il
piatto della pressa che trasmette il carico, bation la sezione
d’'estremita alla testa del pilastro. Analogo disiis (due
piastre con cilindro che ne consente la rotazienikerposto
tra la sezione alla base del provino e il piangasa sulla
pressa che trasmette la reazione al carico, casisih



garantito un comportamento a cerniera di entrambe |
estremita vincolate del campione (Fig. 2).

Imponendo una velocita di prova costante e pari.2za 0
mm/min (velocita di avvicinamento dei punti ditresnita del
segmento assunto a base di lettura) si regist@ntiifa prova
la forza reattiva P e quindi il momento flettentesVP e; gli
allungamenti e gli accorcianti misurati dai comparasulla
faccia tesa e compresa del campione, rapportatibalse di
lettura, forniscono le corrispondenti deformazispiecifiche
medie, dalle quali & possibile dedurre la curvatnedlia delle
sezioni rapportando la differenza delle deformaiziatia
distanza dei comparatori misurata nel piano oritzlen

Figura 2 - Test set-up per la prova di compressieceentrica.

| carichi verticali sono registrati direttamente llda
macchina tramite un apposito trasduttore interrilegato alla
cella di carico del pistone. Gli spostamenti deliéonne sono
rilevati mediante quattro comparatori digitali regimali
posizionati in corrispondenza della mezzeria detlbonna in
prova (Fig. 3). La base di lettura, cui rapportadati forniti
dalla prova, € assunta pari alla larghezza dellaose
trasversale della colonna stessa in modo datais
sufficientemente piccola per dedurre una legge léoca
rappresentativa della sezione trasversale, manghdestesso
sufficientemente grande da potere cogliere i fermomd
rottura piu rappresentativi dell’elemento colonna.

Le prove sono state condotte disponendo nella @ress
campioni con asse verticale baricentrico paraldl@sse di
carico della macchina e a distanza pari all’'ecéstar
prefissata.

Figura 3 - Strumentazione dei campioni.
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| due comparatori disposti sulle facce opposte|ledeaal
piano di inflessione consentono di valutare I'ac@nento
medio della colonna e di controllare eventuali tffe
indesiderati di eccentricita nel piano ortogonale.

Le curve momento - curvatura ottenute per gli 8 mami
complessivamente testati sono riportate in Figura 4

507 ---- V=0
Vi=1%

M (KNm)

copriferro 10

08006 " G0007 00003 " 0.0003 " 0.0004  0.0005

curvatura (mm™')

501 A ---- V=0
Vf=15

M (KNm)

copriferro 25

08300 00807 000602~ 0.0003 " 0.0004  6.0005
curvatura (mm™")

Figura 4 - Curve M { rilevate sperimentalmente.

Nel commento delle curve, una prima osservazione

riguarda il maggiore scarto tra le curve a trattderio
(calcestruzzo fibroso) rispetto a quelle in tragieg La
circostanza, riscontrabile anche in altre indagperimentali,
e sostanzialmente dovuta al fatto che I'elevatzepeuale di
fibre adottatta talvolta causa una non uniforme gattazione
del getto. Cio, inevitabilmente, determina zone ndinore
resistenza i cui effetti sono piu evidenti nel casdensione
non uniforme, quando cioé zone piu deboli, anckalizzate,
influenzano significativamente la risposta struter
complessiva.

Per quanto invece concerne I'andamento delle cwssg
presentano tutte un breve tratto iniziale con perde&ostante
(comportamento elastico-lineare) pressoché idesiger le
colonne confezionate con calcestruzzo ordinarigsiaquelle
confezionate con calcestruzzo fibroso; segue uttotnaon
lineare dovuto alla fessurazione del calcestruzzo.

La Figura 5 mostra chiaramente che sulla faccia dedla
colonna in prova, il passo delle prime fessure aigamente
coincidente con quello delle staffe. Il quadro @easivo
progredisce con incrementi di ampiezza e comparsaiave
fessure fino al carico di picco, il cui valore noisulta
significativamente influenzato dalla presenza ditlee, come
del resto rilevabile dall'analisi dei risultati dumerose altre
indagini sperimentali.

Le fibre invece, come prevedibile, esercitano ublau
decisivo nella fase post-picco della risposta (raofiening)



sia per l'effetto di cucitura delle fessure, comtmmimento
della loro ampiezza, sia perché il copriferro fiwp
mantenendosi efficace per valori di deformaziorexHjta piu
elevata, esercita un effetto stabilizzante nei monf
dellarmatura longitudinale compressa, ritardandothe
svergolamento.

Figura 5 - Fessurazione della regione tesa delllbopa.

Con riguardo a questo secondo effetto, € da comrsie
che la perdita di stabilita delle barre di armatuoiire a
determinare una riduzione della capacita portaneflad
sezione, legata a un andamest@ decrescente nelle barre
stesse, produce una significativa riduzione defssgione di
confinamento sul nucleo di calcestruzzo alla qusderattutto,
€ imputabile la marcata pendenza negativa del ptiaio
post-picco delle curve in tratteggio di Figura 4f (¥ 0).
L'effetto sopra descritto € comunque strettamerdgetato
alla specifica armatura longitudinale e trasversalettata per
i campioni, che, come sara mostrato piu avantilicaper le
barre longitudinali un valore di carico critico émfore alla loro
capacita portante nominale, una volta che il cepf viene
espulso.

Il tratto meno ripido del ramo softening evidenza
maggiore duttilita in curvatura conseguibile utibndo
calcestruzzo fibroso. Si tratta di una conferma ledel
conclusioni cui si perviene in numerosi lavori dispbili in
letteratura, basate su esperienze analoghe o amnetedibili
sulla base di risultati dedotti da semplici prove d
compressione centrata.

Figura 6 - Stato di un campione a fine prova10 mm e Vf=1%).

In ogni caso, pur con valori di curvatura massinersi
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in relazione a quanto sopra osservato, tutte heecdir Figura 4
procedono con modesta pendenza negativa finodaitlara dei
campioni, che sopraggiunge bruscamente, per rotfetk
staffe e pressoché simultanea rottura del’armatesa (per
preservare la strumentazione, nella maggior pagtecasi le
curve si interrompono prima che il fenomeno sifughti).

In Figura 6 € evidente la rottura di una staffane prova e
la forma deformata di una delle due barre darnaatur
compressa che svergola per instabilita. Dalla &igéraltresi
rilevabile I'azione di cucitura delle fessure egetea dalle
fibre fino allo stato ultimo.

3. MODELLO DI CALCOLO

3.1 Ipotesi di base e procedura di calcolo

Il modello di calcolo € basato su una discretizzagi a
strisce della generica sezione di colonna che, aigione
dell'ubicazione dei comparatori, pud assumersi s&zione
di meta altezza, ma che in realta potrebbe essergualsiasi,
considerato che il peso proprio e gli effetti det@ndo ordine
vengono trascurati.

L’'i-esima striscia, parallela all'asse neutro, éatirizzata
dallo spessoreghdalla larghezza b pari a quella della sezione
e dalla distanza; dal baricentro G della sezione.

Le strisce che ricadono per intero nella porzioms n
confinata, per le quali risultfy| - hg; /2 3 by2, con R =
dimensione del nucleo confinato misurata lungoskasdella
staffa, sono costituite da un solo materiale: lasiene
calcolata per il calcestruzzo non confinato in ispondenza
del baricentro, assunta costante per l'interacéisnsiste su
un'area pari a . Le strisce per le quali; ¢hon rispetta la
precedente limitazione sono invece costituite deesruzzo
non confinato per un’area pari a (b & hy; e da calcestruzzo
confinato per la restante porzione, di area pdiita; anche
per queste strisce il contributo all’equilibrio Biaetera sezione
e calcolato assumendo tensione costante per i dueriali
nelle rispettive aree e pari a quelle calcolate egicentri
delle aree stesse.

Le armature longitudinali sono assunte concentretke
baricentri delle rispettive sezioni, la cui distarda G € pari a
|de| = b — (dy + d)/2.

La procedura di calcolo, che consente di traccizee
punti la curva Mf, si basa sull'ipotesi di sezione che si
deforma mantenendosi piana fino allo stato ultifer ogni
valore assegnatofg la sezione risulta interamente compressa
se al lembo maggiormente sollecitato la deformazion
specificae; valee, max=f b. Assumendo pez. questo valore,
si calcolano le deformazioni caratteristiche dscima striscia
e =¢e, —f (b/2-d) e dell’'armaturae; = e, —f (b/2—d); noto il
legame costitutivo dei materiali, si determinanoindu le
tensioni corrispondenti alle deformazioni calcolage il
contributo di ciascuna delle aree prima indicatieoche
dell'armatura, all'equilibrio della sezione.

La somma di tali contributi fornisce una coppiavdlori
M, P il cui rapporto & certamente minore dell’eddeita
assegnata (e = b/2); mantenendo costhnsériduce allorae,
di un De, sufficientemente piccolo e si ripetono le operazio
di calcolo prima descritte per ulteriori successgiikizioni di
e finché non risulti



—L>e (€N

essendo i pedici j-1 e | rispettivamente corrispond a
sollecitazioni calcolate pex; = & max— (| — 1)De e ey, =

& max— ] D&. L'effettiva coppia di valori M, P che corrisponde
al valore dif assegnato e realizza I'eccentricita e = b/2 si
ottiene interpolando linearmente tra i valori cédtiopere;; e

€2

La coppia di valori Mf individua un punto della curva
cercata; lintera curva momento-curvatura Si tracci
raccordando i punti ottenuti facendo cresderga zero a un
valore massimo assegnato.

Si osservi che, se nell'applicazione si imponeionité per
€max (N€l caso specifico si & assunggm.,x = 0.03), pud
accadere che per valori elevatifdirisultandoe, max < f b, la
sezione sia parzializzata e sia gia M/P > e ppriiho valore
assunto pee.. In questo caso la procedura si arresta e 'ultimo
punto della curva M- corrisponde a quello dedotto nel passo
precedente.

3.2 Legami costitutivi del calcestruzzo non confinat

Il legame assunto per il calcestruzzo non confinato
compressione, sia in assenza che in presenza i €b
rinforzo, € quello proposto originariamente in [104& scelta
motivata sia dal fatto che i parametri che lo dsfiano sono
quelli direttamente rilevati dalla sperimentazioefettuata,
sia dal fatto che esso e stato utilizzato da nusiedtri autori
e si presta a riprodurre, con opportune modificmeche il
legame tensione deformazione in presenza di canéingo.

La forma analitica del legame & espressa dalleicgla
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dove i valori di f, e, ee,g5 sono quelli definiti al paragrafo 2,
con riferimento al calcestruzzo ordinario e a québroso. In
base a questi valori, la retta che definisce ilogrost-picco, a
pendenza negativa, si interrompg<f0) pere, = 0.0059 e,
= 0.0158 rispettivamente nei due casi; questi valmmo molto
prossimi a quelli per i quali le prove sperimentalelano la
completa espulsione del copriferro.

Relativamente al comportamento in trazione, il nllode
analitico € basato sulle espressioni proposte 1 $lilla base
di verifiche sperimentali. Per il calcestruzzo oafio la
risposta in trazione € espressa da un ramo lireaseente (in
valore assoluto) fino al valore di resistenza nmaasisegue un
ramo lineare decrescente fino a che la tensioneassome
valore nullo, quando la deformazione specifica, valore
assoluto, diventa pari a 2 volte la deformazionecsiza di
snervamento dell’armatura longitudinale (indicatar &;; al
paragrafo 2).

Assumendo il modulo di resistenza a trazione pHa a
meta di quello in compressione calcolato come #,[8i ha
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e pertanto il legame tensione-deformazione delestiazzo
ordinario in trazione si esprime come segue:
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Nel caso di calcestruzzo fibroso la prima delle ¢4)
mantiene valida mentre la seconda assume una pamden
ridotta, dovendosi considerare una resistenzauadigs che
si attinge pee = —e;; e che & dovuta alla presenza delle fibre.
Le grandezze da cui dipende tale resistenza sbmapporto
in volume \,, un fattore di orientamento delle fibre, il rapfoor
lunghezza/diametro della fibra, la tensione di adea fibra-
calcestruzzo. Un’espressione semplificata che imclud
suddetti parametri € dedotta in [1], per cui, decdso in
studio, pud assumersi

f o= 02X06,F (5)

Pertanto, per il calcestruzzo fibroso in trazioaéyeno le
seguenti relazioni:

f.=E.e -e,£e£0
+
foof F(faf)—t e fef -6, (6)
ect_esl
T e ef -e4

Nel modello di calcolo utilizzato il tratto orizzaié
corrispondente alla resistenza residua € statordatte quando
e attinge un valore pari a —€&;, tenuto conto che per questo
valore di deformazione, essendo il calcestruzzoiamgnte
fessurato, non appare realistico includere alcuteriate
contributo di resistenza a trazione.

| legami tensione-deformazione espressi analiticaene
dalle (2), (4) e (6), specializzati per il calcagizo ordinario e
per quello fibroso, sono rappresentati in Figura 7.

Figura 7 - Modellazione del calcestruzzo non caatfin



3.3 Legami costitutivi del calcestruzzo confinato

La scelta del legame costitutivo da adottare per il
calcestruzzo confinato &€ assai meno semplice dilagube
riguarda il calcestruzzo non confinato, essenziatmeer i
seguenti motivi: i) i legami costitutivi proposti iletteratura
sono numerosi ma, essendo fortemente influenzallie da
ipotesi sulla distribuzione della pressione di awarihento nel
piano delle staffe e longitudinalmente tra due fstaf
consecutive, si traducono in espressioni analitispesso
molto differenti non solo nella forma ma anche melori
forniti; i) i legami proposti sono dedotti da pmvdi
compressione centrata, nelle quali il confinamerigulta
uniforme e si esplica in maniera ottimale.

Con riguardo alla prima considerazione, evitando di
entrare nel dettaglio dei parametri che conducdieodiverse
formulazioni, in Figura 8 sono graficamente confetin i
legami dedotti utilizzando le espressioni propastd12] e

[13], riferiti al calcestruzzo ordinario utilizzatonella
sperimentazione a base di questo lavoro.
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Figura 8 - Legami costitutivi per calcestruzzo dnafo.

Per il tracciamento delle curve sono stati consitlefue
diversi valori del rapporto di confinamentotra il volume di
armatura trasversale e il volume di calcestruzaaficato di
pertinenza. |l valoreg =0.547% corrisponde a quello che si
realizza nei campioni sperimentati (Fig. 1), il o
r=1.094%, doppio del precedente e ottenuto ipotidaadi
dimezzare il passo della staffatura, & stato censid per
verificare la discordanza delle curve al crescerequesto
parametro. In effetti al crescere dii rami post-picco delle
due diverse curve sono pressoché paralleli; tataassi

rimangono distanti per la diversa stima del vattirpicco f 2

nei due casi.

Relativamente alla seconda considerazione, & induble
quando la sezione compressa si parzializza, méatmna
maggiormente distante dall'asse neutro mantienadeguato
livello di confinamento, quella piu prossima adoegsontigua
alla porzione fessurata, andrebbe penalizzata uellegame
tensione-deformazione, dato che per essa risultenfiente
ridotta la pressione di confinamento. Considerazipiu
dettagliate su quanto osservato possono reparifddi, dove
comunque si dimostra sperimentalmente che, utitidaail
legame proposto in [13], la penalizzazione dalaitre alle
“strisce” di sezione piu prossime all'asse neuttm ssere
trascurata, per il modesto valore di deformazianguindi di
tensione) che ad esse compete, rispetto alla riggivesterne.
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I modello qui proposto utilizza quindi il legameag
rappresentato con tratto continuo in Figura 8, igfiezandolo
anche per il calcestruzzo fibroso (Fig. 9).

fe (MPa)

Figura 9 - Modellazione del calcestruzzo confinato.

Dal punto di vista analitico, per la trazione valgole
relazioni riportate nel precedente paragrafo; rehmo delle
deformazioni positive (compressione) la curva fadovalore

massimof & espressa dalla

Ofefe,, )

mentre il tratto lineare a pendenza negativa firgog oltre il
quale la tensione si mantiene costante e parFedf2 f o, ha
equazione identica alla seconda delle (2) cqref posto di
e e, ogsal posto die ;.

| valori delle deformazioni caratteristiche e delle
corrispondenti tensioni, nonché il coefficiente kecfigura
nella (7), dipendono dal rapporto volumetrico dafiwamento
e dalla effettiva pressione di confinamentp decondo le
relazioni

fO =4+ 6710 k=67f 2/ f°

®

Q:co :eco (l+5k) € c,085= e 085+ 260r ecco

La pressioned dipende a sua volta da dalla tensione di
snervamento dell'armatura trasversale, dal pasie siffe,
dalla distanza tra le barre longitudinali nel piatedla sezione
e dalla dimensione del nucleo confinato [13].

Ponendo f{ = 0 er = 0, il legame assume la forma
espressa dalla (2) per il calcestruzzo non cortfindt
presupposto perché il legane descritto si mantealjdo fino
allo stato ultimo & che le barre longitudinali dimatura
compressa si mantengano stabili dopo lo snervamddio
pertanto, il modello di calcolo utilizzato nel peese lavoro
prevede che, non appena questa condizione non €& piu
verificata, il legame si modifichi aggiornando 18) (dopo
avere assuntq.f= 0.

3.4 Legame costitutivo per I'armatura longitudinale
Il legames-e per I'armatura longitudinale in trazione, in
base ai dati rilevati sperimentalmente, pud essevdellato



considerando un primo tratto lineare con legge E e, con

E; = 206 GPa, fino allo snervamento, seguito da aittotr
orizzontale a tensions; = s, di ampiezzae,, e da un
ulteriore tratto lineare a modesta pendenza pasitiv
(incrudimento) con modulo di incrudimentg £0.0033 E

La possibilita di utilizzare il suddetto legame hacin
compressione e invece subordinata alla verifica ghando |l
copriferro diventa inefficace, la barra di armatsrervata si
mantenga stabile. Questa verifica si effettua azdndo
I'approccio proposto in [15], dove il carico cribicdella barra
compressa e la lunghezza del tratto di barra eaénante
coinvolto nello svergolamento sono dedotti in fuma del
rapporto di rigidezzay = a s (E I ) con } momento di
inerzia della sezione della barra,rBodulo di elasticita ridotto
(barra snervata) a rigidezza assiale offerta dalla staffa allo
svergolamento. Potendosi assumere fissa I'armatura
longitudinale tesa, indicando caw, I'area della sezione della
staffa, il cui braccio efficace misurg, Isi haa = E wg/ b .

Calcolando Ecome in [15] (risulta E= 2778 MPa) e
introducendo nelle precedenti espressioni i valddlle
grandezze coinvolte, si ottiege= 3557.8, valore per il quale
I'approccio proposto in [15] fornisce,, = 188 MPa e una
lunghezza di barra coinvolta nello svergolamento pa. =
1.2 s = 78 mm. Puo quindi affermarsi che, non appen
I'armatura in compressione supera il limite di staenento, la
brusca riduzione del modulo elastico daaks la predispone
allo svergolamento per un tratto di poco superiars, che
coinvolge quindi 2 staffe consecutive (Fig. 6). dueste
condizioni il legames-e segue una legge diversa da quella
nominale, che pud essere dedotta utilizzando il ethod
proposto in [16].

Secondo questo modello, a partire dalla tensione di
snervamento, al crescereada tensione subisce una riduzione
lineare rispetto al valore nominale fino al puntacdordinate
€,s’; segue un tratto a pendenza negativa costaperiea
- 0.02 E fino a che non si ha; = 0.2 ss Il punto di
coordinates’, s” dipende unicamente dal paramdtgo= 0.1 L
s2®/d, che, per le applicazioni qui condotte viaje= 13.956.
Tralasciando di riportare le espressioni analitichke
definiscono l'effettiva leggs-e della barra instabilizzata, per
le quali si rimanda al lavoro sopra citato, se nestna la
rappresentazione grafica in Figura 10. Si fa osservinfine,
che, per i casi in studio, risultanddo= 324 MPa pere'=
0.0512, il secondo tratto della cursee effettiva della barra
instabilizzata non é stato considerato.

600

500+

q, (MPa)

---- legame nominale

3001

legame effettivo

200
5

[« 15

& (mm/m)
Figura 10 - Modellazione dell’armatura compressatabilizzata.
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Definita la legges-e della barra instabilizzata, occorre ora
stabilire per quali valori della deformazione esgane
realmente coinvolta nella risposta della sezione/em per
quali condizioni il copriferro diventa inefficace fini della
stabilita dell’armatura.

Nel caso di calcestruzzo ordinario, come confermato
sperimentalmente, il contributo di rigidezza lakerafferto
dalla porzione non confinata della sezione pudneitsi
inefficace quando la deformazione raggiunge il kakggs, al
riguardo occorre sottolineare che nella originésianulazione
[10] la retta espressa dalla seconda delle (Htsimompe per
questo valore di deformazione, considerato il fdeggrado cui
€ soggetta la matrice cementizia per valori pivaiedi e.

Tenuto conto che per i casi in studio sigha= 0.0025 e
e;= 0.0022, la precedente assunzione implica cheiteaca
tratto intero di Figura 10 viene percorsa dall'aiuma
compressa dopo un breve tratto orizzontale in alé la curva
nominale in tratteggio.

Relativamente al caso di calcestruzzo fibroso, idenato
che il contributo delle fibre si mantiene efficafino alla
completa espulsione del copriferro, dovra prevemiente
verificarsi se prima che questa circostanza sffighrila barra
compressa si mantiene stabile, percorrendo quiendiurva
nominale fino ae = ¢, = 0.0158 (paragrafo 2). Allo scopo si
utilizza la formulazione proposta in [17], in c@ barra é
modellata come una trave continua su letto di molle
uniformemente diffuse longitudinalmente, la cuid&gza puod
essere calcolata distribuendo quella gia valutatdgsingola
staffa sul passo &4 = als) e sommando ad essa quella offerta
dalle fibre. Questa seconda aliquota pud esseratatal
seguendo la procedura proposta in [18], per lasgsigha

9)

dove g, = E € il modulo elastico delle fibreq, = 30 mm ¢ la
lunghezza delle fibre, b la misura del lato delkzigne
(quadrata) e il numero di barre longitudinali potenzialmente
soggette ad instabilizzarsi simultaneamente.

Effettuando i calcoli per il piu piccolo dei duelea di b
(185 mm), si ottieneby, = 14173 N/mm, mentre per la
rigidezza distribuita offerta dalle staffe si rieals, = 536
N/mm?. Trascuranddg, rispetto abg, per cui il modello di
calcolo proposto in [18] diventa rigoroso, si atgeR, = (12
E It bg,)°® = 707.12 KN, da cuisg = 6252 MPa. |l risultato
conferma che, fino a che il copriferro & preselaa&urvas-e
dell'acciaio in compressione € quella nominale.

4. RISULTATI E COMMENTI

La Figura 11 mostra il confronto tra i risultatiteuti
utilizzando il modello proposto e quelli rilevati
sperimentalmente, gia riportati in Figura 4. Le veuM-f
dedotte per via numerica mostrano un buon livelio d
approssimazione dei dati sperimentali, confermand@
adeguata interpretazione dei fenomeni coinvoltianesposta
strutturale.

Con riguardo alle curve ottenute per 31 %, il modello
approssima le curve sperimentali relative @mpioni
di calcestruzzo fibroso che hanno mostratomigliori
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Figura 11 - Confronto tra risultati analitici e spimentali.

prestazioni, potendosi pertanto ritenere che qustipioni
per il livello di compattazione raggiunto nella mce

(6]

cementizia, esibiscono le proprieta meccaniche nailii

Relativamente ai campioni realizzati con calcegiuibroso
e cond = 25 mm, il modello sovrastima la risposta effetti
considerato che I'eccesso riguarda anche il valorgicco, lo
scarto puo attribuirsi ad una sovrastima delle pedd
meccaniche del calcestruzzo fibroso non confinatwero a
un piu brusco degrado degli strati pit esterniodgriferro nei
provini. Entrambi i fenomeni infatti sono meno vinti
quando lo spessore del copriferro € piu piccdle (L0 mm) e
in questo caso il modello fornisce risultati denisate
migliori.

Relativamente ai livelli di approssimazione conseigju
per via numerica € comunque da osservare cherbirittme
tra nucleo di calcestruzzo confinato e non condinat gli

[7]

(8]

[9]

[10]

effetti del secondo ordine prodotti dall'eccentdcdel carico
sono fenomeni che andrebbero inclusi nel mode#gsst per

migliorarne la precisione. In ultimo si sottolinédatto che
l'avere testato il modello su campioni che esibigr
comportamenti fortemente influenzati dagli spessdsl
copriferro e dalla predisposizione dell’armaturadibudinale
allo svergolamento, costituisce in sé una buonavgrdi
affidabilita.
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ANALISI CRITICA DEI SISTEMI DI RINFORZO DI TRAVI IN

C.A.

MEDIANTE L'UTILIZZO DI MATERIALI COMPOSITI IN FRP

Vincenzo Colotti

Dipartimento di Strutture, Universita degli Studild Calabria, Rende (Cosenza)

SOMMARIO

Scopo del presente lavoro € quello di esaminamncipali aspetti critici dei correnti sistemi dinforzo di travi in calcestruzzo
armato mediante I'utilizzo di materiali compositi FRP (rinforzo a flessione e rinforzo a tagliodefornire delle utili indicazioni
per lo sviluppo di migliorate configurazioni di foxzo in grado di prevenire o ritardare gli indesiti effetti di rotture premature e
fragili prodotte dai meccanismi di delaminazioakfine di assicurare una maggiore efficienza sirate degli elementi rinforzati.

SUMMARY

The objective of this paper is to examine the neaitical aspects of the current strengthening systef reinforced concrete beams
with composite materials (flexural and shear sttieaiging) and to provide some useful suggestioninth new strengthening
configurations capable to develop the strengthhef composite laminates and to preclude prematudebaittle failure modes

caused by debonding mechanisms.

1. INTRODUZIONE

Negli ultimi anni, in varie parti del mondo, c'eas
un’allarmante crescita del numero di strutturéndchstrutture
civili che richiedono interventi urgenti di adeguamo statico.
Le necessita di intervento derivano da varie ragiguali: (i)

il rapido deterioramento dei materiali da costrago
tradizionali dovuto agli agenti inquinanti presenti
nelllambiente, (i) il danneggiamento di infrasture prodotto
da terremoti o altri disastri naturali, (iii) I'inemento di
prestazioni strutturali richieste rispetto a quelér le quali le
strutture erano state progettate in passato.

Questa massiccia crisi delle infrastrutture civili,
verificatasi nonostante i notevoli progressi cortipitegli
ultimi decenni nel campo della meccanica dei maliegi delle
strutture, si configura ormai come un’autenticadafiper
industria delle costruzioni nel XXI° secolo. Alou studi
[1,2] concordano nell'attribuire all’alterato  edgbiiio
dellambiente, oltre che alla mutata qualita deiteriali di
costruzione, particolarmente il cemento, le printiipause del
prematuro degrado di molte infrastrutture civili.

In generale, poiché & economicamente insostenibile
demolire e ricostruire una struttura deterioratmduistria
delle costruzioni si & trovata ad affrontare un rem®
problema: come sviluppare nuovi materiali e nuaeniche
di intervento per la riparazione ed il rinforzo slirutture
esistenti danneggiate o degradate. Al riguardmateriali
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compositi formati da polimeri fibro-rinforzati (FRRFhanno
ricevuto grande attenzione sia da parte di ricercata di
ingegneri e le applicazioni di tali materiali nehforzo
strutturale sono state tra le aree di maggioreciteeel
campo dell'ingegneria civile negli ultimi 10 annie
motivazioni dello sviluppo impetuoso dell’'area d@iforzo
strutturale mediante materiali compositi sono nuser e
diverse. Tali materiali, nella forma di sottili lamati o tessuti
incollati mediante resine epossidiche sulla supierésterna di
elementi strutturali, presentano un’eccezionale loazione
di proprieta che rendono molto efficace ed attmemiesta
tecnica di rinforzo: relativa semplicita di appligene, rapidita
di esecuzione, minime variazioni nelle dimensioni
geometriche e nel sistema strutturale, estremaatiies
nell'adattarsi a differenti forme sezionali, mininmerruzione
dell’'uso della struttura.

Una delle principali applicazioni dei compositi FRP
consiste nell'impiego come armatura addizionale vdrie
forme per il rinforzo di travi in calcestruzzo anma(c.a.).
Anche se la tecnica del placcaggio risulta piuttastmplice
concettualmente, la sua affidabilita dipende largai®
dall'integrita dell’aderenza sviluppata tra il coogito e il
substrato di calcestruzzo e dall’efficienza detfeemento di
tensioni tra essi. Limportanza dellargomento e
l'insufficienza di dati specifici ha fatto si che anni recenti
siano state eseguite molte indagini sperimentading lo
scopo di valutare l'affidabilita di esercizio ed grado di



sicurezza di tale tecnica di rinforzo in modo datepoe
sfruttare pienamente le potenzialita. Tuttaviasdime degli
studi riportati in letteratura rivela chiaramenteme il
problema del progetto del rinforzo di elementi gtrali in
c.a. sia lontano dall'essere risolto in forma razie ed
affidabile. Infatti, in diversi casi la modalita dhttura di una
trave in c.a. rinforzata con laminati o tessuticomposito si
presenta di tipo tendenzialmente fragile, a cawsaepentino
distacco (delaminazione) del composito dal catoezb. Tale
comportamento fragile, oltre a ridurre la possidildi una
piena utilizzazione del rinforzo in composito, ftauanche
indesiderabile dal punto di vista della sicurezratsirale.

Nel seguito, sulla base di un esame critico deiltés
pubblicati in letteratura, si mira a rivedere lecriiehe
disponibili per il rinforzo di travi in c.a., ad elenziarne gli
aspetti piu problematici e proporre lo svilupposghemi di
armatura in FRP o acciaio dove le rotture prematire
delaminazione siano evitate o ritardate. Vengondine,
proposte delle indicazioni per un approccio untficadi
progettazione a flessione e taglio, come prereguipier
ottenere un progetto piu affidabile e razionaldrdvi in c.a.
rinforzate esternamente con compositi in FRP, pia cosi
un eccessivo conservatorismo e spreco di materiale.

2. COMPORTAMENTO STATICO DI TRAVI IN C.A.

RINFORZATE A FLESSIONE

Numerosi studi sperimentali hanno mostrato che
l'incollaggio di materiale FRP sulla faccia tesatrdvi in c.a.
debolmente armate migliora sensibilmente il comguegnto
globale di questi elementi strutturali, sia in camhi di
esercizio sia ultime [3,4]. Tuttavia, tali investiggoni hanno
evidenziato che una trave placcata, oltre ai dassi
meccanismi di rottura per flessione e taglio chattarizzano
le usuali travi non rinforzate, presenta nuove essp fragili
modalita di rottura dovute a meccanismi come
delaminazione all'interfaccia tra FRP e calcestouzz

Una schematica rappresentazione di tipici modiottura
per delaminazione osservati nei test sperimentapiagtata in
Figura 1. Sostanzialmente questi modi di rotturaspoo
essere raggruppati in due categorie principali:

1) quelli associati con le elevate tensioni dififatecia che
si sviluppano vicino alle estremita della laminsgigo in FRP
(Fig.1a,b), indicati sinteticamente come delamioagi di
estremita;

2) quelli indotti da una fessura per flessione a pe
flessione-taglio lontano dalle estremita del rimfo(Fig.1c,d),
indicati sinteticamente come delaminazione da fessu
intermedie.

Dei due possibili modi di delaminazione di estrémit
primo (Fig.1a) involve il distacco dell’armatura dnforzo
con il copriferro di calcestruzzo ed e quello piu
frequentemente riscontrato nei test sperimentaluesfp
meccanismo di rottura ha inizio con la formaziorieuda
fessura nel calcestruzzo in corrispondenza deléasta del
rinforzo, prodotta dall’elevata concentrazione atigioni che
si sviluppa per effetto della brusca interruzioeéiadlamina di
rinforzo. Dopo la formazione di tale fessura, ibgesso di
frattura si propaga al livello dellarmatura longitnale
interna e progredisce orizzontalmente lungo il stiddlivello
verso la mezzeria della trave, producendo cosiistadco

la
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dell'intero strato di copriferro con l'incollataraatura esterna
di rinforzo. In alcune situazioni, specie in presemli lamine
molto sottili, la delaminazione anzicheé coinvolgédiatero
spessore del calcestruzzo di ricoprimento dellerebati
armatura, puo prodursi all'interfaccia adesivo-estouzzo
con [l'asportazione solamente di un sottle strato d
calcestruzzo (Fig.1b).

Il meccanismo per delaminazione da fessure inteiened
(Fig.1c,d) non differisce molto in termini di evalone del
processo di danneggiamento da quello per delaminazili
estremita. Quando nel calcestruzzo si forma unaufes
principale, sia essa di tipo flessionale (Fig.lc)agliante
(Fig.1d), le tensioni di trazione rilasciate dallceatruzzo
fessurato sono trasferite alla lamina in FRP. Come
conseguenza, elevati sforzi locali di interfacciagenerano
nell'intorno della fessura, che si incrementaneralscere dei
carichi esterni. Quando questi sforzi raggiungoeo \alori
critici, la delaminazione inizia dalla zona delles$ura e si
propaga verso una delle estremita della laminandidrzo.
Anche in tal caso si osserva una rapida evoluzidee
processo di rottura, con improwviso distacco dédlmina
dalla trave.

Nel tentativo di prevedere la capacita di caricami trave
rinforzata che presenta queste modalita di rottpex
delaminazione, molti studi sono stati compiuti evedsi
modelli teorici sono stati proposti. Per valutageténsioni di
interfaccia all’estremitda della lamina in FRP, diéfeti
equazioni sono state derivate in varie investigaz[6,6,7]
sulla base di un’analisi elastica della trave rninéba.
Comunque, €& stato osservato in alcune investigazioni
sperimentali [8] che si verificano sempre delle sées
inclinate nel calcestruzzo all'estremita della laaiin FRP
ben prima che sia raggiunta la capacita di carieladrave
rinforzata. Cio implica che la rottura per delaminae della
trave non € associata con la concentrazione diot@ndi tipo
elastico all'estremita della lamina in FRP e, pedartali
modellazioni si rilevano scarsamente attendibili.

Altri modelli sono stati sviluppati sulla base detlapacita
a taglio della trave [10,11], la cui natura € peséenzialmente
empirica. Un ulteriore approccio per la modellagodei
fenomeni di delaminazione & basato sull'osservazifisica
che il copriferro di calcestruzzo danneggiato (iest) puo
condurre alla formazione di blocchi di calcestrugirili a dei
‘denti’ lungo la faccia inferiore della trave, daisono stati
proposti dei modelli cosiddetti a “dente” [12]. Walagine di
modelli esistenti condotta da alcuni ricercator8][Inostra
tuttavia che nessuno dei modelli esistenti puo @tamente
predire il carico di rottura quando si verificadalaminazione
di estremita.

Le diverse incertezze e difficolta che si presenmtper la
formulazione di un’appropriata e realistica prewiw del
carico di rottura per delaminazione di travi rirdfate a
flessione si ritrovano anche nelle semplici presoni fornite
da alcune Istruzioni tecniche per il rinforzo dinutle [14,15].
Per il progetto del rinforzo, difatti, raccomandann limite
massimo di deformazione (o tensione) nella lamma&RP
allo scopo di evitare rotture per delaminazione.

Un’attenta analisi, comunque, sia dei numerosiltasu
sperimentali su travi rinforzate a flessione dispibinin
letteratura sia dei numerosi studi teorici condattifine di
investigare e predire i fenomeni di rottura peradgéhazione,
rivela che il problema da superare non é tantolggétrovare
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Figura 1 - Modi di rottura per delaminazione
di una trave rinforzata a flessior@]

soluzioni realistiche ed affidabili del carico iolb per
delaminazione - sebbene cid non sia affatto facigpanto
piuttosto quello dprevenirealcuni prematuri meccanismi per
delaminazione particolarmente fragili. A tal firlcuni studi
recenti [16,17] hanno mostrato che introducendoritédrzi
d’anima a supporto dell'armatura esterna a flegsgirottiene
un significativo miglioramento nel comportamentoutitirale
degli elementi rinforzati, sia in termini di resisza sia di
duttilita.

Nel seguito verra descritto in dettaglio il ruolbecpossono
avere i collegamenti trasversali a supporto deti@ura
longitudinale esterna nel prevenire o ritardarméccanismo
di rottura per delaminazione, modificando cosi &agchia
delle resistenze interne della trave, con conveesidi un tipo
di rottura potenzialmente fragile in uno piu dettil

3. COMPORTAMENTO STATICO DI TRAVI IN C.A.
RINFORZATE A TAGLIO

Laminati e tessuti in FRP incollati esternamentdesu
pareti verticali d'anima possono essere usati penreimentare
la resistenza a taglio di travi in c.a.. L'armatuzaterna
trasversale puo assumere forme diverse, come todica
Figura 2.

Varie investigazioni sperimentali hanno mostrat@ ¢h
comportamento a rottura di travi rinforzate a tagtion
lamine/tessuti in FRP o0 piastre in acciaio diffegis
sostanzialmente da quello di travi non rinforzald,18].
Infatti, nel caso di usuale trave con staffe niets interne,
la loro forma chiusa assicura sufficiente ancoraggi la
rottura € determinata della resistenza a trazi@ierdteriale
costituente. Al contrario, quando la trave € rin&da con
armatura esterna in FRP, la modalita di rottura eegmta
essenzialmente dall'efficienza di ancoraggio deffatura
stessa, piuttosto che dalla sua resistenza aneazio

Il problema dell’'ancoraggio deriva dalla difficolpxatica
di realizzare I'armatura di rinforzo a taglio inrfiea chiusa
mediante avvolgimento sull'intera sezione dellas¢tacome
nel caso di sezione a T, oppure per la giunzioaeetsoletta
nel caso di sezione rettangolare. Di conseguenzia,
configurazione dell'armatura a taglio € usualmeetizzata
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mediante incollaggio su due o tre facce (rinforab @),
esacerbando cosi il rischio di rotture per delamioree.

Le formulazioni proposte in letteratura per la vahione della
capacita resistente a taglio di travi rinforzateesmmente con
lamine/tessuti in FRP sono generalmente basate aqymlocci
adottati nel’Eurocodice 2 [19] o nell’ ACI [20], ssmendo
che la capacita resistente possa calcolarsi iner@ananaloga
al caso di travi non rinforzate, sommandmmtabuti
resistenti dell’armatura trasversale esternai agldinari
contributi  resistenti del calcestruzzo compresso
dell’armatura tagliante interna. Il contributo dmlimatura
trasversale esterna e valutata sulla base di ufmanizione
efficace, la quale & generalmente minore rispettqualla
ultima per trazione. Sono state proposte semgieizioni per
la valutazione di tale deformazione efficace (o
equivalentemente, per la tensione efficace) [21nQuque, le
previsioni fornite da queste equazioni non sono psem
consistenti ed inoltre sono spesso basate su asaunz
empiriche, calibrate solo su un numero ristrettoridilltati
sperimentali.

Il progetto del sistema di rinforzo a taglio sedeestesse
procedure usate nel c.a. convenzionale. Esse ionoll
calcolo della forza di taglio dovuta ai carichi timli e il
confronto con la capacita resistente a taglio farnial
calcestruzzo e dallarmatura tagliante presenteveDesiste
una deficienza, sara necessaria I'introduzionendhrmatura
esterna a taglio in FRP. La quantita di armatuasversale
esterna richiesta puo essere valutata usandoegbigprincipi
adottati nel progetto del c.a. convenzionale.

