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SOMMARIO

L’estrusione € un processo ampiamente utilizzatolgérasformazione di materiali da costruzionealgpolimeri, argilla, metalli,
ma non ha solo pochi esempi di applicazioni indalstper quanto riguarda i materiali cementizi. tegnologia & senz’altro molto
promettente e in questi ultimi anni sono stati agegumerosi studi per lo sviluppo del processduistriale, di nuovi materiali e
nuovi prodotti aventi elevate prestazioni e qualitér il settore delle costruzioni. In questo layoviene descritto il processo di
produzione, con particolare riferimento ai mateéuilizzati ed alla loro caratterizzazione reoloai per renderli estrudibili. Saranno
anche riportati alcuni esempi di prodotti indudiraubi, pannelli), con le loro principali presiani fisico-meccaniche.

SUMMARY

Extrusion technology is a process widely used lier grocessing of building materials, such as potgmgays, metals, but it has a
few examples of industrial applications as to consehe cementitious materials. Indeed, this teldyyois very promising for
cement-based materials and in these recent yeaesatestudies have been carried out, to developrntistrial process, for the
production of new solutions and new products, hgviigh performances and high quality, for the hnidsector. In this work, a
description of the process will be given, with parkar reference to the compositions and their idgioal characterization, in order

to obtain extrudable cement-based materials. Sowa@es of industrial products (pipes, panels) bélfinally described.

1. INTRODUZIONE

L'estrusione € uno dei processi piu innovativi mess
punto per produrre materiali cementizi fibrorinfatiza basso
spessore e ad elevate prestazioni, senza ricoatéuélizzo
dell’amianto, prodotto vietato per motivi ambientagli anni
'90 in diversi Paesi europei ed extraeuropei.

Alcune delle tecniche tradizionali di produzione in

continuo di compositi cementizi fibrorinforzati, e per
esempio Hatschek, Magnani, Mazza e Reticem, perntetto
produrre elementi semplici (lastre, pannelli piediondulati, e
tubi), mediante utilizzo di formulazioni rinforzatn fibre
sostitutive dell'lamianto, ma non certamente maniufat
geometria piu complessa.

La necessita quindi di poter sviluppare una teajialad
elevata produttivita per realizzare forme strutfurpiu
complesse (profilati, elementi forati, tubi) a basgsessori ed
elevate prestazioni ha costituito uno dei motivingipali di
studio di tale tecnologia.

Tale tipologia di prodotti risponde peraltro alkgenze di
basso impatto ambientale (consumi energetici fijdett di
elevato grado di riciclabilita, fattori di scelthe divengono
sempre piu decisivi nell'utilizzo di materiali strurali di largo
consumo.

L’estrusione di paste cementizie era nota, neglii &niti,

gia a partire dalla fine degli anni '60 e prevedéirapiego
delle seguenti materie prime: cemento, asbesioe sérgilla,
cellulosa modificata e acqua. Ognuno di questi riate
fornisce alla pasta una particolare caratteristica rende il
processo di estrusione possibile e realizzabile woa certa
facilita. Dal cemento € infatti possibile otteneme prodotto
finito con la necessaria rigidita evitando ulterisattamenti,
ad esempio di natura termica, semplicemente sfrddtala
chimica delle sue reazioni di idratazione. Suceessente,
I'estrusione senza amianto viene per la prima vptaposta
negli Stati Uniti alla meta degli anni '70 [1], ligzando
additivi plasticizzanti - condizione necessaria tenere
paste estrudibili - in grado di agire da legantéedpolveri
anche in presenza di sforzi di taglio elevati. Ut primi
agenti plasticizzanti € stato I'argilla; in seguisono stati
proposti polimeri naturali e sintetici di varia ned chimica.
Attualmente, vi sono molti prodotti a base di dativdella
cellulosa, amidi, polisaccaridi e gomme naturak gossono
essere utilizzati con cementi Portland per la tkmgia
dell’estrusione.

La ricerca ha ben presto evidenziato nella fornmafez
delle malte uno dei fattori-chiave del successtefttusione.
Infatti, sono stati individuati particolari additigolimerici che
lubrificano le particelle di cemento e di aggregato
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conferiscono elevata plasticita e coesivita aglipasti
cementizi, tali da poter essere processati comeateniali
ceramici o argillosi.

Oltre all’aspetto innovativo legato ai material, guesti
anni sono stati compiuti significativi progressil ¢gaunto di
vista tecnologico. Le esperienze piu importanti csauelle
effettuate in Giappone e negli USA. In Giappone éunolto
sviluppato il settore della prefabbricazione ad vaie
produttivita, la tecnologia dell'estrusione € statmche
automatizzata con successo, al fine di minimizzéae
manodopera che spesso influenza fortemente siaaliache
i costi finali dei prodotti.

Negli Stati Uniti, il gruppo del prof. S.P. Shahl@CBM
ha ottenuto risultati significativi nel campo deengenti
fibrorinforzati estrusi, che possono essere ultarémte
migliorati. Le formulazioni sviluppate a base dneé volanti
e di fibre polimeriche presentano una notevoleildait una
buona resistenza a flessione, ma hanno ancora ati c
abbastanza elevati [2].

Gli esempi di produzione industriale piu signifigata
livello internazionale (Tailandia, Australia, Giappe)
riguardano attualmente I'estrusione di pannelli oad per la
costruzione di pareti prefabbricate [3], [4].

In ltalia non esistono attualmente produzioni indab
nel settore dell’estrusione di prodotti cementima il gruppo
Italcementi ha effettuato numerose esperienze sla gilota
industriale che preludono ad un futuro sviluppoustdale
della tecnologia e del prodotto. In particolarepesgenze
significative sono state effettuate nel campo dpitaduzione
di tubi per fognature (Fig. 1) e di pannelli pexdilizia civile
ed industriale (Fig. 2).

Figura 1 — Schema di prceo di estrusione di tubi

Ad esempio, nel caso dei tubi a spessore sottie pe
fognature, I'esperienza congiunta del CTG nel campo
dell'innovazione dei materiali cementizi e dellactta del
Gres nel segmento di mercato interessato, ha psomeis
ottenere prodotti aventi le prestazioni rispondetia norma
UNI-EN 588-1.

Figura 2 — Prototipo di pannello estruso e levigaper divisori

La formulazione di riferimento messa a punto presso
Laboratori CTG comprende i seguenti ingredienti:

- cemento Portland, di classe di resistenza 42.5 6,52

secondo la norma EN 197-1;

- aggregato fine di tipo calcareo o siliceo;

- additivi polimerici con funzione idroritentiva e
tixotropizzante (ispessente), oppure fluidificante;

- fibre di rinforzo (cellulosiche, polimeriche opputevetro

AR) — con funzione antifessurante e rinforzante;

- eventualmente, aggiunte minerarie o pozzolaniche;
- acqua.

La formulazione viene poi ottimizzata in funzioneblti
parametri, sia di tipo fisico-reologico, meccanitegnologico
che economico, in relazione all'applicazione desitie

Questa tecnologia permette cosi di produrre mainugat
base di malte cementizie delle quali non si sfnatsoltanto le
classiche proprieta alla compressione, ma anchdleqae
flessione e di resistenza all'urto.

L'esperienza maturata in questi anni a livello di
formulazioni e di processo, anche in collaboraziamn
partner industriali esterni, ha permesso al CTGnditere a
punto le specifiche per la definizione di un impg@mper la
produzione di manufatti aventi geometrie di comgitas
significative.

2. CARATTERIZZAZIONE REOLOGICA DEI
MATERIALI

Condizione necessaria per ottenere malte estrudibili
I'utilizzo di uno o piu agenti plasticizzanti inagto di agire da
legante delle polveri anche in presenza di sfdesiagi, come
quelli che si raggiungono nel processo di estrisidinprimo
agente plasticizzante che e stato utilizzato necgsso di
estrusione e largilla; in seguito si sono cercatateriali
alternativi che migliorassero proprieta quali cottgmza,
lavorabilita, stabilita di forma e finitura supeifile dei
prodotti estrusi. | prodotti che si sono dimostigiti efficaci
da questo punto di vista sono senz'altro i derivdgila
cellulosa (eteri). Queste sostanze si differenzj@roviscosita,
tipo e grado di sostituzione, grado di polimerizaae e altre
caratteristiche (ritardo di gelificazione, ritenzé d’acqua,
ecc.) e, a tale proposito, € stata sviluppata tem@aattivita di
ricerca rivolta a perfezionare la struttura e lattieita delle
cellulose al fine di trovare la migliore modificarie possibile
della catena originaria. L'obiettivo principale &@te quello di
raggiungere condizioni di plasticita e di lavorahiladeguate
utilizzando quantita minime di plasticizzante. Lecessita di
diminuire la quantita di cellulosa deriva dal fattthe,
aumentandone la complessita, il suo costo ha umadgr
incidenza sul valore del manufatto finito.