4. CONSIDERAZIONI SULLE MODALITA® DI
RINFORZO DELLE TRAVI

Quando una trave in c.a. € rinforzata con un’arraain
FRP esternamente incollata, I'aspetto piu impoeafel suo
comportamento € che I'azione composita sia pretempar
tutti gli stati di carico fino alla rottura (reqits di integrita
strutturale). Nel rinforzo a flessione, normalmesiteonsidera
di aggiungere lamine sulla faccia tesa della traelamine
non possono essere continue fino agli appoggi lerukco
taglio del sistema lamina-adesivo adiacente agloggi crea,
attraverso lo sviluppo di un’elevata concentrazidntensioni
normali e tangenziali di interfaccia, le condiziomper
l'insorgenza dei meccanismi di delaminazione.

b) web plates

a) U-shaped plates/sheets

c) wrapped sheets d) anchored plates

Figura 2 - Configurazioni dell’ armatura
esterna per il rinforzo a taglio



Sebbene sostanziali incrementi nella capacita dc@a
possano essere ottenuti con tale schema di rinftazottura
finale si verifica secondo modalita che non sdesiderabili
in pratica. Un’analisi critica dei risultati dispbili in
letteratura mostra che travi in c.a. rinforzatesglenalmente
con lamine incollate in FRP, manifestano due sosiinz
debolezze, ovvero, (i) mancanza di duttilita erfigdncanza di
adeguata sicurezza a taglio.

Premature e indesiderabili rotture sono state tdperin
varie travi in c.a. rinforzate con lamine di vatijpo e in questi
test la deformazione del calcestruzzo nella zomapcessa
non ha mai raggiunto lo stadio dello schiacciame8fmesso e
stato riscontrato che travi rinforzate con soloifenin FRP
incollate sulla faccia tesa senza qualsiasi angiwagsterno,
possono anche portare elevati carichi a rotturacoflassano
rapidamente in un modo fragile, con la capacitaatdico che
sostanzialmente si abbatte nell'istante di rofturacon
I'esplosivo distacco dell'armatura di rinforzo.

Le elevate concentrazioni di tensione alle estiéermélle
lamine, responsabili dei piu frequenti e pericofesiomeni di
delaminazione, possono essere efficacemente ctateatalla
previsione di adeguate piastre di ancoraggio. Aleenenti
studi [16,17] confermano, infatti che travi rindate a
flessione con lamine in FRP con la presenza doraggi di
estremita subiscono rotture meno fragili e portamaggiori
carichi di rottura rispetto alle travi rinforzaterza ancoraggi.

Uno studio critico dei risultati di test e dei matiirottura
mostra che uno dei ruoli degli ancoraggi, piu imeyale dei
collegamenti trasversali a taglio, € quello di foamare una
rottura di tipo fragile in una quasi duttile.

Per preservare [lintegrita strutturale e la sicmeez
strutturale, un’interazione sinergica tra armataréessione e
armatura d’anima a taglio & pertanto ritenuta esakn In
pratica, il ruolo dei collegamenti d’anima €& dupli@ssi non
solo agiscono come armatura di confinamento petionige
l'efficienza dell'armatura flessionale esterna mimdi
un’eventuale rottura a flessione o taglio, ma agiscanche
come armatura esterna a taglio per migliorare fstenza
tagliante della trave. Un diretto risultato di q@eszione
sinergica € che i collegamenti d’anima sono mdificazi nel
controllare gli sforzi di trazione di distaccgp(itting) al livello
dell'armatura longitudinale interna e gli sforzi wlazione di
peelingin vicinanza delle estremita delle lamine a flessi
Allo stesso tempo, i collegamenti d’anima sono Umeate
molto efficaci nel controllare la crescita delledare diagonali
da taglio e percio rendono piu attivi i meccanisafie
governano la resistenza tagliante di una traveeriefici di
questo duplice fondamentale ruolo dei collegamdtahima
conducono a un migliore comportamento struttunade solo
in termini di resistenza a rottura ma anche in terndi
capacita deformazionale. L'effettiva possibilitatdisformare
il modo di rottura da un rapido e catastrofico nagismo in
uno piu graduale e duttile a flessione o taglio edie
owiamente da vari fattori, ma la presenza di enlra le
armature esterne longitudinali e trasversali € denersi
indispensabile  affinche I'elemento strutturale poss
mobilizzare piu efficacemente i differenti meccanis
resistenti ai carichi.
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5. SISTEMA COMBINATO DI ARMATURE PER
RINFORZO DI TRAVI IN C.A.

IL

Le considerazioni svolte nel paragrafo precedente
mostrano chiaramente che c’e una stretta, sineigieeazione
tra rinforzo a flessione e rinforzo a taglio e dhavi in c.a.
rinforzate separatamente per flessione e per taggsono
presentare intrinseche debolezze strutturali, s$opt@ in
termini di duttilita.

In altri termini, la corrente prassi progettualé deforzo
di travi in c.a. con materiali FRP, che prevede sspaente il
calcolo dellarmatura a flessione e solo se esigi&a
deficienza a taglio I'introduzione di un’armatunadversale
esterna (rinforzo a flessione e/o rinforzo a tgglie da
ritenersi concettualmente erronea.

Rendendo necessaria la presenza dell’armatura astern
taglio solo quando ne ricorrono le esigenze statich
implicitamente  significa riconoscere ai colleganent
trasversali solamente il ruolo di armatura taghant
disconoscendo invece il ruolo di agente stabilirzadei
processi di frattura nel calcestruzzo responsaluiii
meccanismi di delaminazione dell’'armatura longibade
esterna.

Poiché e stato sufficientemente provato [16] che i
collegamenti d’anima sono determinanti nei riguadialuni
degli aspetti piu indesiderati del comportamentatstrale di
travi rinforzate con FRP, la loro presenza deveeress
considerata indispensabile, in tutte le circostanaeche
guando non sussistono deficienze statiche nei ndgudel
taglio.

Ritenere che l'effetto dei collegamenti d’anima come
ancoraggio e supporto per l'armatura flessional@a si
secondario & un’opinione piuttosto diffusa, ma algo
sbagliata. La presenza dei collegamenti d’animi@tti, al di
la della portanza da essi fornita, risulta decisipar
‘contenere’ il calcestruzzo fessurato, evitando iroedti
improwvisi e consentendo lo sviluppo di diversi tiuti
resistenti e modalita di rottura di tipo sufficientente dulttile.

D’altra parte, nel caso di travi convenzionali ia.¢ € con
la presenza di armature trasversali, in aggiuntaaovente a
quelle longitudinali, che si pud garantire un buon
comportamento d'assieme dell’elemento strutturat®n
esclusione di rotture premature e fragili. E' sngtalmente
guesta la ragione per cui le norme prescrivonouantitativo
minimo di staffe, anche quando non richiesto dgezsie di
calcolo statico.

Analoghe considerazioni dovrebbero valere, a maggio
ragione, per elementi rinforzati mediante l'incgligo di
armature esterne in acciaio o FRP. Queste armature
dovrebbero essere applicate in modo che siano confila
pratica convenzionale per la sistemazione delleaturra
interne nel calcestruzzo, ponendo particolare cpex
assicurare che la rottura sia graduale e non oafiast In
sostanza il problema della prematura delaminazione
del’armatura longitudinale esternamente incollatzrebbe
essere in parte superato prevedendo un quantitaiiviono di
armatura esterna a taglio.

Le ragioni che rendono necessaria una combinazibne
armatura di rinforzo longitudinale e trasversalenasacosi
sintetizzabili:

la collaborazione tra elemento strutturale e maleri

incollato dipende largamente dall'integrita deléaenza



sviluppata tra il composito e il substrato di catoezzo;

I'uso di un appropriato adesivo e di buone regoie d

esecuzione sono senz'altro fondamentali ai fini

dell’'ottenimento di un’adeguata aderenza, ma &dtngd
importante € il mantenimento di questa proprietérexte

al progredire della fessurazione indotta dall’apgatione

dei carichi (requisito di integrita strutturale);

se privo di opportune contromisure il substrato di

calcestruzzo pud diventare instabile, innescandipici

processi di delaminazione che riducono fortememte |
potenzialita del rinforzo; una contromisura

particolarmente efficace per prevenire o ritardataure di

tipo fragile connesse al manifestarsi di fenomeni d

delaminazione consiste nel supportare Il'armatura di

rinforzo a flessione da un’addizionale armatu@ndha;

la presenza di fasciature trasversali tipo staféatu

concentrate soprattutto alle estremita dell'armaatur

longitudinale esterna, ma distribuite anche subia

lunghezza dell’elemento rinforzato, fornisce untem& di

confinamento al calcestruzzo di ricoprimento (stats);

il ruolo delle fasciature trasversali non e tantosplo)

quello di incrementare la resistenza a taglio dighento

strutturale, ma soprattutto di trasformare un pseoe
fessurativo di tipo instabile e incontrollabile ion
processo in cui la crescita delle fessure risultatenuto,
favorendo con cid la formazione-mobilitazione diu pi
meccanismi attivi resistenti; il risultato globakella
presenza del sistema di rinforzo combinato costitda
armatura longitudinale e trasversale &, quindi, salo in
termini di incremento della capacita resistenzanalf ma

anche nella possibilita di trasformazione di unzerdina e

catastrofica modalita di rottura in una piu gradual

duttile;

le configurazioni di rinforzo d’anima piu idonee ngo

quelle ad U (con o senza ancoraggio alle estrenaita)

quelle in avvolgimento, mentre dovrebbe esserausadh
modalitd su due lati che si rileva scarsamentecafé

[17].

Per esemplificare in maniera diretta ed intuitiVauiolo
fondamentale dell’armatura trasversale (internastdrna) sul
comportamento strutturale di travi in c.a., si é¢degno gli
schemi di prova a rottura riportati nella Figurdt@ve non
rinforzata, con e senza staffe) e Figura 4 (travienzata, con
e senza collegamenti trasversali).

In entrambi i casi & ben evidente, dal sostanzialabio
del quadro fessurativo prodotto dalla presenzeaedatinature
trasversali, una completa metamorfosi nel meccamigtn
rottura e conseguente miglior comportamento d'assie
dell’elemento strutturale, soprattutto in termimicdpacita di
deformazione. L'aspetto importante da enfatizzaahe, per
effetto dell'interazione sinergica tra armaturagitudinale ed
armatura trasversale, si producono significativindfii
strutturali.

6. PROBLEMA DELLA MODELLAZIONE:
NECESSITA’ DI UN APPROCCIO UNIFICATO
Accettando l'idea che per le travi in c.a. un gizeis

sistema di rinforzo deve essere costituito dallalmoazione
di armatura longitudinale ed armatura trasversaldpvrebbe
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a)

b)

Figura 3 - Comportamento a rottura di travi irac.
a) trave senza staffe; b) trave con st§#f2]

a)

b)

Figura 4 - Comportamento a rottura di travi in c.enforzate con
FRP: a) trave senza collegamenti trasversali; bl@ave con
collegamenti trasversalf23]

parlare piu propriamente dnforzo a flessione taglio invece
di rinforzo a flessione/orinforzo a taglio

Da un punto di vista analitico sarebbe auspicabéttare
in forma unitaria gli effetti flettenti e tagliantmettendo cosi
meglio in conto linterazione tra armatura a fless ed
armatura a taglio.

Mentre risulta senz'altro oneroso, se non impoksibi
seguire un approccio progettuale di tipo globalkstfoo) in
cui vengono trattati insieme tutti gli aspetti daloblema
strutturale (scelta dei materiali, requisiti di dbitita, requisiti
di resistenza), piu ragionevolmente potrebbe esssgaito un
approccio di tipo unificato, in cui gli effetti dati a stati di
sollecitazione composta (es., flessione e taglisspno essere
valutati mediante modelli analitici integrali, comgtando cosi
un approccio fortemente riduzionistico, in cui oggffetto
viene considerato separatamente (es., calcolo ssidlee
distinto da quello a taglio) perdendo spesso Lliefiza delle
possibili interazioni tra gli stessi. Di fondamaletimportanza
e inoltre la possibilita di disporre di modelli wurali che
logicamente riflettano i processi di rottura divireinforzate in
c.a. e che possano predire non solo il carico tumra, ma
anche i modi di rottura. Solo cosi, con I'effettpassibilita di
valutare la capacita resistente corrispondenteadi modi di
rottura di una trave rinforzata - e percio di diebiuna
realistica gerarchia delle resistenze — si potragrere ad una
razionale progettazione del rinforzo o dell’adegaato



statico di strutture esistenti nel rispetto delterio del
Capacity Design.

Un modello analitico basato sull’analogia del taid
equivalente che sembra possedere molti dei suddatiisiti &
stato proposto in alcuni recenti lavori [24,25]lélenodello &
basato su solidi principi ingegneristici, mediabi#ssunzione
di schemi meccanici semplici e razionali e permditéener
conto dei principali possibili modi di rottura davi rinforzate
con materiali FRP. Per i necessari dettagli, si nidaa ai
sopracitati lavori.

7. CONCLUSIONI

Nel presente lavoro, sulla base di un esame crifieo
risultati pubblicati in letteratura, € stata detsaria necessita di
rivedere le correnti metodologie di rinforzo petdavi in c.a..
In particolare, & stata esaminata I'importanzaadpliesenza
dei collegamenti trasversali d’anima a supportd'atehatura
longitudinale. Infatti, i collegamenti d’anima soimogrado di
garantire lintegrita strutturale di una trave drfata con
armature esternamente incollate e sono capaciediepire o
ritardare i modi di rottura prematuri e fragili ddv ai
meccanismi di delaminazione. La loro presenza,apést
deve essere considerata indispensabile, anche quaod
sussistono esigenze di calcolo statico nei riguatdila
sollecitazione tagliante.
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SOMMARIO

Nelle travi precompresse con cavi esterni scoriéiintremento di tensione sul cavo e, quindi, Bpacita portante non possono
essere determinati dall'analisi locale delle seizavitiche, bensi € richiesta una analisi non Ineedell’intero sistema strutturale. In

passato sono state proposte varie formule sengibfiger la determinazione dell'incremento di temsidel cavo. Tuttavia alcuni di

questi approcci forniscono incrementi di tensioneessivamente alti oppure troppo cautelativi. Iesfo articolo viene presentato
un nuovo metodo semplificato che riduce I'analistrevi precompresse esternamente da un probleptzalgl a un piu semplice

problema a livello di sezione e che permette urenawapprossimazione dei risultati di analisi naediri agli elementi finiti.

SUMMARY

The tendon stress at failure, and consequentlyfléiaral strength of beams prestressed with erlestipping tendons cannot be
evaluated by a local analysis of the critical setdi and a nonlinear analysis of the whole beameterstructural system is required.
In the past simplified formulas were proposed towate the tendon stress increment at failure. &approaches however result in
excessively high or too conservative incrementstigss. In this work a new simplified method oflgsia is proposed. This method
reduces the analysis of externally prestressed o&am a global structure problem to an easieliaegiroblem and leads to a good
approximation of the results of nonlinear finiteraent analysis.

1. INTRODUZIONE

La precompressione di travi mediante cavi esteost fesi
presenta vantaggi sia nella realizzazione di nuwmsgtruzioni
che nel rinforzo o nel recupero di strutture esiteCon tale
tecnica € possibile ottenere un incremento dellpac&
portante della trave, minori deformazioni in esami una
riduzione dell'altezza e del peso della trave,eolr rendere
agevoli le operazioni di ispezione, modifica detotie
sostituzione dei cavi.

La capacita portante a flessione delle travi preuesse
esternamente dipende dalla tensione del cavo @raott cavi
esterni interagiscono con la trave solo in corngf@mza degli
ancoraggi e dei deviatori e solitamente lo scomitmeelativo
tra il cavo ed il deviatore non & impedito a cadshridotto
attrito [1-2]. Ne segue che la deformazione locddd cavo
dipende dalla deformazione globale di tutto il esisa trave-
cavo. Conseguentemente lo sforzo a rottura del @gojndi
la capacita portante a flessione della trave, nod @ssere
determinata con una analisi locale delle sezioiiche, ma
richiede un’analisi non lineare di tutto il sistefBa4].

L'analisi globale & decisamente onerosa e diffieifitie
applicabile nella pratica progettuale. In passaiverde
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ricerche sono state orientate alla definizioneadimulazioni
semplificate finalizzate ad evitare [l'analisi glibae
ricondurre il problema della valutazione della caRa
portante a livello sezionale. | risultati di alcudiiquesti studi
sono stati anche adottati in raccomandazioni naveatn
generale, le formulazioni proposte possono esseléiise in
completamente empiriche e parzialmente empirichel N
primo caso le formule sono direttamente determinate
calibrate attraverso la sola elaborazione di ®@sult
sperimentali. Nel secondo caso viene invece uéitzzun
approccio teorico per ottenere le equazioni cheleew il
problema e viene individuata una soluzione sosidoeai
parametri incogniti, che dipendono dalla deformagjodei
coefficienti numerici dedotti da prove sperimentali

Uno dei primi studi sul tema fu sviluppato da Naanea
Alkhairi [5] nel 1991. A seguito di un’ampia rewsie delle
proposte esistenti per la determinazione dellaigeesultima
dei cavi scorrevoli “Unbonded tendong; gli autori
conclusero che, all'epoca, nessuno dei metodi Bfcafi
combinava sufficiente accuratezza e semplicita edsere
incluso in codici normativi. Sempre nel 1991 Naan®n
Alkhairi [6] proposero una nuova metodologia petutare
incremento di tensione del cavo a collasso. lltode di



Naaman e Alkhairi riconduceva I'analisi di traveppmpresse
con cavi scorrevoli a quella di travi precompresse cavi
aderenti (bonded tendons) per mezzo di coefficienti di
riduzione a collasso determinati basandosi esdusdnte su
dati sperimentali. Nella determinazione dei coé&ffiti di
riduzione a collasso furono considerate due vdriabiipo di
carico (forza centrata e forze ai terzi della tjawél rapporto
tra la lunghezza della trave e la posizione delocaWv
precompressione nella sezione critica dove avvienettura.
Le formule di Naaman e Alkhairi sono valide pervira
semplicemente appoggiate e possono essere estaswi a
continue. La proposta fu recepita dalle norme AASHT
LRFD Specifications nel 1994 [7].

I metodo di Naaman e Alkhairi insieme ad altri eguei
proposti nella letteratura tecnica sono stati sssigamente
analizzati criticamente e posti a confronto da M@Burns
[8] e da Lee et al. [9]. Anche in questo caso gltoa
conclusero che i differenti metodi disponibili narano
sempre soddisfacenti. Nel lavoro di Lee et al. §@propose
una nuova formulazione che includeva tra i vanapzetri
anche il rapporto tra la luce e I'altezza della¢radJn ulteriore
riesame delle formule di previsione delle condizidinrottura
€ stato sviluppato piu recentemente (Naaman ef14l])
arrivando sostanzialmente alle medesime conclusioni

Vale la pena osservare che, negli approcci citati,
I'attenzione era rivolta a travi precompresse cami gnterni
non aderenti post tesi. In ogni caso, dal puntovidta
dellanalisi flessionale, i cavi esterni possonosezs
considerati come cavi interni non aderenti purdhéftetti del
secondo ordine e le forze di attrito ai deviatorane
trascurabili, vedi [6] [11] [12].

Una indagine specificamente mirata alle travi
precompresse esternamente fu condotta nel 199¢diacik e
Ramos [13] che notarono come le formule americamdu@a
quella di Naaman e Alkhairi) non erano consisteati il reale
comportamento di ponti precompressi esternamewtedali
formule proponevano spesso incrementi di tiro eiges
Aparicio e Ramos [13] osservarono che Naaman eailk}6]
basavano le loro conclusioni su prove sperimemgdditive a
travi corte con cavi interni non aderenti. | dgtiesmentali
non risultavano idonei a valutare I'eventuale iefiaa degli
effetti del secondo ordine e, piu ingenerale, diffiente
assimilabili alle geometrie utilizzate nella coginne dei
ponti. Sottolinearono inoltre che il campo di varme dei
rapporti luce-altezza delle travi considerate, carsptra 7.8 e
45, era troppo ampio se confrontato con le snedleitle travi
da ponte reali e i risultati sperimentali troppsyirsi.

Le critiche di Aparicio e Ramos sono supportate dai
risultati di una estesa analisi parametrica su ipant
calcestruzzo, effettuata tramite un modello nuneerahe
considera i due casi limite di cavi esterni libériscorrere ai
deviatori senza attrito e con deviatori che impent® lo
scorrimento. Sono state eseguite analisi non rinfgeo a
rottura di 74 ponti con differente schema stati¢tave
appoggiata e trave continua), tipologia della s®zio
trasversale (cassone e a pi-greco), rapporto liierza (la
lunghezza della campata e l'altezza della sezi@am@no nel
campo di variazione usualmente adottato per pointuck
media e piccola), metodo di costruzione (monoliteaa
segmenti con giunti a secco), quantita di armatucknaria e
quantita di acciaio di precompressione. In pardis®lAparicio
e Ramos osservarono che il rapporto luce altezda trelve

-82 -

non influenza l'incremento di tensione del cavo aheece é
influenzato dalla forma della sezione trasversatialemetodo
di costruzione. Il metodo proposto € molto semplipgando
lo schema statico, la forma della sezione e il chetdli
costruzione sono assegnati, all’incremento di teresinel
cavo a rottura viene assegnato un valore prescritto
indipendentemente da tutti gli altri parametri. lidtiando i
confronti con i dati sperimentali su un ponte ifceatruzzo a
scala reale, Aparicio e Ramos dimostrarono chedtodo puo
fornire stime in sicurezza dell'incremento di tems nel cavo
rispetto al metodo di Naaman e Alkhairi, quandoliapfo a
ponti in calcestruzzo con cavi esterni di precorsgicne.

La scarsa influenza del rapporto luce-altezza dedae
sul comportamento a collasso € stata osservatee atetiNg
che, in [14], propone le conseguenti modifiche agtodi
precedenti.

Pil recentemente Roberts-Wollmann et al. [15] hanno

presentato un ulteriore approccio semplificato tmasa un
precedente lavoro di MacGregor et al. [16]. Questtodo &
stato adottato nelle nuove AASHTO LRFD Specificadi¢h?]

ed € basato su test sperimentali condotti su niadedtala ¥4
di travi continue in calcestruzzo prefabbricate anat con
sezione scatolare e precompresse esternamentdfefenia
dalla precedenti formule semplificate, le equaziodi

MacGregor includono tra i parametri la lunghezzktidante e
questo parametro é ritenuto tale da permettere gedidizioni
piu accurate e cautelative dell'incremento di tensidel cavo.

Nell'ambito delle norme europee, I'Eurocodice 2 {19,
pur distinguendo tra cavi interni non aderenti ei esterni,
propone un approccio particolarmente cautelatigapiando
qualsiasi incremento di tensione nei cavi estermemo che
non venga condotta una analisi non lineare.

Questa ampiezza e articolazione della bibliografia
sullargomento testimonia in definitva come gli udt
sviluppati non abbiano ancora raggiunto risultatigrado di
fornire la semplicita operativa e [l'affidabilita ideisultati
richiesti nella progettazione. In particolare, itotk proposti
sono prevalentemente orientati a fornire il tiraadlasso del
cavo basandosi solo su risultati sperimentali, Spasolto
disomogenei tra loro, e non tentano di descriversmbdalita
di collasso che si attuano al variare dei paranmefioco.

Nel presente lavoro gli autori propongono un nuovo
metodo semplificato per I'analisi del collasso ssglo una
strada diversa, basata su una descrizione serapdifidello
stato di deformazione che si manifesta in condizigzine al
collasso. Il metodo parte dall'osservazione che&itcan lo
stesso schema statico, lo stesso tracciato del €dwostesso
tipo di carico presentano una simile distribuziodella
deformazione assiale e della curvatura a collasshee la
variazione di altri parametri, come altezza e foroella
sezione, luce della trave, quantita di armaturenarte, non
ha una grande influenza purché le variazioni siseorino
entro i limiti di pratico interesse. Una volta iatiuata la
“forma” della soluzione a rottura € possibile deénuna
procedura razionale che permetta di trasformgveotblema di
equilibrio globale del sistema trave-cavo in un hyema
algebrico, di tipo sezionale, in cui la condiziodiecollasso
risulta direttamente correlata alla condizione atura della
sola sezione piu sollecitata.

Per definire e convalidare il metodo & stata ctiado
un’analisi parametrica utilizzando un modello aglementi
finiti precedentemente convalidato mediante corifr@on



prove sperimentali [20]. L'analisi parametrica umbé 72 travi
in calcestruzzo semplicemente appoggiate precospres
esternamente. E’ stata valutata [linfluenza dei useg
parametri: lunghezza della campata, altezza e fodelta
sezione, quantitativi di armatura ordinaria, e di@o del
cavo. In particolare, nel seguito viene illustrataliscusso il
metodo semplificato adottato e i risultati ottentrali risultati
sono stati confrontati con quelli derivanti dalldisi non
lineare agli elementi finiti e dagli altri metodersplificati
disponibili nella letteratura tecnica e nelle notive
[7,11,13].

2. MODELLO ANALITICO

Si consideri una trave con sezione trasversale sinta.
Sia {O; X,Y,Z} un sistema di riferimento ortogonaleon
'asse Z parallelo all'asse della trave e siadnai verticale YZ
il piano di simmetria geometrica, materiale e dia=a della
struttura (Fig. 1).

Reference configuration Tendon initial profile

Deformed
configuration

Y X
Tendon

Cross section deformed profile

Y

Figura 1. Modello del sistema trave-cavo

Siano i, j, k i versori paralleli agli assi X, Y e Z
rispettivamente. Si assume che la sezione tredeedella
trave sia rigida nel proprio piano e rimanga piar@togonale
all'asse della trave anche nella configurazioneweata e che
Vi sia perfetta aderenza tra calcestruzzo e armatidinarie. |
cavi di precompressione esterni sono disposti indano
simmetrico rispetto al piano di simmetria YZ. Ogrdio di
cavi & considerato come un singolo cavo risultatetcacciato
contenuto nel paino di simmetria. Per semplicitseguito si
considera il caso di un solo cavo. La generalizwezial caso
di pil cavi € immediata includendo analoghi termini
aggiuntivi per ciascun cavo risultante.

Le precedenti ipotesi portano alla seguente désnez
dello spostamenta di un punto della trave (solo flessione nel
piano YZ):

u( v i+ [W3- ek &)
dove w € lo spostamento assiale della fibra di riferient
situata ay = 0 ev & lo spostamento verticale. L'unica
componente della deformazione non nulla della travia
deformazione assiale

el yd=e(3+wl2) @)
dove g = W' €& la deformazione assiale nella fibra di
riferimento eq =-Vv” & la curvatura.
Introdotti dei generici legami costitutivi non liaué per il
calcestruzzo e l'armatura ordinaria, la tensionemade s,
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sulla sezione trasversale € una funzione non knekslla
deformazione assiale, e le forze interne resistenti sulla
sezione sono la forza assidlg e il momento flettent® date
da:

Ne&. )= s,(e;)dA 3)

A

M R(e()i Q) = ys z(ez )dA (4)
A

essendo il momento flettente calcolato rispetta éibbra di
riferimento di ordinata nullay(= 0).

Si assume che il cavo tracci una linea re{® tra due
punti di sella successivi, pertanto il profilo @elvo € dato da
una funzione rettilinea a tratti. Il tracciato delvo € allora
definito daD + 1 punti dove i punti da 1@ — 1 individuano
le posizioni dei deviatori intermedi (scorrimentaspibile) e i
punti da 0 & individuano le posizioni dei due ancoraggi di
estremita (scorrimento bloccato):

Qg =& +z5k (5)
doveey ez (d=0, ...,D) sono rispettivamente I'eccentricita e
la coordinata sull’asse Z del deviatatesimo. La lunghezza
totale del cavo nella configurazione indeformatlléra data
da:

D D
L :d_l|Qd 'Qd-ll :d_l [Dd(e)]2 +[Dd(z)]2 (6)

conD d(% : (zd} -(zd_l). Dopo la deformazione i deviatori
assumono la nuova posizione
Qg =
:[% +\'(Zd)]j+ (7)
tla by a) (e vk

dove wy e v4 sono le componenti dello spostamento del
esimo deviatore rispetto agli assi Z e Y rispettieate.
Pertanto la lunghezza totale del cavo nella condigione
deformata é:

D
l= ) |Qd - ch-1| =

_© [[Dy(¢) +Dg (V) + ®)

T aa +[Dd(Z)+Dd(V\)' Dy (e\@z

Assumendo che il cavo possa scorrere con attrito
trascurabile in corrispondenza dei deviatori (isos®ddisfatta
in molti casi reali [1-2]), la sua deformazione peésere
calcolata come rapporto tra l'allungamento globalel
tracciato del cavo e la sua lunghezza iniziale.cl®oigli
spostamenti considerati nella descrizione del mod#ltrave
sono stati assunti molto piccoli (teoria linears)adotta una
espressione lineare anche per la deformazione alal, dn
modo da avere una formulazione coerente del sisteama-
cavo e da evitare di rendere il problema geometrégde non
lineare mediante [lintroduzione di termini in realt
trascurabili. Scrivendo lo sviluppo in serie di Taydella
lunghezza del cavo deformato e considerando sodoniini
lineari [21], allora solo la componente della diffieza di
spostamento parallela alla direzione iniziale discun tratto
di cavo contribuisce all’allungamento totale. Petta la
deformazione del cavo €& data dalla seguente egpmess
lineare:




- L, a meno di moti rigidi che non influenzano le defamoni,
& _—L¢ @ possono essere ottenuti integrando la curvaturaae |
deformazione assiale:

1 D (9) z
a 4D -D +byDy (v
@Edzl{ oD o(W - Dy(evd] +byD, (v} &% -q, h(Jdz=q,Hz)L 17
0
dove 22
ay =Dy(2)/ Ly (10a) (¥ -q, h(z) xdz=q,k2)? (18)
by =Dy (e)/ L (10b) 00
z
Ly, =/[Dy(2)]? +[Dq ()] (11) Vi = d 3dz=eq, ol2)L (19)
La forza sul cavo risultante & allora data dalkaeid'o nella dovel é la |unghezza totale della campata della trave e
configurazione di riferimento a cui si aggiungen¢iemento 12
dovuto alla deformazione: Hz) - n h(2dz (20)
T(Q) =Ty +ADs; (et) (12) 102 z
doveA, é l'area del cavo risultatel@s; I'incremento di sforzo k(z): - h(z)(tdz (21)
sul cavo (funzione non lineare della deformazioe¢ @hvo L 00
tramite legame costitutivo). 17
g ) o2) == oz (22)
0
3. METODO DI ANALISI SEMPLIFICATO sono funzioni adimensionali direttamente correlabe
) funzioni di formah e g Sostituendo le equazioni (17-19)
3.1 Ipotesi . o - . nell'equazione (9), & possibile ottenere la defaiore del
Il metodo di analisi semplificato proposto € basato cavo come funzione della sola curvatura ultima:
sullosservazione che a rottura l'andamento della L D
deformazione assiale e della curvatura lungo laetraon g( g)@— (eF - quu) adDd(g)+
cambiano in modo significativo per travi con losste schema L d=1 (23)
statico, tracciato dei cavi e tipo di carico. Udtaaleterminate D
con una sufficiente accuratezza delle funzioni alinfa, & +q, [bdlDd(k)' ayDy (eh)]
possibile passare dalla formulazione analiticaguientemente ) d=t )
illustrata, che coinvolge tutto il sistema travewaad una Di conseguenza la forza sul cavo diventa:
formulazione algebrica che coinvolge solo la sezioritica, T( q) =T, +ADs(e,(q) =T, +DT,(a,) (24)
di ordinataz,. La sezione critica € quella sezione dove viene doveDT, & I'incremento di forza dovuto alla deformaziores d
raggiunta la condizione di collasso, definita corfe cavo rispetto alla configurazione di riferimento.
condizione nella quale si ottiene la deformaziottiena e- nel Si osservi che nel valutare I'equazione (23) solalbri
calcestruzzo o nelle armature ordinarie aderentlicando dei parametri adimensionali di forma calcolati in
con yg la posizione della fibra della sezione critica eda corrispondenza di deviatori e ancoraggi= g(zy), hy = h(zy),
deformazione ultima viene raggiunta, € possibikerare la kq = k(zg) sono richiesti.
distribuzione delle deformazioni nella sezione icait a
collasso: : 3.2 Determinazione della curvatura ultima
eu(qu)_eF+ (y- yF)qu (13) La curvatura ultima pud essere determinata risalwen
dove q, € la curvature ultima. Individuata la modalita di  I'equazione di equilibrio assiale
collasso (lato calcestruzzo o lato armature oré#aallora la Ned @) +T, +DT,(q,)=0 (25)

deformazione ultimae- e l'ordinata y- sono assegnate,
pertanto la distribuzione delle deformazioni ultinsailla
sezione critica dipende solo dg,. Di conseguenza la

non lineare i, € che pud essere risolta tramite una semplice
procedura iterativa.

def\ormazione nella fibra di riferimento della se®ocritica 3.3 Determinazione della sezione critica e del caricd d
puo essere ottenuta come rottura
€0y =€F - YEQy (14) La posizionez, della sezione critica e il moltiplicatore del
La forza assiale e il momento flettente resistetimi carico ultimol , possono essere ottenuti dalle equazioni di
divengono: equilibrio tra il momento flettente interno e il mento
Neldu)= ske+ (v ve)au)JdA (15) flettente esterno
A MRLb u): Mtoté u'I uvzcr) (26)
Mea.)= s+ (v- ye)a,)dA (16) e dalla condizione che richiede che il momentotdtee sia
A massimo nella sezione critica:
e dipendono solo dg; thotﬁ il u,z) -0
Il problema puo essere allora riformulato descrilema T 4z - (@7)

Z=Zcr

deformazione assiale e la curvatura per mezzo elifalozioni ) R ) ]
h = g/q, e g = eyey, Le rotazioni e gli spostamenti a collasso, ~ dove il momento flettente esterno totale & unaibme diq,
ed é parametrizzato in funzione del moltiplicatdrearicol :
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Mt@l( & ,Z): l Mq(z)' Mp(qu):
=1 M(2-[7+DT(a.)d2)

essendo M, il momento flettente dovuto al carico di
riferimento applicato ed(2) I'eccentricita del cavo.

(28)

Le equazioni (26) e (27) possono essere riscritte
rispettivamente:
Ml oF 1y M(2)-[F +DT (0 )ldz) (29)
dMq(Z) ddZ)
— - — =/ =0 (30
u dz - [TO +DTu(qu)] dz . 0 ( )

Le espressioni dM, ed &(z) variano rispettivamente in
funzione dello schema di carico e del tracciato daVo.
Tuttavia puo essere osservato che I'equazione €289mpre
lineare inl , che pud essere quindi ricavato:
| " - MRu(qJ) +ézcr)[T0 +DTu( u)] (31)

Mq(zcr)

Sostituendo 'equazione (31) nell’equazione (3Masuna
relazione nella sola incognita,. Nei casi comuni di carico
uniforme e tracciato del cavo rettilineo a trattie equazione
diventa una equazione di secondo grado che pudeesselta
a mano [22]. Nello stesso riferimento [22] sonooripte le
formule esplicitate per travi semplicemente appaiggicon
tracciato del cavo risultate triangolare (un deiat
intermedio) e trapezio (due deviatori intermedijgette ad
una carico distribuito uniforme. Dall'analisi diléaformule,
qui omesse per limiti di spazio, risulta evidente lbro
semplicita.

3.4 Determinazione dei parametri adimensionali di forma

Come llustrato in precedenza, per valutare ladosal
cavo sono necessari solo i valggi hy e kg in corrispondenza
dei deviatori e degli ancoraggi. | valori esattitali parametri
possono essere determinati dalle relazioni

Wy
= 32
Ya el (32a)
v@
hy = 32b
5L (32b)
Vy
= 32c
d Q L2 ( )

utilizzando gli spostamenti e le rotazioni di dewia e
ancoraggi cosi come ottenuti dall’analisi non lieeaTali
valori necessariamente variano per diversi schetaics
tracciati del cavo e condizioni di carico. Tuttavigori simili
sono stati osservati per diverse tipologie dellzicse
trasversale e al variare, entro limiti di interepsatico, della
lunghezzd., del rapporto altezza ludéL e della percentuale
di armatura ordinaria = As / A. (As € l'area dell'armatura
longitudinale ordinaria €A, & l'area di calcestruzzo della
sezione). Cio rende possibile calcolare dei vapprossimati

per gq, hg € kg che possono essere utilizzati per ottenere dei

risultati sufficientemente accurati per tutte lavir con lo
stesso schema statico, tracciato del cavo e comdizidi
carico. A tale scopo ¢é stata condotta una anaisirpetrica su
72 travi in calcestruzzo precompresse con cavirmstSi
tratta di travi semplicemente appoggiate con tedoailel cavo
triangolare (un deviatore intermedio) e trapezioe(deviatori
intermedi) come mostrato in Figura 2. Le sezioasversali
considerate sono di due tipologie: a cassone e grqia
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(Figura 3). Sono stati fatti variare entro i limiomunemente
utilizzati per strutture da ponte di piccola e needice i
seguenti parametri: a) luce della trake= 30, 40, 50 m); b)
rapporti altezza luceh(L = 1/15, 1/18, 1/20); c) quantitativo di
armatura ordinaria inferioréd{ = 0.003\., 0.01A.). La forza di
precompressione € stata progettata in modo dazzesdi il
limite di decompressione del calcestruzzo sottoaricbi
permanenti.

L’analisi parametrica € stata eseguita medianteadice
di calcolo non lineare agli elementi finiti mess@unto dagli
autori [20] e basato sullo stesso modello cineratier
I'interazione tra cavo risultante e trave presental capitolo
precedente. | risultati forniti da tale codice diomlo sono stati
precedentemente confrontati con risultati di preperimentali
disponibili in letteratura, ottenendo un buon adeoin termini
di carico ultimo, deformazione e incremento di afosul cavo
[20]. Maggiori informazioni sulle travi testate, peoprieta dei
materiali, il modello agli elementi finiti, i legantostitutivi
non lineari impiegati e le procedure adottate fmrdlisi non
lineare possono essere trovate in [22].

(I A O O A

b 4
[ —e )
A A
| L/2 | L/2 |
— 4
[ - - ]
A A
|<— 0.3L I 0.4L I 0.3L ——I
Figura 2. Schema delle travi testate
L — |
b= 570 bh M 1 | !
B=1270 | || T M| D
j = o | A
h1: h- 50 ) |
=h-40 ! b ! hg=h- 25
I B
by = 480 _h[z hs h

b>= 600
bs= 480
bs= 450

Figura 3. Sezioni trasversali considerate

A titolo di esempio nelle figure 4 e 5 sono mostré
funzioni di forma della curvatura e della defornte assiale
a rottura limitatamente al caso di tracciato trajpgale, caso
nel quale risultano maggiori le differenze tra larig travi
[22]. Tali figure mostrano chiaramente quanto affato in
precedenza, ossia che le funzioni di forma non camabin
modo significativo al variare della lunghezza delempata,
del rapporto altezza luce, del quantitativo di dureae della
forma della sezione trasversale. Proprio su
osservazione si basa il metodo semplificato prapost
pertanto tali figure ne giustificano I'impiego.

questa



z/L

Figura 4. Funzioni di forma della curvatura a roteuper le travi con
tracciato del cavo trapezio

z/L

Figura 5. Funzioni di forma della deformazione a#sia rottura per
le travi con tracciato del cavo trapezio

Per ciascuna delle 72 travi sono stati calcolatialori
esatti dei parametri delle funzioni di forma utiiindo le
equazioni (32). Per motivi di spazio solo alcungdesti valori
sono riportati nelle tabelle 1 e 2. | risultati qumessi possono
essere trovati in [22].

Tabella 1 - Parametri adimensionali di forma ai @dari nelle travi
con tracciato triangolare

L H r Ky 90— ke 90—
(m) (cm) (%) (cassone)(cassone) (pigreca) (pigreca)
150 0.3 0.0673 0.3019 0.0653 0.2706
1.0 0.0709 0.2981 0.0729 0.2450
30 170 0.3 0.0665 0.3020 0.0647 0.2762
1.0 0.0704 0.2989 0.0727 0.2595
200 0.3 0.0653 0.3005 0.0640 0.2824
1.0 0.0695 0.2980 0.0726 0.2755
200 0.3 0.0638 0.2550 0.0595 0.1943
1.0 0.0703 0.2584 0.0704 0.1753
40 220 0.3 0.0621 0.2488 0.0592 0.2032
1.0 0.0698 0.2583 0.0695 0.1866
270 0.3 0.0597 0.2417 0.0598 0.2270
1.0 0.0685 0.2579 0.0682 0.2081
250 0.3 0.0572 0.1921 0.0559 0.1437
1.0 0.0663 0.2025 0.0689 0.1384
50 280 0.3 0.0561 0.1903 0.0561 0.1615
1.0 0.0656 0.2049 0.0682 0.1564
330 0.3 0.0547 0.1892 0.0574 0.1896
1.0 0.0656 0.2122 0.0674 0.1791
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Tabella 2 - Parametri adimensionali di forma ai @dwri nelle travi
con tracciato trapezio e sezione a cassone

L h r hy ki (SRl ¢ -G
(m) (cm) (%) (cassone)(cassone) (cassone) (cassone)
150 0.3 0.1028 0.0334 -0.0039 0.1732
1.0 0.1028 0.0401 0.0020 0.1935
30 170 0.3 0.1010 0.0328 -0.0037 0.1713
1.0 0.1160 0.0396 0.0028 0.1918
200 0.3 0.0992 0.0321 -0.0032 0.1696
1.0 0.1142 0.0390 0.0039 0.1895
200 0.3 0.0939 0.0295 -0.0227 0.1423
1.0 0.1091 0.0372 -0.0161 0.1581
40 220 0.3 0.0918 0.0289 -0.0215 0.1390
1.0 0.1079 0.0368 -0.0147 0.1565
270 0.3 0.0882 0.0279 -0.0186 0.1334
1.0 0.1060 0.0363 -0.0115 0.1539
250 0.3 0.0857 0.0269 -0.0307 0.1134
1.0 0.1032 0.0353 -0.0264 0.1299
50 280 0.3 0.0841 0.0265 -0.0284 0.1117
1.0 0.1027 0.0352 -0.0239 0.1302
330 0.3 0.0824 0.0261 -0.0250 0.1103
1.0 0.1024 0.0352 -0.0202 0.1321

3.5 Valori proposti per i parametri adimensionali di

forma

Dall’'esame delle precedenti tabelle 1 e 2 si ossehe i
parametri adimensionali di forma variano in modode®to e
regolare con la lunghezza della tralkkee con il rapporto
geometrico d’'armatura. Pertanto sulla base dei risultati
dell'analisi parametrica, invece di adottare ddbkiacostanti
per ciascun tracciato del cavo risultante, comeesempio
illustrato in [22], vengono adottate peg, hy e ky delle
funzioni lineari diL e dir, ottenute dall'interpolazione ai
minimi quadrati dei risultati numerici. Tale appctx
permette di ottenere una migliore approssimazi@ieisultati
ottenuti tramite l'analisi non lineare con il metodiegli
elementi finiti, come discusso in [22].

Per le travi semplicemente appoggiate con tracaigio
cavo risultante triangolare e soggette a caricdridisto
verticale uniforme si hd&, = k, = 0 per le condizioni di
vincolo, yo = y, = 0 per ipotesi éh; = 0 per simmetria di
carico. Segue che sono necessari solo i seguergimpdri
adimensionali di forma [22] espressi dalle funzitineari di
interpolazione:

k= .007093 000034+ 121646 (33a)

G- go= 043822 (00520 (33b)

Per le travi semplicemente appoggiate con tracaiksio
cavo risultante trapezio e soggette a carico 0isito verticale
uniforme si hag = k3 = 0 per le condizioni di vincolgg = y3
=0 ey; =Y, peripotesih; =- hy, ky=h, €01 -G =93 -G
per simmetria di carico. Segue che sono necessdui is
seguenti parametri adimensionali di forma [22] espr dalle
funzioni lineari di interpolazione:

k,= 0.035420.00023+1.11803 (34a)
h= 0.106030.00053+2.18399 (34b)
G- go= 0.028490.00129 (34¢)
9,- 0,= 0.250990.00230 (34d)



4. CONFRONTI NUMERICI

| risultati forniti dal metodo semplificato propos{MS)
sono stati confrontati con i risultati dell’analison lineare
(NL) e con le formule proposte nelle ACI318-02 [1&pn la
formula delle AASHTO 1994 [7] di Naaman and Alkh§é],
con il metodo di Aparicio e Ramos [13]. Per motivispazio
si riportano i soli risultati per le travi a cassooon tracciato
del cavo triangolare (Tabella 3) e trapezio (Tabdl). Una
presentazione piu esauriente dei risultati puoressevata in
[22].

Tabella 3. Incrementi tensione a rottura nel cawer fe travi con
sezione a cassone e tracciato del cavo triangolare

L h ¢ NL MS ACI
(m) (cm) (%) Ds(MPa) Ds (MPa) Ds (MPa)
10 03 4212 40132 345.46
10 42920 428.46 345.46
03 43362 417.08 393.54
30 170 4% 44623 446.97 393.54
oo 03 44787 435.42 413.70
10  461.09 468.00 413.70
0o 03 4IL7L 388.60 292.29
10 44123 424.16 292.29
03  411.98 396.35 319.36
40220 15 44650 432.93 319.36
o 03 41206 411.26 387.04
10  460.00 449,63 387.04
0o 03 36801 361.13 289.67
10 41383 401.56 289.67
03 36868 367.85 320.47
50280 15 413 409.23 320.47
a3 03 36996 375.78 371.80
10 43243 418.11 371.80

Tabella 4. Incrementi tensione a rottura nel cawr e travi con
sezione a cassone e tracciato del cavo trapezio

L h r NL MS ACI
(m) (cm) (%) Ds(MPa) Ds (MPa) Ds (MPa)
1o 03 31029 290.36 345.46
10  374.03 343.27 345.46
03 31595 303.34 393.54
30 170 15 38361 359.60 393.54
00 03 32696 317.24 413.70
10  399.48 376.82 413.70
og 03 27249 270.47 292.29
10 35097 333.82 292.29
03 27239 276.56 319.36
40220 15 35704 341.16 319.36
o 03 27721 286.78 387.04
10  363.86 353.85 387.04
0o 03 242.02 235.56 289.67
10 32864 305.67 289.67
03 24480 239.75 320.47
50 280 ;5 33385 311.13 320.47
a0 03 24678 24411 371.80
10 34671 316.72 371.80

La formula AASHTO 1994, i cui risultati non sono
riportati nelle tabelle, forniscono un incremento sdorzo
sempre piu grande del limite superiore adottatoladal
normativa stessa e ugual®a = 428 MPa (legato al limite di
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snervamento dell'acciaio del cavo). || metodo diafipio e
Ramos, anch’esso non riportato nelle tabelle femiger la
sezione a cassone un incremento di tensi@®e 108 MPa
indipendente da altri parametri come ad esemptoadciato
del cavo.

La formula ACI e la formula AASHTO 1994 forniscono
sistematicamente stime dell’incremento dello sfaneb cavo
non conservative rispetto ai risultati dell’anahsin lineare. Il
metodo di Aparicio e Ramos € l'unico metodo sengaib
sempre e ampiamente conservativo rispetto all’ahaon
lineare. Il metodo semplificato proposto dagli auto quello
che si dimostra piu accurato nel predire i risuldetl’analisi
non lineare.

5. CONCLUSIONI

In questo lavoro si propone un metodo semplifiga¢o
I'analisi a collasso di travi in calcestruzzo preesse con
cavi esterni liberi di scorrere con attrito trastile ai
deviatori. Il metodo permette di valutare lincrame di
sforzo nel cavo e determinare di conseguenza lacit@p
portante flessionale della trave. Il metodo e hmsat
sull’osservazione che la forma delle distribuziodéella
deformazione assiale e della curvatura a collassa n
cambiano in modo significativo per travi con losste schema
statico, tracciato dei cavi e condizione di carittanalisi
parametrica condotta per definire il metodo ha nadstche
altri parametri come la forma della sezione e pp@to
altezza luce hanno una piccola influenza mentneatéazione
della luce e del quantitativo di armatura ordindr&nno un
effetto piccolo e variabile con regolarita al vagiadei
parametri. Questi risultati concordano con queltivati da
altri autori [12,14,15]. A differenza di altri metb
semplificati, il metodo proposto presenta il vagiagdi poter
considerare diversi meccanismi di collasso sempi@tge
assumendo come criterio di rottura il raggiungiredi una
data deformazione ultima per i materiali che coitono la
sezione trasversale. Una volta che il meccanisnuolthsso é
definito e sono stati introdotti dei valori appriosati per i
parametri dimensionali delle funzioni di forma, daluzione
puo essere calcolata a mano nei casi piu comumoiirén
possono essere ottenute informazioni complete sstiédo
ultimo della trave: incremento di sforzo sul caypmsizione
della sezione critica dove si raggiunge la defoiora ultima,
moltiplicatore del carico a rottura.

| risultati forniti dal metodo proposto sono in luo
accordo con i risultati dell’analisi non lineareliaglementi
finiti, condotta con un modello di calcolo a sualtao
precedentemente confrontato con risultati speriaient
risultati del metodo proposto sono pit accurapetto a quelli
ottenuti da altri metodi semplificati presentatilatteratura o
inclusi in raccomandazioni normative. In aggiuntaétodo di
analisi proposto puo essere esteso a schemi statiglessi e
tracciati dei cavi solitamente non considerati la approcci
semplificati. Infine il metodo pud essere generdlin a travi
precompresse nelle quali gli effetti geometrici nlimeari
siano significativi. In questo caso le formule poEs perd
assumere delle espressioni matematiche meno dirette

Benché il metodo proposto sia piu articolato dirialt
metodi basati sui risultati sperimentali, esso @nés lo stesso
livello di complessita di altri metodi semplificaticlusi nelle
normative per problemi di analoga complessita. &isp ad
esempio al metodo della colonna modello dellEudice 2



[23] per l'analisi di stabilita di colonne snelle ¢alcestruzzo
armato.
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SOMMARIO

Per I'applicazione del marchio CE ai solai alveolamecompressi € richiesta la verifica secondo KEodice 2 e la norma di
prodotto EN 1168. Alcune regole di calcolo ivi petg, ed altre normalmente adottate nella progettez contengono delle
semplificazioni che vengono discusse in questortavidaspetto piu complesso e controverso conclEnerifiche delle testate per
quanto riguarda la diffusione degli sforzi di preqwessione, I'ancoraggio delle armature e il taglagtandosi di elementi privi
d’armatura d’anima. Vengono inoltre discusse rdgeraposte di modifica della normativa europeatiedanente al calcolo della
resistenza a taglio di elementi non fessurati.

SUMMARY

Verifications according to Eurocode 2 and produahdard EN 1168 are required to obtain the CE mgrkir prestressed hollow
core slabs. Some of the design rules that are gedvby standards or are adopted by designers,igaitaplifications which are
discussed in this paper. The more complex and coatsial aspect concerns the verifications at tius ef the slabs, regarding the

dispersion of the prestressing forces,

the andeodd the tendons and the shear of members notriregyghear reinforcement.

Recent proposals for the revision of the Europeandstrds about the shear resistance of uncrackertels are also discussed.

1. INTRODUZIONE

| solai alveolari (Prestressed Hollow Core) sono
comunemente impiegati in Italia e all’estero conementi
prefabbricati per usi industriali, commerciali, pgaeggi e
anche per usi residenziali.

La produzione avviene in stabilimenti di prefabbzione,
su piste di lunghezza superiore a 100 m, mediamtecihine
vibrofinitrici o ad estrusione che consentono dalizzare
manufatti geometricamente ben conformati con sindéaiore
liscia all'intradosso e nervature di collegamentm ¢a suola
superiore. La forma delle nervature dipende dalézahine
impiegate (Fig. 1): la foratura conseguente pudapén avere
una forma circolare oppure poligonale con setttilirgdi
raccordati superiormente e inferiormente per ewitar
concentrazioni di tensione. Il profilo laterale &emato in
modo da contenere un getto di sigillatura che auaséa
trasmissione trasversale dei carichi, la continudagli
spostamenti tra elementi adiacenti e il comportdamen
diaframma del solaio. Nella suola superiore possessere
praticate fresature che permettono l'inserimentmpera di
armature ordinarie che verranno rese aderenti cogetto di
completamento.

Tutti i sistemi di produzione richiedono I'impiegdi
calcestruzzi di qualita elevata, caratterizzatirdsistenza in
genere non inferiore a 50 N/Mm composizione
granulometrica costante e rigoroso dosaggio di aceu
cemento. La precompressione & usualmente realizzata
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trefoli collocati nella zona di raccordo tra le Buce le

nervature. La posizione delle armature, le lort¢agize, mutue
e dalla superficie, devono essere strettamentdioztd. La

maturazione a vapore consente di realizzare uro aifil

produzione giornaliero. Raggiunta la necessaristersia del

calcestruzzo si procede al taglio degli elementilade
lunghezza richiesta, quindi, al loro stoccaggicasgorto.

Ora viene richiesto che i solai alveolari sianowpisti del
marchio CE; pertanto i produttori dovranno instaeram
processo di controllo in stabilimento e verificacke le
proprieta dei solai siano in accordo con la norinprddotto
EN 1168 [1] e la norma EN 1992-1-1 (Eurocodice 2) [e
quali costituiscono I'evoluzione delle RaccomandaziBIP
1988 [3].

In questo ambito normativo alcune verifiche, quplelle
riguardanti lo stato limite ultimo per flessione el
comportamento in esercizio, sono effettuate secandtodi
consolidati. Altre verifiche, quali quelle che raydano i
meccanismi di resistenza a taglio e [I'ancoraggidlede
armature in corrispondenza delle estremita dei @éinsono
assai piu complesse e controverse. In tali zomksdontinuita,
in cui peraltro non sono generalmente presenti @maa
d’anima, si sovrappongono molti effetti dovuti:'aficoraggio
delle armature, alla diffusione degli sforzi di ppenpressione,
alla presenza di reazioni vincolari e alle solkzibni di
flessione e taglio.

Secondo il Model Code 1990 [4] tre cause producono



tensioni di trazione nella zona di testata:
effetto “bursting”, dovuto alla dilatazione dellfaatura
in seguito alla distensione: in questo caso sirhaftetto
cuneo dell’armatura che tende a rientrare nel stalgzzo
provocando trazioni trasversali che sono generaimnen
assorbite se sono rispettati gli spessori minimi di
ricoprimento;
effetto “splitting”, dovuto all’ancoraggio delle mature
tramite bielle inclinate di calcestruzzo: questenrda
luogo a tensioni di trazione su piani passanti prefoli,
effetto  “spalling”, dovuto alla diffusione della
precompressione: essa da luogo a trazioni nelleahee
che sono massime in testata, esse si
rapidamente e possono produrre fessure orizzontali
nellanima. La verifica di questa situazione &
espressamente richiesta anche dalla [1].

Solai alveolari estrusi
.Q.Q.Q.Q.Q.
L ] o0 [ X ] [ X ] [ X ] e
Solai alveolari “slip-formed”
. O . O . O . O . O .
L ] o0 eoe L X ] [ X ] o
Figura 1 - Rappresentazione schematica delle tigielo
di sezione dei solai alveolari

Il comportamento delle zone terminali dei solaicalari &
ulteriormente aggravato dalla presenza delle reazii
appoggio, usualmente applicate a pochi centimetiled
estremita dell’elemento e dalla mediocre aderergdrdfoli
di precompressione.

Gli aspetti finora descritti riguardano solai alisd
semplicemente appoggiati, privi di cappa supergetata in
opera. Negli ultimi 20 anni I'impiego di solai ablari ha
avuto ulteriori sviluppi: sono stati realizzati abtontinui su
travi fuori spessore con getti integrativi in cepdndenza
degli appoggi e inserimento di armature ordinarier p
sopportare i momenti negativi, solai portati davitigettate in
opera in spessore di solaio, solai portati da tdacciaio o
murature portanti. Queste applicazioni danno luogo
situazioni che presentano ulteriori complicaziongalcolo.

Le verifiche, inoltre, devono tener conto dellaigafiasi
che costituiscono la vita della struttura: la tesatdei cavi, la
maturazione a vapore, il taglio degli elementistoccaggio, il
trasporto, la posa in opera, I'applicazione in tedipersi dei
carichi permanenti e di esercizio. Ad ognuna distgidasi
teoricamente dovrebbero corrispondere verifichel atiti
limite di esercizio e agli stati limite ultimi. Geralmente le
verifiche agli stati limite ultimi sono effettuateolo per la
situazione persistente delle azioni. Fanno eccezide
situazioni transitorie particolari, le azioni rip&a che
inducono fatica o le situazioni accidentali (tra Eincendio,
gli urti, il sisma).

L'applicazione delle norme [1], [2] ha portato adau
prassi di calcolo che merita alcune riflessionigypate nel
presente lavoro limitatamente alla condizione dicwio di
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smorzano

solaio semplicemente appoggiato, privo di cappaatgetin
opera.

2. VALUTAZIONE DEL RILASSAMENTO DELLE
ARMATURE DI PRECOMPRESSIONE

La necessita di conoscere le tensioni nei mateaglbgni
istante della vita della struttura richiede di vate le perdite
di tensione nelle armature.

Per quanto riguarda il rilassamento si fa riferitoealla
perdita a 1000 ore per una deformazione impresstamie
imposta per la tensione iniziale @, Tale valore si ricava
dal catalogo del produttore; in alternativa si possassumere
i valori indicati in [2], [6].

L’evoluzione nel tempo delle perdite di tensione, a
deformazione costante, € definita nell’Eurocodiced&le
relazioni (3.28), (3.29), (3.30), in funzione dehipo, della
perdita per rilassamento a 1000 0B, 1000 € del rapporto
tra la tensioni iniziale e la resistenza carattieasa trazione,
Spilfok. Tali relazioni, tuttavia, non paiono corrette gnanto
per t = 1000 ore e,/fyc = 0.7 non si ritrova il valore di
Dspr 1000@ssunto come dato di riferimento.

In alternativa si puo fare riferimento alla segeent
Equazione [4]

Dspe .t k
, 1000* 79050

dover 1990€ la caduta di tensione a 1000 ore normalizzasa all
tensione iniziale, pari &Sy 100dSpi; K € un coefficiente
numerico, pari a 0.19 per acciai da precompressiobasso
rilassamento.

Una prima, importante quota di rilassamento puo
manifestarsi nelle fasi iniziali nel caso di mantifaottoposti
a trattamento termico di maturazione acceleratale Ta
trattamento produce una rapida evoluzione del sdiagnto
che, concordemente a [2], pu0 essere tenuta inocont
aggiungendo un tempo equivalente fittizio.

Inoltre, le perdite per rilassamento avvengonotaoiénte
in fasi successive, nel corso delle quali si possamere
incrementi o riduzioni della deformazione del catogazzo a
livello delle armature indotti dalla variazione ldeschema di
carico e/o di vincolo. Tali perdite possono essateolate con
il metodo del tempo equivalente, come descrittolanel
Appendice D di [2].

1)

3. PERDITE DI PRECOMPRESSIONE DOVUTE
AGLI EFFETTI DIPENDENTI DAL TEMPO

La perdita di precompressionBP..s., nell'intervallo di
tempo (tt), dovuta alla deformazione di ritirog, alla
deformazione viscosa (caratterizzata dal coefftei¢rit,ty) e
valutata nella combinazione di carico quasi-permég)ee alla
perdita per rilassamentd)s,, pud essere calcolata con la
seguente formulazione semplificata [2]:

DPorsir FApDS peiser =

Ep .
€ cs Eﬁ 68D pr F}((t,to)xqup

S, - cm )
lE:p;T’Af « Ezczp)fﬁw.8>5"(tvto)]

essendo A l'area delle armature di precompressione nella
sezione considerata, ,Eed E, i moduli di elasticita



dellarmatura di precompressione e del calcestruzzo
rispettivamente, Ae J l'area e il momento d'inerzia della
sezione di calcestruzzog,da distanza tra il baricentro della
sezione di calcestruzzo e il baricentro delle anmeatdi
precompressiones. o la tensione nel calcestruzzo posto a
livello del baricentro delle armature per la conazione
quasi-permanente delle azioni.

La formula €& ricavata ipotizzando le armature di
precompressione disposte su un unico livello, ingpoio la
congruenza delle deformazioni tra I'acciaio e ilceatruzzo,
tenendo conto della viscosita col metodo “Age Atjds
Effective Modulus” [7] e assumendo un coefficiendé
invecchiamentog, pari a 0.8.

L'applicazione del’Equazione 2 al caso dei solaealari
dove, di solito, si hanno almeno due livelli di atora,
disposti in zone opposte rispetto al baricentrdadsézione,
rispettivamente in prossimita dell'estradosso didehdosso,
comporta inevitabili imprecisioni. Una ulteriore pnecisione
si ha nella valutazione della perdita per rilassameDs,
tale termine non & costante per tutte le armatumguanto le
tensioni per le quali & necessario calcolare dsshmento
dipendono dal livello in cui si trovano le armattesse. Un
procedimento per il calcolo delle perdite di prepoessione
che tiene conto di queste osservazioni € ripoital8].

Un altro aspetto rilevante riguarda il caso in cig
necessario considerare piu fasi nel corso della diélla
struttura: ad esempio, una fase di stoccaggioimeivallo di
tempo (§t) e una successiva fase nell'intervallo di tempo
(t1,t) in cui la struttura, in opera, & soggetta ali@rizquasi-
permanenti. La corretta valutazione dell'evoluziodella
deformazione nel calcestruzzo richiederebbe I'apgione
della seguente relazione:

Q(t'to) =€itiro (tito)"'s(to)/ét't())

c28

1 /)
Ec(tj)) Ec2s
dove, pero, le variazioni di tensioni nel tempoasamognite e
vanno ricavate imponendo le condizioni di equiibe di
congruenza sull'intera sezione. Il coefficiente ddiformazione
viscosg (t, t) pud essere valutato secondo I'Appendice B di [2].

Nella pratica progettuale questo problema vienmafato
introducendo ulteriori semplificazioni [7] per ter@nto degli
effetti della deformazione di fluage: si calcolammefficienti
delle deformazioni di fluage e di ritiro nel caltegzo tra il
tempo iniziale, ¢, e quello finale,y; nell'intervallo di tempo
(to,ty) si considerano opportune quote dei parametri
viscosita e di ritiroj (t1,to) € &iiro(t1.to), mentre nell'intervallo
di tempo (§,t;) si considerano le quote rimanenti:

/o 1) (. to)- /(o) (4a)

fitiro (t¥ 1t1): &itiro (t¥ .to)' Eitiro (tlvtO) (4b)

Per quanto riguarda il rilassamento si opera coeseritto
al punto 2. Infine, il calcolo delle perdite di poenpressione
alla fine di ciascuna fase si effettua con I'Eqoagi 2. Questo
modo di procedere non & coerente con la formulazoomretta
di cui allEquazione 3 in quanto nella seconda fase
considera l'effetto della deformazione viscosa digadalla
tensione al tempo, & si tiene conto in modo improprio della
storia precedente.

di
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4. VERIFICHE A TAGLIO E VERIFICHE
DELL’ANCORAGGIO DELLE ARMATURE

Secondo le indicazioni dell’Eurocodice 2 non é Ifaci
individuare una traccia da seguire per la verifidaglio e per
la verifica dellancoraggio delle armature allo tetdimite
ultimo. Definite le sollecitazioni agenti di calegl
rappresentate dai diagrammi di momentosgMe di taglio,
Veg della Figura 2a,b, si pud sviluppare il seguente
procedimento di verifica, in accordo a [2]:
i) calcolo della tensione nell’armatura di precompoess
lungo il suo tracciato. A partire dall’'estremita
dell’elemento, la tensione nell’armatura di
precompressione assume l'andamento della trilatiéra
Figura 2c i cui vertici sono rappresentati dallasiene a
tempo infinito,s,,, scontate tutte le perdite, alla distanza
1.2k, essendo, il valore di base della lunghezza di
trasmissione, e la tensione di stato limite ultimo
dellarmatura,s,y a una distanza pari alla lunghezza di
ancoraggio necessarigyd
calcolo della “lunghezza di diffusioneys), necessaria
affinché le tensioni si diffondano gradualmente nel
calcestruzzo fino a dar luogo a una distribuzignedre
sulla sezione” (Fig. 3) con I'Equazione seguenie [2

Idisp:\”pt2+d2 (5)

L'ipotesi di sezione piana non € correttamenteiapplle
nelle zone di estremita, entro la distangg. Iin queste
zone lo stato di tensione € inoltre reso assai piu
complesso dai fenomeni di spalling, splitting e stimg,
nonché dalla presenza della reazione di appoggio.
individuazione della sezione dove verosimilmente si
forma la prima fessura di flessione all'intradosso.
Tracciato il diagramma del momento di fessurazione,
Mrss lungo l'asse x dell’elemento dipendente dallo
sforzo ancorato dell’armatura di precompressioaesuia
intersezione col diagramma di momentoggMpermette

di individuare I'ascissasgs (Fig. 2d). Con un certo grado
di approssimazione, in quanto si trascurano gleteff
della diffusione della precompressione, si ritiectee
nelle sezioni di ascissa X < l'intradosso non sia
fessurato.

determinazione della resistenza a taglio. La resist a
taglio di elementi privi di armatura d’anima & dalle
relazioni:

Vege |Crgo k (008 7 x (5% kg 5| ta,
(63)

ii)

iv)

con un valore minimo pari a

VRdc |_37min h‘. chp(X)] &ij
i cui parametri sono definiti in [2].
La tensione media agente sulla sezione di calazsiru
calcolata in funzione della risultante delle forzé
precompressione di cui si & discusso nel precegemt®
i), vale

(6b)

S pi (X XAy
—————— f0,2xfq (7
A a (1)

Nelle zone non fessurate per flessione, quindienell
sezioni di ascissa X <X, la resistenza a taglio € data da:

|
VRdec :?*W\/(fctd)2 & 5 cpxfe (8)

s cp(x) A |6 cp =




Vi)

Essa € ricavata imponendo che la tensione prirecigal
trazione, calcolata in funzione della tensione di
compressione media,, e della tensione tangenziate,
determinata con la formula di Jourawsky, sia pdla a
resistenza a trazione di calcolgg.fL'applicazione della
formula di Jourawsky & corretta soltanto nelle zdoee

€ avvenuta la regolarizzazione delle tensioni; la s
applicazione nelle zone di diffusione costituisce
un’estrapolazione.

Se il taglio agente & maggiore di quello fornito
dall’'Equazione 8 si ha fessurazione d’anima e gueat, il
calcolo del taglio resistente deve essere fatto keon
Equazioni 6a,b.

L’'Eurocodice 2 stabilisce, inoltre, che “il calcoliella
resistenza a taglio con I'Equazione 8 non € ri¢higer
sezioni poste a una distanza dall'appoggio mincet d
punto di intersezione tra I'asse baricentrico elit@a
inclinata a 45° uscente dal bordo interno dell’ajgpo”: c)
per ascisse inferiori, nella pratica progettuales|3itiene
pertanto che il taglio sia automaticamente verificda
verifica a taglio € soddisfatta segVE£ Vggo COMe
riportato nella Figura 2e.

verifica delle sollecitazioni flettenti. Nelle seni situate

ad una distanza dall'estremita maggiore i, lintesa
come "lunghezza di ancoraggio totale necessaria per
ancorare una armatura di precompressione sogdédta a
tensiones,qy', la verifica viene fatta secondo l'usuale

procedimento allo stato limite ultimo

Nelle sezioni di ascissa x 4 il valore della tensione
nellarmatura inferiore, ricavato in base alle fens di
aderenza, & dato dal diagramma di Figura 2c. Ulogoa
diagramma pu0 essere tracciato per I'armatura muper
I massimo momento resistente in ogni sezione &aptr
calcolato a partire dalla risultante di tali temsiadi
trazione imponendo le condizioni di equilibrio. La
risultante di compressione nel calcestruzzo pud@ress
calcolata col diagramma parabola-rettangolo oppore

il diagramma rettangolare (la condizione di equitib
deve tener conto anche dello sforzo nell’armatwsta
all'estradosso, se presente). Si rimarcano duettaspe
primo € un “principio di calcolo” che afferma ché&a“
resistenza a trazione del calcestruzzo viene igabrd
secondo richiede che nella zona fessurata peiidtessl
diagramma del momento agente-J\ia traslato di una
distanza a = d nella direzione sfavorevole. Per f)
quest'ultima osservazione il diagramma del momento
MEq trasiato @SSUMe  'andamento di Figura 2f. La stessa
Figura 2f riporta anche il diagramma del momento
resistente, My da confrontare col diagramma di
momento  Mgiasiato IN mModo da verificare la
disuguaglianza Mli > MEd,trasIato

ancoraggio dell'armatura. Secondo [I'Eurocodice 2
'ancoraggio delle armature di precompressione deve
essere verificato nelle sezioni in cui le tensidirtrazione

del calcestruzzo eccedong$os dove peraltro occorre

tener conto della traslazione del diagramma di nmdme

“Se la tensione di trazione di trazione del calue=to &

a)

b)

d)

e)

minore di fwoos NON & necessaria la verifica
dellancoraggio” (paragrafo 8.10.2.3 di [2]). |l
diagramma del momento resistente  calcolato

precedentemente tiene gia conto degli sforzi trasme
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Figura 2 - Diagrammi per la verifica a taglio e ierifica
dell’'ancoraggio di un pannello in semplice appoggio
a) momento flettente di calcolo;
b) taglio di calcolo;
c) tensione nellarmatura di precompressione postdanel
suola inferiore;
d) momento flettente di calcolo e momento di fessonazi
e) taglio di calcolo e taglio resistente;
f)  momento flettente di calcolo traslato e momento
resistente.



dall'ancoraggio, per cui se la verifica a flessioae

soddisfatta in ogni sezione, lo & anche la verifica
dell'ancoraggio.
1
,’:\ : A
RN |
' 1
d |d|sp o : \ E h
|
! |
| 1

Distribuzione linear:

delle tensioni sulla
sezione trasversale

>

Idisp

Figura 3 - Schema per la determinazione della
lunghezza di diffusioneysh

| passi di calcolo descritti rappresentano una ipdss
procedura da applicare nelle verifiche dei solaiealari
semplicemente appoggiati secondo I'Eurocodice 2stato
osservato da vari autori [10], [11] che tale noikzat
sovrastima la resistenza a taglio nellanima data
dal’Equazione 8:

“In pratica, una fessura nellanima parte vicino

all'appoggio e usualmente pud condurre a una ttur

improwvvisa per taglio trazione, poiché I'anima deiai

alveolari & di solito molto sottile e non ci sonmnature

di taglio nell'anima” [10];

“Il metodo dell’Eurocodice 2 ignora le tensioni wiglio

dovute al trasferimento delle forze di precompoessi[11].

Tale incremento delle tensioni tangenziali dovute a
trasferimento delle forze di precompressione ¢ tafduda
Yang [10] secondo lo schema illustrato nella FigdraSi
consideri I'equilibrio alla traslazione assialeutiia porzione di
concio di solaio di lunghezza dx, separato da uoaeda
distante y dal baricentro. Ovviamente si avra

np & BRE Ry X 9)

Nel tratto di ancoraggio di lunghezzgglla variazione di
tensione d dovuta alla variazione di sforzo dP nell’armatura
di precompressione viene valutata con le formudestahe di
presso-flessione, ossia

ds =P, dPe (10)
Aciot J
Sostituendo I'Equazione 10 nella 9 si ottiene
oS,
ty -1 Acp 4¢P ap (11)
by Actot J dx

che rappresenta l'incremento della tensione tarigendovuta
al trasferimento della precompressione nell’anirabadtrave:
Scp € J sono, rispettivamente, il momento statico'atelh di
calcestruzzo 4 delimitata dalla corda di ordinata y, e il
momento d’inerzia dell’intera sezione di calcestuzispetto
all'asse baricentrico della sezione di solo calcezb. Questo
incremento va sommato alla tensione tangenzialeutdosal
taglio, per cui si ha
VSd>Scp

by, (12)

-03-

)

L’Equazione 12, che costituisce una recente prepdst
modifica introdotta nella norma EN 1168, si comalise si
considerano anche le armature situate all’estradossme
indicato in [10]. La verifica va effettuata per digi punti
critici, allineati lungo la retta uscente dal filmterno
dell'appoggio, inclinata di 35° rispetto all'assel dolaio (Fig.
5), come richiesto dalla EN 1168.

Figura 4 - Schema per il calcolo dell'incrementdleéensioni
tangenziali dovute al trasferimento delle forz@dicompressione

Punti critici

\ e

T

|
+
s

=

Sezioni

consideratle

Figura 5 - Posizione dei punti critici considerati
nella verifica a taglio [1]

Tale procedimento, che diventa estremamente onesdbso
presta alle seguenti osservazioni:
la valutazione della tensione tangenziale indottdlad
diffusione della precompressione é fatta con urcaal
elastico lineare all'interno della zona di diffuse® dove
non é lecito applicare la teoria elastica, comécatd nel
precedente punto ii). In tale zona, inoltre,
sovrappongono altri effetti altrettanto importamtia non
considerati;
il metodo apparentemente si pone dal lato dellareiza,
in quanto considera una tensione tangenziale gva&
di quella prevista dallEquazione 6; in realta, €ado
riferimento a punti critici situati su una retteclimata di
35°, anziché 45° la verifica & effettuata in punti
maggiormente lontani dall'estremita, dove lo sfordio
precompressione € piu elevato. Pertanto, la teasion
normale s¢, che costituisce un contributo favorevole,
risulta piu elevata.
la norma [1] propone la seguente formulazione
alternativa, che si basa sul’Equazione 6:

|
VRdc =/ ﬂ\/(fctd)2 br ax Bcprctd (13)

Introducendo un coefficientdy = 0.9, riduttivo della
resistenza a trazione del calcestruzzo e un cosifie
“globale”,j = 0.8, riduttivo della resistenza a taglio, tale

Si




formulazione tiene conto della difficolta di valegta

teoricamente tutti gli effetti che agiscono nellzna di

estremita dell'anima di un solaio alveolare. Glitéw

ritengono che questa formulazione sia piu idonea a

garantire i margini di sicurezza per le verifiche¢aglio-

trazione nell’anima dei solai alveolari, senzarfaorso a

complicati e non fondati sviluppi di calcolo.

Un'ultima considerazione merita il procedimento di
verifica dell’ancoraggio delle armature di precosgsione
dell’Eurocodice 2, secondo cui questa verifica neén
necessaria se la tensione di trazione non supeesitenza a
trazione caratteristica, cfoos Infatti, nelle zone di
discontinuita, ove le formule elastiche non sonpliapbili e il
meccanismo resistente e di difficile individuaziammé metodo
"struts and ties" per l'assenza delle armature idianche
costituiscono i tiranti, € opportuno valutare corudenza
I'ancoraggio delle armature. Va tenuto presentelah®ttura
dell’ancoraggio e di tipo fragile e pud essere aaukl
collasso strutturale. Inoltre, altre azioni, usuahte non prese
in conto, possono indurre sforzi di trazione talidbterminare
rotture in corrispondenza dell’appoggio, quali:

ritiro e fluage del calcestruzzo o variazioni tesh@ che
in presenza di vincoli con attrito generano sfodzi
trazione;

il comportamento a diaframma dei solai;

la presenza di azioni orizzontali sui solai (esnéture);

il rientro degli ancoraggi a causa di un bruscasiio
dell'armatura in fase di realizzazione;

il danneggiamento degli spigoli nella fase di t@sp o

di posa in opera;

innesco della corrosione dellarmatura a partire
dall’estremita.

A causa della gravita delle conseguenze che sioposs
avere in seguito alla rottura dell'ancoraggio, &auno
verificare che I'armatura, posta in corrispondertds filo
interno dell’appoggio, sia in grado di assorbirtlp astato
limite ultimo, uno sforzo di trazione pari alla réane. Tale
verifica, peraltro usuale per i produttori italiaderiva da una
semplice schematizzazione dell'equilibrio di nodoncla
biella compressa inclinata a 45° (notare che cemaitdo una
biella compressa, inclinata di 35°, [I'equilibrio Idaodo
comporta sforzi di trazione maggiori). Se la digtarira la
testata dei solai e il filo interno dell’appoggiomé sufficiente
a garantire I'ancoraggio di tale sforzo, si devedisporre
dell’'armatura ordinaria aggiuntiva, opportunameateorata.

Si ritiene pertanto che tale verifica debba noreesslusa

come in effetti si fa in molti Paesi in quanto I[#Baodice 2

non la impone.

5. CONCLUSIONI

La necessita di procedere alla marchiatura CE dikii s

alveolari precompressi ha portato ad alcune corestitni

sulle norme di riferimento [1], [2], evidenziandoséguenti

aspetti:

. la non appropriata formulazione delle perdite per
rilassamento delle armature di precompressione;

le approssimazioni introdotte nel calcolo dellediter per

gli effetti di ritiro, deformazioni viscose e rilssmento;

le problematiche connesse con le verifiche a taglio

dell'ancoraggio dellarmatura di precompressione,

facendo anche riferimento alle recenti proposte di
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modifica della norma di prodotto [1].

A proposito di quest'ulimo aspetto si € discussa
I'opportunita di maggiori cautele nei confronti elerifica a
taglio-trazione nell’anima non fessurata dei sol&i e
osservato che la formulazione della resistenzagéotper
elementi non fessurati, proposta per la modifichadeorma
EN 1168 [1] e che presenta un elevato onere comjmutale,
in realta si fonda su ipotesi grossolane, tali wiciarne la
validita. Sono percio preferibili formulazioni altetive
semplificate, anch’esse presenti nella propostanddifica
della norma [1], tarate sui risultati sperimentali.

Infine, si & sottolineata la necessita di garantiggini di
sicurezza adeguati nei confronti di rotture detf@maggio: per
questa rottura, di tipo fragile, vanno tenute intocazioni molto
frequenti nella pratica, usualmente non considenagdle
verifiche a stato limite ultimo.