Dal punto di vista della loro caratterizzazione stato
anche necessario mettere a punto delle metodotbhgieova
che non sono tradizionalmente utilizzate per i nmaie
cementizi, e questo al fine di determinare dal pulitvista
reologico (scorrimento, coesione, plasticita) le gliori
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formulazioni destinate ad essere poi estruse riegianti
industriali.

Le proprieta fondamentali per poter estrudere rettiud
base di cemento sono infatti strettamente conneegele
proprleta reologiche ed in particolare sono retativ

buona dispersione dei componenti;

buona plasticita e coesivita delle miscele;

soddisfacente “resistenza al verde” dei manufattusi, al

fine del buon mantenimento della forma e della ssswa
manipolazione.

Qualora le formulazioni di partenza non soddisfino
requisiti reologici richiesti per tale processo, agdservano
evidenti difetti nei manufatti estrusi riconducibilalla
mancanza delle caratteristiche sopra descritte 8Fig

Figura 3 — Alcuni difetti di manufatti cementiziesi

I metodi reologici attualmente utilizzabili per la
caratterizzazione reologica di composizioni cenzatsono
stati sviluppati partendo da metodi gia standaetizzer altri
materiali (materie plastiche, argilla, ceramiai),particolare si
possono distinguere due gruppi, Tabella 1, [5]:

a) metodi diretti (plasticimetro, scatola di Casagrande
mescolatori strumentati, plasticorder), mediantpali €
possibile ottenere utili informazioni preliminariuls

comportamento chimico-fisico e tecnologico delle
miscele;

b) metodi analitici (reometri capillare e rotazionale)
mediante i quali € possibile

c) studiare la reologia dei sistemi ed analizzare |l

comportamento dei materiali mediante 'esame drltee
di flusso.

3. DESCRIZIONE DEL PROCESSO DI ESTRUSIONE
Per estrusione si intende generalmente un procdsso
formatura mediante il quale un materiale (in questeo un
impasto a base cementizia) viene sottoposto acressione
di compattazione e viene forzato a passare atsBaver
un'apertura di geometria definita chiamata filiera.

L’'operazione pud essere effettuata mediante uersatdel
tipo a vite elicoidale/cilindro, (Fig. 4), oppurepsstone, (Fig.
5). Un esempio tipico di estrusore a pistone wdin per
materiali cementizi € il reometro capillare.

1a vite verticale

Zonn di inboeca

Figura 5 — Reometro capillare

In realta, il processo completo di estrusione, tchgforma
le materie prime nel prodotto finito, & costituita una serie di
operazioni delle quali il passaggio nell’estruscappresenta
lo stadio che fornisce al prodotto la forma rictded 'intero
processo puo essere suddiviso in diverse fasiwtirdaione
(Flg 6):

miscelazione a secco delle polveri (dry mixing);
- miscelazione con acqua e additivi organici (weting¥
- omogeneizzazione, fino a formazione di pasta cagsiv
- estrusione;
- taglio e movimentazione;
- maturazione.

=

A

Figura 6 — Schema del processo di estrusione di tub
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Tabella 1 — Metodi di prova reologici [7]

Metodo di prova Valori misurati o calcolati

Proprieta e caratteristiche correlate

Plastometro Soglia di plasticita

- Plasticita
- Resistenza al verde

Scatola di Casagrande Soglia di plasticita a taglio

- Plasticita
- Resistenza al verde

Mescolatore “high shear"Momento torcente

- Finestra di processabilita

Plasticorder

(Brabender) Soglia di plasticita

Pressione di estrusione
Viscosita

strumentato Temperatura - Metodo di mescolamento
Momento torcente
Temperatura - Finestra di processabilita

- Metodo di mescolamento Estrudibilita
- Proprieta viscoelastiche

Viscosita

Modulo elastico
Modulo di perdita
Modulo di rilassam.

Reometro rotazionale

- Proprieta viscoelastiche

Viscosita
Pressione di estrusione
Curva di flusso

Reometro capillare

- Proprieta viscoelastiche
- Sviluppo miscele

- Estrudibilita

- Produzione di campioni per prove fisiche e mecdamic

3.1 Miscelazione a secco

L'omogeneizzazione delle materie prime in fase dgoli
(cemento, sabbia e fibre) & necessaria al finessicarare un
grado di dispersione elevato che garantisca |@otteto di
una miscela il piu possibile omogenea, con unaiblistione
granulometrica tale da minimizzare i vuoti intetjzzailari.

Tale operazione, assieme al successivo “miscelazion
acqua”’, viene normalmente eseguita con un mescelato
intensivo.

3.2 Miscelazione con acqua

L'aggiunta dellacqua e degli additivi organici
(plasticizzanti e fludificanti) ha I'obiettivo diendere plastica
e quindi estrudibile la miscela delle polveri.

Durante questa fase, continua la miscelazione aigi £
inoltre deve essere garantita la distribuzione armigé del
liquido; il tempo necessario per raggiungere laagitone di
omogeneizzazione ottimale dipende dalle caratiehist
intrinseche di ogni singolo materiale utilizzator pealizzare
'impasto.

Talvolta, quando il rapporto acqua/solidi € moltas$o,
alla fine di questo stadio del processo, si ottienempasto a
consistenza tipo terra umida.

3.3 Omogeneizzazione

La compattazione serve per distruggere gli eventual
agglomerati ancora presenti dopo le precedenti fiisi
miscelazione, ma soprattutto per assicurare lazitnea di un
film liquido uniforme attorno ad ogni singola pasila. La
viscosita della fase liquida deve essere suffieiemnte
elevata per evitare che, a seguito degli elevatizgfsi osservi

la segregazione dell'acqua (separazione dellaliga@la da
quella solida) e una disuniformita nel bagnamentled
polveri.

Nel caso del rapporto acqua/solidi molto basso,
'omogeneizzazione permette di ottenere la costddet
“transizione polvere-pasta’, prima di alimentaresttusore.
Per tale fase si utilizzano mescolatori ad elew&ftwzo di
taglio.

3.4 Estrusione
Come gia detto, il processo di estrusione consigle n
forzare la pasta ad uscire da un foro opportunagrsagomato

(filiera) attraverso I'applicazione di una pressm@ufficiente a
garantire lo scorrimento della pasta.

L'estrusore €& composto da wuna prima vite di
alimentazione, una zona di sotto-vuoto (per eliménaria
dall'interno dell'impasto) e da una vite di estarst, che
termina con una filiera che conferisce all'impastoforma
definitiva.

Valori di pressione eccessivamente elevati compori&
blocco dell'estrusore (sulla filiera) e quindi delocesso di
produzione, e possono derivare da caratteristieiénagpasto
non ottimali dal punto di vista reologico, oppur fénomeni
di riscaldamento locali che provocano [lindurimento
dellimpasto stesso.

Il prodotto estruso deve avere una sufficienteisteaza
al verde”, cioé deve essere in grado di mantererforima
nelle fasi successive di taglio, movimentazioneaturazione.
Le caratteristiche del prodotto finale dipendono
principalmente dalla composizione della pastaadgdlometria
della filiera (manufatti di forma semplice o congsa) e dalle
condizioni operative (pressione).

3.5 Taglio e movimentazione
Per ottenere il prodotto finito delle dimensionsidkerate &

necessario tagliare il manufatto in uscita daliiestre
mediante opportuni sistemi, evitando di perturbate
manufatto stesso. Allo stesso tempo, il prodottenei

trasferito alla fase di maturazione, ove procedé sw®
processo diirrigidimento ed indurimento.

3.6 Maturazione

Come tutti i manufatti a base di cemento, tale éas®lto
importante per [l'ottenimento delle prestazioni disi
meccaniche desiderate. Le condizioni ottimali angeratura
ed umidita rispondono ad un ciclo di trattamente whria a
seconda della composizione dellimpasto e dellaplessita
geometrica del prodotto.

4. TUBIESTRUSI

| tubi in fibrocemento estrusi a spessore sottile sono
stati sviluppati, rappresentano una soluzione redtéra — per
guanto riguarda I'applicazione per fognature nompriessione
— ai tubi in PVC, in ghisa, in calcestruzzo e insgoprattutto
nel campo dei diametri nominali relativamente pas$ (150-
400 mm).
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In seguito alla messa a punto del processo indiestri
sono stati prodotti tubi di lunghezza fino a 5 medaventi
spessori molto sottili, notevolmente inferiori a etju in
calcestruzzo di pari diametro, (Fig. 7). A titolo esempio,
facendo riferimento alla norma UNI EN 588-1, pedidmetro
nominale DN200 lo spessore & di circa 14 mm, peldsse di
resistenza 120 (corrispondente ad una resistenza4d0
kg/metro lineare). Il peso per metro lineare e @ikg circa,
cui corrisponde un costo che si pone allo stesssldi del
tubo in PVC di pari diametro nominale (UNI EN 1401).

Le proprieta fisico-meccaniche del materiale estrssno
riportate in Tabella 2. Nella figura 11 € mostritgrova di
schiacciamento secondo la norma UNI EN 588-1 (DN200

| tubi prodotti rispondono alla norma UNI EN 58&tiche
in termini di durabilita chimica e di resistenzaaicqua calda.