Ulteriori analisi approfondite sono necessarie per
verifiche di solai alveolari precompressi con capgegrativa
collaborante, solai continui portati da travi fugsgessore o in
spessore di solaio, e di solai in luce netta inilquiefabbricato
non ha un appoggio diretto.
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SOMMARIO

In questo lavoro si propone un metodo per I'anaisinplificata di strutture costruite per assembiaggetitivo di elementi
prefabbricati in calcestruzzo. Dopo aver richiamatdormulazione analitica del problema viscoelastili strutture eterogenee, si
riportano i risultati di un’analisi parametricadni si sono studiati gli effetti sia dei parame¢ninporali che definiscono le sequenze
costruttive sia dei parametri che influenzano agia del calcestruzzo. Sulla base dei risultatharici, si propongono coefficienti
che, scalando le classiche funzioni di cambiameintechema statico, permettono di valutare le stdelle reazioni dei vincoli
posticipati a partire dalle reazioni ottenute pe& struttura omogenea senza cambiamento di schatita s

SUMMARY

In this paper a method for the simplified analyfistructures built sequentially from repetitiverigas proposed. After some recalls
of the analytical formulation of the visco-elaspicoblem for heterogeneous structures, the restilis parametric analysis are
reported in order to show the effects of both tlaeameters defining the construction phases andodnameters affecting the
concrete rheology. On the base of the numericalltgessome coefficients to rescale the classicdistabution function are
proposed; these coefficients allow to evaluateldhg term reactions of the restraints starting fritva values obtained by a normal
elastic analysis for an homogeneous structure natkariable static scheme.

1. INTRODUZIONE il problema é stato studiato in accordo al metoeleedorze. I

Il problema dell'evoluzione dello schema staticodi sistema risolvente € costituito da un sistema guetp di
fondamentale importanza nell’analisi di ponti ircestruzzo equazioni integrali di Volterra per cui la soluzopud essere
armato. A causa del comportamento viscoelastico del ottenuta solo grazie ad un'analisi step-by-steq, [[IBY. Un
materiale, le fasi costruttive possono determirayeplesse metodo semplificato € stato proposto da Chiorinale{05]
ridistribuzioni delle tensioni in seguito all'intlozione di ma, anche se i risultati ottenuti sono in buon edwocon
vincoli posticipati o alla rimozione di vincoli pveisori. La quelli delle analisi accurate step-by-step, esswitd piuttosto
ridistribuzione delle tensioni & anche complicatdlad non- laborioso per essere applicato nelle analisi dimeu
omogeneita strutturale determinata dalla diveraadet conci Nella prima parte di questo articolo, si richiamaau
di calcestruzzo per i ben noti fenomeni di inveaahénto del formulazione analitica generale del problema di lmamento
materiale. Tuttavia, nei casi in cui la strutturareilizzata di schema statico basato sull'applicazione del dwtdelle
assemblando conci prefabbricati posti in opera ecata forze [03], [04] gia proposto in [06]. Esso perreettli
secondo sequenze temporali regolari, a causa detaoria analizzare strutture con vincoli deformabili e ceimcoli
evanescente del materiale € lecito attendersi uracle applicati imponendo cedimenti per ridurre la ridistribuzione
semplificazione dei fenomeni. delle tensioni nel tempo. Le aziopbssono essere costituite

In letteratura, il problema di cambiamento dellhesva da carichi esterni o da distorsioni imposte.
statico & stato ampiamente studiato con riferimentasi pid Nella seconda parte sono studiate strutture cestrui
semplici di strutture omogenee. Per strutture atgi@d un sequenzialmente con parti ripetitive e si mostransultati di
dato istante, un metodo efficace basato sulla d&lime di una un’analisi parametrica che studia I'effetto sia geirametri
funzione di ridistribuzione, che consente di comosdl valore che definiscono le fasi costruttive sia di queiednfluenzano
della reazione del vincolo posticipato a partiradeeazione il comportamento reologico della sezione; da egsigeno
determinata sullo schema finale elastico, & stabpgsto da tratte delle considerazioni di carattere qualitatiinfine, si
Chiorino et al. [01] e Dezi et al. [02]. In casi pialistici, nei propone un metodo semplice per il progetto di reutli ponti
quali la struttura & non omogenea e caricata areiiti istanti, costruiti span-by-span, che permette di valutareeézioni a

lungo termine conoscendo le reazioni elastiche.
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Figura 1 — Strutture eterogenee

2. STRUTTURE VISCO-ELASTICHE ETEROGENEE
Come gia accennato, il problema dall'analisi di tstme
intelaiate viscoelastiche eterogenee ¢ stato aétornn [03] e
[04] applicando il metodo delle forze, assumendon&o
incognite le reazioni dei vincoli posticipati. Piecentemente
sono state proposte formulazioni agli spostamesauilif da
implementare in programmi applicativi agli eleméiiniti ed
in grado di descrivere il comportamento di strigtspggette
anche a dinamiche costruttive piuttosto compleske.
potenzialita del metodo sono tali da consentireattisiderare
anche le non linearita dei materiali [07], [08].tfEwia in casi
realistici, il problema & governato da un numerdtaelevato
di incognite costituite dalle componenti degli Sposenti
nodali. Anche se I'onere computazionale viene in partettado
approssimando il comportamento viscoso del caleeatr con
il metodo delle catene di Maxwell, nel caso di peoti di
routine appare molto elevato.

In questo paragrafo si richiama una formulazione
matriciale generale per il calcolo di strutture elatate
viscoelastiche eterogenee. Tale formulazione, ameheaso
di strutture realistiche da ponte permette didratil problema
con un numero limitato di incognite. Nel caso attre
dell’evoluzione delle schema statico ha inoltrepikgio di
fornire risultati estremamente sintetici in quapgrmette di
calcolare direttamente le reazioni dei vincoli pgati,
uniche responsabili dell’evoluzione dello statosienale della
struttura.

Si considera una struttura intelaiata piana eteregean
calcestruzzo costituita d& sottostrutture omogenee. Per
ciascuna sottostruttura si introduce I'ascissaitinea z;, che
permette di individuarne la generica sezione tnasle con
riferimento all’asse baricentrico (Fig. 1), e laste di gettd,
riferito all’'origine O del sistema di riferimenterhporale.

Nello spirito del metodo delle forze, si consideraa
struttura isostatica ausiliaria ottenuta da queli@ale
eliminando R vincoli ridondanti (interni e/o esterni). A tal
proposito, si osserva che nellindividuare detthoali &
naturale scegliere quelli che vengointrodotti gradualmente
durante la costruzione della struttura (vincolitmisati). Con
riferimento alli-esima sottostruttura omogenea, le risultanti
delle tensioni all'istanté possono essere espresse in accordo
alla formula

f () =fo( st)+F (o )x(y) i=1,

S @
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dove

Ft)=MCat)NC v ()l

e il vettore che raccoglie il momento flettentefdeza assiale
e la forza di taglio sulla sezione trasversalevimiata daz;;
fo(zi;t) é il vettore che raccoglie le risultanti delle siemi

dovute ai carichi esterni e calcolate sulla strattisostatica
ausiliaria; analogamente,

@)

M'l(zi) M'R(Zi)
F(z)= Ny(z) N (z;) (3)
Vll(zi) V'R(Zi)

e la matrice di dimensioni 3R avente le colonne costituite
dalle risultanti delle tensioni, calcolate sullarugiura
ausiliaria, dovute all'applicazione di forze geremate
unitarie corrispondenti alle reazioni. Infine,

x(=0x0) X0

e il vettore delleR reazioni incognite dei vincoli ridondanti
eliminati. Ipotizzando un comportamento viscoetastineare
per il calcestruzzo, e considerando [I'Equazione 14,
caratteristiche di deformazione duali delle risnfiadelle
tensioni sono date dalla relazione integrale

(4)

of 8 o{,) 90 H -t )k )

+ o)) 3(t e -

0

(%)
t,; Jax(t)+d(z;;t)

dove

d(zt) 4dzt) dzit) dzt)

e il vettore che raccoglie la curvatura, la defarimae media
longitudinale e la deformazione media di tagliolalalezione

(6)



individuata daz e (Aj(zi ;t) é lanalogo vettore delle

distorsioni (ad esempio dovute al ritiro ed agfe#f termici);
Ji(t,t) & la funzione di viscosita delesima sottostruttura
omogenea riferita all'istante di gettg, cioé la deformazione
allistante - t;) dovuta all'applicazione di una tensione
unitaria all'istante f( - t;) e mantenuta costante nel tempb;
e la funzione di heavyside, uguale a 0 petd &d uguale a 1
altrimenti, che permette di escludere dall’analit
sottostruttura se non ancora realizzata.

Considerando il sistema di riferimento baricentrieo
principale di inerzia per |gezione trasversale, laatrice D
assume la seguente espressione:

Izt o 0
D(z)= o ARz)* 0 ™
0 0 Au+nke(z)Alz)’

dove A(z), 1(z) e c(z) sono rispettivamente l'area, il
momento di inerzia ed il fattore di taglio dellazieme
trasversale, @ & il modulo di Poisson che viene considerato
costante nel tempo.

Per il Teorema dei Lavori Virtuali, scritto considedo il
campo degli spostamenti reali ed i sistemi di faegeilibrati
ottenuti applicando alla struttura isostatica fogemeralizzate
unitarie corrispondenti alle reazioni dei vincallondanti, si
ottiene la seguente equazione:

"8 M-

0

ta)d Xt)+ s t)+dt)=slt)  (®)

i=1

dove s(t) e il vettore degli spostamenti generalizzati elell
sezioni trasversali nelle quali sono applicati inodli
ridondanti e

©

Y1) 3t M - ok )z

i=1 sty 0

(10)

S
FT(z 0z thiz,

i=1 Str
sono, rispettivamente, la matrice di deformabitigd’i-esima
sottostruttura omogenea (a meno di una costansticelp il
vettore degli spostamenti generalizzati dovutiaglplicazione
dei carichi esterni ed il vettore degli spostamemdivuti
all'applicazione delle distorsioni. Si osservi atan il termine
di spostamenti generalizzati si indicano gli sposati
assoluti, nel caso in cui i vincoli eliminati siaesterni, e gli
spostamenti relativi tra due sezioni, nel casamtioli interni.

L’equazione vettoriale (8) consente di scrivereclazioni
di congruenza dalle quali ricavare, al genericantt, le
reazioni dei vincoli ridondanti. Esse costituiscamo sistema

(11)
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di equazioni integrali di Volterra che devono essitegrate
numericamente con una procedura step-by-step [08h

volta note le reazioni, attraverso la (1) possoeteninarsi le
caratteristiche di sollecitazione interna e, gragiia (5), le

caratteristiche di  deformazione. Infine quest’'udim
opportunamente integrate, conducono agli spostandetie

struttura. Attraverso la procedura evolutiva detcin [06], &

possibile studiare gli effetti delle fasi costruéti di una

struttura generica.

3. ANALISI PARAMETRICA

Usando il modello precedentemente richiamato, éasta
eseguita un’ampia analisi parametrica consideramdotrave
continua su pil campate ottenuta connettendo uria de
travi semplicemente appoggiate, ciascuna carattdezda un
diverso istante di getto. Tutti i conci che cossitono la trave
hanno la stessa geometria e sono soggetti agki staschi,

inoltre gli istanti di getto differiscono di un envallo costante
Dt.

La funzione di viscosita &€ quella suggerita dal GHB
Model Code 1990 [10] che permette di descrivere
comportamento viscoso di elementi strutturali céerimento
allo spessore fittizio della sezionby) dell'umidita relativa
ambientale RH) e della resistenza caratteristica del
calcestruzzofg).

| parametri studiati sono: I'intervallo di tempatrgetti di
due generici conci omogeneDt}, lintervallo di tempo
trascorso tra il getto ed il carico di ciascuna pata Dty) e
l'intervallo di tempo trascorso tra il getto e lannessione
della campata alla struttura esisteni®;)( Inoltre, per ogni
terna di valori temporalDt, Dt,, Dt;, sono stati assegnati
diversi valori dei parametri che definiscono la Ziome di
viscosita.

L’'attenzione é focalizzata sulle reazioni adimenalbdei
vincoli posticipati, cioeé sul rapporto tra il realalore della
reazioneX(t), ed il valore calcolato considerando direttamente

lo schema finale della travatupg®

7(i (t, o, DtonDtlv RH, fck’hO) =
X;(t; D, Dty, Dt ; RH, fey., o)
xiel

(12)

Per strutture omogenee, in cui tutte le campatgwen
dapprima gettate e successivamente caricate ai singde
istanti ed in cui tutti i vincoli posticipati sonmtrodotti
contemporaneamente, la funzione di cambiamentcltiraa
staticox(t; Dty, Dty; RH, fo, hg) [02] descrive I'evolversi nel
tempo della reazione adimensionale dei vincoliipgsiti ed é
la stessa per tutti i vincoli. Nel caso in esamwjece, le
sottostrutture sono eterogenee ed i vincoli pgsiti sono
inseriti in tempi differenti, anche se ad interva#golari Dt
I'uno dall'altro. Non esiste dunque un unico valdi&; () ma

esso dipende dallo specifico vincolo consideratd|adfase
costruttiva e dai parametri che influenzano il comamento
reologico medio della sezione.
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Figura 2 — Evoluzione nel tempo delle reazioni\decoli posticipati per diverse durate delle fasstruttive

0.74 0.7
X | 4 X 4/%%27
0.6¢ 0.6¢ //
0.6¢ I 0.67 // ||
Dt =7 days J/ Dt = 30 days
Dty =7 days [ ‘/ Dtp=7 days [
0.67 Dt; = 22 days || 0.6€ ! Dt; = 22 days | |
1 2 3 4 5 6 7 restraint 1 2 3 4 5 6 7 restraint

Figura 3 — Valori finali delle reazioni vincolarigy travi con diverso numero di campate= (25550 gg)
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La figura 2 mostra I'evoluzione temporale dellezieai
adimensionali per una travatura continua di diemingate.
Ciascun diagramma si riferisce ad una diversa tetegli
intervalli di tempo precedentemente definiti e argmetri
fy=35 Nmnm?, RH=50 %, hy=200 mm. Dallesame dei
diagrammi si possono fare le seguenti osservazioni:

- le reazioni adimensionali di tutti i vincoli temdo a
valori finali molto simili; in particolare, le reami dei primi
due vincoli mostrano un maggiore scarto quandaiametro
Dt viene incrementato, mentre le altre reazioni sommlto
vicine al loro valore medio;

- le curve non sono discontinue in quanto i vinGano
introdotti senza imporre cedimenti e in quanto plgazione
del carico su ciascun tronco non induce tensioniasu
rimanente struttura;

- eccetto i primi due vincoli, le storie delle read sono
molto simili; nel caso teorico di numero infinitd campate, le
reazioni dei vari vincoli avrebbero la stessa exioine
temporale [11].

La figura 3 mostra i valori a lungo termine deléazioni
adimensionali quando la trave continua € costituita un

0.€7
RH =50%
X RH =80%
X
DOt =7 days
fo = 45 MPa
0.54 hy =200 mm
0.67
hy = 300mm
hy = 200mm
E>\'<
3
DOt =7 days
fo = 45 MPa
= 0,
054 RH =50%
0.€7
f& = 45MPa
X f..= 55MPa
Dt =7 days
RH =50 %
oea ., ., [M=200mm

0.€7
RH =50%
X
RH =80% Dt = 30 days
fo= 45 MPa
054 hy =200 mn
0.€7 ho = 300mm
B hy = 200mn
“;S.
3
Dt = 30 days
f = 45 MPa
= 0,
054 RH=50%
0.€7
foa = 45MPa
T_ Dt = 30 days
X RH =50 %
x ho = 200 mn
fo = 55MPa
0-54 1 1 1 1 1 1 } Il

1 2 3 4 5 6 7

restrain

numero variabile di campate (da 2 a 10); i grafa@no relativi
a due differenti fasi costruttive, cd@i =7 gg eDt = 30 gg. E
chiaro che c’¢ solo una debole dipendenza dellgioea
adimensionali dal numero di vincoli posticipati. A&dempio,
con riferimento alla seconda sequenza costrutbva G0 gg),
la reazione adimensionale del primo vincolo é cifcé6,
quella del secondo vincolo € maggiore di 0.695 neeifg
reazioni di tutti gli altri vincoli varia tra 0.68 0.685.

La figura 4 mostra i valori a lungo termine deléazioni
adimensionali per una travatura continua di dieechpate nel
caso diDty=7 gg eDt; =22 gg; i grafici nella colonna di
sinistra sono relativi ad una fase costruttiva @atervallo
Dt=7 gg mentre per quelli di destizt =30 gg. Inoltre, i
grafici sono relativi a diversi valori dell'umiditélativa, dello
spessore fittizio e della classe di resistenzacdéestruzzo
come riportato nelle legende. In ciascun caso le durve
ottenute hanno lo stesso andamento, ma risultastate I'una
rispetto all'altra per effetto della variazione dearametri.
Owviamente, si ottengono reazioni maggiori con loxiadei
parametri che comportano una maggior sensibilitlade
struttura al cambiamento di schema statico.

1 2 3 4 5 6 7 restrain

Figura 4 — Valori finali delle reazioni vincolariei caso di una trave continua di 10 campate: inflzeedell’'umidita relativa, dello spessore fittizo
della classe del calcestruzzo{25550 gg =7 gg ex; =22 gg)
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4. METODO SEMPLIFICATO DI ANALISI

Un metodo semplificato empirico, valido per travi
continue con sezione trasversale costante, e compata
eterogenee aventi tutte le medesime luci e capehinanenti,
e stato sviluppato dai risultati dell’'analisi paetnta.

I metodo proposto & basato sullosservazione che

'evoluzione di ciascuna reazione vincolare dipende
debolmente dai vincoli precedentemente introdotéllan
struttura, mentre é fortemente dipendente dallirtéo Dt
che caratterizza la sequenza costruttiva, dalbétzarico Dto,

dal ritardo dell'introduzione del vincol®t;, e dai parametri
che caratterizzano la reologia degli elementi girati.

In figura 5 sono riportati i rapporti a lungo terai
(t=25550 gg) tra le reazioni adimensionali dei winc
posticipati della struttura eterogenea e di queltaogenea
definiti precedentemente, ottenuti per diversi waldegli
intervalli di tempo che definiscono le sequenzeladéhse
costruttiva e per diverse terne di parametri reigiog

G (Dt Dty,Dt; RH, fyy,hy)
_ Xi(25550 D, Dty, Dt; RH, fyy.,hy )
- >(25550Dt01Dt1;RH1 fckvho)

(13)

Si possono individuare due fasci di curve, ognueo d
quali relativo ad un valor®t; il fatto che esse tendano a
sovrapporsi, suggerisce che la dipendenza dellgioma
iperstatiche dai parametri considerati (Fig. 4) a stessa
manifestata della funzione | coefficienti C; possono allora
essere considerati funzioni solo ddt e del vincolo
considerato.

La figura 6 mostra i valori dei rappoi@; al variare del
parametro t. | punti sono i risultati ottenuti dall’analisi
parametrica condotta e le rette di regressione determinate
minimizzando gli scarti con il metodo dei minimiaglrati. In
accordo alle osservazioni fatte in questo e netemfente
paragrafo, sono state derivate tre diverse espréssalide,
rispettivamente, per la primaeazione vincolare, per la
seconda e per il valore medio di tutte le altrezica.

C (ot)= 09853 0002Dt

G,(Dt)= 09958 Q0007 (14)
G(Dt)= 09906 001Dt  peri 3
La definizione dei precedenti rapporti permette di

calcolare in via approssimata le reazioni dei vingosticipati
al generico istanteattraverso la relazione

Xi(t D, D, Dt RH, o, hp) =

15
QD) - Dt Do DY RH, )X

L’applicazione del metodo & molto semplice e petendi
calcolare le reazioni vincolari ad ogni istante ahalisi
impiegando un’unica funzione di ridistribuzionediagrammi
di figura 6 possono essere impiegati come abachilpe
determinazione grafica dei coefficienti.

1.000 ™ =%

0.95

| Dt = 30 days

0.80r

0.75 | ! ! ! ! } } }
1 2 3 4 5 6 7  restraint

Figura 5 — rapporti tra le reazioni adimensiondki vincoli
posticipati della struttura eterogenea e di quellaogenea

(t = 25550)
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; ; ¢

C,(Dt)= 09853 000210t }
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1.0C
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C,(pt)= 09958 000070t §
0.9¢€
1.0C
5
0.94

30 Dt [dayq

7 14 21

Figura 6 — rapportiC; al variare del parametro t

L'analisi della struttura puo quindi condursi deté@rando
le reazioni vincolari sullo schema definitivo dekruttura
considerata omogenea. Note le reazioni iperstatiehguindi
possibile determinare sia gli stati tensionali siaelli
deformativi della struttura.

4.1 Applicazioni

L’accuratezza del metodo €& stata testata in ura decasi
variando gli intervalli temporali della sequenzsstrottiva ed
il numero delle campate.

Con riferimento ad una trave continua di dieci catapla
figura 7 riporta i risultati ottenuti applicando ihetodo
proposto (punti) e quelli ottenuti con il metodongeale di
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analisi step-by-step (curve continue). Gli

intelivadi

definizione della sequenza costruttiva sono rigbatiiinterno
dei singoli diagrammi. Per chiarezza, si riportdeocurve
relative solo al primo, secondo e quinto vincolcesslo

quest'ultima rappresentativa di tutti gli altri ewli
ottenuti con il metodo semplificato
sovrapposizione con quelli della procedura ge
step. Come atteso, le maggiori discordanze si

appaiono

. | risultati
in
nestdp-by-
wasernegli

istanti intermedi di analisi poichécbefficienti che scalano la

funzionex sono stati tarati con un’analisi a lung

o termiRer

maggior chiarezza, la figura 8 mostra gli errorientti al

5. CONCLUSIONI

In questo articolo si € proposto un metodo perdlisn
viscoelastica di strutture ottenute per assembtaggietitivo
di elementi prefabbricati. Con riferimento ad un@ve
continua costruita campata per campata, & statguise
un'analisi parametrica sull'evoluzione delle reagiodei
vincoli introdotti per ottenere la continuita flgzsale in
corrispondenza degli appoggi intermedi. E statalizzaia
linfluenza degli intervalli di tempo che definisto la
sequenza costruttiva, cioé il tempo trascorsol etio di due
conci, listante di carico dei conci e l'istante cbnnessione

variare dell'intervalloDt, per la coppia di intervalldty =7 gg con la struttura esistente, e l'influenza dell'uitéddrelativa
e Dt; = 14 gg di carico e connessione delle travi. E imiated ambientale, della classe del calcestruzzo e dglessore
constatare che gli errori a lungo termine sonoigaatente fittizio degli elementi strutturali.
trascurabili.
X)) X() X)) X(t)
AR ==&+
0.8 _ _ _ _ _ _ 0.8
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2 step-by-ste step-by-step} 0.2
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0 - 0
08 T =74 — — — — _ 0.8
=7 days Dt = 15 days Dt; = 22 da) Dt =30 days Dty = 15 days Dt; = 22 day:
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0 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ , ‘ 0
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Figura 7 — Confronto dei risultati ottenuti connietodo proposto e con la procedura generale steptdyy
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10 145t restraint 1 #restraint 1| ¥ restraint
5 —o—t; = 25500days
6 —O—t; = 12800day: PN
—A—t; = 7200 days N
4 —O—t; = 50C day:
F Zé_é N ;L/E/ N t <
0 10 20 Dt[days] 50 10 20 30 40 50 10 20 30 40 50
Figura 8. Errori riferiti alla soluzione step-byep (to 799, t1 14 gg)
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SOMMARIO

In questo lavoro & affrontato lo studio del comaorénto a compressione di elementi in calcestruanfimati con sistemi in FRP.
Gli Autori hanno gia trattato I'argomento in preeati articoli dedicati sia alla determinazione deg§jame costitutivo del
calcestruzzo confinato con FRP che alla messa @ pmlirprocedure per il progetto di elementi in @eessoinflessi. In [1] € stata
presentata un’ampia raccolta di dati relativi & tiscompressione centrata su provini cilindricsdeti con tessuti in carbonio e
vetro. L'analisi dei dati ha consentito di verified'affidabilita di alcune relazioni di letteratuper la stima della resistenza e della
deformazione ultima del calcestruzzo confinataguesto lavoro l'indagine € stata estesa ai risudtaest su elementi prismatici.

SUMMARY

This paper presents a study of the behaviour inpcession of FRP-confined concrete elements. The dksthave dealt with this

subject in previous articles dedicated to the detsation both of the FRP confined concrete constitutaw and of design

procedures for FRP-confined r/c columns. In [1] besn presented a wide data-base of experimestdtsebout axial compression
tests carried out on cylindrical specimens wrappil carbon and glass. The data-base analysislloaged to check the reliability

of some literature relationships for the estimatafnthe confined concrete strength and ultimateoeétion. In this paper the
investigation has been extended by using sometsefsoin tests conducted on prismatic specimens.

1. INTRODUZIONE

E’ ben noto che mediante un intervento di confinatme
passivo con tessuti in FRP & possibile incrementare
resistenza e la deformabilita del calcestruzzo cesgo.

Numerose indagini sperimentali, condotte nel cafsgli
ultimi anni su elementi in calcestruzzo compresgiresso-
inflessi, hanno consentito di valutare linfluenzi vari
parametri (ad esempio le proprieta meccaniche
I'orientamento delle fibre, la rigidezza del sistegonfinante,
la forma dell’elemento confinato, etc.) sull'effaia del
confinamento con FRP.

In una precedente nota gli Autori hanno presentato
esaminato un ampio “data base” contenente datioltadn
bibliografia e relativi a circa 400 prove di comgs®mne
condotte su provini di calcestruzzo di forma citicd
confinati impiegando sistemi in FRP [1]; 'analisiglel data
base — che qui sara ampiamente richiamato — h&ictius tra
l'altro, di valutare I'affidabilita delle espressibriportate in
letteratura per la stima degli incrementi di resiga e di
duttilita ottenuti con il confinamento e di properdelle altre
tarate sui dati disponibili.

In questo lavoro - partendo dall’'analisi gia sveltaono
prese in considerazione prove di compressionetedfiet su
elementi di calcestruzzo di forma prismatica - dveezione
guadrata o rettangolare - confinati sia con fibrecarbonio
(CFRP) che con fibre di vetro (GFRP).

Le prove qui esaminate sono state in parte svoéssp il
Laboratorio di Strutture dell’Universita di Salerno

| risultati di questi test — raccolti in un nuovatd base —
sono stati impiegati per approfondire lindagine
sull'affidabilita delle relazioni proposte per lainsa della
resistenza del calcestruzzo confinato — tra cdidimulazioni
riportate dalle recenti Istruzioni del CNR [2] - eynfrontati
con quelli precedentemente presentati in [1], hasorsentito
di trarre utili indicazioni circa la dipendenza laficienza
del confinamento dalla forma dei provini.

2. IL PROGRAMMA SPERIMENTALE

Nel seguito sono presentati alcuni dei risultatidliestesa
campagna di prove condotta all'Universita di Sabersu
elementi di calcestruzzo prismatici confinati adepelo sia
fibre di vetro che fibre di carbonio: i dati riféra quest’ultimo
caso sono stati gia oggetto di precedenti pubbibcaf3,4].

Le prove di compressione sono state eseguite itrattin
di spostamento (con una velocita di 0.1 cm/min)lieppdo il
carico sia in posizione centrata che in posizioceesetrica; a
tal fine & stata utilizzata una pressa idraulic4@z0 kN.

| provini in calcestruzzo avevano una sezione tesle
di forma quadrata con lato di 150 mm ed un’altedz@50
mm e sono stati suddivisi in tre diverse tipolocgeatterizzate
da un diverso raggio di arrotondamento degli spii=10,
20 e 30 mm).
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Le prove sono state eseguite su provini confir@tieno o
due strati di tessuto in FRP e, al fine di poteardificare il
beneficio conseguito con il confinamento, sonoi gaeguiti
test anche su provini non confinati.

Nel seguito sono forniti i dettagli relativi allerqve di
compressione centrata condotte sugli elementi katificon
fibre di vetro; analoghi dati riguardanti i testndwtti sugli
elementi rinforzati con il carbonio sono reperibitielle
bibliografia citata in precedenza.

I provini sono stati rinforzati adoperando tessutai-
direzionale (“MAPEWRAP” commercializzato dalla MABEI
le caratteristiche tecniche del tessuto non impggsono le
seguenti (valori medi riportati nella scheda teajiic

modulo elastico = 80700 N/mrf;
deformazione ultima a traziomg, = 0.0317;
spessore nominalgs 0.48 mm.

La resistenza media gf del calcestruzzo adoperato per
confezionare i provini € risultata pari a 23.55 MRale
resistenza é stata ottenuta effettuando prove mipoessione
su 3 provini prismatici non confinati.

Per la misura delle deformazioni assiaé;) (e delle
deformazioni trasversaligj sono stati disposti quattro “strain
gauges” a meta altezza del provino: due estensismto stati
disposti in posizione verticale e al centro di dasce opposte
del campione; gli altri due in posizione orizzoatali restanti
due lati (si veda la Figura 1).

I<

250
\
strain gauges

150

Figura 1 — Posizionamento degli estensimetri valtie orizzontali

A titolo d’esempio in Figura 2 sono riportate aleuwrurve
tensione-deformazione ottenute per tre diverseigorgzioni
di prova, ossia per campioni aventi raggio di ctuke pari a
10 e 20 mm e confinati adoperando 1 o 2 stratessuto; le
deformazioni assialigf) sono riportate sull'asse positivo delle
ascisse e quelle trasversa) 6ull'asse negativo.

Dalle curve presentate si nota che [lefficacia del
confinamento migliora aumentando il raggio di ctuva degli
angoli del provino e, inoltre, si evince la dipenda della
resistenza del calcestruzzo confinato dal numerstrditi di
tessuto adoperati per la fasciatura.

Figura 2 — Curve tensione - deformazione

La Figura 3 mostra, invece, la modalita di rottura
riscontrata durante le prove: la crisi dei campiottoposti ai
test di compressione e stata sempre provocata aaatiura
fragile del sistema in FRP localizzata, generalmerite
corrispondenza degli spigoli e piu 0 meno a met@zah del
provino.

Va rilevato che nel caso di provini confinati camedstrati
di FRP il collasso del sistema confinante & staiogpaduale,
e quindi apparentemente meno fragile, poiché heréstato
dapprima lo strato piu esterno e in seguito quatierno.

| risultati sperimentali di tutte le prove esegufieesso
I'Universita di Salerno (compresi i test condotigh elementi
rinforzati con carbonio) sono stati inclusi nelalabse di cui
si discutera nel seguito (si veda il riferiment@&fa et al.”).

Figura 3 — Modalita di rottura

3. | DATI SPERIMENTALI RACCOLTI

Lo studio della bibliografia tecnica ha consentitsisalire
ad un gran numero di dati sperimentali relativi rave di
compressione centrata condotte su elementi di stalzzo di
forma prismatica, confinati con sistemi in FRPatidaccolti
sono presentati nelle Tabelle 1, 2 e 3, rispettevaten per
sistemi in carbonio, vetro e arammide.

Le Tabelle suddette riportano nelle prime dodidonae i
dati principali riguardanti i provini sottoposti atest
(geometria, caratteristiche meccaniche dei maiei#t.) e,
precisamente, dalla colonna 1 alla colonna 12:

il riferimento bibliografico da cui sono stati ttiat dati
sperimentali;

I'altezza e la base (h e b) della sezione trasierdal
provino (in genere h=b; gli elementi con seziongargolare
sono pochi e sono stati evidenziati in giallo);

I'altezza L del provino;

il rapporto (L/b) altezza/base;

il raggio di curvatura degli spigoli @R

il coefficiente di forma (If) ottenuto da [2]:

(b -2R, Y +(h -2R,)?
bxh- (4 - pxR2

la resistenza media a compressiong (el calcestruzzo
non confinato (in genere si tratta di un valoreidatb dagli
Autori e relativo a prove eseguite su provini prgici non
confinati; solo in pochi casi laesistenza prismatica’e stata
stimata a partire da una resistenza cilindrica cadi nel
lavoro di riferimento);

il numero (N) di strati di tessuto utilizzati pesrdinare il
provino;

lo spessore jftdel singolo strato;

il modulo di Young (B del tessuto;

il valore caratteristico della deformazione ultine,)

KH:]'

@
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dellFRP valutata da test di trazione.

Nella seconda parte (colonne da 13 a 20) sonocéve
presentati i principali risultati sperimentali, idparticolare:

la resistenza del calcestruzzo confinatg;(f

il rapporto £/f.o, che fornisce una misura immediata del
beneficio indotto in termini di resistenza dal aoamento;

la deformazione assiale.{) misurata in corrispondenza
della resistenza

la deformazione assiale ultima.{), che non sempre
coincide con il valore dé.;

il rapportoe.J/e,, (avendo poste.;=2%o), che fornisce una
misura dell'incremento di duttilita prodotto dalnfmamento;

il valore medio della deformazione laterale detesig
confinante, valutato in condizioni di collassg,)

il valore adimensionalizzatofft.) della pressione laterale
di confinamento “nominale” (fdato da:

N tx & xb+h C,
LGN EOD e, @)
o To bh : Ty

il valore adimensionale (ff,) della pressione di
confinamento “effettivamente agente” al collassb sistema
in FRP (f,), calcolato inserendo nella (2) la deformazione
laterale ultimag, al posto del valore caratteristieq:

f N tx & X(b+h Cj
a1 KH "—tf i )’elu Ky "“J’elu 3
foo fo bh foo

Per quanto attiene ilcoefficiente di efficienza” Ky
introdotto nelle (2) e (3), va ricordato che questefficiente
viene adoperato per tener conto del noto “effetimn’a (si
veda la Figura 4), ossia del fatto che solo unaipoe della
sezione (il cosiddettocbncrete cord risulta efficacemente
confinata.

In letteratura esistono diverse proposte per lataalone
di tale coefficiente; I'espressione data dalla fajmulata nel
documento CNR-DT200/2004, corrisponde all'assureidn
una diffusione del confinamento secondo archi dapala con
tangente iniziale inclinata a 45° (come mostratbigura 4).

In verita nel DT200 il coefficiente di efficienzadato da:

Ket Kp Ky Ky 4
in cuiK, e K, portano in conto, rispettivamente, I'inclinazione
delle fibre rispetto allasse di compressione eelentuale
discontinuita della fasciatura.

Tuttavia, per tutti i casi riportati nelle Tabelle3 si ha
sempre K=K,=1 e, quindi, di fatto, il i coincide con K

Per cid che concerne, invece, le caratteristichecaréche
dei tessuti adoperati, va rilevato che queste gmm@ralmente
indicate dalle ditte fornitrici e solo talvolta sonstate
determinate sperimentalmente dai vari Autori; iresflultimo
caso i valori forniti vanno trattati alla streguavelori medi.

O

[vd
a

o]

Al \_FRP

O

confined concrete
! unconfined
concrete

Figura 4 — Effetto arco

Con riferimento alle deformazioni assiali e trasedr
riportate nelle tabelle citate va rilevato, infiggianto segue:

a. i valori delle deformazioni verticali e trasversabno da
ritenersi medi e sono stati generalmente misurati
impiegando “strain gauges” di frequente posti a amet
altezza del provino ed al centro di facce lateoglposte
(solo talvolta in corrispondenza degli spigoli).oline in
alcuni casi i valori delle deformazioni verticabhre stati
dedotti da misure di spostamento rilevate con “L\éDT

b. la deformazione ultima, del “jacket” risulta generalmente
ben inferiore rispetto alle; in [1], per provini cilindrici
ed in particolare nel caso di sistemi confinantGRRP, si
notd che il rapportog,/e presentava una notevole
dispersione attorno ad un valor medio pari a 0.2 p
sistemi in carbonio e pari a 0.56 per il vetro;

c. se l'efficacia del confinamento € molto modestiegame
costitutivo del calcestruzzo confinato pud presentan
ramo “softening”: in tal caso si hag> . Quando cid
avviene, nelle Tabelle i valori delle deformaziassiali
sono riportati in corsivo e grassetto.

4. LA RESISTENZA A COMPRESSIONE

In [1] gli Autori hanno esaminato un data base enanhte
i risultati di circa 400 prove di compressione cata eseguite
su provini cilindrici di calcestruzzo confinati caistemi in
FRP. | dati sperimentali raccolti nel data base zimarato
sono stati utilizzati per verificare I'affidabilitadi alcune
relazioni proposte in letteratura per la stima daori della
resistenza del calcestruzzo confinato con FRP da del
corrispondente deformazione.

Con riferimento alle linee guida del CNR, & stato
osservato che per valori bassi della pressionemufitamento
il DT200 tende a sovrastimare la resistenza dales&iuzzo
confinato, mentre per valori medio-alti diviene servativo;
guanto alla deformazione ultima, invece, € statssijtile
verificare che il DT200 ne fornisce una stima forse
eccessivamente conservativa.

Nel lavoro citato gli Autori hanno, inoltre, progosiuove
relazioni analitiche per la valutazione della resiga e della
deformazione ultima del calcestruzzo confinato deRP,
distinte in base al tipo di tessuto adoperato Ipggrifinamento
(CFRP o GFRP).

Queste relazioni sono state espresse in funzicmealedi
valore adimensionale della pressione di confinament
effettivamente agente {ff.) sia del valore adimensionale
della pressione di confinamento nominalé (). Per la stima
della resistenza, le relazioni ottenute sono el ti

y
fec 2 +xx _fl,a (5)
fCO fco

y
fee 4 eI (6)
fCO fCO

| valori dei coefficienti (x e X’) e degli esponely e y"),
che definiscono le relazioni suddette, sono statiuteti
minimizzando lo scarto quadratico tra i valori dtizle quelli
sperimentali ed imponendo, quale unica condizione
“vincolante”, un limite superiore pari ad 1 per gfiponenti.

| valori ricavati in tal modo sono riportati nellabella 4
al variare del tipo di fibra adoperata nel confirato.
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Tabella 1 - Risultati delle prove su provini pristisaconfinati mediante avvolgimento di tessutORRP

Fonte h b L |LWb| Rc| Ky fee Nt E; Erx feo |feclfeo| Ecc Ecor |€ccl €l Eru |fiffca|fialfeo
[mm] | [mm] | [mm] [mm] [N/mm’] [mm] | [N/mm?] [N/mm?]
150.0| 150.0| 250 1.6 10 050 1 047 2400p0 0.0150 28[78  1500209.| 0.0209| 10.47 - 0.2 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 050 1 047 2400p0 0.0150 3043  1590088. 0.0084| 4.21 - 0.2] -
150.0| 150.0| 250 1.6 20 oep 1 047 2400p0 0.0150 31Jo1 1670179 0.0179| 8.96 - 0.21 -
150.0| 150.0| 250 1.6 20 oep 1 047 2400p0 0.0150 33J69 1760150 0.0157| 7.87 - 0.21 -
150.0| 150.0| 250 1.6 300 o7 1 047 2400p0 0.0150 37)s4 1960176, 0.0176| 8.79 - 0.3 -
150.0| 150.0| 250 1.6 3 07 545 1 047 2400p0 0.0150 37}49  1960166.| 0.0165| 8.24 - 0.3 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 050 2 047 2400p0 00150 37)50  1.960399.| 0.0399 19.95 - 0.4 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 0.5 2 047 2400p0 00150 38/59  4.020218. 0.0218 10.89 - 0.4 -
150.0| 150.0| 250 1.6 20 ogp 2> 047 2400p0 00150 4644  4.420379.| 0.0379 18.94 - 0.54 -
150.0| 150.0| 250 1.6 200 oep 2 047 2400p0 00150 45j07  4.350230.| 0.0230 11.50 - 0.54 -
150.0| 150.0| 250 1.6 300 o7 2 047 2400p0 00150 54j91  4.870304. 0.0304| 15.21 - 0.64 -
Faella et al. (20042, b) 150.0| 150.00 250 1.6 30l 075 2 047 2400p0  0.0]50  51/60  4.690226.| 0.0225| 11.26 - 0.6 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 0.5 1 047 2400p0 0.0150 359 1370148 0.0144] 7.21 - 0.14 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 o050 1 047 2400p0 0.0150 37]30 1440178 0.0173| 8.64 - 0.14 -
150.0| 150.0| 250 1.6 200 ogs 1 047 2400p0 0.0150 39)63 1530178 0.0173| 8.65 - 0.2 -
150.0| 150.0| 250 1.6 200 ogs 1 047 2400p0 0.0150 34j19 1320078, 0.0092| 3.69 - 0.2 -
150.0| 150.0| 250 1.6 300 o075 1 047 2400p0 0.0150 44)s8  173013R.| 0.0132| 6.60 - 0.24 -
150.0| 150.0| 250 1.6 30 07 oo 1 047 2400p0 0.0150 394 1520130 0.0137| 6.84 - 0.24 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 0.5 2 047 2400p0 00150 42[79  1.660206. 0.0206| 10.28 - 0.3 -
150.0| 150.0| 250 1.6 10 o050 2 047 2400p0 00150 39J77 1540080 0.0251 4.00 - 0.3 -
150.0| 150.0| 250 1.6 200 ogs 2 047 2400p0 00150 52/58  4.040218.| 0.0219 10.95 - 0.4 -
150.0| 150.0| 250 1.6 200 oes 2 047 2400p0 00150 40j85  1.580366.| 0.0366| 18.28 - 0.4 -
150.0| 150.0| 250 1.6 30 07 > 047 2400p0 00150 62327 14302209 0.0229|  11.44f - 0.4 -
150.0| 150.0 250 1.6 300 075 2 047 2400p0 0.0150 50423 .950188| 0.0185| 9.25 - 0.4 -
1520 152.0] 500 3.2 5| o0.4p B 0jo 827d0 0.0153 3948 403 69.000.0069( 3.45| 0.0023 0.1 0.0
152.0| 152.0] 500 3.2 25( 0.9 3 030 827q0 0.0153 4158 108 098.p 0.0094| 470 0.005¢ 0.2f 0.1
152.0| 152.0] 500 3.2 25( 0.9 3 030 827q0 0.0153 43p6 112 089.p 0.0089| 4.45| 00063 0.2f 0.1
152.0| 152.0] 500 3.2 38l 0.8 3846 3 030 827q0 0.0153 47k 123 108 0.0108| 540| 00074 03p o1
152.0| 152.0] 500 3.2 38 o8 3 030 827q0 0.0153 5040 131 116.p 0.0116 5.80 - 0.33 -
203.0( 152.0] 500 3.2 25 0.4p 3 030 827q0 0.0153 42po 109 079.p 0.0079| 395| 0.0074 o02p 0.1
203.0 152.0] 500 3.2 3g] 0.9 3 030 8270  0.0153 434 112 086.p 0.0085| 4.25| 0.006§ 0.2 0.1
Rochette & Labossiére (2000) 152.0| 152.0] 500 3.2 s| oep FE 0jo 827d0 0.0153 43po o9 08.010.0102( 5.10| 00044 0.2 0.0
152.0| 152.0 500 3.2 25 0.9 b o030 8270 00153 50p2 427 138.p 00135 6.75| 0005 O03F 0.1
152.0| 152.0 500 3.2 25  0.69 40.20 5 030 827q0 0.0153 47)g5 119 090.p 0.0090| 450 0.005] 0.4 0.1
203.0( 152.0] 500| 3.2 5| osp 5 040 827do 0.d2 4484 110  0.qQoomo9s| 4.90 | 0.004 0.2 0.1
203.0 152.0] 500 3.2 25| o8 4 o0do  827q0 0.92 444 110 8.000.0093| 4.65| 0.0053 0.3 0.1
152.0| 152.0] 500 3.2 25 o3 4 o0jo s827qo 00153 52p7 459 200.p 0.0204| 10.20] 0.007) 04p 0.1
152.0| 152.0] 500 3.2 F2 I R, 5 030 827q0 0.0153 57%4 176 21p.p 0.0212 10.60] 0.006% 058 0.2
152.0| 152.0 500 3.2 38 038 kb o030 8270 00153 5943 481 19p.p 00192 9.60| 0.008) 0.5 0.2
152.0| 152.0 500 3.2 38 o3 5 030 827d0  0.0153  68J74 410 239.p 0.0239] 11.95( 0.0086 0.6 0.3|
152.0| 1520 610 4.0} 38 | 0.82 1| - [ 38100 | 0.015 [ 4140 | 1.57 | 0.0133| 0.0154] 665 [ 0.0087| 0.24| 0.4
Pessiki et al. (2001) 152.0| 1520 e10f 401 38 fo082] . f 2| - 38100 0.015 | 5510 | 2.09 | 0.0170| 0.0194| 850 | 0.0092| 0.48| 0.29
152.0| 1520 610 4.0} 39 | 0.83 1| - | 38100 | 0024 31.30 [ 1.19 | 0.0030| 0.0081| 1.50 | 0.0053| 0.19| 0.04
152.0| 152,00 610 4.0]1 40 | 0.84 2| - | 38100 | 0024 | 31.70 | 1.20 | 0.0094 | 0.0117| 4.70 | 0.0093| 0.38 | 0.15
150.0| 150.0] 300 2.0 10| 00 ..o | 1| 017] 235000 0.0151| 27.40 | 1.16 - - - - 0.16 -
Shehata et al. (2002) 150.0| 150.0] 300 2.0 10, 0.0 2| 017 235000| 0.0151| 3650 | 1.54 - - - - 0.33 -
150.0| 150.0| 300| 2.0 10| 080 .55 | 1| 0.47] 235000 0.0151f 40.39 | 1.37 [ 0.0030 | 00088 1.50 | 0.0060| 0.13| 0.05
150.0| 150.00 300 2.0 10| 0.5 2| 0.17| 235000| 0.0151| 43.69 | 1.48 | 0.0050 | 0.0123| 2.50 | 0.0069| 0.26 | 0.12
133.4| 1334 305 229 254 0.74 1 0J2 2310p00.014 [ 2620 | 1.22| 0.003§ 0.003 174 00040 Of2 oO.
1334 1334 305 229 259 o074, ., 2 042 2310p00.014 | 30.75 | 1.43| 00044 o0.004p 2194 000%0 0p5 O
133.4| 1334 305 229 254 0.4 3 042 2310p00.014 | 36.40 | 1.70| 0.005§ 0.005! 274 00052 0p7 0.
133.4| 1334 305| 229 254 074 4 042 2310p00.014 | 4220 | 1.97| 0.0069 0.006 329 0.00$3 0p9 0.
165.1| 1080 305 2.83 254 048 1 0J2 2310p00.014 [ 29.17 | 1.16| 0.003d 0.003 190 o0.00f8 O0f2 o
165.1| 1080 305[ 283 254 048 .o ,o 2 042 2310p00.014 | 34.34 | 1.37| 0.005d 0.005 254 0.0050 0p3 0.
165.1| 108.0] 305 283 254 0.8 3 042 2310p00.014 | 41.23 | 1.64| 0.006q 0.006! 304 o0.0060 o0ps5 o
165.1| 108.0] 305 283 254 o048 4 042 2310p00.014 | 47.64 | 1.90| 0.006d 0.006 304 0.00$0 o0p7 0.
1905 95.3| 305 329 254 o049 1 042 2310p00.014 | 2834 | 1.27| 0.003q 0.003 1.8 0.000 00 0.
1905| 953 305[ 329 254 og ., ., 2 042 2310p00.014 | 32.89 | 147 | 0.004d 0.004 20q 0.000 O0p1 O
1905 95.3| 305 329 254 o059 3 042 2310p00.014 | 37.92 | 1.70| 0.006§ 0.006 3294 0.0060 o0p1 o
Chaalal et al. (2003) 1905| 953| 305| 329 254 o.?g 4 042 2310p00.014 | 4220 | 1.89| 0.006d 0.006 304 0.0050 o0p2 0.
133.4| 1334 305 229 254 0.74 1 0J2 2310p00.014 | 5895 | 1.08| 0.002d 0.002 140 o0.00f8 O0f2 o.
1334| 1334] 305[ 229 254 O ., o 2 02 2310p00.014 | 59.85 | 1.09| 00033 0003 1.6 0001 o0.p5 o
133.4| 1334 305 229 254 0.74 3 042 2310p00.014 | 64.54 | 1.18| 0.0039 0.003: 194 0.00}5 0pB7 O
133.4| 1334 305 229 254 0.4 4 012 2310p00.014 | 68.95 | 1.26| 0.004d 0.004 200 0000 Op9 0.
165.1| 108.0] 305 283 254 0.8 1 0J2 2310p00.014 [ 59.23 | 1.07| 0.002d 0.002 140 0000 O0f2 o
165.1( 108.0f 305 283 254 od8 .. .. 2 042 2310p00.014 | 66.19 | 1.20| 00038 0003 1.6 00012 o0p3 o
165.1| 108.0] 305 2.83 254 048 3 042 2310p00.014 | 69.02 | 1.25| 0.003 0.003: 194 0.00}5 0p5 O
165.1| 108.0] 305| 2.83 254 0.8 4 042 2310p00.014 | 73.43 | 1.33| 0.003§ 0.003 190 0.00{8 07 0.
1905 95.3| 305 329 254 o049 1 042 2310p00.014 | 53.16 | 1.11| 0.002§ 0.002 14 0.007 0f0 oO.
1005| 953 305[ 329 254 og0 o 2 042 2310p00.014 | 57.36 | 1.19| 0.003d 0.003 150 o0.00f8 O0p1 oO.
1905 953| 305 329 254 o049 3 042 2310p00.014 | 59.43 | 1.24| 0003] 00031 15§ 0.00l0 OpL O
1905| 953| 305 329 254 o059 4 0J2 2310p00.014 | 6040 | 1.26| 0.003] 0003} 159 0.00{5 o0p2 0.

* |l modulo elastico Ef & fornito in N/(mm:-strato)
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Fonte h b L |LUb| Rc| Ky fee N t E; Erx feo |feclfeo| Ecc Ecer |€ccl €l €1 |fiffca|fialfeo
fmm] | [mm] | [mm] [mm] IN/mm] [mm] | [N/mm?] [N/mm?]
150.0( 150.0[ 600[ 4.0§ 15 | 057 1| 0.17| 257000| 0.0176| 35.00 | 1.24 | 0.0045| 0.0074| 2.26 | 0.0103| 0.20 | 0.12
1500| 150.0[ 600| 4.0f 25 | 0.70[ o | 1| 0.7 257000 0.0176( 39.40 [ 1.41| 00093 0.009 464 0.0105| 0.25| 0.15
150.0 150.0f 600 4.04 15 | 057 2| 0.17| 257000/ 0.0176| 50.40 | 1.79| 00087 o0.008]  4.39 0.0097| 0.40| 022
150.0( 150.0] 600] 4.04 25 | 0.70 2| 0.17| 257000| 0.0176| 61.90 | 2.20| 0.008§ 0.008 4.29 0.0108| 049 | 0.30
150.0( 150.0[ 600[ 4.0§ 15 | 057 3| 0.17| 257000 0.0176| 61.60 | 3.07| o0.018d 0.018 9.0 0.0087| 0.85 | 0.42
Lam & Teng (2003) 150.0| 1500 600f 4.04 25 | 0.70| . | 3| 017 257000( 0.0176| 66.00 | 3.20| 0.0158 0.015p  7.64 0.0116] 1.04| 0.68
150.0 1500 600 4.0 15 0.7 lh 047 2570pw.0176| 63.70 | 3.17 - 0.009] 1.1 0.59
150.0( 150.0] 600] 4.0 25| 0.70 4 047 2570p(.0176| 80.80 | 4.02 - 0.0104 1.3 0.84
150.0( 150.0[ 600 4.0 15 0.7 5 047 2570p.0176| 82.90 | 2.39 - 0.013] 0.8 0.6]
150.0( 150.0[ 600 4.09 25| 0.7 ., 5 047 2570p0.0176| 9520 | 2.74 - - 0.0114 1.0 0.64
225.0| 150.0f 600f 4.0¢ 15| 0.48 4 047 2570pm.0176| 49.20 | 1.46| 00033 0.012 163 00197 ops 0P8
225.0| 150.00 600f 4.0¢0 25| o0.59 b 047 2570p.0176| 51.90 | 1.64| 0.0033 0.012 161 00074 0F7 0p4
150.0( 150.0[ 300 2.0 5[ 04p o g0 P 042 240000 0.0158 368 106 032.p 0.0032| 1.62 - 0.14 -
Suter & Pinzelli (2001) 150.0( 150.0] 300 2.0 5| o04p P 039 640000 0.0041 390 118 028.0 0.0028| 1.40 - 0.17 -
1500| 150.0( 300] 209 25 0.7 Lo o 2 042 2400p0 00158 4139 1130032 0.0032| 1.61 - 0.2
150.0( 150.0] 300] 2.0 25 0.70 2 049 6400p0  0.0041 4640  1.270030. 0.0034| 1.68 - 0.2
1000| 1000 200 208 10| O .0 2 043 2300p0 00152 42]80 1330062 0.0062| 3.10( 00084 03p 0.1
Ignatowski & Kaminska (2003) | 10001 1000] 200 200 10 o7 2 043 2300p0  0.0152 44440  1.370062.| 0.0062| 3.10( 0.0084 0.3p 0.1
2000( 1050| 200 19¢ 10l OF ..o 1 043 2300p0 00152 3260  1.160026.| 0.0028| 1.25( 0.006¢ 0.0p  0.0%
200.0| 105.0f 200 19¢ 10 0.3 2 043 2300p0  0.0152 35130  1.260026.| 0.0059| 1.25 0.0100 0.1F 0.1
Parvin & Wang (2001) 1080| 1080 305 28%826| 052 | 1| 0.18( 188900 0.0160( 3472 | 154 | 00132 00132 660 - 0.23 -
108.0 108.0] 305| 2.8% 8.26| 0.52 2| 0.18| 188900| 0.0160| 45.23 | 2.00 | 0.0203| 0.0203] 10.15 - 0.46 -
Tabella 2 - Risultati delle prove su provini pristisaconfinati mediante avvolgimento di tessutGfRP
Fonte h b L |LUb| Rc| Ky fee N t E; Erx feo [feclfeo| Ecc Ecer |€ccl €col €1 |fiffca|fialfeo
mm] | [mm] | [mm] [mm] N/mm?] [mm] | [N/mm?] [N/mm?]
150.0 1500 250 1.6 10 0.50 1 o048 8o7do 00317 3182 435 - - -0.0049( 035| 005
150.0 1500 250 1.6 10| o0.50 1 048 807d0 00317 34fr9 448 - - -0.0062( 0.35| 007
150.0 1500 250 1.6 10| o0.50 L 048 8o7do 00317 3211 436 058.0 0.0055| 2.76 | 0.012% 0.3 0.1
150.0( 1500 250 1.6 10| 0.50 1 048 8o7do 00317 3247 438 062.p 0.0062| 3.08| 0.008f 0.3 0.1
150.0( 1500 250 1.6 10| 0.50 1 048 807d0 00317 3498 449 04p.p 0.0042| 210 00056 0.3 0.0
150.0( 1500 250 1.6 20 oO.64 1 048 807d0 00317 4154 476 1020 00102 510 00109 O0.4fF 0.1
150.0( 1500 250 1.6 20| oO.64 1 048 807d0 00317 44p7 188 076.p 0.0076| 3.78| 0.0098 0.4f 0.1
150.0( 1500 250 1.67 20| oO.64 1 048 807d0 00317 34p5 445 086.p 0.0086| 429 0008 0.4k 0.1
Faclla et al. 150.0( 150.0[ 250 16f 30| 0.7 ..o 1 048 807d0 00317 4188 478 094.p 0.0094| 4.70 - 0.5 -
150.0 1500 250 1.6 30| 0.7 1 048 807d0 00317 3610 453 070.p 0.0071| 353 00119 o05p 0.1
150.0 1500 250 1.6 30| 0.76 1 o048 807d0 00317 3698 457 - -0.0070( 052| o0.12
150.0( 1500 250 1.6 30| 0.7 1 o048 8o7d0 00317 3890 165 - -0.0091| 052| 015
150.0( 1500 250 1.6 10| o0.50 2 048 807q0 00317 4251 181 046 00046 232 0.010§ 06 0.2
150.0 1500 250 1.6 10| o0.50 2 o048 807q0 00317 49p6 409 070 0.0070| 3.50( 0.0112 o0.6p 0.2
150.0( 1500 250 1.6] 20| oO.64 20.48| 80700 | 0.0317| 51.24| 2.9 0.0076| 0.0076] 3.81| 0.0100| 0.88| 0.28
150.0 1500 250 1.6] 20 oO.64 20.48| 80700 | 0.0317| 52.87 22§ 0.0099| 0.0099| 4.93| 0.0104( 0.88 | 0.29
150.0 1500 250 1.6 30| 0.76 20.48| 80700 | 0.0317] 58.70| 2.49 0.0081| 0.0081 4.07| 0.0138| 1.05| 045
150.0( 1500 250 1.6 30| 0.7 2 048 807d0 00317 5555 436 120 0.0120] 6.01| 00134 10 0.4
152.5( 1525 305 2.0 6.3 044 - 145 37243 00141 4778 1180080| 0.0080| 4.00( 0.004p 0.1F 0.0
152.5( 1525 305| 2.0 635 044 - 145 37293 00141  40po .990100| 0.0100] 5.00| 0.005p 0.1f 0.0
152.5( 1525 305| 2.0 635 044 - 145 37293 00141 4282 1050080| 0.0080| 4.00| 0.004p 0.1 0.0
152.5( 1525 305| 2.0 635 044 - 231 40336 00144 45p3  1110150| 0.0150| 7.50| 0.008) 0.1B 0.1
Mirmiran et al.(1998)** 152.5| 1525 305 2.00 6.35 044 40.60 - 231 40336 00144 4647  J140170| 0.0170| 850 0.009p 0.1B 0.1}
152.5| 152.5| 305| 2.0 6.3F 0.44 - 231 40336 00144 43B0  1070170| 00170 850 0.009p 0.1B 0.1}
152.5| 152.5| 305| 2.0 6.3F 0.44 - 297 40749 00157 4102  1030110| 0.0110] 550 0.006p 0.2f 0.1
152.5| 152.5| 305| 2.0 6.3F 0.44 - 297 40749 00157 4516 1110090| 0.0090| 450 0.005¢p 0.2 0.0
1525 152.5| 305| 2.0 6.35 0.44 - 297 40749 0.0157 4702 1180110| 0.0110| 5.50| 0.006¢ 0.2f 0.1
150.0( 150.0[ 300 2.0 5| 04p o0 P 041 730d0 00329 370 109 39.000.0039 1.96 0.24 -
Suter & Pinzelli (2001) 150.0( 150.0] 300 2.0 5| o04p b 041 73000  0.0329 37p0 112 48.000.0048| 2.41 0.49 -
1500 150.0( 300] 200 25 0.7 Lo o 2 031 730d0 00329 39f5 1409 030 0.0031| 157 - 0.34 -
150.0 | 150.0] 300 2.0 25 o0.70 b 031  730d0  0.0329 42j12 115 056.p 0.0056| 2.78 - 0.74 -

** || confinamento & ottenuto mediante tubi in GFRP

Tabella 4 — Valori dei coefficienti da inserire fee(5) e (6).

1 f

Tipo di fibra X y X
CFRP 4 095 23 0.80
GFRP 4 1 16 0.50

Nel seguito le valutazioni intraprese in [1] sorstese
anche ai dati raccolti nelle Tabelle 1-3, relativprove effet-
tuate su prismi; tuttavia, per motivi di spaziosclimitera alla
sola stima della resistenza del calcestruzzo cattfin

Nei diagrammi riportati in Figura 5 sono mostratialori

del rapporto §/f., relativi a tutti i test disponibili, eseguiti —
cioé - sia su elementi cilindrici che su provini fiirma
prismatica, e confinati sia con fibre di vetro doa carbonio.

Tali dati sono rappresentati in funzione del rappdr/f.o
(Figura 5a) ovvero del rapportgff, (Figura 5b).

In questo secondo caso € ben visibile una maggiore
dispersione dei dati sperimentali; cio € dovuta alllutazione
della pressione di confinamento nominale che w@sult
proporzionale al valore caratteristico della defazione di
rottura a trazione delle fibre.
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Tabella 3 - Risultati delle prove su provini pristicaconfinati mediante avvolgimento di tessutRRP

Fonte h b L |Lb| Rc| Ky fee N t E; Erx feo |feclfeo| Ecc Ecer |€ccl €l €1 |fiffea|fialfeo
fmm] | [mm] | [mm] [mm] IN/mm] [mm] | [N/mm?] [N/mm?]
152.0| 152.0f 500 3.2 5 0.4p B 042 13640 0.0169 50.f74 1429 06.010.0106 5.30 0.007 0.0 0.0:
152.0| 152.0] 500 3.2 5 0.4p 6 042 13600 0.0169 5160 1431 49.010.0149 7.45 0.013 0.0 0.0
152.0| 152.0] 500 3.2 5 0.4p P 042 13600 0.0169 53[5 1437 08.020.0208 10.40[ 0.014: 0.1p 0.1
152.0| 152.0f 500 3.2 5 0.4p 2 042 13640 0.0169 5418 1.38 120.0 0.0124 6.20 0.009 0.1 0.0
Rochette & Labossiére (2000) 152.0| 152.0f 500 3.2 25] 0.60 39.37 3 042 13640 0.0169 5107 .30 079.0 0.0079 3.95 0.011. 0.0f 0.0
152.0| 152.0] 500 3.2 251 0.9 6 042 13640 0.0169 5107 1.30 090.p 0.0097 4.85 0.012 0.1 0.1
152.0| 152.0] 500 3.2 251 0.9 9 042 13640 0.0169 5382 135 110.p 0.0110 5.50 0.009. 0.2 0.1
152.0| 152.0f 500 3.2 25] 0.60 12 042 136Q0 0.0169 55J04 1.400126.[ 0.0126 6.30 0.010: 0.2y 0.1
152.0| 152.0f 500 3.2 38| 0.82 6 0.42 13640 0.0169 5065 1.29 096.0 0.0096 4.80 0.010! 0.1 0.1
152.0] 152.0) 500 3.2 38| 0.8 9 042 13670 0.0169 5289 1.34 118.0 0.0118 5.90 0.009 0.2 0.1.
150.0| 150.0] 300 2.0 5 0.4p i 049 125000 0.0168 3243 4.96 028.9 0.0025 1.24 - 0.1q -
150.0| 150.0f 300] 2.0 5 0.4p 33.90 P 049 125000 0.0168 37B2 1.10 039.0 0.0039 1.96 0.2q
150.0| 150.0f 300] 2.0 5 0.4p ' B 049 125000 0.0168 36,88 1.09 098.0 0.0098 4.91 0.3q
. " 150.0| 150.0] 300 2.0 5 0.4p ¥ 049 125000 0.0168 3839 113 118.0 0.0118 5.92 0.4(
Suter & Pinzelli (2001)
150.0| 150.0] 300 2.0 251 0.70 1 0.39 1250p0 0.0168 39134 1.0800456. 0.0045 2.24 0.19
150.0| 150.0f 300] 2.0 25 0.70 36.56 2 0.29 1250p0 0.0168 43167 1.190066. 0.0066 3.29 0.33
150.0| 150.0f 300] 2.0 25 0.70 ' 3 0.29 1250p0 0.0168 56{78 1.550089. 0.0089 4.46 0.4
150.0| 150.0] 300 2.0 25 0.70 4 0.39 1250p0 0.0168 64179 3.770159. 0.0159 7.94 0.6
Come si osserva in Figura, in entrambi i grafichso Le curve ottenute con la (9) e la (10) sono state
inoltre rappresentate, rispettivamente per prowifindrici volutamente inserite solo nella Figura 5a poict#lsilinee
(tratto nero continuo) e provini prismatici (lingatteggiata), guida italiane che quelle americane stimano la swas
le curve ottenute minimizzando lo scarto quadratioo i dati efficace di confinamento in funzione di una defozinae
sperimentali; in questa prima elaborazione le clswddette laterale del sistema in FRP opportunamente ridosigetto
sono indipendenti dal tipo di fibra adoperata pér i allae.
confinamento (sistemi in CFRP o GFRP). Dal confronto tra i dati sperimentali e le curvepste
Cominciando dalla Figura 5a (dove i dati sono dai documenti pre-normativi si osserva quanto segue

rappresentati in funzione del rapporig/ffy) si nota che la
relazione che meglio approssima tutti i dati relatagli
elementi di forma cilindrica & fornita dalla retteequazione:

f
Tee o wxla @)
feo feo

Il risultato cui si € pervenuti d’'altronde era favente
prevedibile osservando i valori ottenuti in [1] peoefficienti
x ed y, e riportati in Tabella 4.

Assumendo un’espressione lineare anche per gliegiém
prismatici (come suggerito gia a prima vista dallamento
dei dati sperimentali) & stata ottenuta la relazidn“best fit”
espressa dalla:

oo o uazula

8
o o0
La relazione ottenuta coincide perfettamente con
modello analitico proposto da Lam e Teng [5].

Per la precisione, va sottolineato che Lam e Teng

suggerirono una relazione diversa dalla (1) pestiaa del
coefficiente di forma I tuttavia, nel caso di provini a
sezione quadrata, ossia per la maggior parte dei que
considerati, il coefficiente di forma ricavato cda (1)
coincide con quello ottenuto da Lam e Teng.

In Figura 5a i dati sperimentali sono stati confabin
infine, anche con le curve ottenute applicando diazioni
contenute nelle linee guida proposte dal CNR [2Qa
Comitato 440 dell’ACI [6].

Tali relazioni sono rispettivamente fornite da:

f f 2/3

—£C =1 +26%x —— 9)
feo feo

Tee  ppmul1470w il - 2l . 125 (10)
fo fo fo

per valori medio-bassi della pressione di confinatme
(compresi tra 0 e 0.4) le curve analitiche sovrastimano le
resistenze sperimentalmente ottenute (si vedardimgjmento

alla destra del diagramma);

al contrario quanda §f.»>0.40 la (9) e, ancor piu, la (10)
forniscono una stima conservativa della resistenza.

Passando alla Figura 5b

(dati rappresentati inidumezdel

rapporto {if,) si osserva, gia a prima vista, una notevole
differenza tra I'andamento dei dati riferiti ad ralenti di forma
cilindrica ed il trend dei dati concernenti i prism

Nel primo caso, infatti, la
appare piu evidente.

dispersione dei dagsmentali

Le curve di regressione dei dati sperimentali sfampite

dalla seguenti equazioni:

Tee 4 75t
feo feo
063
Tee 4 pox
feo feo

(per i prismi) (12)

(per i cilindri) (12)

Una rappresentazione analoga alle precedenti eraiest
nelle Figure 6 e 7, dove, tuttavia, i dati speritaBnsono
suddivisi in funzione del tipo di fibre adoperater pil
confinamento: rispettivamente sistemi in carbomnid-igura 6

e sistemi in vetro in Figura 7.

In ciascun grafico, i valori sperimentali sono contati
con le curve di regressione; queste ultime — coiaelgarito
in precedenza — sono state ottenute stimando aponente i
valori dei coefficienti introdotti nelle (5) e (6).

Nel caso di provini cilindrici, le curve analiticHa tratto
continuo) sono quelle determinate in [1] (vedi Tkbet),
mentre, per i provini di forma prismatica sono etattenute
curve di regressione ad andamento lineare (cuattegigiate)
le cui equazioni sono riportate direttamente nafig
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Figura 5 - Rapportid/fco vs fa/feo (0 fi/feo) per provini cilindrici e prismatici .
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Figura 6 - Sistemi in CFRP: rapportidffco vs fa/fco (0 VS ffco).
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Osservando i grafici riportati nelle Figure 6a e ian si
nota una significativa differenza tra gli andametgile curve
analitiche ottenute rispettivamente nel caso dndail e di
elementi prismatici; cio significa che I'equaziofig fornisce
una valutazione abbastanza affidabile del coeffiei@i forma
Ky, da cui, come ricordato, dipende la stima detlazione di
efficienza del confinamento (“effetto arco”).

Osservando, infine, i diagrammi 6b e 7b si ha conde
che quando le resistenze sono rappresentate inofenziel
valore nominale della pressione di confinamento ati d
sperimentali presentano una maggiore dispersioeefith
della dispersione € poi maggiore nel caso di eléimen
cilindrici.

5. CONCLUSIONI

In questo lavoro sono stati esaminati i risultati d
numerose prove di compressione assiale condotteada
autori su provini di calcestruzzo di forma prismatconfinati
con sistemi in FRP. | dati sono stati organizzatun ampio
data base comprensivo anche di alcuni test esegugtso
I'Universita di Salerno.

Successivamente i risultati sperimentali raccaltics stati
confrontati con ulteriori dati riferiti a prove dompressione
condotte su campioni cilindrici, presentati daglitéri in un
precedente lavoro. Tutti i test disponibili sonatistimpiegati
in alcune valutazioni sulla resistenza del calcego
confinato con sistemi in FRP.

A tal fine, i valori della resistenza del calcegho
confinato, relativi ai test su prismi e su cilindsono stati
rappresentati in funzione dei valori adimensiondglla
pressione di confinamento “nominale” e della prssi di
confinamento “effettivamente agente”: la pressiooeninale
e proporzionale al valore caratteristico della defazione di
rottura per trazione delle fibre, valore fornitongealmente
nella scheda tecnica di prodotto; la pressione tagenstata,
invece, valutata in funzione del valore medio della
deformazione laterale del sistema in FRP, misunata
condizioni di incipiente collasso.

E’ stato osservato che, specie per gli elemenitdrikci,
quando le resistenze sono rappresentate in funzimiia
pressione nominale, i dati sperimentali presentana
maggiore dispersione; cio conferma che la deforamezi
ultima a trazione delle fibre risulta sensibilmedteersa dalla
deformazione laterale ultima esplicata dal sistamaRP
durante la prova.

| dati sperimentali sono stati adoperati anche |ger
validazione di formulazioni proposte in recenti doenti pre-
normativi nazionali ed internazionali per la stintella
resistenza a compressione del calcestruzzo coofauat FRP:
si tratta in particolare delle linee guida editel d&N\R
(documento DT200) e dal Comitato 440 dell’American
Concrete Institute.

Il confronto tra i dati sperimentali e le relazi@malitiche
ha mostrato che entrambi i documenti sovrastimaao |
resistenza del calcestruzzo confinato per valordimbassi
della pressione efficace di confinamentg40% £), mentre
la sottostimano, anche sensibilmente, per valdrgpévati.

Infine, sia per i provini cilindrici che per i camopi di
forma prismatica, sono state ricavate le relazadlitiche di
interpolazione dei dati sperimentali, attraversa pnocedura
di minimizzazione dello scarto quadratico medio.

| risultati ottenuti hanno mostrato che: per eletnen

prismatici le curve di regressione sono espressegdazioni
lineari; le leggi analitiche ricavate per i prised i cilindri
sono molto simili e, pertanto, la stima del coééiite di
forma fornita dal CNR-DT200/2004 € affidabile, centendo
una valutazione realistica della riduzione di eéfinza del
confinamento prodotta dall’effetto arco.
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SOMMARIO

Questo studio ha come scopo la realizzazione dimaalello ad elementi finiti monodimensionali in goadli cogliere il
comportamento non lineare taglio-flessione di elgimstrutturali in c.a.. Nella memoria viene illtega la formulazione teorica
dell’elemento finito, la teoria utilizzata per mdldee il legame costitutivo e lo schema dell’algom, tradotto in codice di calcolo,
che e stato realizzato per implementare il modlbsico. Viene quindi riportato un confronto tearisperimentale per calibrare e
validare il modello e uno studio sull'incidenza demportamento non lineare per taglio.

SUMMARY

This study has the purpose to develop an analytieadel characterized by a monodimensional finiemant which is able to
reproduce the nonlinear flexural-shear behaviouRGf structures. The paper shows the finite elemealytical formulation, the

theory used for modelling the constitutive relasbip and the scheme of the algorithm, transformea ¢omputer program, which
was developed for implementing the theoretical mdeieally it illustrates a comparison with availalexperimental results for the

calibration and validation of the model and a stadythe influence of the non-linear shear response.

1. INTRODUZIONE
Lo studio del comportamento non lineare di elemerzzi

in c.a. e stato affrontato in letteratura secondeerdi
approcci, caratterizzati da modellazioni basategémere su
elementi finiti bidimensionali e in certi casi suementi
monodimensionali. L'obiettivo fondamentale dellaeggnte
ricerca € quello di realizzare un elemento finito
monodimensionale del tipo a fibre capace di indlad#
comportamento non lineare per taglio in campo rioeate.
Nella categoria dei modelli a fibre sono statigppati fino ad
oggi pochi modelli in grado di cogliere I'effettivésposta di
strutture con elevata deformabilita tagliante, sdeente nel
caso di carico variabile in modo ciclico o di tigimamico [1].
Un aspetto di particolare rilevanza & che la maggaote dei
modelli proposti considerano un disaccoppiament &
risposta per taglio e quella per flessione. Un gsemi questi
sono i modelli del tipo “strut and tie”, in cuil'alemento
finito non lineare per flessione & associato uticoi che
simula il meccanismo resistente a taglio. D’altrart@ i
modelli che hanno superato questo limite, utilizafegami
di tipo biassiale con fessurazione diffusa ad amdidso o
variabile, sono stati implementati nella maggiort@alei casi
in elementi finiti bidimensionali, difficilmente aficabili per
studiare la risposta di strutture intelaiate corspde
soprattutto in presenza di azioni variabili in maddlico. La

loro applicazione rimane limitata piuttosto a silgdementi
strutturali, ad esempio travi semplicemente appaigdil].

Per raggiungere lo scopo prefissato € stato swlgppn
elemento a fibre nel quale si & introdotto comealeg
costitutivo quello proposto nelllambito della “Mdidid
Compression Field Theory” (MCFT) [2, 3], che consier
'elemento bidimensionale in cemento armato come un
materiale ortotropo nelle direzioni principali dénsione e
deformazione, sollecitato da azioni taglianti endgimbrana.

Proprio l'accostamento dell'elemento a fibre (per
modellare la struttura) con I'elemento bidimensiengper
modellare il legame delle fibre) permette di coglita risposta
non lineare per flessione e taglio, e soprattuttoloio
accoppiamento in campo non lineare [4, 5].

Il modello & stato implementato e tradotto in udice di
calcolo agli elementi finiti in grado di modellasgrutture
generiche. Tale codice di calcolo €& stato quingiliapto per
verificarne il funzionamento ed il campo di valadit

2. FORMULAZIONE DELL’ELEMENTO FINITO
L’elemento finito schematicamente illustrato ndfigura
1 & un modello a fibre basato sulla flessibilita7f sul quale
e implementato un legame di tipo biassiale conufegsone
diffusa per cogliere I'accoppiamento tra le solierioni e
descrivere in maniera unitaria e coerente il congmoento
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strutturale. Le grandezze fondamentali che governén
risposta dell’elemento finito sono le seguenti:

Q %
Q= Q, a= o,
Q, %

M (x) c(X) )
D(X)= T(X) d(¥= (3
N(X) e(x)

Il vettore Q rappresenta le forze nodatj, i movimenti
nodali, mentreD(x) sono le caratteristiche di sollecitazione e
d(x) le correlative componenti di deformazione. La eyé&za
sezione, individuata dall’ascissa localeé caratterizzata da
una deformazione definita in termini di curvatum di
dilatazione baricentricae di scorrimentay

Figura 1 — Schema dell’elemento finito

Nel seguito si indicano con gli incrementi delle quantita
prese in esame. | campi delle deformazioni e detlee su cui
si fonda I'elemento finito possono esprimersi caegue:

Dd'(x) =a(X) x D @

DD'(x) =b(x) x Q'
dove a(x) e b(x) sono rispettivamente le matrici
d’interpolazione delle deformazioni e delle forzegle apici
stanno ad indicare una generica iterazione di aldduso
degli apici nella formulazione é resa necessalidati@ che le
funzioni d’interpolazione sono state assunte dipatiddalla
flessibilita e quindi variabili ad ogni iterazione.

Nella formulazione generale dell'elemento finito le
funzioni a(x) e b(x) sono completamente indipendenti tra di
loro. E’ possibile perd dimostrare come una paldiescelta
della funzione di formaa(x) porti ad una notevole
semplificazione. In particolare si pud sceglierea dnnzione
dipendente dalla flessibilita della sezidh&:

a(x) = fHp(x) xFt ! ©)

Una funzione d'interpolazione cosi assegnata migite
relazione le caratteristiche di deformazione ds#aione con
le corrispondenti componenti di deformazione didheento.
Dalla (2) si ottiene infatti:

Dd'(x) =f"*do(x) 1 T @)

Con questa scelta particolare d{x) I'equazione di
equilibrio dell’elemento si riduce alla seguente:

F* xo - 5)

in cui P sono le forze nodali esterne. L'equazione (5)iespr
la relazione linearizzata tra i carichi applicBiQ ' * ed i
corrispondenti incrementi dei movimenti nodali g'
dell’elemento.

3. FORMULAZIONE DEL LEGAME COSTITUTIVO

Il legame utilizzato & di tipo biassiale, le retazi sono
tratte dalla teoria “Modified Compression Field ohg
(MCFT) [2] e dai suoi successivi sviluppi, coméDiisturbed
Stress Field Model” (DSFM) [8, 9]. Le teorie citateno state
sviluppate per modellare lo stato tensionale erdedtivo di
elementi in c.a. soggetti a stati piani di tensiddel modello
il calcestruzzo fessurato € considerato come urenad
ortotropo in cui equilibrio, compatibilita e legarestitutivo
sono formulati in termini di tensioni e deformazionedie; a
parte sono poi introdotte considerazioni sullocstatale della
fessura nella quale sono poste delle limitaziomi queel che
riguarda il livello tensionale. Tale modello riemtmella
categoria di quelli a fessurazione diffusa (“smdgrecon
angolo di fessura variabile.

Nell'originaria teoria MCFT, per quanto fosse petwiun
controllo sulla fessura, la relazione tra la tensionel
calcestruzzo teso e le tensioni locali non erarrettéi Lo
scorrimento dovuto alle tensioni tangenziali suliattura
(“shear slip”) era trascurato e quindi non inclueella
deformazione complessiva dell’elemento.

Proprio in questa direzione viene in aiuto la @@SFM
che, basata sul modello MCFT, tenta di fornire umgliore
rappresentazione del comportamento del
valutando esplicitamente lo scorrimento sulle
attraverso lo studio di due meccanismi principali.

| progressi fatti nella formulazione DSFM includona
nuovo approccio per l'orientazione del campo dsitene e di
deformazione del calcestruzzo rimuovendo l'ipotelse essi
siano coincidenti. Nel seguito si riportano le eqoai di
equilibrio, di compatibilita e di legame costitudivsu cui si
basa il modello DSFM.

Equazioni di equilibrio.