Tabella 2 — Proprieta fisico-meccaniche dei tulires

Densita 2100 kg/th
Resistenza alla flessione (ASTM D790) 27-30 MPa
Resistenza alla compressione (UNI EN 196-1) 96N1Pa
Modulo elastico flessionale dinamico (UNI 97711) @Ba
Modulo di Poisson 0.23
Porosita totale (MIP) 18%
Resistenza allo schiacciamento tubo DN200 >2400
(UNI EN 588-1) Kg/metro
Tenuta idraulica tubo DN200 (UNI EN 295-3)

-a0.5 bar 0 litri/m?

-a0.75 bar 0.04 litri/n?

La tecnologia dimostra di essere a basso impatto
ambientale, con costi energetici di produzione wente
limitati.

Figura 7 — Prova a schiacciamento secondo UNI ER-58

5. ALTRI MANUFATTI PER L'EDILIZIA

A differenza dei tubi, in cui vengono richiesti aeateriali
che, oltre ad essere estrudibili, devono possedere
caratteristiche meccaniche elevate (e per questtvanal
costo della formulazione & relativamente elevaito)guesto
caso l'obiettivo da raggiungere consiste nell’'otteanto di
prodotti di qualita ad un costo per metro lineane sia il piu
basso possibile.

Per questo motivo € stato necessario svolgere iceaa
mirata alla minimizzazione dei costi delle formuda,
soprattutto in relazione al contenuto di additivganici che
influenzano in modo significativo il costo induslg finale del
prodotto. Inoltre, molta attenzione € stata dedilo studio
della “resistenza al verde” dei prodotti, al fineottimizzare le
geometrie dei prodotti, minimizzando il loro peaggeometria
data. In alcuni casi, sono stati cosi ottenutiptedotti aventi
percentuali di vuoto superiori al 70%, senza cedime
afflosciamenti significativi.

Nelle Figure 8a-d sono mostrati alcuni esempi didptti
estrusi, da destinare all’edilizia civile (panndiliocchi).

Per tali prodotti, si possono raggiungere valori di
resistenza alla flessione su tre punti di 20 MPa, walori di
massa volumica di circa 2300 kgim
La tecnologia pud essere cosi sfruttata per produzi
elevata qualita, standardizzata, e di notevole tifdafper una
linea di produzione, si pud arrivare a 10-12 toa/afi
prodotto, che equivale a circa 6 metri al minuta pe
prodotto che pesa circa 30 kg/metro lineare, alitodresco).
Di seguito si riporta un elenco di prodotti cemengistrusi
gia sul mercato:
- pannelli per partizioni verticali
industriali,
- pannelli per rivestimento facciate,
- pannelli per recinzioni esterne,
- davanzali di finestre,
- gocciolatoi per muri,
- profilati e cornici,
- tubi distanziatori per casseforme,
- distanziatori per armature,
- lastre piane ed ondulate.

di

edifici civilied

Figura 8 — Esempi di prodotti estrusi
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Altri esempi di manufatti cementizi che potrebbessere
prodotti per estrusione e trovare cosi applicazioglecampo
dell’edilizia civile ed industriale:

- tubazioni,

- pannelli fonoassorbenti,

- elementi per solaio (pannelli e blocchi),

- elementi per controsoffittature,

- tabelloni,

- pilastri per recinzioni,

- profili per cornici,

- casseforme permanenti, per pilastri e per solai
- architravi,

- piastrelle per copertura e per pavimentazione,
- canalizzazioni elettriche.

Figura A — Modello del Don Bosco Trust Vocationan@re
(Sri Lanka)

= m - ——

e
|
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Figura B — Sezione dei pannelli frangisole

Una prima applicazione che permettera di verificane
scala prototipale significativa la tecnologia destrusione
riguarda la produzione a breve di pannelli franigised
elementi per balconi in cemento bianco, per uni@difin
costruzione nello Sri Lanka (Don Bosco Trust Voaadio
Training Centre, finanziato dalla Fondazione Italeatn
Cav. Lav. Carlo Pesenti), progettato dall'ing. G. @u&igure
AeB.

Altre applicazioni sono in corso di messa a purito,
collaborazione con partner industriali esterni, deva nel
settore della prefabbricazione in Italia.
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LA SICUREZZA DI SERVIZIO NELLA PROGETTAZIONE
DI UN PONTE A CONCI IN C.A.P.

Marcello Arici , Michele Fabio Granata

1 Dipartimento di Ingegneria Strutturale e GeotegnUniversita di Palermo

SOMMARIO

La sicurezza di servizio di un ponte in cementoadonprecompresso, costruito con conci a shalzeepta molteplici aspetti legati
alla resistenza, alla deformabilita e alla valuiagi degli effetti differiti nel tempo, ma ancheridkgati alla durabilita dell’opera. Si
presenta il caso studio di un ponte ad arco-poittatea.p. con pile inclinate, realizzato per sbalcessivi con conci prefabbricati.
Vengono presentati gli aspetti progettuali e cdBwiutenuti in conto, valutando le implicazionildeanzionamento della struttura ad
arco rispetto a quella di trave continua, in pattice per gli effetti dello sforzo normale in carga® tenendo conto della
ridistribuzione delle sollecitazioni per viscositipvuta al cambiamento di schema statico.

SUMMARY

The evaluation of structural safety in service fidea segmental prestressed bridge depends osaamumber of parameters both in
design and construction phases. These differerdcéspegard strength capacity, deformability angetdependent effects due to
shrinkage and creep together with those relatedaimtenance and durability. A case-study of a segah@rch-portal bridge, built
by the cantilever method, is presented here. Deaigh construction aspects have been taken intouatctogether with the
evaluation of the arch-effect compared to the biehaof a continuous beam, particularly for theadtorce effects on the central
span. Creep has been considered also for the dealuditstress pattern due to the change of thee stelheme during construction.

1. INTRODUZIONE

La sicurezza di servizio di un ponte a conci in erto
armato precompresso € correlata ad una moltepticitattori
che, a partire dalla fase di progettazione conoaria formare
la concezione strutturale dellopera. La conceziaslla
struttura non puo pero prescindere da una suceessivetta
esecuzione delle scelte progettuali, fattore checawe alla
definizione finale della sicurezza di servizio Bdesia in
termini di stati tensionali e deformativi in esefoi che di
durabilita dell'opera nel tempo. Proprio il fattotempo
determina due aspetti fondamentali nella definigi@nnella
valutazione della sicurezza nello stato finalguriimo riguarda
la previsione degli effetti di ritiro e viscosita strutture in
c.a.p. che sono particolarmente soggette ai fenblasti in
virtu delle loro caratteristiche intrinseche (qtéli dei
calcestruzzi, esecuzione dei getti, modalita dismés opera)
che delle caratteristiche geometriche e statiche lghtera
opera va assumendo durante tutte le fasi di castrazfino
alla sua configurazione geometrica e statica firffplenti a
schema variato). Il secondo aspetto legato al drese del
tempo e invece quello che, a costruzione conchitsiane alla
durabilita dellopera nella vita in servizio, cdmatstica che
deve essere prevista in fase di progettazione miedia
opportuni accorgimenti progettuali mirati che, aublase di
precedenti esperienze in esercizio di ponti giatrois
permettano di ridurre gli interventi di manutenzoe gli

effetti degli agenti aggressivi sui vari elementiugurali.
Ambedue questi aspetti coinvolgono dunque sia &
progettazione che quelle di esecuzione in cantiere.

| ponti a conci in c.a.p. costruiti con la tecn@ntilever
vengono realizzati a partire dalla testa delle pié sbalzi
successivi simmetrici ovvero, partendo dalle sppée sbalzi
compensati tramite opportuni contrappesi e/o firaite
rendono gli appoggi di estremita a doppio effetfssi
presentano generalmente uno schema finale in egerai
trave continua, per cui da uno schema isostaticmstiruzione
pervengono ad uno schema iperstatico di eserdizimite la
chiusura della campata in mezzeria con il gettocdekio di
sutura. Nelle fasi costruttive a sbalzo, per corspen i
momenti dovuti al peso proprio dei conci, vieneeiits una
precompressione superiore. Esistono poi diversdoge di
costruzione: i conci possono essere costruiti iRr@psu
casseforme mobili a sbalzo, prefabbricati e assainbbn
giunti bagnati cioe con getti di sigillatura inwit infine, a
conci prefabbricati coniugati e chiavi di taglio.eiNconci
gettati in opera le armature ordinarie sono passafitngono
da armatura di ripresa per il concio successivo. ddaci
coniugati prefabbricati non si hanno invece arnetudinarie
passanti ma soltanto armatura attiva costituita aaii di
acciaio armonico. In questo caso il getto del aonci
successivo, eseguito nel cantiere di prefabbric&ziviene
effettuato contro la parete del concio precedehesfange da
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cassaforma in maniera tale da assicurare nellaessiva fase
di montaggio la perfetta coincidenza delle supedantigue
dei giunti. L'armatura di precompressione superfmssante &
dunque quella che permette I'adesione ed il scatesrito dei
conci montati mediante l'introduzione dello sformormale
eccentrico nelle sezioni della mensola; lo strat@sina che si
interpone tra gli elementi montati a sbalzo fungeete
soltanto da sigillante. | ponti prefabbricati a iubagnati
costituiscono una tipologia intermedia tra le due
precedentemente descritte in quanto le armaturde len
fuoriescono dai conci prefabbricati consentendoediizzare