Si consideri I'elemento mostrato in Figura 2 soggeile
tensioni uniformi =[ , , ], 'elemento & armato lungo due
direzioni orientate arbitrariamente rispetto aglgsia di
riferimento e le armature sono assunte “spalmate”.

fessu

fey

oy
TXY

T

Vexy

2

E TXY T fe
N Vex 20
o L* fc1

fex

X fc2
a) b)

Figura 2 - Stato tensionale

CNg

Si analizzera I'equilibrio in termini di tensioniedie. Le
tensioni principalif;; e f,, sono parallele e perpendicolari alla
direzione della fessura(Figura 3). Le equazioni di equilibrio
per armature parallele sono:
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SX = fCX +,- XfoX
s, =f +r (6)

txy =n cxy
Spostandosi sulla fessura, I'equazione di equdibrhe

deve essere soddisfatta é:
ri >< fscri - fsi) >COSZL7 ni =fcl (7)
i=1

dove ; e la percentuale d'armaturfy, € la tensione media

nell'acciaio,fs,; € la tensione locale dell'acciaio relativagg;

€ = — ,incui e linclinazione delle armature.
L'incremento di tensione delle armature sulla feasu

conduce allo sviluppo di tensioni tangenziali lund@

superficie della frattura stessa valutate conlkziene:

ny = ' r >(fscri - fsi) >Cos]ni Sird7ni (8)
=1

oy
TXY
c° Y
N2 4
S \ 1, TXY
IS >
S ax

N s
N

P
N

A/ T \\\\\B
C

Figura 3 - Direzioni principali

Equazioni di compatibilita.
La deformazione continua risulta da una fessur&zion
diffusa sull’elemento, mentre la componente di Sownto e
il risultato di un moto di corpo rigido sulla sufieie della
fessura stessa. La deformazione totale o appasednotera
col vettore =[ wl € linclinazione delle direzioni
principali della deformazione apparenteisulta:
q.= L ant o
2 &- §
Le deformazioni continue principali entro I'elemergono
date dalla seguente relazione:

©

_(extg) 1 2
e a0 tie f vy o
e la relativa inclinazione é:
g, = 1 arctan ey (11)
2 € - ecy

Lo scorrimento sulle fessure si pud definire in red
tramite il rapporto:
ga_ds
s
dove € la traslazione relativa in corrispondenza delistira
(definita nel seguito) eds & il passo delle fessure. Le
componenti di deformazione associate allo scorrimen
saranno calcolate come segue:

(12)

X

e=- %xsin( 2q)

& =% sin(29) (13)
g5 = gc0 29)

Equazioni di legame costitutivo.

La risposta a compressione nel calcestruzzo puereess
caratterizzata da un alto grado di “softening” dovalla
fessurazione nella direzione trasversale. La teesprincipale
di compressione € dunque influenzata sia dallardefpione
principale di compressione che da quella di traziauesta
influenza é colta tramite il fattore di riduziong

N
‘7 1+C,xC,
0.8
C,=0.35x - - 0.28 (14)
eCZ
C,=0.55

dove le espressioni dCy e C, sono derivate da evidenze
sperimentali. Il terminey € utilizzato per definire la tensione
e la deformazione di picco nel calcestruzzo:

_ c
f,=-bxf,
€,=- bdx e

La curva di risposta a compressione considerata € |

seguente (Fig. 4a):
e
nx “e2
/p

(15)

foo = T, ok (16)
&
(n- 1)+ %
dove:
f
n=0.80- -2 ;
17
k=1 see,<g, <0 ; (17)

f
k= 0.67-6—; see,< g,

Per quanto riguarda la risposta del calcestruzzmiione
prima della fessurazione si considera:

fo=E. xey con 0 <e, <g, (18)
Dopo la fessurazione si adotta la seguente legge4E):
f —_ f!© .
TN TN
C, =2.2xm; (29)
1_ " 4xr

=, Teedan)

Riguardo alle barre di acciaio si utilizza un legam
descritto dalle seguenti espressioni (Fig. 4d):

f,=E e, 0 <g, <g
f=f, e<e<e
(20)
fs = fy+Esh>(es -esl) esh< es< &
£,=0 e>e;
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Figura 4 - Legami costitutivi

Modello per lo scorrimento della fessura.

In letteratura sono presenti numerosi studi pentifieare

s lungo la superficie della fessura in funzione deédesioni
tangenziali . Queste formulazioni in genere sono influenzate

anche dall’'apertura delle fessuwe dalla dimensione degli

aggregati e dalle tensioni di compressione cilecalfy e

cubicaf.. La relazione adottata € la seguente [9]:
n

at = ci
T 18w 0234w 02D %,

Un approccio ulteriore & quello relativo al cambéemto di
direzione tra le direzioni principali di tensione @i
deformazione. La rotazione del campo di tensiomeame
distaccata di un certo intervallo rispetto a qudkh campo di
deformazione. L'intervallo si stabilizza dopo laima
fessurazione e rimane all'incirca costante, finocle le
armature longitudinali iniziano lo snervamento. d&nze
sperimentali mostrano che questo intervallo in&isil aggira
attorno ai 5°-10° in funzione dell'armatura. Relatnente alla
direzione iniziale di fessuraziong. si pud determinare la
rotazione nella direzione principale di deformazione:

qu =q.-q. (22)
Noto lintervallo ' (attorno ai 5°-10°) e si puo
determinare la variazione di direzione del camptedsione:

Dg, =Dg, -¢ Dg| >q 23)
Dg, =Dg, | Dy £q

in cui ' vale 5° per elementi armati in modo biassiale® e
elementi armati in modo uniassiale e 10° per elém@mati
in altro modo. L'inclinazione del campo di tensiaisulta:
q. =q.+Dq (24)
Con la seguente equazione si puo risalire quingt a
9 = g,coq 2%) éq -g) si{ 25 (25
Combinando i due approcci in una formulazione irail
eliminano gli svantaggi relativi a ciascuno dei dutieri; la

deformazione ¢ dovuta allo scorrimento sulla fessura puo
essere valutata come segue:

(21)

a a

= max =—=.9=—=
g. d="2ia==
Ai primi passi di carico o nel caso di elementi resmati

trasversalmente il secondo criterio governa il feota,

(26)

mentre per passi di calcolo pil avanzati in gereta prima
formulazione ad essere dominante.

4. IMPLEMENTAZIONE DEL MODELLO

I modello finora descritto & stato implementato un
algoritmo strutturato su 3 livelli di iterazioni ipcipali: un
ciclo di iterazioni a livello di struttura (NewtdRaphson), un
ciclo di iterazioni per ogni elemento (“Element t8ta
Determination”) reso necessario dalla formulazioire
flessibilita ed un ulteriore ciclo su ogni fibra \ddo
all'applicazione del modello DSFM. Nei punti segtien
vengono illustrati i principali passi dell’algoritm
1) Creazione della matrice di rigidezza iniziale della
struttura. Si calcola la matrice di rigidezza delézionek(x).
Es ed E. sono matrici diagonali che raccolgono i moduli di
elasticita delle fibre, analogamenfe; ed A, sono matrici
diagonali che ne raccolgono le aree mehxge una matrice
che lega le componenti di deformazione della seziatia
deformazione di ciascun punto della sezione. Assgime
I'ipotesi di conservazione delle sezioni pianeicavak(x):

kO)=ITO) (B, A, B A) (R (27)

Per inversione dk(x) si ottiene la flessibilita della sezione
f(x). Integrando lungo l'elemento si ricava la matride
flessibilita dell’elemento stesso:

L
= b"(x) ¥ (%) B(Xdx
0
doveb(x) & la matrice che interpola le forze nodali restitdo
le caratteristiche di sollecitazione. Dalla fled#tld Fgp
dell'elemento si ottiene per inversione la matriteigidezza
Kee Attraverso le matrici di rotazione e di condensae e
tramite I'operazione di assemblaggio si ottienematrice di
rigidezzaK dell'intera struttura.
2) Applicazione degli incrementi di carico e iterazia
Newton-Raphson. Ogni iterazione di Newton-Raphsiemes
indicata con l'indicd. Si risolve il sistema lineare applicando
incremento dei carichiP nei nodi e si aggiornano i
movimentip dei nodi della struttura:

Ki-lx@i :Bi

pi = pi-l + D)i
3) Passaggio dagli spostamenti espressi nel
riferimento globale a quelli valutati nel sistemariéerimento
locale. Denominando cdR la matrice di condensazione e con
T, la matrice di rotazione si ricavano gli spostamermdali
dell’elemento:

Dy’ =R T, XD

qi - qi-l + D:]i
4) Inizio della procedura di “Element State Determiibrait,
nella quale ogni iterazione viene indicata condiae j. Per
semplicita si omette nel seguito I'indice relatata iterazione
di Newton-Raphson. Si calcolano gli incrementi eldibrze

nodali a partire da quelli dei movimenti nodalii@ggiorna il
valore delle forze nodali:

DQ' =k!'* xp'
Qi - Qj-l + mi

5) Calcolo delle sollecitazioni nelle sezioni di caiip a

distanzax dall'origine dell’asse dell’elemento:

F

ele

(28)

(29)

(30)

(31
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DD’ (x) =b(x) xR

v v _ (32)
D'(x) =D"*(X) + DD’ (¥
6) Calcolo delle componenti di deformazione:
Dd! =fI"Y(x) x D’ 4r i1
(9 =f (9 x D! (3 +r (3 33)

d'() =d"*(x) +bd’ (9
I residui di deformazione”(x) derivano dalla precedente
iterazione ed il loro calcolo viene illustrato selguito.
7) Calcolo delle deformazioni delle singole fibre. Le
deformazioni delle fibre si possono calcolare atiparda
quelle della sezione attraverso I'uso della mati(xe

D '(x) =1(x) xB' (X
')= "X +D'(¥
8) Note le componenti di deformazione per ogni sinditiea
si applica la teoria DSFM:

(34)

0 (35)
Gy
Inizialmente si assume = . e si applicano le equazioni
(10) e (11) per conoscere le deformazioni principel
calcestruzzo e la loro inclinazione rispetto alfapntale. Si
impongono le deformazioni principali nell’acciaianigo le
direzionix ey:
esx = ex = Qx
eSV = ey = %y
Si calcolano le tensioni medie nell'acciaio e nel
calcestruzzo secondo le equazioni (16), (18), €.930). Per

quel che riguarda l'analisi sulla fessura, si ckdoo le
deformazioni locali con le seguenti relazioni:

6y = e+ De, x0s( q)

sxcr

(36)

_ p @37
esycr - esy+ Dgcr )SO§ q E

Inizialmente si impone ;.= 0. Si imposta quindi una
procedura iterativa incrementandoy, al fine di soddisfare la
seguente equazione di equilibrio a meno di unzratiza
prefissata:

rx><fsxcr -fsx)>c0§( s) +
38
+ry>(fsycr -fsy) 08 qs % :fa ( )

nella qualefs, e fs sono dati dal legame costitutivo in
funzione di g € s Successivamente si calcolano le
tensioni tangenziali del calcestruzzo sulla fessura

nci = rx >(fsxcr _fsx) >C05(qs) 8Ir(qs) +
p p (39

+ry>(fsycr-fsy) X0S (g 2 sing, 3

Si determina la spaziatura e l'ampiezza delle fessu
assumends, eds, come distanze tra le armature:
1
S:.i
sing, , cosy,
S g
w=e, xs

Si calcola lo spostamento dovuto allo scorrimeetmado
lequazione (21) e quindi si ottiene la deformazion®

(40)

mediante la (12). Assumendo come direzione inizidie
fessurazione ;=45° ed utilizzando in sequenza le equazioni
(22), (23), (24) e (25) si ottiene . Attraverso la (26) si
ottiene . Noto ¢ si possono calcolare le componenti di
deformazione dovute allo scorrimento sulla fessuta
mediante le (13). E’ cosi possibile ricalcolage

¢ T s (41)

Si ripete quindi la procedura fino a che la differa tra
due valori di  successivamente determinati non € piu piccola
di una tolleranza fissata. Raggiunta la convergesta
calcolano i moduli tangenti ottenuti derivando tpiazioni di
legame costitutivo (16), (19) e (20) per le 2 divek
principali. Si raccolgono i moduli tangenti in matrriferite
all'orientazione principale:

Ea 0 O r€« 0 0
[DJ*= 0 Eex 0 [D]*= 0 0 0 (42)
0 0 Gs 0 00
Si applica poi la seguente matrice di rotazione:
cosy sirfy cgs sin
T= sin’y cogy - cos gin (43)

-2coy sip 2cgs gin ( gbs - yﬁn)
dove = per il calcestruzzo,=0 per le armature lungoe
=90° per le armature lungp Con tale matrice si eseguono
le trasformazioni di quelle contenenti i moduli deateriali:
D, =T" 4D |* &
D,=T"4D] *
Dalle matrici relative ai
tensioni su ogni fibra:
D (J: :D:: ch Jc :Jc—l + Dc
D | =D\ xDj ', =t +D,
Le matrici dei moduli di elasticita vengono aggimie
come segue:

Dl Dier Do (L3 0
- Dc(311)ﬁbra1 Dc (313)ﬁbral 0

(44)

materiali si pud risaliralle

(45)

EC 0 0 Dc (l' 1)ibra2
Ds(]ﬂ 1)ﬁbra1 0 0 (46)
0 0 0
ES =

0 0 D@l

Quella dei moduli del calcestruzzo diventa a baqundo
nasce l'accoppiamento in campo non lineare tra ndone
flettente, sforzo normale e taglio.

9) Calcolo delle sollecitazioni dedotte dalle deforinarz
tramite i legami costitutivi, dette sollecitaziaesistenti.

DjR(x) = lT (X) >(A s ® rs(x) A c D<rc( )O) (47)
10)Calcolo delle sollecitazioni non bilanciate, parilaa
differenza tra quelle dedotte nell’ambito dell'iearento di
carico e quelle resistenti.

D',(X)=D'(X) - D'x(¥) (48)
11)Calcolo delle deformazioni residue funzioni delle
sollecitazioni non bilanciate. Dalle matrici dei dudi elastici

si possono calcolare le matrici di rigidezza e dilgiita
tangenti di ogni sezione e di ogni elemento coraengpstrato.
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Nota in particolare la nuova matrice di flessikbilidella
sezione si calcolano le deformazioni residue:

ri=fi(x)0i(x (49)
12) Calcolo dei movimenti nodali residui. Dalle deforitani

residue della sezione si calcolano i movimenti fiodssidui
per integrazione lungo I'elemento:

L
st = b (x) ! (X)dx
0
Si controlla la convergenza attraverso un criterio
energetico. Se ciascun elemento raggiunge la cgenea si
pone Q'=Q' e K'y=Klge quindi si passa o all’elemento
successivo 0, se ogni elemento e stato equilibratia
successiva iterazione di Newton-Rapson. Se I'elémneon
converge si incremenfal e si esegue una ulteriore iterazione
della procedura di Element State Determination pdoe
Dg'* =-¢ (51)
13)Calcolo delle forze nodali resistenti. Dalle formedali
dell'elemento Q attraverso [l'allocazione e le due
trasformazioni sintetizzate nelle matriRie T, si ottengono le
forze nodali dell’elemento nel sistema di riferir@mlobale.
Sommate queste ultime si ottengono le forze naeslistenti
della struttura:

Fiele :TaT >RT @i

(50)

n°aste
FiR - Fi
ele=1
14) Calcolo delle forze nodali non bilanciate. Si deshuz per
semplice differenza tra il vettore dei carichi apati alla
struttura e le forze nodali resistenti:
F,= DP -F, (53)

Si controlla quindi che le forze non bilanciatensiaal di
sotto di una certa tolleranza prefissata. Se questcavviene,
si incrementa l'indicé+1 e si applicano alla struttura le forze
non bilanciate in una nuova iterazione di Newtompif&dn,
altrimenti si applica un nuovo incremento di carieosi
prosegue l'analisi.

(52)

ele

5. CONFRONTO CON RISULTATI SPERIMENTALI

Il confronto con risultati sperimentali & statoetffiato con
riferimento ad una parete caricata con una forzzantale in
sommita. | risultati sono espressi in termini dipasta forza-
spostamento. Il confronto €& stato fatto sulla bdsedati
sperimentali utilizzati in uno studio sulla rispogti pareti in
c.a. soggette a forze laterali svolto da Vulcaregero [10].
Si effettua un confronto tra i valori sperimenta&d i risultati
numerici ottenuti sia col modello a fibre, sia cohodello
TVLE (“Tree Vertical Line Element Model) propostoad
Vulcano e Bertero. | dati geometrici e meccanidifelemento
oggetto dell’analisi sono indicati nel report cofB@ecimens”
3 e 4. Le caratteristiche della sezione sono rperin Figura
5, mentre le caratteristiche dei materiali si trovéan Tabella 1
e Tabella 2 dove le tensioni sono espresse in Mpa, le
deformazioni in % e le dimensioni in mm.

Il confronto tra i risultati ottenuti applicandoriiodello e i
dati sperimentali ha consentito di calibrare il riba e di
verificare il codice di calcolo (Figura 6).

Tabella 1 — Proprieta dell’acciaio

f u f Es f.

y y su

[mm] % %  [MPa] [MPa] [MPa]

Parste ¢ 0.2 12 507 211400 730
taglio

Flange 18 0.2 15 444 211400 639

Tabella 2 — Proprieta del calcestruzzo

c fe E. Amax
% [MPa] [MPa] [mm]
Parete o3 348 22500 10
taglio
Flange 0.3 348 22500 10
ﬁ/g » 18 6 / 76 mm
i \
2342 \
102 |
2388
76
868 KN
137429 KNm
170000 KN
2650
Z 7

Figura 5 - Proprieta della struttura soggetta stesperimentali

[KN]

s wyE TR EPERNSC RSV O NS

10004

,,,,,,,, Modello TVLE
Modello A fibre
...... Dati sperimentali

500

R

Figura 6 - Risultati in termini di forza-spostanten

6. STUDIO SULLA RISPOSTA TAGLIO-FLESSIONE
Tale studio € stato svolto su una parete in casinata
alla base e libera in sommita e caricata da unaafor
orizzontale applicata in sommita (Figura 7). Sortates
eseguite varie analisi variando di volta in voltdtézza della
pareteL, e lasciando inalterata la seziothén modo da avere
diversi valori del rapportd/d. Per brevita si illustrano nel

seguito i risultati relativi ai casi/d=10 eL/d=1.
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influenzato i valori dello scorrimento delle vargezioni,
P — modificando cosi il diagramma taglio-scorrimento.
Analisi con rapportoL/d =1 (parete tozza). In questo
secondo esempio la parete € stata schematizzata2con
elementi e 3 nodi. Si osserva che per tale parete |

L deformazioni non lineari per taglio diventano detieranti.
Taglio alla base-spostamento in sommita
n10
v A=
// < //
¢ 16  98/100 mm T /
A i ol
[y [ 100 m ) /
1000 mm s /
8 ~t /
=
Figura 7 - Configurazione della parete oggettctlidio ER /
- _ _ _ Flessione non lineare e taglio lineare|
Analisi con rapportoL/d =10 (parete snella). La parete & T — Flessione e tagio non linear
stata schematizzata con 20 elementi finiti di uglahghezza. o |
Gli effetti flessionali vengono colti in modo eféice grazie al L
fatto che la lunghezza di un elemento é statadfisafunzione 0 05 1 45 2 25 3 35 4 45 5
. . . . Spostamento in sommita
della dimensione della cerniera plastica attesatmlke.
Dall'analisi si sono ottenuti i diagrammi riportéti Figura Taglio-Scorrimento alla sez. d’incastro
8. Il modello per confronto & stato applicato semmue 1 ,
distinte modalita: nella prima si €& considerato il N ;
comportamento non lineare per flessione e linearetaglio o /
mentre nella seconda si & considerato il comporitaneon o !
lineare sia per flessione che per taglio. Comeusi potare o /’
dalla Figura 8 il diagramma taglio-scorrimento ampo non : ;
lineare si modifica lungo I'altezza della parete. R B
) . ) ) : ! — — —  Flessione non lineare e taglio lineare
Taglio-Scorrimento Taglio-Scorrimento J )
) - — Flessione e taglio non lineari
sez. d'incastro Nodo 5
10 10° 0
) ‘ - , o 10*
© / © 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
, e Scortimento
w 7/ w
f%q L/ §aq , Figura 9 — Risultati per la parete tozza
Vi
/,
° / “ Tensioni valutate ai primi passi di calcolo
o~ ~ 7/ o )
— — - Flessione non lineare e tagio linepre " _ _ Flessione non lineare e tagiio ineafe : S, t “
- Fiessione e tagiio non lineari - Flessione e taglio non ineari i |
o 1 2 3 4 5 & 7 8 10 o 1 2 3 4 5 6 7 8 16 :
Scorrimento Scorrimento
Taglio-Scorrimento TaglioeBemento
Nodo 10 Nodo 15 |
10 10 - L [
" , " v ) ]
o / .° 7 Tensioni a passi di calcolo avanzati
z E N 7 T
® p 2 - y 4 Sx “ \ ty
~ ~ / | \
__ _ Flessione non lineare e taglio linedre —_ _ Flessione non lineare e taglio linere ‘\ \\
Flessione e taglio non lineari __ Flessione e tagiio non lineari N
o 1 2 3 4 5 6 7 8 10 o 1 2 3 4 5 6 7 8 10 ) \\\
Scorrimento Scorrimento < T -
Figura 8 - Risultati per la parete snella N - \‘
Poiché la struttura in esame € soggetta ad unotagli Figura 10 - Diagrammi delle tensioni

costante e i diagrammi taglio-scorrimento sonaltasiudiversi
lungo l'altezza della parete si rileva come il mitmsia stato
in grado di cogliere I'accoppiamento taglio-fless®o La
variazione del momento lungo l'altezza della paréiz

Prima della fessurazione le due modalita di appiaree
del modello citate precedentemente hanno fornisuwilteti
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identici. E’ evidente come la non linearita nellefatmazioni
per taglio sia risultata un fattore decisivo neinpmrtamento
di tale elemento strutturale (Figura 9). In Figur@ sono
riportati i diagrammi delle tensioni sulla seziodéncastro.
Sono rappresentati sia i primi passi di calcolo phssi piu
avanzati in modo da mettere in risalto il cambiatoen
della distribuzione delle tensioni con la fesswaei della
sezione.

7. CONCLUSIONI

E’' stato sviluppato ed implementato in un codice di
calcolo un elemento finito monodimensionale deb tipfibre
che consente di tenere conto della risposta tdigigsione in
campo non lineare. Le caratteristiche principall’elemento
sviluppato sono prevalentemente due: la formutezioasata
sulle flessibilita e l'uso di un modello bidimensale con
fessurazione diffusa ad angolo variabile per defiflilegame
costitutivo delle fibre. Tramite il confronto corisultati
sperimentali & stato possibile calibrare e validhraodello.
Dalle analisi svolte si & evidenziata la capacéhrdodello di
cogliere l'interazione taglio-flessione in camponnineare e
la rilevanza delle deformazioni non lineari perlimagel caso
di elementi tozzi.

L'uso del modello DSFM come legame costitutivo ha
permesso di cogliere I'importante interazione @&dkssione
in campo non lineare. Lo studio presentato costiiiuna
base di partenza per una ricerca piu approfonditetagliata,
volta a validare e perfezionare ulteriormente ildeito, ad
esempio tramite confronti con risultati sperimentalativi a
casi di carico variabile in modo ciclico.
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SOMMARIO

I compositi fibrorinforzati a matrice polimericaiffer Reinforced Polymer, FRP) sono ormai largametiteaati per il rinforzo
delle strutture di calcestruzzo, di muratura eegjnb. Recentemente & stato proposto I'utilizzo tlidiefibre immerse in matrice
cementizia (Fiber Reinforced Cementitious Matrix, FRCIM prime sperimentazioni su travi e pilastri dicestruzzo rinforzati con
FRCM con fibre di carbonio (C-FRCM) hanno fornito ristilincoraggianti, evidenziando importanti diffezendi comportamento
strutturale tra elementi rinforzati con FRP e c&CIM, specie a rottura. In particolare, € stato asdéerche, mentre la crisi di travi
rinforzate con FRP si raggiunge in genere per ctistémprovviso del pacchetto di rinforzo dal sugpddebonding), la crisi di travi
rinforzate con FRCM con fibre di carbonio si raggieng seguito del graduale sfilamento delle fibrénédirno della matrice
cementizia e conseguente graduale perdita di effiodel rinforzo. Nella nota sono descritte alcpneve di flessione di travi di
calcestruzzo armato rinforzate con FRCM con fibr@dliparafenilenbenzobisoxazolo (PBO-FRCM) che hanostrato il tipo di
crisi sopra descritto; in alcuni casi € stato irvesservato il distacco del rinforzo sulla supéfdi interfaccia calcestruzzo/matrice
cementizia. Sono inoltre brevemente descritte ilm@prove di trazione di una sperimentazione swiprali calcestruzzo rinforzati
con PBO-FRCM, condotta allo scopo di caratterizzaestpumateriale di rinforzo relativamente ai fenontéraderenza. | rinfrorzi
PBO-FRCM sono risultati efficaci per I'incremento ldgbortanza flessionale di travi di calcestruzaoato. | risultati delle prove di
aderenza sono stati abbastanza coerenti con fatisdélle prove di flessione su travi. Tutte l@ye sono state eseguite presso il
Laboratorio di Scienza delle Costruzioni dello I[UAVRiversita di Venezia.

SUMMARY

Fibre Reinforced Polymers (FRP) are well known systesed to improve flexural and shear capacity dafif@eced Concrete (RC)
beams. Innovative composites made of CementitioasiMReinforced by continuous Fibers (FRCM) have besently proposed
as an alternative technological solution on stieeging RC beams. FRCM strengthened RC beams behavedrenifmanner,
especially at collapse, in comparison to FRP streged beams. FRP strengthened RC beams failuraaiyusaused by debonding
of the reinforcing layer. FRCM strengthened RC beaailsirE is, in most cases, caused by the debondinipbers from the
cementitious matrix with a large amount of fiberatrx slip and consequent gradual reduction offoeging action. In some cases
of FRCM with PBO fibers, the collapse mechanism ingslvthe complete debonding of the reinforcing mateon the
concrete/cementitious matrix interface. In this grapsome flexural tests on Poliparafenilenbenzofsizole (PBO) FRCM
strengthened beams that failed as described asergsgl. The paper also contains first characteizaénsile tests on PBO-FRCM
reinforcing material, conducted to investigate ltoad between PBO fibers and cenmentitious matrix. FBCM resulted effective
to strengthen RC beams. Characterization test resales consistent with flexural tests on RC beamstests were performed at
LabSCo, IUAV — University of Venice.

1. INTRODUZIONE I'elemento di rinforzo ed il supporto da rinforzare
Recentemente €& stato proposto l'utilizzo di retifidre

I compositi fibrorinforzati (Fiber Reinforced Polyme=RP) immerse in matrice cementizia (Fiber Reinforced

sono ormai largamente utilizzati per il rinforzolldestrutture Cementitious Matrix, FRCM); anche in questo caso l&ioea

di calcestruzzo, di muratura e di legno [1]. Qugstdotti funge da adesivo di connessione del rinforzo caujiporto

sono costituiti da fibre lunghe (in genere di caibo [2, 3, 4]. | principali vantaggi del’lFRCM rispettdlI'&RP

aramidiche o di vetro), impregnate in situ con umatrice consistono, in generale, nella piu elevata resisteth fuoco e

epossidica che funge anche da adesivo di connesgian nella maggiore semplicita di posa in opera. Le prim
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sperimentazioni su travi e pilastri di calcestruziatforzati
con FRCM con fibre di carbonio [2, 2, 4] hanno feoni
risultati incoraggianti, evidenziando anche impoiita
differenze di comportamento strutturale tra elementorzati
con FRP e con FRCM. In particolare, & stato osserehe,
mentre la crisi di travi rinforzate con FRP si ragme in
genere per distacco improvviso del pacchetto dorao dal
supporto (debonding) ed € molto fragile, la crisi thvi
rinforzate con C-FRCM si raggiunge a seguito del gaslu
sfilamento delle fibre all'interno della matrice ngentizia e
conseguente graduale perdita di efficacia del refoProve di
flessione condotte su travi di calcestruzzo armatforzate
con PBO-FRCM [4] hanno invece mostrato la possibiita
entrambi i tipi di crisi: in alcuni casi si &€ avuilocompleto
distacco del pacchetto di rinforzo dal supporto zaen
apprezzabili scorrimenti delle fibre nella matr{semilmente a
guanto accade con I'FRP), mentre in altri casi@sgervato lo
sfilamento delle fibre di PBO nella matrice cemeati
(analogamente a quanto accade con I'FRCM con fibre di
carbonio).

Nella nota sono descritte alcune prove di flessidinteavi
di calcestruzzo armato rinforzate con PBO-FRCM chenban
mostrato i tipi di crisi sopra descritti e le prirpeove di una
sperimentazione in corso su rinforzi di PBO-FRCM, aital
allo scopo di caratterizzare il materiale di rim@nriguardo ai
fenomeni di aderenza. Tutte le prove sono statguése

presso il Laboratorio di Scienza delle CostruzialiadIUAV,
Universita di Venezia.
2. PROVE DI FLESSIONE SU TRAVI
2.1 Provini

Sono state testate travi di calcestruzzo armato con
differenti configurazioni di rinforzo costituito d&FRP, C-
FRCM e PBO-FRCM. Nella presente nota sono presentati
unicamente i risultati relativi ad alcune travi conforzo di
PBO-FRCM. Tultti i risultati delle prove eseguite soipmrtati
in [4]. La geometria dei provini € rappresentat&igura 1. La
resistenza a compressione del calcestruzzo édstgaminata
con prova di compressione su cubetti; la tensione
snervamento e la resistenza a rottura delle bar@cdaio
sono state determinate con prove di trazione ste lanosse
da alcuni provini dopo la prova di flessione. Leat&ristiche
meccaniche dei materiali costituenti i provini soiportate in
Figura 1.
Il materiale di rinforzo & costituito da una retdidre di PBO,
con fibre disposte lungo due direzioni ortogongig( 2). La
sezione di fibre & doppia in una direzione rispeattaltra. La
maglia della rete & approssimativamente 20 mm mi0 La
rete € resa solidale al calcestruzzo mediante eeatri base
cementizia. Le caratteristiche meccaniche del rafqrete e
matrice) dichiarate dal produttore sono riportat&abella. 1.

Resistenza a compressione calcestruzzo: R =47.68 MPa
Tensione di snervamento barre: fy =523.15 MPa
Travi “lunghe” @ Tensione di rottura barre: f = 619.84 MPa Travi “corte”
d=14mm  .d=8mm Q 150, , ,150 d=16mm d=8mm_ I, 300, 300
T | | 01 "
I ]
» 400 (/‘;) 750 1 700 ¥ 750 (Av) 1400 (X) 800 I 800 KX)
¥ 2200 it ¥ 1600 ¥

Figura 1. - Provini. d indica il diametro delle ba; le quote sono in mm.

Figura 2. - Rete di PBO.

f f e E t
MATERIALE ! ¢
N/mm? N/mn? %o GPa mm
o 0.046 (dir.1)
* . *
Fibre di PBO 5800 (*) 215 270 )0.022 (dir. 2)
Mat. cementizia 4 (**) 28 -- 7.5 -

Tabella 1. - Caratteristiche del rinforz®: resistenza a trazioné,:
resistenza a compressiorte,modulo elasticots: spessore nominale.
(*) Riferito allo spess. nominale. (**) Traz. péessione

In Figura 3 sono rappresentate le configurazioni di
rinforzo adottate; le corrispondenti sezioni difeizo sono
riassunte in Tabella 2.

2.2 Risultati
| provini non rinforzati si sono rotti per schiaagianto del
calcestruzzo all’estradosso (Fig. 4 e 5). Relativameai
provini rinforzati, lo schiacciamento del calcegtra € stato
sempre preceduto dalla perdita di efficacia delforio
(debonding). Il fenomeno si € manifestato diversameer le
travi pit lunghe (luce 2.2 m) e per le travi pitrteo(luce 1.6
m): relativamente alle travi lunghe, si € ossenihttistacco
completo del pacchetto di rinforzo all'interfacdia matrice
cementizia e calcestruzzo (Fig. 6, 8b); relativatmextie travi
corte, si & manifestato il graduale sfilamento aldibre di
PBO nella matrice cementizia che & rimasta perfettaen
aderente al rinforzo (Fig. 7, 8c).

In Tabella 3 sono riportati i carichi di collassei grrovini
testati e gli incrementi di questi rispetto al caridi collasso
dei provini non rinforzati. Nell'ultima colonna diabella 4
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sono infine riportate le dilatazioni nel rinforzd'atto della
crisi del provino, determinate analiticamente mtidindo un
semplice modello “a sezioni piane” [4]. Queste t@itéoni

possono considerarsi una stima della massima ziibet@
raggiungibile nel rinforzo prima della perdita dfieacia dello
stesso.

—t 1
Q
| B1 e B2 — NON RINF. | [ ] | BC1 e BC2 — NON RNF. 1 [ ]
O 1 O O O
250, 500
epAaT—— 2% ke pal 450,
| FleF2 | [ A ] ‘ Act [ | [ A ] [ B ]
p— O O p—
v 2100 oy 500 , 340 , , 340 ,
/ 2200 AAV KB K A% >0 1 1 ¥ 1
=) ) ) |8
O = O
340
/ ’ 1 250,
KB KA X —
| [ pcteocz [ | [ A | B
OiHiH o p—
Figura 3. - Configurazioni di rinforzo; le quotersmin mm.
| | | 1]2] 3 |2]1 |
(@) O Ol 1 1 1 1 10
Materiale di Sezione di rinforzo Rigidezza assiale Sezione 1°rinf. a U Sezione 2° rinf. a U Sezioherd. a U
PROVINO rinforzo flessionale rinforzo flessionale (EA) ) ) )
mn? kN mnt/m mnt/m mnf/m
BleB2 - - - - - -
FleF2 PBO-FRCM 31.28 8446 46 - -
BC1e BC2 - - - - - -
AC1 PBO-FRCM 31.28 8446 46 46 --
CcC1 PBO-FRCM 31.28 8446 68 68 22
DC1 e DC2 PBO-FRCM 15.64 4223 46 -- --

Tabella 2. - Caratteristiche dei provini.

Per completezza, in Figura 8 € rappresentata aiachipica
modalita di debonding che si osserva per i rinfaziFRP
(schema a), nella quale il distacco avviene in geis& una
superficie all’interno del calcestruzzo.
Nelle Figure 9 e 10, sono tracciati i diagrammiiaar
freccia sperimentali. Si pud osservare quanto segue
- Il rinforzo di PBO-FRCM & risultato efficace per
incrementare il carico di collasso delle travi, eormsi
vede dal confronto tra i diagrammi relativi allavi non
rinforzate e quelli relativi alle travi rinforzate.
- La crisi per debonding con improvviso distacco
dell'intero pacchetto di rinforzo (diagrammi dethavi F

Figura 4. - Provino B1 (non rinfrorzato).
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in Fig. 9) e fragile: allatto del distacco si haau
repentina diminuzione del carico. La crisi per deting
con graduale sfilamento delle fibre nella matrice
(diagrammi di Fig. 10) & piu duttile: al progreduello
sfilamento delle fibre, la forza di trazione nefiere
stesse diminuisce ed il diagramma raggiunge quigle
travi non rinforzate in modo pit graduale.

- Le due travi lunghe rinforzate con PBO-FRCM testate
(F1 e F2) hanno manifestato lo stesso meccanismo di
crisi; il carico di collasso € stato tuttavia althaga
diverso pur essendo i due provini nominalmente ligua

Figura 5Provino BC2 (non rinfrorzato).



Figura 6.- Provino F1. Figura 7. - Provino CC1.

‘ Calcestruzzo ‘ Calcestruz Calcestruz
| | |
Fe | F.+DF, Fe | F.+DF, Fe | F.+DF,
— - — < — <
(a) (b) (c)
—_—
Fy F+DF, Fi F+DF, Ft F+DF,
| 1 T
scorrimento scorrimento scorrimentd
e Fibre | Matrice B Fibre | Matrice D Fibre |Matrice
Figura 8. - Diverse modalita di debonding.
35(
20(t
18(t
la(t
Z
=
LL
o
2 L EL —O—AC1 (PBO-FRC
< . BC senzerinforzc
&) B isenzerinforzc
S~ F PBOC FRC ¢ —1—CC1 (PBO-FRC
4C (PBO- > ——DC (PBO-FRC
2(C
ok S — 0 : : x ‘ ‘
0 1c Freccish (mm 7C  8C e 1C Freccigh (mm 5( 6C
Figura 9. - Diagrammi carico-freccia relativi alleavi lunghe. Figura 10. - Diagrammi carico-freecielativi alle travi corte.
Carico massimo Media Incremento  &max
PROVINO DESCRIZIONE CRISI
kN kN % %o
Bl Non rinforzato Schiacciamento del 163.07 166.54 - --
B2 calcestruzzo 170.00
Fl 2 strati con fasce a U di estremita (b) 180.72 * +8.51 B
F2 217.26 +30.45 13.77
AC1 2 strati di PBO-FRCM (c) 319.33 -- +28.73 7.8
BC1 Non rinforzato Schiacciamento del 25586 248.05 - --
BC2 calcestruzzo 240.24
CC1 2 strati di cui uno ripiegato e fasce a U tliegsita (c) 311.98 - +25.77 16.12
gg; 1 strato con fasce a U di estremita (c) 287.50 278.55 +12.29 21.31

269.59

Tabella 3. - Carichi di collasso, incrementi risfgeéil non rinforzato e dilatazioni massime nel oirzio. (*) non si ritiene rappresentativa la media,
per la notevole differenza tra i due risultati
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3. PROVE DI TRAZIONE

Con lo scopo di meglio definire la gerarchia delle
resistenze di interfaccia osservate con le proviéedsione e
per quantificare le prestazioni del rinforzco PBO-FRGM
termini di aderenza con il calcestruzzo, é statg@mmata
una campagna di prove di rinforzi incollati a blbetti di
calcestruzzo. In questa nota sono descritti i tagutlei primi
tre provini, testati essenzialmente con lo scopovalutare
I'efficacia della prova.

3.1 Provini

| provini sono costituiti da due blocchi di caloegizo
uniti tra loro da elementi di rinforzo di PBO-FRCM ¢Fil1).
La trazione nel rinforzo € indotta attraverso pisti
contrasto con il calcestruzzo, solidali a barre adiciaio
filettate, poste in trazione dalla macchina di pro®urante la
prova, sono stati misurati la forza totale indotialla
macchina, lo spostamento relativo tra i due blocdhi
calcestruzzo e la dilatazione del rinforzo in tem (Fig. 11).
Le prove sono state condotte controllando lo spessido
relativo tra i due blocchi.

80 mm 80mm ~ 80mm 80mm
FRCM dy _@_
& & &
S
F F IS
- > ¢ — o @
=t
& & € 100 mm
Calcestruzzo — [FRCM ? Acciaio ~\ Estensimetro |Acciaio d ¢
oL
R 250 mm Dt 250 mm R
Figura 11. - Schema della prova di trazione.
3.2 Risultati

| tre provini testati hanno fornito risultati abkmsza
ripetibili. In tutti i casi la crisi € stata raggita con graduale
sfilamento delle fibre di PBO nella matrice cemeaiati
(similmente a quanto avvenuto per le travi piu €prtin
nessuno dei tre casi si € prodotto il distacco ajhdel
pacchetto di rinforzo dal calcestruzzo, come osgerper le
travi piu lunghe. La generica prova consente dédiae i
diagrammi forza-spostamento (inteso come relatigoi tdue
blocchi, e quindi mediamente pari al doppio detiorsmento
massimo tra il rinforzo ed il supporto) e forzaatefiazioni
del rinforzo nelle posizioni in cui sono posti gétensimetri.
Diagrammi tipici sono tracciati nelle Figure 122 In Figura
14 sono tracciati i diagrammi sforzo normale nefaizo —
scorrimento massimo, relativi ai tre provini testaa forza P
é intesa come sforzo normale medio nei due strathfibrzo
nella sezione di mezzeria ed € pari alla meta dellza F
applicata dalla macchina di prova; lo scorrimentssimo s
inteso come scorrimento medio tra le fibre ed @Earto nella
sezione di mezzeria del provino ed € valutato ctanmeta
della media tra gli spostamenti relativi tra i dbcchi,
misurati su facce opposte del provino, nella seziah
mezzeria. La Tabella 4 riassume le principali qiiant
misurate, nelle condizioni di crisi del provino.

Provinol Provino2 Provino 3 Medie
Prax (KN) 6.38 6.53 6.97 6.63
€. max (%o) 6.81 4.67 5.00 5.49
Smax (MM) 0.883 0.646 0.815 0.781
€m.max (%) 3.89 3.02 3.23 3.38

Tabella 4. - Pna« massima forza nel rinforzop max massima
dilatazione nel rinforzo in mezzerign.« Massimo scorrimento in
mezzeria;enmax Massima dilatazione, a meta della lunghezza di
ancoraggio.

Provino 3

Forza F (kN)

0 0.5  Spost. di, dp (mm) 2.0 2.5

Figura 12. - Diagrammi forza-spostamento.

Provino 3

€ €

F

:':l%
€5 I_Q]Ez €6

o

Forza F (kN)

0 1 2

€ (%o) 5 6 6
Figura 13. - Diagrammi forza-deformazioni.
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7
6 L
z
=
N
i
1
a
£
o
z
n
1
0
0 0.2  Scorr. s=(di+dy)/4 (mm) 1.0 1.2
Figura 14. - Diagrammi sforzo normale-scorrimento.
7 T
prov. 3
6
z
=
~ /—“ prov. 1
r
1
o
£
o
z
n
1 e =(er+ep)/2
en=(estestestes)/4 2
oL
0 1 2 €L, €m (%o) 5 6 7

Figura 15. - Diagrammi sforzo normale-dilatazioni.
4. ANALISI E CONSIDERAZIONI

Le prestazioni in termini di aderenza di un rinfordi
materiale composito sono descritte analiticamenge uth
legame “locale” tra lo scorrimento s di interfaccia
(spostamento relativo tra il rinforzo ed il suppjrte la
conseguente tensione tangenziale di interfaccia. La
conoscenza del legame aderenza—scorrimertt@,t(s),
consente la previsione analitica dei fenomeni cesine
al’'aderenza, come ad esempio la dipendenza tréorlea
massima che puo trasferirsi per aderenBy, ... € la

lunghezza di incollaggio, L (Fig. 16).

Pab
P
dbmax ‘ Pus
| —_ 2Pdh
L . p L
"= 4 Pa
Left

Figura 16. - Forza-lunghezza di incollaggio.

In particolare, per quanto concerne i parametrbaiiopiu

importanti, con riferimento allo schema di Figuré {che

equivale ad una delle due meta del provino di Eif), la

conoscenza del legane= t(s) consente la determinazione:

- della massima forza 4R« che pud trasferirsi per
aderenza tra il rinforzo ed il supporto, nello sohedi
Figura 16;

- della lunghezza di trasferimento efficacgyLdefinita
come la minima lunghezza di incollaggio necessper
trasferire la forza massimayRax

Nell'analisi preliminare dei risultati delle prode trazione
sono state considerate due possibili forme delnfega=t(s),
rappresentate in Figura 17. La prima (Fig. 17 éajpstituita

da due tratti rettilinei; la seconda (Fig. 17 (lphoposta in [5],

e descritta analiticamente dall’equazione:

{3=2BGx 6 -e )

| parametri § S, fo, fy del legame di Figura 17 (a) ed i
parametri Ge B del legame di Figura 17 (b) devono essere
determinati sulla base di risultati sperimentali.

t(s) t(s)

Gy Gy

B &7

Figura 17. - Legame aderenza-scorrimento.

Se il legaméa =t(s) & del tipo rappresentato in Figura 17, la
massima forza Pgymax Che pud trasferirsi per aderenza

guando la lunghezza di incollaggio &€ almeno pafa al
lunghezza di trasferimento efficace, e data da:

Ribmax =+ 27 Gt Ef A¢ @)

in cui p € la larghezza della superficie di contatto
rinforzo/supporto; E€ il modulo elastico del rinforzo, (2
I'area della sezione trasversale del rinforzo;e Genergia di
frattura dell'interfaccia, rappresentata dall'arsattesa dal
legame aderenza-scorrimento.

Come si vede, la forzagi..x non dipende dalla forma del
legamet = t(s) ma solo dallarea da questo sottesa. La
lunghezza di trasferimento efficace dipende invauehe dalla
forma del legame.

Nel caso specifico di rinforzo con fibre di PBO in tnize
cementizia, visto che il fenomeno di sfilamento iame,
almeno per i provini finora testati, tra le fibrela matrice
cementizia, sembra ragionevole assumere come larghe
della superficie di contatto; pl doppio della larghezza del
pacchetto di rinforzo (le fibre sono immerse nethatrice
cementizia che le avvolge completamente), come fodu
elastico Eil valore relativo alle sole fibre e come seziatie
rinforzo A;, la sezione delle fibre. In altre parole, la (Bne
applicata pensando come “rinforzo” alle sole fitrecome
“supporto” alla matrice cementizia che le avvolge.

Si assume quindi:

R =200mm E= 270GPa A = 460mm?  (3)

-124 -



Con riferimento alla Figura 18, la conoscenza dgame
locale t = t(s) consente inoltre la determinazione della
relazione N = N(9 tra gli scorrimenti dell’estremo caricato e
la forza applicata al rinforzo nella stessa sezione

Finché lo scorrimento dell'estremo libero & nulldetta
relazione e:

S

Ne)=. 20 6 A t(gds )

0

-

'y
T

N

<— 2N

—++-sg =s(0) s =s(L)—+—+ N
0t X

Figura 18.

Sempre con riferimento alla Figura 18, quando sinba
invece scorrimenti dell’estremo libero, la relazdN = N(3)
si puo ottenere risolvendo I'equazione differereial

2

d

sl Ptlel) ©
nell'incognita s(x), con diverse condizioni al comto del
tipo:

- 95 _
{0=5 axly ~° (6)

| parametri relativi alle due forme considerate perlegame

t = t(s) sono stati ottenuti minimizzando la distanza &
curva N = N(g) che si ottiene come conseguenza di un legame
t =t(s) e le curve sperimentali di Figura 14.

Il procedimento brevemente descritto ha condotita al
determinazione dei legamti = t(s) di Figura 19, i cui
parametri sono riportati in Tabella 5.

Provinol Provino2 Provino 3

fo (N/mn?)  0.1027 0.0668 0.1807
fo (N/mn?)  0.2123 0.2507 0.2298
Legame (a) | s (mm) 0.421 0.394 0.553
S (mm) 2.726 1.211 2.542
G (I/n?) 311 165 342
B (mm?) 1.505 1.698 1.873
Legame (b) | &' 5mp) 272 255 265

Tabella 5. Parametri dei legami aderenza-scorrimento di Fig9ra

Il confronto tra le curve N = N¥relative ai legami =t(s) di
Figura 19 con i parametri di Tabella 5 e le rildeat
sperimentali € riportato in Figura 20.

Si osserva come le curvé = t(s) ottenute siano
sostanzialmente diverse da quelle che caratterizgir-RP,
essendo queste ultime caratterizzate da un picemomtinata
paragonabile alla resistenza a trazione del calcasi di
supporto e dall’annullarsi della tensione tangdeziper

scorrimenti di circa 0,20.5 mm. D’altra parte, € noto che |l

legame aderenza-scorrimento nel caso degli FRP &

essenzialmente governato dalla proprieta del dalce® di
supporto, mentre nel caso degli FRCM testati € gmte
dalle proprieta di fibre e matrice, non essendonadio il
calcestruzzo nel fenomeno dello sfilamento.

La massima forza trasferibile per aderenza (deteatai
con la (2)), la dilatazione corrispondente e laatieh
lunghezza di trasferimento efficace L (determinata
utilizzando la (5)) conseguenti alle leggk t(s) di Figura 19
sono riportate in Tabella 6.

t(s) (N/mm?)

0.25 provino 3
0.20
0.15
0.10
BT s (mm)
| f f f f P—
0 0.5 1.0 15 2.0 25 3.0
Figura 19. — Legami aderenza — scorrimento ottenuti
N(su) (kN) (b)
(a)
°T (a) (®) (@
5 | provino 3 ~1 provino 1 ®)
4 provino 2
37 N
= 2N
2] =T =N
1 SL
s. (mm)
ol f f f f f
0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

Figura 20. — Calibrazione dei parametri dei legaawierenza-
scorrimento.

Parametri del legantds)
Provinol Provino2 Provino 3

Pabmax(KN)  12.29 8.96 12.89

Legame (&) | eypmax(%o) 10.12 7.37 10.61
Ler (Mm) 487 356 408

Pabmax(KN) ~ 11.50 11.13 11.36

Legame (b) (*)| ewmax(%0)  9.463 9.162 9.346
Ler (Mm) 559 519 462

Tabella 6. — Lunghezze efficaci e forze di delamore. (*) per il
legame (b) si riporta la lunghezza di incollaggiecessaria a fare
variare lo sforzo normale tra I'1% ed il 97% Blibmas

Si osserva che le leggi=t(s) di Figura 19 “si estendono”
fino a scorrimenti superiori a quelli registratirdote le prove
e che, conseguentemente, le massime forze di Babedbno
superiori alle massime forze registrate durantepteve.
Questo €& dovuto al fatto che le lunghezze efficadcolate
sono sempre superiori alla lunghezza di incollagagdottata
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nei provini. Per una migliore caratterizzazione legbhmet =
t(s) sono necessari i risultati di ulteriori provealizzate con
lunghezze di incollaggio superiori, in modo da iaggere gli
scorrimenti piu elevati prima della crisi del pnowi
Considerando il valore medio dell’energia di fradtu
dell'interfaccia (ad esempio quello relativo aldege (a), pari
a 273 J/M), & infine possibile determinare, sempre con
riferimento allo schema di Figura 18, la massimatdzione
raggiungibile nel rinforzo, relativamente alla disfzione a
singolo o doppio strato:

Pab 4G
t _ Tdbmax _ f _
=_dbmax _ [ 95f _ gugy
domax T e A Ef ”
xt (4)
st _ de,max _ 1 4G

f —
= = =670%
domax T e A T 2V Bty »

Questi valori sono inferiori a quelli stimati pex prove di
flessione sulle travi (Tab. 4). Questa differenzhe ¢
sistematicamente osservata anche per i rinforzFRP, &
dovuta alla differente geometria dei due casi,
localizzazione delle fessure nelle travi ed allavedia
distribuzione delle sollecitazioni. Le istruzioni 1][
suggeriscono, come metodo semplificato, di deteareiria
dilatazione di distacco del rinforzo (delaminazipne
debonding) relativa a elementi strutturali tipo vea
moltiplicando quella che si ottiene dalla (4) perasefficiente
ke che € stato stimato sperimentalmente ed il cuireainedio

€ pari a 4.289.

Confrontando i valori dati dalla (4) con le dilata® massime
stimate nel caso di rinforzo delle travi (si comsaho solo i
risultati delle travi che hanno raggiunto la cper sfilamento
delle fibre, coerentemente con il tipo di crisi erssto nelle
prove di trazione), si ottengono i valori i idi Tabella 7.

alla

Provino Strati di

(trave) rinforzo egj : Ed;:ax kor=er ma)/e domax
AC1 2 17.82 6.70 2.66
CC1 2 16.12 6.70 2.41
DC 1 21.31 9.48 2.25

Tabella 7. - Stima del coefficierig.

Si rimarca che, siccome lo sfilamento coinvolgdiliee e
la matrice cementizia, i risultati presentati (comue parziali
in quanto relativi a soli tre provini) sono da cioesarsi
unicamente relativi alle fibre ed alla matrice ddesati nella
sperimentazione e non possono certamente (se rioella
qualitativo) estendersi agli FRCM in generale.

5. CONCLUSIONI

Le prove di flessione di travi rinforzate con PBEEM
consentono di concludere quanto segue.

- 1l rinforzo di PBO-FRCM si € rivelato efficace per
lincremento di portanza flessionale di travi di
calcestruzzo armato.

- Relativamente ai provini rinforzati, sono stati essti
due meccanismi di collasso legati alla perditafficacia
del rinforzo: il primo corrisponde al distacco impviso
dellintero pacchetto di rinforzo dal supporto di

calcestruzzo, senza apprezzabili sfilamenti deibgef
nella matrice cementizia; il secondo corrisponde al
graduale sfilamento (con conseguente gradualetpetdi
efficacia) delle fibre nella matrice cementizianz& che
guesta si distacchi apprezzabilmente dal calcexiruz

- Sono necessarie altre prove sperimentali, per idefla
corretta gerarchia delle resistenze di interfadciaui al
punto precedente.

Le prove di aderenza, consentono le seguenti csiociu
parziali.

- Il tipo di provini testati fornisce risultati utilper la
valutazione delle prestazioni in termini di adewerdi
questo tipo di rinforzi, relativamente alla crisbnc
sfilamento delle fibre nella matrice cementizia.

- Per i provini testati, I'interfaccia fibre/matricementizia

€ risultata piu debole dell'interfaccia matrice
cementizia/calcestruzzo.
- Per i provini considerati, la dilatazione massima

raggiunta nel rinforzo e stata tra il 5%o € il 6%o.

- Le prime valutazioni relative al legame aderenza-
scorrimento evidenziano legami caratterizzati dalest
valori di tensione tangenziale, che si mantengoe® p
fino a scorrimenti elevati, contrariamente a quatdcade
per i compositi a matrice polimerica. Questo cortgor
pit grandi lunghezze di trasferimento efficaci eitp al
caso dei compositi a matrice polimerica, ma non
necessariamente  piu  piccole forze trasferibili
all'interfaccia.

- Sono necessarie ulteriori prove variando il numdro
strati e le lunghezze di incollaggio, al fine diilseare un
affidabile legame locale aderenza-scorrimento. Bhgra
I'esecuzione di dette prove, € opportuno misuratee

agli scorrimenti massimi in mezzeria, anche dli
scorrimenti in corrispondenza degli estremi libegl
rinforzo.
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SOMMARIO

La presente memoria propone alcune consideraziomnerito all'influenza delle caratteristiche medche dei materiali sulla
vulnerabilita sismica di un edificio in cemento atoy I'edificio in oggetto € stato realizzato neghini '70 e, per gli aspetti
tipologici, puo ritenersi rappresentativo di un’amplasse di edifici scolastici costruiti nellassa epoca seguendo una certa prassi
esecutiva e progettati con esclusivo riferimente aktioni gravitazionali. Per la determinaziondalgllnerabilita si € applicata una
metodologia di valutazione delle prestazioni ssttna basata su analisi statiche non-lineari. ladisirsono condotte su modelli a
non-linearita concentrata tramite i quali € podsilsiprodurre sia il comportamento elastico dellenmbrature in c.a. che le

caratteristiche di duttilita delle stesse.

SUMMARY

The present paper points out some remarks aboudli@layed by the mechanical properties of makgiin controlling the seismic
vulnerability of a RC structure; the building consiel as a case-study has been designed and readized ‘70s and, for the
purpose of its typology, can be deemed represgatafia wide class of school buildings construdtettaly in the same period and
only designed for gravitational loads. Seismic eudbility assessment has been carried out throughtlihear Static Analyses
performed on lumped-plasticity models which cartahlé reproduce both the elastic and post-elasti@tiour of structures under

seismic actions.

1. INTRODUZIONE

Il patrimonio edilizio italiano & costituito per kua gran
parte da edifici progettati e costruiti in tempepedenti alla
classificazione sismica del territorio nazionale adla
promulgazione di normative tecniche che, di conesga,
prescrivessero la necessita di considerare in degeogetto
anche l'azione del sisma. Inoltre, pure quelle ipail
territorio nazionale che sono da piu tempo classié in
termini di pericolosita sismica hanno spesso sulnigb corso
degli anni, diverse riclassificazioni alla luce diuove
metodologie di valutazione della massima azionenisis
attesa. Infine, le normative stesse hanno subitevaluzione
notevole sia in termini concettuali che dal puniwista delle
immediate conseguenze sui risultati del calcolo,qoé anche
strutture eventualmente progettate tenendo conttie de
prescrizioni del tempo in materia di progettaziamg¢isismica,
non risultano in linea con gli standard di sicueezmposti
dalle normative attualmente vigenti.

Alla luce di tali considerazioni introduttive, dung la
problematica relativa alla valutazione delle prastai
sismiche di strutture esistenti riveste una noewlportanza
anche per le evidenti ragioni di carattere sociosremico che

ne scaturiscono; la tematica viene affrontata arechieello
normativo come dimostrano le indicazioni portate pal
recenti documenti vigenti in campo nazionale (atigr
dall'0.P.C.M. 3274 del 20 marzo 2003 e ss.mm.ii, [2]) ed
europeo (Eurocodice 8, [3] e [4]). Inoltre, in atobi
internazionale sono stati sviluppati specifici @dper la
valutazione del comportamento di edifici esistéji) e per il
loro rinforzo e adeguamento [6].

Nella letteratura scientifica vengono proposte dige
metodologie per la modellazione della risposta siandelle
strutture esistenti. Tali metodologie sono contistitite da un
grado di complessita assai diverso e, comunquenmisumato
alla natura dei fenomeni che si intende simularenadelli
che si adottano per valutarne l'effetto sulla rigpostrutturale
ed alla schematizzazione dell'input sismico. Sekbsiano
presenti strumenti di analisi di strutture in ache utilizzano
procedure assai raffinate per la modellazione del
comportamento meccanico dei materiali strutturali e
consentono di eseguire analisi dinamiche non lingar una
simulazione completa della risposta struttural@ztne del
sisma (si faccia riferimento ad esempio ai codiccalcolo
presentati da Kunnath et Al., 1992 [8], Fenves kt[A), la
complessita delle strutture esistenti, la conoszesnlo
parziale delle loro caratteristiche geometrico-raeache unita
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alle incertezze sull'input sismico, possono nonstificare in
molti casi I'impegno computazionale richiesto daalesi di
questo tipo, orientando la scelta verso metodi mhlisi
caratterizzati da livelli intermedi di complessitéui vantaggi
e svantaggi sono stati ben evidenziati in [9]. @iseguenza la
verifica di vulnerabilita delle strutture esistergi spesso
condotta utilizzando analisi statiche non-linedre cfacendo
ricorso a modelli abbastanza consolidati per laigaione del
comportamento elastico e post-elastico di membeatur
esistenti, consentono di ottenere una simulazidficahile del
comportamento strutturale.

La presente memoria, proprio utilizzando il metdd®
[13] che rientra tra le metodologie di analisi di si intende
far uso, propone alcune considerazioni concerd@nftuenza
delle caratteristiche dei materiali sulla risposiamica di
strutture esistenti. In particolare, le analisi g@no svolte su
un edificio scolastico con struttura in cemento &on
realizzato negli anni '70 in assenza di prescrizion
antisismiche. La struttura in oggetto rappresenta delle
tipologie piu ricorrenti nel complesso degli edif&saminati
dagli Autori in una serie di memorie dedicate akdutazione
del comportamento sismico di edifici esistenti ella a
problematica connessa alla scelta di una stratagianale per
I'adeguamento sismico ([10], [11] e [12]).

Sebbene sull'edificio siano state condotte indagirolte
alla determinazione delle proprieta meccaniche ndaieriali
strutturali, lo studio che si propone nel preseaticolo ha
carattere parametrico e si focalizza sul ruoloadedisistenza
dei materiali strutturali (cemento armato e armatur
metalliche) sulla risposta sismica della struttued, in
definitiva, sulla sua maggiore o minore vulneraaifismica.

La variazione parametrica della resistenza dei niadite
viene condotta nell'ambito dei valori ricorrentaitie strutture
edificate nel periodo citato e si propone di ripnod scenari
che possono verificarsi come risultati dell'appticae di
criteri di progetto implicitamente o esplicitamergeescritti
dalle normative ovvero di prassi nellepoca di intse
coincidente con gli anni '60 e '70.

Con un tale obiettivo, ad esempio, una prima serie d
analisi & stata condotta considerando, a paritardiature
previste nelle travi (e derivanti dalle sollecitazi che le
azioni gravitazionali determinano su di esse) werwibne di
snervamento variabile per le armature dei pilaptescrizioni
normative [16] vigenti all'epoca della costruzion@fatti,
stabilivano soltanto il quantitativo di armaturadiaporre nei
pilastri in termini di percentuale geometrica rigpealla
sezione di calcestruzzo, senza nulla precisara seflistenza
delle barre.

Allo stesso modo, in una seconda serie di analssifatto
variare il valore della resistenza del calcestrurzzenodo da
determinare I'effetto di criteri di progetto evealmente piu
cautelativi pure attuabili dal progettista per rigui tassi di
lavoro sui pilastri e, quindi, i valori medi dekforzo normale
adimensionalizzatQy,eq

Infine, un terzo gruppo di analisi si € concentratmli
effetti dei rapporti di resistenza trave-pilastrd fme di
osservare come questi condizionano il meccanisnooigied,
in definitiva, i valori di vulnerabilita sismica He struttura in
oggetto.

2. RAPPRESENTAZIONE DEL COMPORTAMENTO
NON LINEARE DELLE MEMBRATURE
STRUTTURALI

La verifica sismica delle strutture esistenti evilutazione
della loro vulnerabilita puo essere condotta perzoali una
metodologia multi-livello assumendo come Stati ltémi
(ovvero Obiettivi di Performance, nell’accezionesci da a
questa espressione nellambito del Performance-Based
Design) quelli previsti dal’Eurocodice 8 e dallaihativa
Italiana. Si assumono, dunque, i seguenti Statiteim

- Stato Limite di Danno Limitato (DL);

- Stato Limite di Danno Severo (DS);

- Stato Limite di Collasso Incipiente (CO).

La generica struttura raggiunge uno degli Stati itam
definiti, quando il primo elemento strutturale ragmge il
corrispondente livello di impegno; in particolarsg la
struttura viene analizzata con un modello a noealiita
concentrata, la capacita del singolo elemento psgere
descritta in termini di rotazioni della corda, oxwedella
congiungente il nodo con il punto sull’asta podta distanza
pari alla lunghezza di taglioL

Le espressioni per definire i valori di base dekgacita
rotazionale delle membrature strutturali sono dguge
riportate:

- Rotazione al limite di snervamentg

df
g =J5Y 400013x1 a5x " +o1f, "2 1)
3 L y
\ fc

nella quale si assume il seguente significato genboli:

fy  curvatura al limite di snervamento dell'armatura;

Ly lunghezza di taglio assunta per I'elemento;

h altezza della sezione trasversale;

f,, f, resistenza a compressione del calcestruzzo e a

snervamento dell’acciaio, rispettivamente;

d, diametro (medio) delle barre longitudinali.

A tale capacita rotazionale della membratura niita
prestazionale € associato lo Stato Limite di Dadnutato:

dpL =0y (2

- Rotazione al limite ultimaj,:

05L
9)’4-;3!" 1- o

' ©)

1
u :gqy"' (fu -

dovef, & la curvature ultima valutata in corrispondeneh d
raggiungimento della deformazioni assiale ultireg, del
calcestruzzo e dell’acciaio, mentre la lunghezata derniera
plastica L, pud essere valutata come:

dpfy
L Bl +017>h +024x——L @)

A

Alla capacita di rotazione in condizioni ultime, la
normativa associa lo Stato Limite di Collasso Ireipe:

dnc =du (%)
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Allo Stato Limite di Danno Severo, invece, € asatucun
valore della capacita rotazionale della membrgparaa:

Bs =, u (6)

Ai valori di rotazione definiti dalle formule (1) €3)
devono essere associati il momento al limite dnsraento
M, ed il momento ultimo M rispettivamente, che
caratterizzano la sezione della membratura coretier

(Figura 1). In questo modo & possibile definire una curva

Momento-Rotazione bilineare per la cerniera plastiefinita
sul generico elemento strutturale. | valori di talomenti e
rotazioni dipendono in generale anche dallo sfor@onale N
cui é sottoposta la membratura strutturale; traigitelazioni
(2), (5) e (6) la curva influenza anche il valoedlel rotazioni
in corrispondenza dei vari stati limite di interesper la
verifica della struttura.

M/

MUA/E‘/’@
My \

VvV

y u u

Figura 1. Caratterizzazione della cerniera plastitaRelazione
Momento-Rotazione

3. | PARAMETRI INDICATORI DELLA
PRESTAZIONE SISMICA STRUTTURALE

La costruzione della Curva di Capacita ottenuta iteam
un'analisi statica non-lineare condotta sul modallplasticita
concentrata con cerniere plastiche descritte dadlazioni
riportate nel paragrafo precedente, rappresenfaurito di
partenza per la determinazione dello spostamermtuesto
sulla struttura da un sisma di assegnate caraitbgs(ovvero
descritto da un opportuno Spettro di Risposta Easti
Progetto).

I Metodo N2 [13] puo essere utilizzato per la
determinazione dello spostamento richiesto sullattsra
Dy s in corrispondenza del sisma previsto per lo shiatde
SL considerato.

La verifica di vulnerabilita sismica si sostanzial n
confronto di tale valore con il corrispondente valalella
capacita di spostameniy g, che caratterizza la struttura allo
stesso stato limitd={gura 2).

Se risulta:

DasL£Dest " SL (7)
allora la verifica sismica della struttura esisteirt oggetto

puo ritenersi soddisfatta. Nel caso generale qumstatualita
non si verifica e risulta utile definire alcuni pawetri che

esprimano il grado di inadeguatezza della strutuiaano una
idea preliminare del tipo di deficienza che ne prédiga la
prestazione sotto sisma.

Figura 2. Rappresentazione grafica per la determioae della
Domanda in termini di spostamento

Un primo possibile Parametro di Vulnerabilitadé volto
ad esprimere la “distanza” della struttura rispetiia
condizione di soddisfacimento della verifica di nedabilita
sismica, puo essere definito come rapporto tra ddmee
capacita in termini di spostamento per il genestio limite
SL:

Dg,Ls
VbspLs = D )]
cLS
ed estraendone il valore massimo:
Vbsp = mL%X{VDSP,LS} - 9)

E chiaro che la struttura & tanto pit lontana dalla
condizione di soddisfacimento della verifica quamia il
parametro V¥sprisulta maggiore dell’'unita.

Si osserva che tale parametro qui definito in termdi
spostamento risulta analogo al paramedrodefinito dalla
normativa nazionale [14] nel documento in cui epsantifica
il costo dell'intervento di adeguamento sismico wina
struttura e la percentuale di tale costo finaniaballo stato
in ragione del livello di inadeguatezza della stma in
oggetto. In particolare, il citato documento noln@t
introduce i due paramet, eda.:

. PGA PG
a, =min — DS ;7ACO (10)
PGA1p, PGAx,
indicatore del rischio di collasso:
PGAp.
A, =———
¢ PGAsg, 11

indicatore del rischio di inagibilita dell'opera.

E possibile dimostrare che il parameteo & pari al
reciproco del parametro di vulnerabilitgd¢é con riferimento
ad un fissato stato limite nel caso di struttureui periodo
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fondamentale di vibrazione ricade nel ramo a pseawdacita
costante dello Spettro Elastico.

L'adozione di un parametro di vulnerabilita defmiin
termini di spostamento risulta coerente con I'asige di
definire metodologie di intervento per I'adeguancerdi
strutture per le quali I'incremento di capacitahigsto &
direttamente collegato al parametro di vulnerabilit termini
di spostamento ¥sp. Sempre nel caso in cui la struttura non
sia verificata sismicamente o0, in altre parole, nsia
soddisfatta la (7), ha senso definire un ulterfpaeametro dal
quale possa derivare una “misura” dell'estensiond d
danneggiamento indotto dal terremoto previsto pgenerico
stato limite SL, ovvero il numero di elementi chanho
superato la soglia di forza o spostamento in qooridenza di
uno spostamentDy 5; imposto alla struttura.

Poiché la modellazione strutturale, come accenimto
precedenza, viene condotta secondo un approcci@na n
linearita concentrata, € possibile definire egpil numero di
cerniere plastiche che in tali condizioni, hann@esato il
valore della rotazioneg,.. Seng € il numero di cerniere
plastiche considerate sul modello puo essere defiili
seguente parametro di danneggiamento normalizzato:

N
Niot

hgL = (12

In linea di principio, il parametro puo variare Gad 1, a
seconda che il danneggiamento (ovvero le membratare
verificate) riguardi solo poche sezioni o sia estvyarie parti
della struttura. Il valore di questo parametro (¢herealta
dovrebbe tener conto nel calcolo dj mlei risultati di analisi
condotte con azioni di segno alterno e distribugigariabile
secondo le prescrizioni di normativa) puo orientarescelta
dell'intervento di adeguamento sismico della stmat nei
casi in cuih risulti vicino allo zero, un numero limitato
interventi localizzati di rinforzo delle membratureon
verificate pud essere risolutivo, mentre nel casoh giu
vicino all'unita € opportuno ricorrere ad intervendi tipo
globale che riguardino linserimento di sottosupét di
controvento (pareti in c.a. o elementi reticolaracciaio).

4. APPLICAZIONI

Le metodologie di analisi presentate nei paragrafi
precedenti vengono applicate nel seguito ad unicedif
scolastico sito nel Comune di Avellino il quale étst
concepito e realizzato negli anni '70; le analigsira&ino
condotte modellando il comportamento non
valutando il grado vulnerabilita sismica secondb agipetti
teorici relativi all’analisi sismica di struttureistenti descritta
nei punti precedenti. Al fine di accertare l'idotdestatica e
sismica € stata svolta, preliminarmente, un’estasapagna di
indagini conoscitive (rilievi e prove in situ), cha consentito
di ottenere un livello di conoscenza sufficienteteeaccurato.

4.1 Caratteristiche geometriche e strutturali

La struttura in questioneFigura 3) ricade, secondo la
riclassificazione sismica [1] in zona 2, &0.25), su un suolo
di fondazione di categoria B, con dimensioni in paab6 x 29
m ed in altezza 13.95 m.

lineare e

La tipologia strutturale € tipica del periodo dstozione,
ovvero € costituita da un’ossatura portante (tewpilastri)
con telai disposti prevalentemente in direzioneogohale
all’'orditura dei solai. L’edificio & composto datimpalcati, i
solai sono del tipo latero-cementizio completamey@iati in
opera; il collegamento tra i vari livelli avvienempmezzo di
una scala a soletta rampante. La copertura € @, faldntre le
fondazioni sono di tipo diretto.

Figura 3. Carpenteria Piano Tipo

Dal punto di vista strutturale le sollecitazionii relai
sono state calcolate assumendo lo schema di totenga. Il
progetto delle armature e le verifiche di resisterdelle
sezioni sono state effettuate per le sollecitazibiiessione e
taglio secondo il metodo delle tensioni ammissibili

| carichi sulle travi sono valutati considerando la
continuita dei solai; le sollecitazioni sono caltel risolvendo
lo schema di trave continua su appoggi fissi; dgatto delle
armature e le verifiche di resistenza delle sezieono
effettuate per le sollecitazioni di flessione elitagecondo il
metodo delle tensioni ammissibili. Le armature glitadelle
travi sono caratterizzate sovente dall'uso deii feagomati,
che integrano le staffe nella zona di estremitdustificano
I'adozione di diametri piccolif mm) per queste ultime.

Le sezioni dei pilastri sono state progettate arzsfo
normale centrato (desunto dallo scarico delle travicol
criterio delle aree di influenza) con riferimentibaaensione
ammissibile ridotta (pari al 70% della tensione assibile
per pressoflessions, . = 5.0 MPa). Le armature dei pilastri
sono dimensionate sulla base del seguente minimo
regolamentare: armatura longitudinale di sezione miore
dello 0.6% e non maggiore del 5% della sezione di
conglomerato strettamente necessaria per caricale$8.8%
A.+), in base alla tensione ammissibile adottata, remmore
dello 0.3% della sezione effettiva. La progettagiodei
pilastri non tiene in genere conto, dei momentitdieti
prodotti dai carichi verticali il cui effetto puo ssere
significativo, essenzialmente nei pilastri di estita in
presenza di campate terminali di luce notevoleigiaai piu
alti.

Dall'analisi dei carichi, svolta in fase di progetione
simulata, risultano i seguenti valori dei carichi:

- solaio di copertura: g+p=4.24+1.50=5.74 kR/m

- solaio di sottotetto: g+p=3.16+1.00=4.16 kN/m

- solaio di piano: g+p=6.00+3.50=9.50 kN{m

- tompagnatura: g=2.40 kNfm

- tramezzi: g=1.20 kN/f
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A valle di questa fase preliminare conoscitiva, tétcs
realizzato il modello strutturale tridimensionaleonc il
programma agli elementi finiti Sap2000 [17].

4.2 Caratteristiche meccaniche dei materiali in situ
La campagna di prove condotta sulla struttura si e

articolata nel seguente modo:

- prelievo di n.6 campioni di calcestruzzo (3 carbi®0
da pilastri; 2 carotd 100 da travi e 1 catott50 dalla
soletta) e relative prove di rottura a compressione

- prove ultrasoniche sul calcestruzzo;

- rilievi pacometrici, per il rilievo delle armatume situ, ad
integrazione delle armature in situ;

- prelievo di n.2 barre di armatura (1 barra longitate da
un pilastro; 1 staffa da una trave) e relative pral
trazione.
| risultati ottenuti integrano le informazioni dede

dallesame degli elaborati grafici e delle relazidn calcolo

del progetto esecutivo dell’epoca di costruzione.
Le proprieta meccaniche del calcestruzzo e delbamc
risultano:
Calcestruzzo:
- resistenza cubica media a compressiong.i¥ 23.7
MPa;
- Resistenza caratteristica cubica a compressiofies R
17.7 MPa;
- Modulo elastico del cls: & 27629 MPa;
- Deformazione corrispondente alla massima tensione:
€= 0.0020;
- Deformazione ultimag,,= 0.0035.
Acciaio:
Resistenza allo snervamento medigyeq= 478 MPa;
Resistenza ultima medi&; neq= 766 MPa;

- Rapportd, / fs, = 1.60;
- Modulo elastico dell’acciaio: & 210000 MPa,;
- Deformazione ultima,= 0.05.

Tali risultati si riferiscono alle prove effettuatal singolo
corpo di fabbrica in questione e non alla mediaragiltati
ottenuti su tutti i corpi del complesso scolast{operazione
comunque lecita, dal momento che il complesso &o sta
realizzato in un unico periodo).

Le caratteristiche dei materiali, desunte daglbetati del
progetto originale sono:

- Calcestruzzo: g 20 MPa;
- Acciaio FeB 32k.

Come si pud osservare, sono stati rilevati valori di
tensione di snervamento dell'acciaio negli elemsetrtitturali
maggiori rispetto a quelli dichiarati nella relazéodi calcolo,
tale tendenza e stata confermata per lintero cessol
scolastico in questione.

4.3 Sovra/sotto-resistenza della tensione di snervament

dell’acciaio nei pilastri

Una prima serie di analisi considera la variazione
crescente della tensione di snervamento dell'azcidéi
pilastri, mantenendo costante la resistenza dethatare delle
travi e la resistenza caratteristica del calcegtryzer travi e
pilastri. Tale possibile variazione deriva dal eip di
progettazione delle armature dei pilastri come @maxcale
geometrica dell’area di calcestruzzo.

Per la resistenza allo snervamento si sono assualbri

tipici dei piu comuni acciai da getto variabili t220 e 400

MPa (Figura 4).
Curve di capacita al variare della tensione di sne:amento fsy nei pilastri (dir. X)
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Figura 4. Curve di Capacita direzione X{Rq4=23.7 MPa -, tavi
=320 MPa]

Curve di capacita al variare della tensione di snelamento fsy nei pilastri (dir. Y)
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Figura 5. Curve di Capacita direzione Y Rq4=23.7 MPa - §, yavi
=320 MPa]

Dall'analisi di Figura 4 e Figura 5, si puo osseevahe,
tendenzialmente, ad un aumento della qualita aeiééo nei
pilastri corrisponde un aumento della capacitaadstfuttura
in termini di resistenza, mentre in termini di caipa di
spostamento, il miglioramento € modesto e si osserv
soprattutto per lo stato limite di DL; tutto cioleasia per la
direzione X che per la direzione Y. Tale comportatoet da
ascrivere al fatto che, localmente, per la singoéanbratura,
lincremento della resistenza dell’acciaio implicain
incremento in termini  di  momento piu sensibile
dell'incremento in termini di rotazioni, sia al lita elastico
che in condizioni ultime.

Quanto osservato viene confermato dai risultaértti in
termini di vulnerabilita (Figura 6 e Figura 7), doJa
variazione di resistenza degli acciai dei pilastimporta un
netto miglioramento soltanto per lo Stato Limite @&nno
Limitato (DL), per il quale, nel passaggio da umiaD f, =
220 MPa ad uno con resistenza parj & #00 MPa, si passa
da una situazione di non verifica ad una condizfamerevole
di verifica.
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Figura 6. Parametro di vulnerabilita in termini dpostamento [dir X]

Figura 7. Parametro di vulnerabilita in termini dpostamento [dir Y]

Assai meno significativa si rivela la tendenza alla
diminuzione del parametro di vulnerabilita consier con
riferimento ai due Stati Limite DS e CO. Per quarngoiarda
lo stato deformativo della struttura allo stato itenDS si
osserva che, incrementando la resistenza delliacaiei
pilastri, si ottiene una riduzione delle plastigizioni dei
pilastri in corrispondenza del 2° e 3° livello eaupit estesa
formazione di cerniere plastiche nelle travi, com lieve
incremento della capacita di spostamento globale.

Figura 8. Configurazione deformata SL:D®)s/H = 0.0027
[fsy= 220 MPa]

Figura 9. Configurazione deformata SL:D®)s/H = 0.0033
[fsy= 400 MPa]

4.4 Sovral/sotto-resistenza del calcestruzzo per travi e

pilastri

La seconda serie di analisi considera per le teaper i
pilastri valori di resistenza caratteristica delceatruzzo pari
a: 15, 20, 25, 30 MPa (mantenendo invariata laidersdi
snervamento dell’acciaio nelle travi e nei pilgstri

Dall'analisi della curva di capacita (Figura 10)r(X), si
osserva che allaumentare della resistenza castiter del
calcestruzzo si ha un miglioramento della capadé&ia
struttura, sia in termini di resistenza che in feirdi capacita
di spostamento; questo comportamento riguarda sogicagli
stati limite di DS e CO. Il margine di miglioramentisulta
piu sensibile per calcestruzzi con resistenza teaistica
medio-alta (25 — 30 MPa), riscontrando, infatti,incremento
della capacita dell'8% circa, passando da yn2R MPa a 25
MPa e del 15% circa, passando da ynZ8MPa a 30 MPa.