la loro continuita nel giunto che viene gettatoopera. La
differenza tra queste tipologie risulta fondamentmhche per
gli effetti della viscosita poiché diverso € il cpartamento
dei conci prefabbricati e maturati in stoccaggiamar della
messa in opera da quello dei conci gettati ineiguindi della
progressiva maturazione del calcestruzzo in opengic per
concio. In ogni caso, se la costruzione & statattatita a
sbalzo, quando due stampelle sono state complegitaio e
maturato il concio di sutura in mezzeria, la stmgtassume la
configurazione di trave continua su piu appoggi @bmento
positivo che si genera in campata per effetto decassivi
carichi permanenti e variabili applicati, viene repo
attraverso una precompressione inferiore di coitéinu
L’introduzione in campata dei cavi inferiori perteetdi
compensare dunque le trazioni che si
all'estradosso inferiore della trave continua pédfeto
soprattutto dei carichi mobili in esercizio.

Oltre a questo effetto & perd da tenersi in conaiiene
anche la presenza dei fenomeni lenti ed in pagieotiella
viscosita del calcestruzzo [1], la quale agisceursa struttura
che nel corso delle fasi costruttive cambia il sghema da
isostatico a mensola ad iperstatico a trave coatinu
L'introduzione del vincolo posticipato di continait in
mezzeria, induce un fenomeno di ridistribuzione ledel
sollecitazioni, facendo nascere al centro della pae un
momento positivo per effetto dei soli carichi da@@roprio e
precompressione di montaggio. Si tratta del fenamen
recupero del regime statico finale modificato, aevdi una
parte delle sollecitazioni che sarebbero nate rstflatura per
effetto dei carichi permanenti applicati durantenibntaggio,
come se questa fosse stata fin dall'inizio cosrein il suo
schema finale di trave continua. Cid induce un imeneto di
momenti positivi in campata che si sovrappone dligclee
nascono per i carichi permanenti aggiuntivi e iatarmobili,
dopo la chiusura. | cavi inferiori di precompress&odevono
dunque essere in grado di fornire tensioni di c@sgione al
lembo inferiore che contrastino questi effettjuili inducono
tutti tensioni inferiori di trazione nelle sezioal centro della
campata. Per il dimensionamento della precompnessiono
dunque necessarie due valutazioni: quelle per ii aperiori
che tengono conto dei momenti negativi sugli appdggée
nei conci in testa alle pile) soprattutto nellaefas costruzione
a mensola e nello schema finale continuo, per teffdei
carichi mobili, e quelle per i cavi inferiori, nellschema di
esercizio con i carichi aggiuntivi permanenti eiabiti e con
un'attenta valutazione del recupero dovuto ai femom
Viscosi.

E’ tuttavia possibile utilizzare la tecnica di aogione dei
conci a sbalzo con uno schema statico finale differ dal
precedente e cioeé a telaio, ovvero ad arco-porate pile
inclinate. In tal caso lo schema iniziale isostatec mensola
puod essere supportato da apposite pile provvisaiticali
che, una volta effettuata la chiusura in chiavengemo
rimosse mettendo in funzione lo schema ad arctallmodo,
mentre per la fase di costruzione non cambia ndila
sostanziale rispetto al caso precedente, rimanentde le
sollecitazioni dello stesso tipo, dall'altro latol i
comportamento in fase di esercizio & completamgifferente

genererebbero

per l'introduzione di una notevole aliquota di mmormale
nella campata centrale. La dismissione delle pitaasorie
ed il conseguente funzionamento ad arco [2] cheevativato
proprio dal peso proprio che in costruzione siise&a sui
puntelli, permette di ottenere forti sollecitazig@rmanenti di
compressione a cui si sovrappongono tutte quellaitdoai
carichi successivi: permanenti aggiuntivi e di ezéo (in
particolare i carichi mobili). Questa aliquota ftirzo normale
permette una forte riduzione dei cavi inferioriadintinuita e
quindi esso pud essere considerato come un beneffietto
sulla struttura, la quale pud affrontare le trakziah bordo
inferiore in campata con una iniziale decompressidelle
sezioni ed un eventuale apporto di precompressjun#psto
limitato, che serve praticamente ad affrontare astdt i
massimi effetti flettenti dei carichi mobili. Inoét € da notare
come i carichi aggiuntivi distribuiti in campatarpettano di
ottenere sempre per il comportamento ad arco-goalo
sforzo normale di compressione associato ai monfietitnti,
con un generale beneficio per tutte le sezioniadeimpata
interessata, soggette ad una “precompressione afeitur
indotta dai carichi applicati su quello schematstirale. Tutto
ci0 € associato anche in questo caso agli effettfehomeni
lenti, che meno si risentono rispetto alla traveticwa perché
fanno riferimento a carichi da peso proprio distitib
sull'intera campata. Questo porta ad un generaeimento
della sicurezza di servizio per le sezioni corresiti in termini
di stati limite di esercizio, che di stati limitdtimi (di rottura
delle sezioni). La variazione dello schema staticesercizio
da quello a trave continua a quello ad arco-portal®porta
naturalmente un aggravio di costi in costruziongudo alla
necessita di realizzare delle pile provvisorie, unabeneficio
in termini di quantita dei cavi di precompressiazeutilizzare
(maggiormente per quelli di continuita) ed in tarmidi
sicurezza strutturale per i successivi carichiedvizio.

Nel seguito vengono messi in evidenza questi aspett
tramite un confronto tra due strutture a conci cmhemi
statici di trave continua e di arco-portale. A pardal caso
studio di un ponte a conci in c.a.p. in corso ditaione sulla
circonvallazione urbana di Palermo con schema cstaith
esercizio di arco-portale a due cerniere, verralizrza
un'analoga struttura, eguale per luci e sezionngalcato che
presenti invece uno schema di trave continua. fasi
effettuata una valutazione comparativa dei due cotamenti
sia in fase di costruzione che in esercizio a tstratultimata e
degli effetti che si generano sulle due strutturer fa
ridistribuzione delle sollecitazioni dovuta alla seosita.
L'elevata incertezza nella valutazione di questonofaeno,
dovuta anche alle notevoli differenze di previsidreei vari
modelli di viscosita proposti dai vari autori, portalla
necessita di dover considerare valori molto divedsile
sollecitazioni che nascono per il recupero viscafmché si
possa pervenire ad un dimensionamento della
precompressione che permetta il pieno rispetto edell
condizioni di sicurezza in costruzione ed in essochell'uno
e nell'altro caso di schema statico a trave o at.aQuesta
problematica legata ai modelli di previsione dehdmeno
viscoso €& stata messa in evidenza anche da Chiar[ig Di
seguito verra dapprima presentato il ponte oggdtio studio
e successivamente le ipotesi adottate per il cotdraon
I'analogo ponte a trave continua, con riguardo atiptto alle
tensioni normali per stati limite di esercizio etstlimite
ultimi.

2. PRESENTAZIONE DEL CASO STUDIO

2.1 Il ponte

Viene di seguito illustrato lo studio per la cogtane di
due ponti gemelli a conci prefabbricati coniugatilas valle
del fiume Oreto per il completamento del raddoppio
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dellautostrada urbana di circonvallazione delldtacidi
Palermo. Lo schema statico dei ponti in costruziogeello di
arco-portale a due cerniere con pile inclinate. daanpata
centrale ha una luce tra gli assi dell'attacco-pipalcato di
98 metri, mentre tra le cerniere dell'arco la léodi 122 metri.
Le due campate di compensazione laterali, moltocpite di
quella centrale, sono lunghe circa 16 metri. Lo esch
generale & mostrato in Figura 1.

Figura 1 — Schema generale del ponte

Il profilo dellimpalcato & variabile con estradoss
inferiore parabolico ed estradosso superiore pobssoetto,
con lieve inclinazione longitudinale a doppia falgar lo
scorrimento delle acque meteoriche. La sezionevdrasle
d'impalcato € a cassone monocellulare con larghezza
complessiva di 9.75 metri (Fig. 2) ed altezza \@kga Lo
spessore della soletta superiore & fissa e pa &n2 lo
spessore della soletta inferiore & variabile cossinao di 90
cm sulle pile @ minimo di 24 cm nella sezione dizeezia
della campata centrale. La costruzione dell'impalcaene
descritta di seguito.

pal
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Figura 2 — Sezione trasversale dell'impalcato

2.2 Le fasi costruttive
La costruzione procede secondo le seguenti fasi.

FASE 0
Realizzazione delle spalle e delle pile provvisorie.
Realizzazione delle pile inclinate e prefabbricatdoe
posizionamento in appoggio tra la sommita dellaa pil
prowvisoria ed il piede della spalla. Inizio coginne
dellimpalcato a partire dalla sezione di testaapil
posizionamento dei primi conci e loro solidarizeew alla
pila inclinata.
FASE 1
Costruzione dell'impalcato con conci coniugati maéinper
sbalzi simmetrici fino al completamento della catapdi
compenso (primi cinque conci) e connessione alkllap
(Fig. 3a).
FASE 2
Precompressione della spalla e completamento parisb
asimmetrici della campata centrale; il compenso dei
momenti dovuti al montaggio dei conci viene effattu
tramite la connessione della campata laterale cmotala
spalla precompressa (funzionamento a tirante gelbggio
sulla spalla, Figura 3b).
FASE 3
Chiusura in mezzeria dell'impalcato dopo il compietsato
dei due semi-ponti tramite il getto di sutura: |l
comportamento dell'impalcato € a trave continuacipéi
sono ancora presenti le pile prowvisorie e le pildinate
non sono ancora attive (Fig. 4).

b

b) Fase 2: costruzione della stampe#iamanetrica

FASE 4

Rimozione delle pile provvisorie: inizia il compamanto

ad arco-portale ed il funzionamento delle pileimate.
Completamento del ponte per la fase di esercizio e
successiva applicazione dei carichi mobili (Fig. 1)

Figura 4 — Fase 3: chiusura in chiave

2.3 Fase di esercizio: il ponte a trave continua di

confronto

In esercizio, la struttura si comporta come un gragale
a due cerniere ed i carichi che vengono applicaibsguelli
permanenti aggiuntivi dovuti alla pavimentazione ealie
finiture ed i carichi variabili, tra cui i cariclmobili, i carichi
termici ed il sisma. La valutazione dei momentittéati
positivi in fase di esercizio serve al dimensionatoalei cavi
di continuita in campata al lembo inferiore. Peleta
valutazione & fondamentale mettere in conto gktéfdella
viscosita per la variazione di schema statico
funzionamento a mensola delle prime fasi costreittivquello
del ponte chiuso, prima a trave continua sulle pita/visorie
e dopo ad arco. Per effettuare il confronto consébema
statico a trave continua si considera il ponte @jufa 5,
costruito con le stesse modalita del precedentesmaile
verticali definitive. Nella fase 2 (a mensola) véemantenuto
il tirante sulla spalla per bilanciare i momentinaibntaggio dei
conci nella campata centrale di maggior luce.

dal
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Figura 5 — Ponte a trave continua di confronto

Naturalmente la distribuzione delle luci, analoggualla
del ponte ad arco, € una scelta progettuale dowullta
situazione ambientale in cui si colloca il ponte atsstruire,
anche se tale distribuzione non sarebbe ottimalempeonte a
travata costruito per sbalzi successivi, essendmiepate di
compenso molto corte rispetto a quella centrale.

3. VALUTAZIONE DEGLI EFFETTI
DEI FENOMENI LENTI
In questa sezione verranno affrontate le probleati
relative alla valutazione degli effetti della vis@t@a sulla fase
di esercizio della struttura, che risultano deteamti per le
condizioni di sicurezza in servizio delle due gtrd a trave e
ad arco.

3.1 Effetto del cambiamento di schema statico

Gli effetti della viscosita del calcestruzzo posson
cambiare in modo significativo le sollecitazioni le
deformazioni di una struttura soggetta a carichima@menti
nel tempo [3]. Gli effetti principali della viscadai sono
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lincremento delle deformazioni indotte dai carichi
permanenti applicati, il rilassamento delle tensidovute a
deformazioni permanenti applicate e la ridistribne delle
tensioni nel caso in cui intervenga una variaziatelo
schema statico per aggiunta di vincoli. In quedtiono caso
infatti i vincoli posticipati, che sono stati aggtu in fasi
successive all’applicazione dei carichi permandintitano le
deformazioni di tipo elasto-viscoso che continuberb a
manifestarsi se essi non venissero inseriti nétlgtara. Cio,

in ultima analisi, comporta che le sollecitaziomndono
teoricamente, nel tempo, a quelle che la strutturebbe
avuto se tutti i vincoli fossero stati pre-esistent
all©applicazione dei carichi (principio del pagzighcquisto
dello schema statico modificato).

Gli effetti della viscosita, assieme a quelli pradaal

ritiro, influenzano molto la durabilita a lungo nene delle
strutture ed il rispetto dello stato limite di sei®, inteso sia
come stato limite di deformazione, quando la vigaodel
calcestruzzo ha principalmente un effetto di in@eto delle
deformazioni nel tempo, sia come stato limite dsfeazione,
quando € la variazione del quadro tensionale a@ress
maggiormente influenzata. Un esempio di influenzdlos
stato limite di deformazione & quello del ponte riwiSinigo,
il quale dopo circa 20 anni dalla sua costruzioresgntava al
centro della campata una deformata permanente pideus
dovuta anche ad un eccesso di deformazioni viscuse
tempo [4].

La teoria della viscosita lineare si basa su qoiaénremi
fondamentali.ll primo teorema afferma che I'applicazione di
azioni statiche costanti o variabili nel tempo prog
l'insorgere di deformazioni variabili e crescengl tempo per
effetto della viscosita. Il secondo teorema impliceece che
I'applicazione di deformazioni costanti o variahikel tempo
produce, per effetto della viscosita, lo sviluppot&hsioni
variabili e decrescenti nel tempb.terzo e il quarto teorema
forniscono invece la legge di variazione dello ctati
sollecitazione conseguente ad una variazione singml
multipla di schema statico. Quando vengono aggiingoli
posticipati, le sollecitazioni possono essere dateate
attraverso una combinazione lineare data dalla sondin
quelle elastiche valutate nello schema statico attepza e
delle differenze fra le sollecitazioni elastichdutate fra ogni
successivo schema ed il precedente, immaginando di
aggiungere i vincoli prima dei carichi. | coeffinie di questa
combinazione lineare sono rappresentati da valailad
funzione di ridistribuzione nel tempa(ttot’), la quale
esprime la percentuale di recupero dello schemécsta
modificato, essendgil tempo di applicazione dei carichig t
il tempo di applicazione dell'i-esimo gruppo di ewii
posticipati. La funzione di ridistribuzione assursempre
valori tra x=0 (condizione di recupero nullo) &=1
(condizione di recupero totale).

Tali teoremi sono sempre validi quando le strutsoBo
viscosamente omogenee, ovvero presentano le stesse
caratteristiche in ogni elemento nei confronti dellscosita.
Le strutture, invecasono in genere da considerarsi eterogenee
e tale eterogeneita & dovuta alla presenza di iaativersi,
come acciaio e calcestruzzo, o all©associaziomartli di
calcestruzzo che hanno differenti proprieta (diffema fra le
eta di getto e di maturazione delle varie parti)questi casi
la valutazione degli effetti della ridistribuzionkelle tensioni
dovute alla viscosita € piu complessa ed in genere puo
essere effettuata come combinazione di soluziastiehe.

Nei ponti a conci costruiti a shalzo, i fattori chenerano la
disomogeneita nella valutazione degli effetti vicmono [3]:
la presenza di armature (lente e di precompressicne
induce disomogeneita all'interno della sezione.
| diversi tempi di getto dei vari conci e la podleb

differenza dei tempi di maturazione fra un concimealtro,

che inducono disomogeneita nella stampella coatruit

La possibilita che le due stampelle del ponte pussssere

realizzate in tempi differenti e fra di loro sucs®s [5].