Curve di capacita al variare della resistenza delalcestruzzo R, (dir. X)
% 0.16
>
0.14
N .
0.12 L3 -
-
0.10 =
0.08 —15
e 20
0.06 25
30
0.044 I e DL
j o DS
0.02{ ° c©
0.00 -+
0.00 0.01 0.01 0.02 0.02 0.03 0.03 0.04
Diop/H
Figura 10. Curve di Capacita direzione X, fai=320 MPa]
% Curve di capacita al variare della resistenza delalcestruzzo R, (dir. Y)
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Per quanto riguarda la direzione Y (Figura 11)sseova
lo stesso un miglioramento della resistenza e delfgcita di
spostamento per gli stati limite DS e CO mentrecqpesl che
riguarda lo stato limite DL si riscontra un aumenteno che
proporzionale della resistenza e una lieve dimioneidella
capacita in termini di spostamento.

In termini di vulnerabilita (Figura 12 e Figura 18)entre
si osserva che per lo Stato Limite di Danno LinaitB. non
ci sono significative variazioni, in corrispondendegli Stati
Limite DS e CO si denota un netto miglioramento alell
vulnerabilita allaumentare delle qualita del caltezzo
spiegabile con la diminuzione, alllaumentare de#laistenza
del calcestruzzo, dei valori dello sforzo normale
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adimensionalizzato e ad un posizionamento mendlipeaate
dell'asse neutro allo SLU. Di conseguenza, mighda la
resistenza caratteristica del calcestruzzo, sirhaumento del
valore della rotazione ultima ed un piu prematuro
raggiungimento della condizione di snervamento enell
membrature piu sollecitate. Cido spiega la tendenhe, c
allaumentare della qualita del calcestruzzo, nefeuttura
peggiora leggermente la vulnerabilita allo stataitk di danno
(DL).

Figura 12. Parametro di vulnerabilita in termini dipostamento [dir
X]

Figura 13. Parametro di vulnerabilitd in termini dpostamento [dir
X]

4.5 Sovra/sotto-resistenza della tensione di snervament
per travi e pilastri

L'ultima serie di analisi viene condotta mantenendo
costante la resistenza caratteristica del calcegire facendo
variare in un opportuno intervallo di valori la $émne al
limite di snervamento dell’acciaio in travi e pilasn modo
da ottenere effetti di sovraresistenza e/o sot&imwa negli
stessi elementi.

Dall'analisi degli istogrammi di Figura 14 e Figuta si
osserva come una sovraresistenza nelle travi peoduna
riduzione della vulnerabilitd della struttura siedirezione X
che in direzione Y, piu pronunciato di quanto Bvi quando
la sovraresistenza interessa i pilastri; nel caspecie, infatti,
le travi portanti risultano gia molto sollecitaterpeffetto delle
azioni gravitazionali e, dunque, beneficiano noteemte di
una sovraresistenza dell’acciaio.

Come gia accennato in precedenza, per la struttura i
oggetto l'accertamento delle caratteristiche detenmai ha
evidenziato la presenza di un acciaio dotato dsitere al
limite di snervamento maggiore di quella indica¢h progetto
(fsy = 400 - 500 MPa invece di 320 MPa, come previsib d
progetto originario ed a parita di sezione). Takenéenza,
dunque, pud comportare una significativa riduzichala
vulnerabilita sismica, soprattutto per lo statoitéxdi DL. Cio
evidenzia, inoltre, la fondamentale importanza aell
esecuzione di un esteso programma di prove ed imdaer
'accertamento delle caratteristiche dei materighe pud
influenzare in modo sensibile il giudizio complessisulla
idoneita statica e sismica della struttura.

Figura 14. Parametro di vulnerabilita in termini dspostamento
[dirX]

Figura 15. Parametro di vulnerabilita in termini dspostamento
[dirY]

5. CONCLUSIONI

La metodologia di valutazione delle prestazionitsot
sisma basata su analisi statiche non lineari, amebito di un
metodo di verifica multilivello rappresenta uno gbessibili
modi per misurare, attraverso un parametro di valnibta,
linadeguatezza di una struttura a sopportare uentev
sismico. Sulla base di tali parametri € dunque ipidss
definire una “scala di priorita per eventuali iventi di
adeguamento sismico”.

Nella memoria sono riportati i risultati di una isedi
analisi parametriche volte a metter in luce ed ackeere
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linfluenza delle caratteristiche dei materiali laulrisposta
sismica delle strutture esistenti.

In merito alle variazioni della tensione di sneresto
dell’acciaio, si nota che, mentre per valori crescelella
tensione di snervamentg, i osserva un miglioramento
sostanziale del comportamento sismico della stattallo
stato limite DL (miglioramento, comunque, meno che
proporzionale rispetto all’laumento di resistenz’ateiaio),
non si hanno analoghi effetti sugli altri due sthinite
considerati per la struttura.

Le piu estese plasticizzazioni delle travi e lauridne
della quantita di cerniere plastiche nei pilas&iedminano un
comportamento strutturale piu favorevole che teratk
allontanarsi, passando da= 220 MPa ad,f= 400 MPa nei
pilastri, dalla formazione di meccanismi di piano

In merito all'influenza della resistenza carattéics del
calcestruzzof negli elementi trave e pilastro, si osserva un
certo miglioramento (sempre meno che proporziondi)
comportamento strutturale al crescere della quatigl
calcestruzzo utilizzato, soltanto per gli statiitenDS e CO;
cio dipende da una diversa e piu favorevole dishiine delle
cerniere plastiche nelle travi e nei pilastri, d@vual
miglioramento della capacita deformativa localeagdammi
momento-rotazione),  soprattutto per gli  elementi
maggiormente compressi (pilastri).

Infine, con riferimento allinfluenza della sottaistenza-
sovraresistenza delle travi e dei pilastri, si pss&he, come
era ragionevole attendersi, una sottoresistenzh elegnenti
strutturali porta ad incrementi significativi deNalnerabilita,
mentre una sovraresistenza determina una riduzieia
vulnerabilita dell’edificio; tuttavia, un risultatsignificativo
delle analisi condotte consiste nell'aver messtuae il fatto
che soltanto allo Stato Limite DL tali aumenti onifiuzioni
risultano dello stesso ordine di grandezza delle
sottoresistenze/sovraresistenze considerate, meertigli altri
due Stati Limite linfluenza della resistenza dmiiaio e
assai meno pronunciata. Nel caso considerato la
sovraresistenza delle sole travi conferisce altattsira una
maggiore capacita e una minore vulnerabilita rispet caso
di sovraresistenza dei soli pilastri. Cid puo dipeneddal fatto
che le travi portanti principali sono gia notevohte
sollecitate dai carichi verticali, per cui la sawsistenza
ritarda lo snervamento delle armature e quindnBsco delle
plasticizzazioni, con conseguente riduzione detthiesta di
rotazione plastica.
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SOMMARIO

Nel presente lavoro viene dapprima presentato uteftioteorico per la simulazione del comportamatittravi in c.a. rinforzate in

FRP. Il modello viene, dunque, implementato nelbamdi una procedura di calcolo agli elementitfinalidata con riferimento ad

un’ampia raccolta di dati sperimentali. La proceddir calcolo viene impiegata in un’ampia analigigpaetrica rivolta ad evidenziare
il ruolo dei vari parametri nel condizionare il ifimarsi della crisi prematura per delaminazioneimedia; il lavoro si conclude con
la proposta di una formula semplificata che, teweoanto di un numero pit ampio di parametri rispetie formula normative,

risulta piuttosto accurata nel riprodurre i ristiltella procedura numerica.

SUMMARY

In the present paper a theoretical model for sitmgahe overall behaviour of RC beams externallgregthened in bending through
FRP. The model is then implemented within the franor& of a numerical procedure taking account of seran-linear phenomena
playing a relevant role in controlling debondindguee. The numerical procedure has been utilizeé iwide parametric analysis
aimed to point out the various parameters affeatieigonding failure. Finally, the paper proposenapsified formula for estimating
the maximum value of axial strain at debonding, séhparticular feature consists in involving a beyadumber of mechanical
parameters than the usual code provisions, regutimore accurate results.

1. INTRODUZIONE

Uno dei modi piu efficaci e via via piu diffusi per
incrementare la resistenza di membrature inflessec.a.
consiste nel ricorso a composite fibrorinforzatRF incollati
esternamente all'intradosso delle membrature ste&3sesto
tipo di rinforzo pud rendersi necessario sia peridazione
della sezione di armatura eventualmente dovutaaenfeni di
corrosione sia per effetto di eventuali aumentiledelzioni
derivanti da cambiamenti nella destinazione d’'ussllad
costruzione. Tuttavia, la possibile crisi prematdowvuta alla
perdita di aderenza tra FRP e sottofondo in calcezb
rappresenta uno dei fenomeni che possono mindfedea
di questo tipo di rinforzo. Fenomeni di perdita atlerenza
possono verificarsi sia nell'intorno della seziondi
interruzione del rinforzo (delaminazione terminale end-
debonding) ovvero in una delle sezioni intermedi#tadtrave
(delaminazione intermedia o intermediate debonding)

Molte ricerche sono state condotte negli ultimi iaper
comprendere il comportamento di travi in c.a. estarente
rinforzate con FRP; in quest'ambito, uno degli aspdi
maggiore importanza € la caratterizzazione dediilaccia
FRP-calcestruzzo. Diversi contributi sull'argomestmo stati
riportati e confrontati in [1]. Roberts [4] ha prgto un

modello semplificato per valutare le tensioni ddiriaccia
nelle travi rinforzate a flessione tramite FRP o i@oc
assumendo per l'interfaccia un comportamento eladineare
e valutando di conseguenza sia le tensioni tangknzihe
quelle normali.

A simili relazioni per la valutazione delle tensiodi
interfaccia, sempre ottenute sotto ipotesi sencplié si €
pervenuti in [5] verificando I'accuratezza dei Hsti tramite
confronto sia con risultati sperimentali che conalen
numeriche eseguite con modelli assai accurati.

| lavori menzionati sopra considerano generalmente
un’interfaccia adesiva a comportamento elasticedlir, come
si puo ammettere in condizioni di esercizio. Tutiava crisi
prematura per delaminazione pu0 essere riprodotta
teoricamente soltanto considerando una opportuggeleon-
lineare tra tensioni d'interfaccia e scorrimentirespondenti.
A tal fine, Holzenkaempfer [6] ha proposto una z&lae
bilineare tra tensioni tangenziali d'interfaccia@rrimenti; a
partire da tale modello, Taljsten [7] ha determinat
I'espressione della capacita portante ultima dingikRP-
calcestruzzo. Ulteriori studi sono stati dedicatila a
delaminazione sia terminale che intermedia e varaposte
sono state avanzate per escluderne il verificarsj8] se ne
puo trovare un'ampia rassegna. Alcune delle cormhigi
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tali studi sono state adottate nei seguenti doctimenmativi
messi a punto in varie parti del mondo:

- fib bulletin 14 (2001) in Europa [9];

- ACI 440 (2002) negli Stati Uniti [10];

- JSCE Recommendations (2001) in Giappone [11];

- CNR DT 200 (2004) in Italia [12].

Gli autori hanno formulato e presentato in [1] uadallo
meccanico per simulare il comportamento di travicim.
rinforzate con FRP riproducendone pure le modalitarisi
prematura per perdita di aderenza adottando relazion-
lineari per la modellazione del comportamento deiemali
strutturali e dell'interfaccia FRP-calcestruzzo.nbdello, le
Cui ipotesi saranno pure brevemente riprese netepte
lavoro, & stato valicato con riferimento ai ristiltdi circa
trenta tests sperimentali ritrovati nell’ambito ldeletteratura
scientifica; i confronti tra i risultati numerici euelli
sperimentali hanno mostrato che il modello & capdce
riprodurre completamente il comportamento dellevitra
rinforzate con FRP. Il valore massirag della deformazione
assiale osservata nel rinforzo in corrispondenzaleleonding
rappresenta uno dei parametri-chiave del comporitondi
tali travi; tanto pitey risulta minore della deformazione
ultima ey, del rinforzo, tanto piu la crisi per delaminazione
risulta prematura rispetto a quella che sia avrelpee
raggiungimento dello SLU per tensioni normali dedkezione
rinforzata. Valutazioni teoriche @jy possono essere condotte
tramite il modello presentato con I'obiettivo diteleninarne il
valore in funzione dei parametri da cui questo ltdsu
influenzato; la conoscenza € risulta di grande importanza
per valutare il momento ultimo della sezione rigfda che
deve essere calcolato assumendo che la deformaaitima
del rinforzo risultiey piuttosto che il valore ultimey, che non
viene raggiunto per effetto della crisi per perditaderenza.

con i simboli riportati nella Figura 1; in partieoé d
rappresenta la distanza tra | due baricentri dietra FRP.
Assumendok = - ., =F, si ottiene:

M =cEl, +Fd )

dove C é la curvatura ecEl. é la rigidezza flessionale della

trave in c.a. non rinforzata. La forza longituds&' per unita
di lunghezza, equivalente al flusso delle tensiangenziali di
interfaccia, pud essere espressa in funzione detevdocale
dello scorrimento s in forza dellipotesi di lingar
dell'interfaccia:

F =% s =khs (3)

essendd la costante di rigidezza dell'interfaccia adesive
puod essere ottenuta moltiplicando il modulo di Homento k
(ovvero la pendenza del ramo elastico del legaragper la
larghezza hdello strato adesivo.

Figura 1. Sezione trasversale di una trave in dr&forzata con FRP

Considerando I'equazione di congruenza (1), I'etprez
di equilibrio (2) e la relazione che descrive ihgmortamento
dell'interfaccia (3), si pu0 derivare la seguenguazione
differenziale del secondo ordine:

2. IL MODELLO TEORICO

In questa sezione viene brevemente presentato delimo
analitico per simulare il comportamento di travi @a.
rinforzate con FRP; la formulazione di un elemefimito di

trave rinforzata che si basa sul suddetto modd#aer pure
descritta nel seguito.

2.1 Formulazione analitica
Il modello teorico di cui sopra viene formulato argre
dalle seguenti tre ipotesi:

- la trave in c.a. si comporta secondo la teoria di

Bernoulli, mentre la lamina in FRP ha rigidezza dlerale

trascurabile rispetto a quella della trave ed étdoti una

certa rigidezza assiale;
- l'interazione tra le due parti si realizza traenitno

stato di adesivo a comportamento lineare di spessor

trascurabile;

- gli spostamenti in direzione ortogonale all’ass@o
assunti uguali per la trave e per il rinforzo.

La parziale interazione tra FRP e calcestruzzo ahiter
linsorgere di scorrimenti d’interfaccia s espriitibcome
segue:

$= Ugsup~ Uginf =

. . : (1)
U |X Yisup \WEIX yc,inf): U~ Uc- jd

M
I @)
Elgy  El¢

-@é=-a?’

dove Elg,, rappresenta la rigidezza flessionale della sezione

rinforzata in assenza di scorrimenti relativi lalpupuo essere
definite come segue:

EfAs EA,

Bl =El +EfAf +EA
C

d2 =El, +EA">d?. (5)

Il parametroa nell’equazione (6) € definito come segue:

2 = kK _Elg ©)
EA" El,

Le equazioni riportate sopra si possono pure oftéene
semplificando I'equazione che si ottiene nell’araldella ben
nota teoria di Newmark, ampiamente utilizzata perrhvi
composte acciaio-calcestruzzo [14], e trascuraadigldezza
flessionale del rinforzo.
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2.2 Cenno alla formulazione di un elemento finito ni
campo non-lineare

Un elemento finito di trave a due nodi pud essere

formulato utilizzando la soluzione esatta dell’ezjoae (4)
per costruire la matrice di rigidezza della trawvdarzata con
FRP, similmente a quanto fatto in [14] con riferiitee alle
travi composte acciaio-calcestruzzo. In particqlara

soluzione della (4) in corrispondenza di condizian¢ontorno
che traducano I'applicazione di forze nodali unéasonsente
di risalire alla matrice di deformabilia ed al vettorad, degli

spostamenti nodali dovuti alle azioni esterne. élazione tra
gli spostamentd e le forze nodalK si pone come segue:

=DX+ o, (7
e le quattro componenti & e d sono rappresentate in Figura
2a.
[ ]
N N
< S
— —
j J
/\
A "
a) trave appoggiata-appoggiata su cui sono defiXig d/
[ |
N TN
«— «—
i J
A
A

b) trave libera nel piano su cui sono definiti ie€ficienti di rigidezza
Figura 2. Componenti delle forze e degli spostaimedali

La Figura 2b riporta le sei componenti di spostameni
si fa riferimento per la descrizione del probleméetsione in
travi i cui nodi siano liberi di muoversi nel pigria matrice di

rigidezza di rigidezz& relativa a tale sistema ha dimensioni
6x6 e pud essere ottenuta invertendo la matrice D e

completando I'inversa con i termini associati adijrdi liberta
traslazionali [14]. La relazione che lega il vegtatelle forze
nodali Q, quello delle azioni di incastro perfet@, e quello
degli spostamenti nodadi(tutti descritti da 6 componenti) puo
essere espresso in funzione della matrice di ragialé :

Q=Ks+Qq . ®)

Il comportamento non lineare dei materiali strwtupuod
essere facilmente introdotto nella procedura dilisinagli
elementi finiti. In particolare, tre fenomeni a atere non
lineare devono essere descritti per simulare il matamento
delle travi rinforzate con FRP e riprodurne tugerodalita di
rottura.

Il primo riguarda il comportamento del calcestruzia
formula razionale proposta da Saenz [16] vienetatioper il
ramo relativo alla compressione, mentre per laidrez si
considera un tratto lineare, caratterizzato daleigga minore
di quella iniziale del tratto in compressione, fiab valore
della resistenza in trazione (Figura 3).

Figura 3. Legge costitutiva per il calcestruzzo

e
Figura 4. Relazione elastica-perfettamente plastieal’acciaio
delle armature

Inoltre, la crisi per delaminazione intermedia gdmente
condizionata dallo snervamento delle barre metadlidi
armatura; la tipica relazione elastico-perfettameptastica
adottata nel presente lavoro per modellare il cataptento
dell'acciaio € rappresentata nella Figura 4. L'udimento che
pure potrebbe essere facilmente modellato, vieasctirato
nelle analisi poiché si ritiene che I'entitd detieformazioni
nell’acciaio non sia tale per destarlo.

Il comportamento del rinforzo in FRP, ed in pariice il
legame tra tensioni e deformazioni assiali, vieescdtto dalla
semplice relazione lineare riportata in Figura 5.

Infine, il comportamento dell'interfaccia adesiva tFRP e
calcestruzzo puod essere descritta tramite la b netazione
bi-lineare introdotta da Holzenkaempfer [6]; la Ufig 6 ne
rappresenta qualitativamente I'andamento che édtearzato
dalla rigidezza kk/b; legata alla costante k introdotta
nellequazione (2) e dal valore dell’energia speaif di
frattura G.
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Figura 5. Legame elasto-fragile per il comportanteassiale del
rinforzo in FRP

Figura 6. Relazione bi-lineare per l'interfacciaesiva
FRP-calcestruzzo

La non-linearita dei materiali viene introdotta neddello
di calcolo tramite una discretizzazione a fibreg(Fa 7)
mentre la non-linearita dell'interfaccia viene odbtta
rilassando con una procedura secante il valorediilla base
dello scorrimento medio che ha luogo lungo I'eletodmito.

L'analisi puo essere generalmente condotta fincha u
delle possibili modalita di crisi viene raggiunta:

- schiacciamento del calcestruzzoche si verifica

convenzionalmente quando il valore massimo della

deformazione assiale, raggiunta dal calcestruzzo a
convergenza dell'i-esimo step di carico valg

- rottura dell'acciaip che si raggiunge (convenzional-
mente) quando la deformazione ass@larriva al valore

Ssu

Figura 7. Discretizzazione a fibre della seziorastrersale

- rottura a trazione del rinforzo in FREeterminate dal
raggiungimento del valore ultimay, della relativa
deformazione assiak;

- delaminazione del rinforzo in FREhe dipende dal fato
che lo scorrimento massimo d'interfaccia raggiuriga
valore ultimo .

Ulteriori dettaglio relativi allimplementazione ki
procedura secante di convergenza possono esstirdarg].

Infine, un’ampia ricerca bibliografica ha permesdb
raccogliere risultati di circa trenta prove speritad nelle
quali sia stata osservata la crisi per delaminaziatermedia,
che rappresenta la modalita di rottura alla quale
principalmente dedicata la seguente ricerca. LaurBig8

mostra il confronto completo tra i risultati speeintali (F,) e

le simulazioni numeriche () in termini di carico ultimo;

una sostanziale equivalenza pud essere apprezzataitp i

provini i cui parametri geometrici € meccanici @& in un

ampio campo parametrico.

n 1 # $%&
K 1t #$&
E L
b "o
|_EEX 1 L
i L
e HH "# %
(X "# %
. X 0*+ 1" o#
+ 90 1 o#
A 0) 1" oa#,)
A j0) 1" o1#,
A j0) 1" o1#,)
A J0) 1T,
® 23 1 #a
O 2%3 1" #4
® 243 1" #4,
O 2% 1t #4
® 2%3 1" #5
® ) 1t
[o N0 ENEIET 1
® ) 1t
O Ny 1vo#
T
O )y 1kl
® ) 1t
LD T
[ 30 T Y
O ) 1vo1#al
T — 6 )I*7)

Figura 8. Confronto numerico-sperimentale in terndihmassimo carico in condizioni di delaminazione
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Una discussione pit completa del confronto trasiultati
sperimentali (anche in termini di massima deformiagi al
debondingey e valori della freccia in condizioni di incipiente
collasso) puo essere ritrovata in [1] e viene omessl
presente lavoro per motive di sintesi.

3. MODELLI SEMPLIFICATI PER LA
DELAMINAZIONE INTERMEDIA

I modello numerico formulato e validato all'intermella
presente memoria pud essere utilizzato per evidenzi
linfluenza dei diversi parametri da cui dipendevdrificarsi
della crisi per delaminazione intermedia. Alcuni gliesti
parametri sono gia stati menzionati ed analizzatltki autori
[3] ed adottati nei citati codici normativi ([9]10], [11] e
[12]). Tali parametri generalmente sono legatiealérgia di
frattura G dell'interfaccia adesiva ed alla rigidezza speseifi
Eit; del rinforzo in materiale composito; in partica@adiversi
autori propongono una limitazione alla deformaziafgma
del rinforzo in FRP per tener conto che tale defmione non
puo essere attinta in certi casi prima che norbkiaala crisi
per delaminazione in uno dei punti dell'interfacd&RP-
calcestruzzo. Con riferimento alla delaminazionmenieale, la
seguente formula & stata proposta dal recente Dextiom
Tecnico proposto dal CNR [12] per definire il vaodi
progetto della deformazione del rinforzo in FRR.@mdizione
di delaminazione intermedia:

kcr 2G‘f
efd,d =X, (9)
9a Y% VErl
dove k, & una costante calibrate rispetto a risultati

sperimentali reperiti nella letteratura scientifioa particolare,
k,=3.0 viene adottato nella versione attuale del dwmto)
mentregq € g sono i due coefficienti parziali di sicurezza
necessari per passare dai valori caratteristici ualliq di
progetto per le proprieta meccaniche che riguardano
l'interfaccia adesiva. Equazioni formalmente sinalia (9)
sono spesso caratterizzati da un notevole scarendgu
vengono confrontate con i corrispondenti risultati
sperimentali; per questa ragiong & stato calibrato per essere
un frattile inferiore della distribuzione di talioefficienti
determinati dai risultati sperimentali. La dispers dei
risultati sperimentali attorno al’equazione (9%ttmonia che
ci sono altri parametri, oltre ai gia citatj &Et;, a giocare un
ruolo significativo nell'influenzare la crisi pertminazione
intermedia. In [2] & stata effettuato un ampio Eusl tali
parametri individuandone un gruppo che consentodare
calibrazioni via via piu accurate incrementandatimero di
parametri coinvolti. In particolare, la condiziom carico
gioca un ruolo di primaria importanza nella deterazione
del valore di deformazione assiakg; in condizione di
delaminazione intermedia. Ciononostante, questto ruiene
trascurato quando si applicano formulazioni catdrsui dati
sperimentali, generalmente ottenuti tramite tedtedisione su
tre 0 quattro punti, al caso di carichi uniformeneedistribuiti.

| seguenti parametri ed i corrispondenti ambiti di
variazione sono stati considerati nell'analisi paegrica di cui
si riporteranno nel seguito i risultati piu sigoétivi:

- resistenza a compressione del calcestruzzo da cui
dipende sia la relazione costitutiva del calcegwuehe il
legame di aderenza. Volendo coprire un ambito t@irésse
pratico, il valore di§ viene fatto variare tra 15 e 30 MPa;

- tensione di snervamento delle armatugge ¢he gioca un
ruolo di primaria importanza sull'insorgere dellast per
debonding intermedio; la tensione di snervamentawiaa
215 e 375 MPa, come spesso si riscontra nelletuateut
esistenti in c.a.;

- modulo di Young Edel rinforzg che é stato assunto tra i
valori 140000 e 220000 MPa al fine di ricoprirecdmpo
parametrico relativo ai materiali a base di fibreatbonio;

- altezza h della sezione della travariabile tra 250 e 500
mm, come generalmente accade per travi e solett@in

- sezione del rinforzo in FRA cui valore viene assunto in
ragione della sezione ;Adella trave e compreso tra
0.0005A e 0.00154

- larghezza pdella lamina in FRPche varia tra 75 e 125
mm;

- sezione Adellarmatura metalligaanch’essa associata alla
sezione della trave e variabile tra 0.00154.015 A;

- schema di caricoper quale si assume sia il caso di carico
uniformemente distribuito che quello con carico@antrato
applicato ad una distanza LV dall’appoggio variakita
0.3L e 0.5L (in quest'ultimo caso la condizionecdrico &
di flessione su tre punti).

Circa diecimila casi di travi in c.a. rinforzate cé-RP
sono stati generati all'interno del campo pararoetdescritto
sopra ed analizzati utilizzando la procedura FEMEcd#a nel
paragrafo precedente con l'obiettivo di determini&rearico
che determina la crisi per delaminazione intermeetia il
corrispondente valore massireg della deformazione assiale
& che si sviluppa nel rinforzo in condizioni di deliaazione
intermedia. La Figura 9 conferma fondamentalmere la
crisi per delaminazione intermedia si verifica seengopo lo
snervamento delle armature metalliche; infatti dlove My,
del momento massimo dovuto al carico in corrispozdedel
quale si ha la delaminazione intermedia & generakne
maggiore del momento di snervamentg, Mcalcolato in
ipotesi di linearita dei materiali per la sezionefarzata. Il
grafico in Figura 9 riporta in ordinate i risultattlle analisi in
termini di rapporto MyM, s per tutti i casi generati ratio,
mentre sull'asse delle ascisse € riportato il spondente
valore della radice quadrata del rapporto/B® a cui
relazioni come la (9) riconducono il valore delefatmazione
eq €, dunque, il verificarsi della delaminazione édsuo
carattere prematuro rispetto alla crisi per rottigbrinforzo.

Dalla Figura 10 emerge il diverso comportamentpetito
all'incorrere della crisi per delaminazione intedize
osservata nei casi di carichi concentrati; sultdsae si riporta
lo stesso parametro della Figura 9, sicché nelrdiama la
relazione (9) (riferita ai valori caratteristiciy&ppresentata da
una retta con coefficiente angolare pari g=%0. In
particolare, nella Figura 10a si confrontano i Iteti delle
analisi in termini diey ottenuti nei casi di flessione su quattro
punti con quelli della equazione (9)nella qualensisstati
assunti g4=0:=1.0 (valori caratteristici dieyg); i risultati
numerici sono piuttosto dispersi nel piano deltufa e pure
distanti dalla retta che rappresenta (9) la qualeivela,
comunque, piuttosto vicina alla retta di regressiattenuta
tramite una calibrazione ai minimi quadrati. La u¥& 10b
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mostra lo stesso confronto con riferimento al calsdla
flessione su tre punti evidenziando una dispersianeora
maggiore.

@30
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S 251
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0.5
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Figura 9. Rapporto M/My ¢ per tutti i casi analizzati
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b) flessione su tre punti;

Figura 10. Verifica dell'affidabilita della formuleione CNR-DT
200/2004: carichi concentrati

La relazione (9) € stata calibrate rispetto ad sere di
risultati sperimentali ottenuti generalmente adutta
condizioni di carico con azioni concentrate (fless su
quattro punti pit spesso che su tre). Di conseguénFigura
10 mostra che la formula menzionata risulta pitittas linea
rispetto ai valori numerici gy risultando mediamente
conservativa. Al contrario, la Figura 11 mostra edm stessa
relazione si riveli assai penalizzante nel casoodidizioni di

carico distribuite. Questa differenza in termini @} tra i
diversi casi di carico & stata pure evidenziat{2]n sebbene
nell’ambito di un campo parametrico piu limitato.
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Figura 11. Verifica dell’affidabilita della formulsone CNR-DT
200/2004: carico distribuito

Una relazione che esprime il valore della deforowaei
assiale ed in condizioni di delaminazione interraedistata
calibrata in [2] sulla base dei risultati ottendt una piu
ristretta analisi parametrica esprimendo il legaraey e otto
parametrici meccanici il cui significato €& pure tsta
commentato nello stesso lavoro. Quell'analisi éndithta ai
casi di carico distribuito, mentre nel presenteotavil campo
parametrico riguarda pure altre condizioni di camdtrettanto
significative. Inoltre in quel lavoro gli autori hao eseguito
soltanto una calibrazione di carattere numericontreenel
presente lavoro si vuole partire da una considenazidi
carattere meccanico che deriva, ad esempio, dedfuazione
della Figura 9 che evidenzia come il debonding agee
sempre dopo lo snervamento delle armature. Pertanto
nell'ipotesi che il valore iniziale della deformanie
dell’armatura sia nulla, il valore della deformamocassiale del
rinforzo ey dovra essere sempre maggiore della deformazione
&y al limite di snervamento dellarmatura metallicBi
conseguenza, anche tenendo conto del fatto chetuema
metallica e rinforzo esterno sono posti su corderde della
sezione, la seguente formulazione semplificatgm puo
essere assunta p&f.

NP g B T — 10
dim SPE Bt L 14Ceqfy (10)

Il termine additivo rispetto al valore base dettdad primo
addendo, si riconduce al parametro/E& assunto dalla
formula normativa ed evidentemente influente conostrato
nelle Figura 10 e Figura 11. Anche il rapportol&ralistanza
Ly tra appoggio e punto di applicazione della forza keice L
della trave risulta influente per la determinaziole¢ valore di
eq; ancora le Figura 10 mostrano che quest'ultimo e
tendenzialmente piu grande nel caso di flessiongrespunti
(Ly/L=0.50). Al caso di carico distribuito, pud essere
convenzionalmente assegnato il valorg/LE2/3 poiché il
fenomeno di debonding in quel caso si innesca dddgo ad
una distanza di circa L/3 dell’appoggio ed in gpehto il
rapporto tra momento flettente M e taglio T (M/TLAL) &
circa uguale a 2/3; la Figura 11 peraltro mostrmeey sia
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tendenzialmente pit grande nel caso di carico idlisto
rispetto a quanto trovato nel caso di carico cotratm
Infine, il parametroy & legato ai rapporti di rigidezza tra il
rinforzo esterno e I'armatura metallica:
y = B by ty
EAs

mentre le costanti e G sono parametri il cui valore viene
determinato tramite una calibrazione rispetto aultati
dell’analisi numerica.

Come si vede, la relazione (10), oltre a tener catdl
parametro 2@E;, il cui ruolo € stato gia ammesso nella (9),
comprende anche altri parametri la cui importanzataa
osservata sia sperimentalmente che numericameatendo
seguito alle considerazioni fatte sui risultatileelnalisi, poi,
importanza notevole viene ascritta al valege

I coefficienti G della (10) possono essere calibrati
minimizzando il seguente parametib che misura I'errore
relative tra i valori numerici della deformazionledabonding
€qi © quelli corrispondentigysim; determinati tramite la
suddetta relazione semplificata:

, (11)

2
N oeq,j- efd,sim,j(ci)

Dc)= =1 | } (2

n
La regressione ai minimi quadrati fornisce la segee
relazione peeq sim:

o spf 2ot Ly, 10795 ,
fdSim d Eftf L 1+76>esy/y - (1 )

La Figura 12 mostra la correlazione tra i risulfatiniti
dalla formula (13) ed i corrispondenti valori nuioerLa
Figura 12 mostra la buona correlazione che & pibssib
raggiungere tra | risultati delle analisi numerich& formula
calibrata. L'accuratezza di questa formula puo resseeglio
apprezzata se si confronta la notevole dispersobreeesiste
nel confronto tra | valori ottenuti dall’analisi igenetrica e le
formula normative proposte nel documento ACI4400R2-
[10] e dal CNR-DT200/2004 [12]. La Figura 13 mostad
confronti e riporta pure il valore assunto dal pae&o D
definito dalla (12); per rendere piu significatdetti confronti,
le relazioni normative sono state applicate seorsiderare |
vari coefficienti parziali di sicurezza previsti llda norma.
Nonostante la sua semplicita, la relazione propdataCNR
DT-200/2004 porta a stime @}y assai piu accurate rispetto
alla formula prevista da ACI440.R2-02.

Ulteriori parametri potrebbero essere introdotténérno
della relazione semplificata con I'obiettivo di uide il valore
dell’errore relativaD a prezzo di ottenere relazioni via via piu
complesse delle (9) e (13). Preferendo non ricerrad
ulteriori complicazioni formali della (13), si € @so piuttosto
di introdurre un fattore riduttivo che consentgpditare i casi
in cui la (13) restituisce valori non conservafifaggiori) di
quelli ottenuti dallanalisi numerica. procedureec8ndo
questo approccio é stata calibrata la seguenteioaka dalla
quale pud essere deriva il “valore caratteristidpbrtato nella
Figura 12:

h 2G; Ly

10795
fsm O075 Gusim 075Xy P £ L 1700y )y
sy

(14)
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4.

CONCLUSIONI

E stato formulato e validato un modello numericpaze

di simulare il comportamento di travi in cementanato
esternamente rinforzate con FRP.

L'applicazione di tale modello ha portato a tratee

seguenti conclusioni in merito al fenomeno di cpggmatura
per delaminazione intermedia:

un numero di parametri relativamente maggiore ailqu
generalmente riconosciuto dalle formule normative
giocano un ruolo significativo nel verificarsi diisi per
delaminazione intermedia;

tra gli altri, lo schema di
significativamente il  verificarsi
delaminazione intermedia;

i risultati sperimentali sono generalmente ottedatitest

di flessione su quattro punti che generalmenteaporta
valori minori della deformazione ultima al deborglin
rispetto alla condizione di carico uniformemente
distribuito, cui generalmente possono essere raiade
travi di pratico interesse;

la relazione semplificata proposta nel presentertav
fornisce una valutazione della massima deformazione
assiale in condizione di delaminazione potendo arent
Su un pit ampio numero di parametri rispetto altenule
normative.

condiziona
crisi  per

carico
della
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COMPORTAMENTO A PRESSOFLESSIONE DI PILASTRI IN C.A.
CONFINATI CON FRP: UN CONFRONTO NUMERICO-SPERIMENTA LE

Ciro Faella®, Annalisa Napoli*, Roberto Realfonzd
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SOMMARIO

In questo lavoro sono mostrati i risultati di prax@andotte su colonne in c.a. confinate con FRnhaldi valutarne la risposta sotto
azioni orizzontali di tipo monotono e ciclico. Large sperimentali, ed in particolare l'inviluppo naiono dei cicli d’isteresi, sono
state quindi confrontate con i risultati di una rllazione messa a punto utilizzando il programmaDR2DX, ed in particolare
adoperando ilfiber beam-column membBein grado di valutare I'effettiva distribuzioneslia plasticita all'interno dell’elemento. I
modello implementato considera anche i contribilai ‘dixed end rotatioh connessi alla deformabilita tagliante ed allorsicoento
delle barre longitudinali in corrispondenza delcdto. Il confronto numerico-sperimentale ha prodotsultati soddisfacenti.

SUMMARY

This paper presents some results of a wide expatahprogramcarried out in order to investigate the experimeb&hnaviour of
full scale reinforced concrete (r/c) columns coefirby FRP, under constant axial load and monotanaydic flexure. In addition,
the monotonic envelopes of the experimental cuhzag been compared with the results of an analyticalelling performed by
using the “distributed inelasticity” beam-columrement provided by the “DRAIN-2DX” computer prograithe adopted model
also considers the contributions to the “fixed eoition” due to both the shear deformation andslimpage of the steel rebars in

tension. The comparison between experimental ciandsaumerical simulations was very satisfactory.

1. INTRODUZIONE

In questo lavoro sono presentati alcuni risultati d
un'ampia campagna sperimentale, tuttora in corsesgor
I'Universita di Salerno, che ha come fine lo studiel
comportamento sismico di pilastri in c.a. confirath FRP.

| risultati sperimentali sono qui confrontati comedji
ottenuti con una simulazione numerica condotta edomo il
programma di calcolo DRAIN-2DX [1]; in particolarae,
pilastri sono stati modellati adoperando un elemeant
plasticita diffusa (I'elemento 15 del DRAIN).

Nel tentativo di simulare al meglio il comportamepbst-
fessurativo degli elementi, nella modellazione sostati
introdotti i contributi alla rotazione dovuti allscorrimento
delle barre longitudinali ed alla deformabilitaltagte.

Per la stima di tali contributi - come meglio sahiarito
in seguito - sono stati considerati sia il modedimpirico
proposto da Panagiotakos e Fardis [2], che la f@zne -
derivata da quest’ultimo - riportata nel’Eurocaal® [3].

L'effetto del confinamento passivo prodotto datesisa in
FRP ¢ stato introdotto assumendo per il calcestraanfinato
un legame costitutivo proposto da Faella e Realfddioe
recepito dalle recenti Istruzioni del CNR (documento
DT200/2004) [5].

I modello messo a punto € stato, inoltre, adopepat la
simulazione di test eseguiti da altri Autori.

Il confronto numerico-sperimentale ha consentito di
valutare I'affidabilita della modellazione analdieffettuata.

2. IL PROGRAMMA SPERIMENTALE

Il programma sperimentale cui si accennava in pleceza
e stato oggetto di precedenti articoli (in bibliafijm se ne
ricordano alcuni [6-8]); pertanto, per una deson&
dettagliata delle modalita di realizzazione deggineenti, dei
materiali impiegati, del set-up e delle modalitaedecuzione
delle prove, si rimanda ai lavori citati.

Tutti i campioni sono stati progettati e realizaatimodo
da potere essere rappresentativi di elementi godirrin
strutture intelaiate esistenti. A tal fine & staioperato un
calcestruzzo con resistenza a compressione ordiffggipari
a circa 28 MPa) ed alcuni elementi sono stati drncaime
spesso avveniva in passato, adoperando barre lisdatti i
casi le barre longitudinali avevano un diametroldi mm,
mentre I'armatura trasversale era costituta déest&8/20 cm.

Gli elementi, aventi sezione quadrata e rettangolsono
stati preventivamente confinati mediante una fasca
discontinua realizzata con tessuti unidirezionalivietro o
carbonio; per potere valutare i benefici prodottal d
confinamento con FRP, sono stati eseqguiti alcust &
pilastri in c.a. confinati solo con staffe metdikc

Fino ad ora sono state effettuate 16 prove, tigterdanti
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