Questo € un caso comune nella pratica poiché pomnrde

all'utilizzazione della stessa attrezzatura di @Bt per

realizzare sia I©una che I©altra stampella (detsianmei

tempi di realizzazione delle due mensole).
La disomogeneita delle sezioni dovuta alla presedia
armature puO essere in genere trascurata percledfetio
abbastanza limitato [2]. Le altre cause che indacon
disomogeneita invece, possono essere consideriiecsn
laboriosi metodi di analisi elasto-viscosa stepsbgp 0 con
metodi semplificati approssimati [3,6]. Queste egeneita
diventano molto pit importanti nel caso in cui inconon
siano prefabbricati ma vengano gettati in operaichie
essendo necessariamente limitati i tempi di maioinazdei
getti, gli effetti di viscosita insieme con le @ifenze di eta di
maturazione dei conci, assumono maggiore importanza
Viceversa, nel caso di conci prefabbricati si passottenere
dei tempi di maturazione maggiori e di conseguetma
risposta viscosa pud essere contenuta. Inoltreiesicano
anche a ridurre le differenze di eta di messa iitggerché si
accelerano le operazioni di montaggio o si possffedtuare
opportune programmazioni fra tempi di produzioneatmci
nel cantiere di prefabbricazione e tempi di moniagg

Si ipotizzi ora, che tramite tali accorgimenti
maturazione e messa in opera dei conci prefabhricat il
caso in studio, le stampelle possano essere coatde
mediamente omogenee trascurando sia l'effetto del
differenziale di eta di maturazione dei conci ciaéoko messa
in carico, cosi come il differenziale tra la reatizione delle
due stampelle [1]. Nel caso in cui la strutturagsogssere
considerata omogenea e schematizzata con due mensol
simmetriche, la soluzione del problema si ottiemetthmente
dalla scrittura del terzo teorema della teoria telatscosa
lineare nella sua forma classica. Il vincolo paptto inserito
con la chiusura in mezzeria impedisce lincremerto
rotazione relativa fra le estremita delle due skllep
reagendo con una copp@&(t) variabile nel tempo, la quale
induce la ridistribuzione delle sollecitazioni. lfsgura 6a
mostra 'andamento delle deformazioni senza I'aggiudel
vincolo mentre la figura 6b lo stesso andamento con
I'apposizione del vincolo posticipato.
L’equazione di congruenza che risolve il problema &

Go(1) - 0(t) =Exg, | Xt 9dQ) (1)

I primo membro dellequazione €& lincremento di
rotazione relativa a partire dal tempo t* in cuéné variato lo
schema statico, uguale a:

%(t) - Go(t) =Exaf X1 1) - X, 1] @
in cui By € il modulo elastico di riferimentay, la rotazione
elastica di estremita della stampella per effettoagrichi ivi
applicati al tempogt J(t,4) la funzione di viscosita. Il secondo
membro dell’equazione (1) rappresenta invece laziohe
elasto-viscosa che va sviluppandosi nella seziawe diene
aggiunto il vincolo per effetto della nascente dafj(t), dove
o, rappresenta la rotazione elastica di estremita deimpella
per effetto di una coppia unitaria. La copfl@) pud essere
scritta tramite la seguente relazione:

C(t) = Cy X(t. 4, ) 3
doveC" & il valore della coppia nello schema elasticoléna
ottenuto applicando il vincolo posticipato e comrsahdo i
carichi agenti dopo I'applicazione del vincolo. line x € la
funzione di ridistribuzione valutata al genericonp® t > t*.
Introducendo la posizione (3) nell’equazione di gmenza
(1) si ottiene la seguente forma integrale:

di
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J(tt)- It )= J(tt) a4, )
*

la cui integrazione numerica conduce alla determdme
della funzione di distribuzionet,t,,t*) [1,3].

(4)

a}
Figura 6 — Effetto del vincolo posticipato in urtaustura omogenea

Per effetto della ridistribuzione, la generica trstica
di sollecitazioneS(t) assume la seguente espressione, per
tempi maggiori di t*:
S(H=9+(§- §x(tt9 (5)

con S¢ e S', sollecitazioni ottenute sullo schema elastico
iniziale e finale.

3.2 Effetto di rimozione dei puntelli

Si ipotizzi ora che successivamente all'applicazidei
carichi, ad una prima variazione di schema stafier
I'aggiunta di un vincolo posticipato ne segua unacsssiva
dovuta alla rimozione di un vincolo provvisorio (gello) al
tempo g > t*. La somma delle sollecitazioni associate allo
schema statico iniziale per effetto dei carichi agplicati e
delle sollecitazioni variabili nel tempo prodottal d7incolo
posticipato determinano il fenomeno della ridisidlone
delle sollecitazioni. Se ad un tempgosuccessivo a t* viene
rimosso un vincolo che era stato applicato suliattstra solo
provvisoriamente, perché venga mantenuto I'equdibmel
tempo, la rimozione del vincolo equivale ad appkcaulla
struttura una reazione pari a -R(t), in ogni tengguale e
opposta a quella che esso continuerebbe ad egpkeanon
venisse rimosso. La variabilita nel tempo dellazieae
dipende dalla ridistribuzione in atto nella strudtu La

generica sollecitazione S(t) assume allora la s#gue
espressione [3]:
S(h=8+($- SOt K+t B+
! (6)
H(8! - 8) Srx (hx (3 HE B

in cui il significato della simbologia ¢ il seguent

Sa, S'e e S',, rappresentano rispettivamente le sollecitazioni
elastiche indotte dai carichi nello schema strateumiziale 1,
nello schema modificato con I'aggiunta del vincolo
posticipato Il e nello schema ulteriormente modificcon la
rimozione del vincolo prowvisorio 1ll, mentf@ e R' sono le
reazioni del vincolo provvisorio ai carichi che geano tali
sollecitazioni negli schemi | e Ik(t)=x(t,t,,t*) € la funzione

di ridistribuzione eH(t-t)) la funzione a gradino di Heaviside.

4. VALUTAZIONI SULLA SICUREZZA DI
SERVIZIO

4.1 Valutazioni allo stato limite di esercizio
In questa sezione vengono illustrate le valutazioni
effettuate sulle due strutture agli stati limite eéercizio,
secondo le indicazioni della normativa italianaevite (DM
14/09/2005). Lo stato limite di esercizio &€ stammsiderato
con le seguenti ipotesi:
- comportamento lineare delle sezioni;
- tensione limite di trazione nulla, sezione
reagente a compressione;

interatee

- massima tensione di compressione nel calcestruaroap

quella limite per lo SL consideratogRy..

Con tali posizioni si & costruito un dominio elastiper ogni

sezione le cui rette limite sono determinate dediedizioni di

tensione nulla o pari alla massima di compressainieordo

superiore ed inferiore della sezione. Di consegagniztratta

di uno stato limite di prima fessurazione o di esce di

compressione nel calcestruzzo. Cio perché nei pomnci

non € ammessa alcuna tensione di trazione in qufuesta
corrisponderebbe all'apertura dei giunti tra i dongon
essendo presente armatura lenta passante. Le iserien
maggiormente interessano per le valutazioni di isegu
effettuate e riguardanti soprattutto la quantita @d
dimensionamento della precompressione superionefedore
sono: la sezione di mezzeria della campata centiale
corrispondenza del concio di sutura (momenti magsasitivi
per effetto dei carichi di servizio) e quella distee pila
all'attacco con il primo concio d'impalcato (momentassimi
negativi). Altre sezioni interessanti sono quelélal campata

di riva, che presentano una distribuzione moltcedia delle

sollecitazioni rispetto alla campata centrale. &gmi sezione

si sono considerate diverse ipotesi di ridistribug viscosa
facendo riferimento anche a diversi modelli di vsita al fine

di considerare la situazione peggiore per il din@reamento

delle armature di precompressione superiore edianée
Le ipotesi fatte in progetto sono le seguenti:

1) i carichi agenti nelle fasi di costruzione sonop#éso
proprio dei conci e la precompressione superiore;

2) i carichi permanenti considerati in fase di eséoc&ono:
la precompressione inferiore, i carichi permanenti
aggiuntivi, le cadute di tensione della precompozes
superiore ed inferiore, gli effetti del ritiro, géiffetti di
ridistribuzione per viscosita;

3) i carichi variabili considerati in esercizio sonana
variazione termica uniforme ed un gradiente termico
carichi mobili.

Ai fini della valutazione degli effetti viscosi, valori della

funzione di ridistribuzionex sono stati determinati per

integrazione numerica ipotizzando un tempo di sigg®o e

quindi di caricotg=60 giorni per la successiva messa in opera

e un tempo di chiusura (fine costruzione delle pilla e

maturazione del concio di mezzeriaj=90 giorni, con

immediata rimozione del puntello (cieg= t*). Il calcestruzzo
utilizzato e di classeyf = 40 MPa con i seguenti parametri:
2AJu = 400 mm e RH = 80%. Si & operato nell'ipotesi

semplificata di struttura viscosamente omogenea e

contemporanea realizzazione delle due stampedisgurando

la disomogeneita dovuta a differenza di eta deti getdi
realizzazione dei due semiponti. | modelli utilidzzper la

determinazione della funzionesono: il CEB Model Code 90

[7], il modello GL2000 [8] ed il modello B3 [9], pe quali si

hanno i seguenti valori di ridistribuzione a tempfinito (100

anni, cioé 3.6.0* giorni):

CEB Model Code 90: x=0.48
Modello GL2000: x=0.69
Modello B3: x=0.88

Come si puo vedere dai valori sopra riportati, devisioni
di recupero dello schema statico modificato, sbbae degli
stessi dati di partenza, sono estremamente dipersimodelli
considerati, per cui I'estrema incertezza nelladeinazione
delle sollecitazioni finali permanenti influenza tteu le
considerazioni in fase di dimensionamento della
precompressione e di verifica delle sollecitazidoivute ai
carichi di servizio. Con tali valori vengono ripatit i
diagrammi della figura 7 relativi ai percorsi dillsoitazione
della sezione di testa pila entro il dominio M-N- pelue casi
di arco (indicato con) e trave (indicata con) e per il valore
fissato della funzione di ridistribuzion&. Nella figura,
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indicando con I'apice i punti dell’arco e con il gjno apice
quelli della trave, i tratti del percorso delle Igoitazioni
corrispondono all'applicazione dei seguenti carichi
- 0-A’ e 0-A": fine costruzione a mensola, peso piope
precompressione superiore;
A’B’: rimozione delle pile provvisorie;
B’'C’, A”C”: precompressione inferiore, carichi pmanenti
aggiuntivi ed effetti delle cadute della precompiese e di
ritiro del calcestruzzo, considerati ad esaurimenie

fenomeno (cioé a tempo infinito) come se avvengsser

istantaneamente;
C'D’, C"D": recupero per effetto della viscosita;
D’E’, D"E": applicazione dei carichi mobili.

Per tenere conto degli effetti dei carichi mobili'srco-
portale dovrebbe costruirsi il dominio elasticoidiéd da tutte
le coppie (M,N) che nascono nella sezione considepar
ogni posizione del carico mobile. Pil semplicemeste
considera, in sicurezza, il dominio rettangolareascritto al
dominio elastico e definito attraverso le rettegiate agli assi

Mmax Mmin» Nmax € Nnin- Viene considerato poi il punto piu

svantaggioso cioé piu esterno, nei confronti dehito.

Per la sezione di testa pila vengono riportatiaigdammi
necessari al dimensionamento delle armature supedio
precompressione, scegliendo un numero di cavi peiose
tale da avere il punto piu esterno del percorssotlecitazione
sul dominio, situazione che corrisponde ad avera delle
tensioni limite nella sezione (in questo caso,adil trazione
al bordo superiore).
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Figura 7 — Sezione di testa pila. Riduzione precosnp. arco: 25%

Nel caso dell'arco tale punto € quello corrisporideaila
costruzione a mensola, ovvero la precompressiopergue e

dimensionata prendendo come situazione piu svaiusgg

quella di costruzione (A’), mentre per la travesitaiazione piu

svantaggiosa € quella di momento massimo negaten p

carichi mobili (E”). Considerando ognuno dei tralori di
ridistribuzione si e ottenuto che il diagramma djufa 7
corrisponde ad una situazione in cui la precomjppees
superiore nell’arco (necessaria in fase costrytévaffidata ad
un numero di cavi ridotto del 25% rispetto a quekaessaria
nella trave in fase di esercizio. In figura 8 vemgaiportati gli
analoghi diagrammi per la sezione di mezzeria.uestp caso,
prendendo come parametro il numero dei cavi per
dimensionamento delle armature inferiori a momeasitivo,
le situazioni piu svantaggiose sono naturalmentmpse
quelle in esercizio per i momenti massimi positiavuti ai
carichi mobili (E’, E”). Il diagramma di figura ®uo essere
ottenuto con una riduzione dei cavi di continuitacampata
nell’arco di circa il 50% rispetto a quelli necasszlla trave
continua (B'C’). Questa forte riduzione corrispongdeprio
all'effetto dello sforzo normale presente nel telaion pile
inclinate per effetto arco (A'B’), il quale riduagi effetti dei
massimi momenti positivi in campata dovuti ai carimobili

mediante delle forti tensioni di compressione pméssa per i
carichi permanenti che per gli stessi carichi mabitampata.
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Figura 8 — Sezione di mezzeria. Riduzione precamfiparco: 50%

Un discorso diverso andrebbe pero fatto per leoséziella
campata di riva, dove lo sforzo normale d’arco Bgresente,
ma che beneficiano comunque della riduzione deisimas
momenti negativi sulla testa pila per effetto daichi mobili,

riduzione dovuta proprio all’effetto arco e che eéce non e
presente nella trave continua ove i massimi monteggativi

in esercizio sono molto piu alti. In tali casi, pgandi valori
della funzione di ridistribuzione, nella campataridia della
struttura ad arco-portale possono nascere dei mbp@sitivi

che inducono trazioni inferiori, per cui € oppoxysrevedere
nella campata laterale alcuni cavi inferiori chdudano gli
effetti al bordo inferiore.
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Figura 9 — Dominio della sezione di mezzeria dicagctrave.
Confronto per diversi valori di ridistribuzione
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In base ai diagrammi delle figure 7 e 8 € dunqussibie
dimensionare (al variare della percentuale di reoupiscoso)
sia la precompressione superiore che quella inferida una
volta fissati il numero dei cavi e lo sforzo normadi
precompressione da introdurre nelle sezioni, dovesara il
valore delle sollecitazioni finali in esercizio aériare della
percentuale di recupero. In figura 9 & mostrataiagramma
per la sezione di mezzeria di arco e trave in fisgate le
quote di precompressione superiore e inferiore lpedue
strutture in base alle considerazioni sopra esposte
sollecitazioni vengono messe a confronto per idheersi
valori dix dovuti al modello di viscosita utilizzato.

E’ evidente come la sicurezza di servizio vari atiare della
quota di ridistribuzione delle sollecitazioni: allimentare del
valore di ridistribuzione, la distanza dal limitelddominio

aumenta nel caso dell’arco e diminuisce nel cadia tave.

Anche questo € dovuto allo sforzo normale delltdfearco,

considerando che una parte del recupero € propgbogdello

sforzo normale derivante dal carico distribuito detso
proprio come se questo agisse direttamente sullensa
finale modificato dopo I'aggiunta del vincolo padtiato e la
rimozione dei puntelli provvisori.

-384 -



4.2 Valutazioni allo stato limite ultimo

La sicurezza di servizio va valutata anche nei roomif
dello stato limite ultimo delle sezioni, ovverodondizione di
rottura.
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Figura 10 — Dominio di rottura per la sezione dét& pila per arco e
trave. Verifica a SLU per diversi valori di recupeviscoso

Nel caso di sezioni precompresse, il contributolodel
sforzo normale € decisivo per cui & necessaria¢ermnto dei
domini di rottura M-N per le sezioni considerata ger
sezioni non armate (cioé non considerando il couto a
trazione dell’armatura resa aderente) che per seaionate.
Non si tiene invece conto del contributo dell’arorat
ordinaria poiché questa non & passante nei gianticonci.
Nella figura 10 € mostrata la verifica a Stato ltenUltimo
per arco e trave con i domini corrispondenti aielliv di
armatura superiore ed inferiore scelti in fase di
dimensionamento e per i tre diversi valori dellazione di
ridistribuzione viscosa, considerando sempre dietef piu
svantaggiosi dei carichi mobili.
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Figura 11 — Dominio di rottura per la sezione dizmeria per arco e
trave. Verifica a SLU per diversi valori di recupeviscoso

In figura 11 € mostrata I'analoga verifica per kzisne di
mezzeria. Si pud notare come in ambedue le sezigninti
relativi alle sollecitazioni nell'arco cadano semmpentro il
dominio della sezione non armata mentre quelli edell
sollecitazioni nella trave siano interni al dominiella sezione
armata. Cio indica che mentre la verifica a SLUanstruttura
ad arco e soddisfatta anche senza considerarenitilmato
delle armature, al contrario nella trave, € sempreessario
mettere in conto tale contributo.

5. CONSIDERAZIONI SULLA DURABILITA’

Un altro aspetto fondamentale concernente la siecari
servizio dei ponti a conci & quella della duraéilitel tempo.
Numerosi sono i fattori di deterioramento dellaugttrra che
possono ridurre i margini di sicurezza valutati paragrafi
precedenti. La vita di servizio richiesta per i pateve essere
assicurata in sede progettuale, oltre che con wcarata

scelta della qualita dei materiali in relaziones ationdizioni
ambientali, anche da un idoneo piano di manutemzion
periodica programmata. La durabilita delle strgtir c.a.
soprattutto governata dalla qualita dei materiainemaggior
misura dalla qualita del calcestruzzo che deve resse
progettato in relazione all’ambiente, con adeguasistenze,
contenuto in cemento e rapporti acqua/cemento dali
assicurare una bassa porosita e la capacita diastarte la
penetrazione degli agenti aggressivi. Un altro irtgode
fattore di durabilita & la necessaria presenza diinei
copriferri che devono avere spessori tali da oppai&
corrosione delle armature (con conseguente espelgiegli
stessi). Occorre poi distinguere tra la durabjitdenziale del
calcestruzzo previsto in sede di progetto e queffiettiva del
calcestruzzo in opera. L'influenza dell’esecuzioaedella
messa in opera del calcestruzzo sulla durabikalta, infatti,
della massima importanza. L’insufficiente compatae, la
vibrazione non corretta, le soluzioni di continudai getti
nelle riprese, i vuoti nelle zone dove le armattiseiltano
congestionate determinano situazioni critiche e cqusi
preferenziali per la velocita del degrado. Inolper la
durabilita delle strutture in c.a.p., il maggioreolplema
consiste nella protezione contro la corrosione cheii di
precompressione. |l progettista deve rigettare edvéirmature
di precompressione sensibili alla corrosione; uneone
suscettibilita alla corrosione & da preferirsi aisgnze piu
elevate 0 a minori costi. Il secondo punto € I&énza del
sistema utilizzato per la protezione dalla corroside guaine
e le iniezioni: il materiale dei condotti e maggmante quello
per le iniezioni deve essere accuratamente scekb,suo
contenuto chimico, per eliminare tutti gli agergriosivi o tali
da favorire la corrosione, deve inoltre possedera buona
iniettabilita per eliminare i vuoti, la segregazored il
bleeding. Infine la messa in opera del sistemardtegione
deve essere in accordo con le regole dell'artesegéte da
personale qualificato ed esperto. Il deterioramesdd cavi
non & visibile dallesterno e quindi molto diffieil da
individuare e da valutare. Sulla base di approfiendi
investigazioni su numerosi ponti post-tesi, in GBretagna,
costruiti tra il 1960 ed il 1990, vennero trovarigoroblemi di
corrosione che richiesero la sostituzione e l'irdggne dei
cavi. Fu allora aperta, nel 1992, dal Dipartimerdei
Trasporti, una moratoria per la vulnerabilita dedteutture a
cavi interni, dovuta all’elevato numero di casi di
ammaloramento dei cavi, che portd alla determimazidi
sottoporre tali strutture ad ispezioni accurateriogiche e
sistematiche. La qualita degli acciai ad alta tesz, la
corrosione per fenomeni elettrochimici, l'esecusordi
iniezioni imperfette con presenza di vuoti e qualeblta con
cloriti all'interno del materiale di iniezione, nsistenza e la
qualita dei condotti, trovati talvolta pieni di a risultarono
le cause principali della velocita di avanzamengb akgrado
del sistema di post-tensione. Per contrastarneeffgitti si
ritenne determinante aumentare la frequenza dsflezioni
necessarie per assicurare la sicurezza in serdeioponti
esistenti.

Nel caso in studio, gli accorgimenti assunti in eseti
progetto, oltre a quelli inerenti la scelta dei emiti in
relazione alle condizioni ambientali, sono staith@palmente:
- I'uso di calcestruzzo autocompattante con resisteR, =45
MPa per diminuire il divario tra la durabilita pa@ale e
quella in opera dovuta all'insufficiente compattas.

- L'utilizzazione di pellicole protettive esternempridurre i
problemi di carbonatazione del calcestruzzo nefiahato.

- L'adozione di acciaio inox AISI 304 L per le anmge lente
dei conci prefabbricati.

- L'utilizzazione di guaine in PEAD, che non si mmtono,
resistenti al passaggio degli ioni cloro e che sonducono
elettricamente, insieme ad accurate iniezioni.
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A tali accorgimenti tecnologici, che contribuiscondti
ad un incremento della durabilita in termini gldbalpossibile
associare un'ulteriore valutazione della sicurezzaervizio,
quando per effetto della corrosione, si abbia unastita
riduzione nel tempo della precompressione dovugarattura
di alcuni cavi ammalorati. Si propone quindi urémibre
verifica delle strutture in oggetto in cui sia colesata
l'ipotesi che una parte dei cavi di precompressienperiori
ed inferiori non sia piu efficace.
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Figura 12 — Dominio SLU. Sezione di testa pila,fommto arco-trave

In figura 12 € mostrato il dominio di rottura pesz®one di
testa pila con i punti relativi alle sollecitaziogi progetto a
SLU per l'arco e la trave mentre in figura 13 vienestrato
I'analogo dominio per la sezione di mezzeria. | tpimdicati

sono quelli relativi alle condizioni piu svantagsgoper i tre
casi visti di ridistribuzione. Le curve del dominsono state
tracciate in funzione del parametro k /A, dove si &

indicato con A l'area di armatura di precompressione che

effettivamente agisce nella sezione e cgpA’area iniziale
predisposta in fase di progetto. Il parametro kwdida allora
'assenza di armatura di precompressione, k=1 Bauna di
progetto e k=0.5 la presenza di meta dell'armatattiva
iniziale. Tale parametro permette la seguente denstione:
nel caso in cui 'armatura di precompressione (sope nella
sezione di testa pila ed inferiore in quella di regim) resti
interamente efficace durante la vita utile dellautstira, allo
SLU il punto corrispondente alle massime solleditaiz
nell'arco (punto 1) rientra entro il dominio in asga di
armatura mentre quello corrispondente alla travaticoa
(punto 3) e fuori dal dominio in assenza di armatua dentro
il dominio in cui viene considerato il contributo teazione
dellarmatura di precompressione (v. paragrafo gueate).
Per valutare la sicurezza di servizio nei confraieia rottura
di alcuni cavi di precompressione, le curve con .EF0
corrispondenti  al
efficace, permettono di vedere come tutti i punglie figure,
rispettivamente 2 e 4) si spostano verso il lirdiéédominio.
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Figura 13 — Dominio SLU. Sezione di mezzeria. Qonifr arco-trave

dimezzamento della precompression

Il punto relativo all’arco (punto 2) rimane ancadantro il

dominio ma € necessario mettere in conto il contaba

trazione dell’armatura. Per la trave invece, il o arriva sul
dominio a rottura per k=0.5, cioé la rottura deflata dei cavi
passanti nella sezione per corrosione, porta altdinia

capacita portante della sezione e I'armatura vienpegnata a
trazione per il mantenimento dell’equilibrio a peatdalle

condizioni di progetto e fino a rottura. Tali catesiazioni

permettono dunque di valutare cio che puo accatia@nte la
vita utile della struttura nel caso di rottura peterioramento
di parte delle armature, cosa che comporta siacadata di
precompressione nella sezione che una riduzionéatainio

allo SLU, cioé una riduzione delle riserve di sezra.

6. CONCLUSIONI

Sono state illustrate alcune valutazioni sulla igzza di
servizio di ponti a conci prefabbricati e coniugati c.a.p.
costruiti a sbalzo. A partire dal caso-studio diponte con
schema finale di arco-portale a due cerniere, setati
effettuati alcuni confronti relativi alle sollec#i@ni in
esercizio con il caso di un analogo ponte con sehfimale a
trave continua per la valutazione degli effettildetforzo
normale che si genera nell’arco, sugli stati linditesercizio e
sugli stati limite ultimi. La “precompressione netle” della
struttura ad arco-portale permette una forte rioheidei cavi
di precompressione di continuita in campata rigpatiguelli
presenti nella trave continua corrispondente edgenerale
beneficio in tutte le fasi di esercizio per le soitazioni dei
carichi permanenti e variabili applicati. Sono stanche
evidenziate alcune considerazioni sulla durabilgd in
particolare sulle conseguenze di un’eventuale ratti alcuni
cavi di precompressione nei due casi esaminati.
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SOMMARIO

Nell'affrontare la progettazione strutturale dit@alari infrastrutture o edifici puo risultare ressario considerare la possibilita che
si verifichino sulla struttura eventi estremi cimelicano sollecitazioni dinamiche di significativatita. Tali condizioni di carico
possono essere dovute ad eventi naturali (terrgrootintropici (esplosioni accidentali o dolose)l doro studio richiede una
valutazione dettagliata delle proprieta della stimat Nell'ambito di un progetto internazionalecaieste tematiche, € stata compiuta
una caratterizzazione approfondita di un pontesiradale del vecchio tracciato dell'autostrada SA-RE vallone Tenza, situato
nel comune di Campagna (SA). La struttura & ad iarcaa., con luce di circa 120 metri, mentre |'aft@ rispetto al fondo valle € di
circa 40 metri. La struttura € stata realizzatdireni ‘60, ma ha subito un intervento di rinformegli anni ‘90. Nella prima fase
dello studio della struttura l'attenzione € stateolta ai materiali, attraverso caratterizzaziorallal proprieta meccaniche del
calcestruzzo e dell’acciaio presenti. La geometiéla struttura & stata desunta dai grafici di pttmy ma €& stata validata da
un'analisi topografica effettuata con scanner 3getaA valle di cid € stato quindi possibile elarerun modello strutturale del
ponte, sul quale sono state implementate un’arsiisica sotto carichi gravitazionali, un’analisi dhodi di vibrazione e 3 differenti
analisi sismiche: statica equivalente, modale &cataon lineare, come indicato dal’lOPCM 3431/2005nodello strutturale cosi
costruito & stato a sua volta validato mediantdroato tra i risultati dell’analisi modale con itil&rniti da una prova dinamica
eseguita sulla struttura. E’ stato infatti inst@laulla struttura un sistema di accelerometrienglé direzioni e il ponte e stato
sollecitato tramite una vibrodina posizionata sudlarreggiata, agente in direzione trasversale.elkah sensibilita degli
accelerometri ha consentito di acquisire dati $icativi anche quando la vibrodina non era in aeioattraverso le sollecitazioni
indotte dal rumore ambientale dovuto al vento. &mtipolare I'analisi numerica modale € stata cotadeffettuando uno studio
parametrico dei modi di vibrare in funzione dell®grieta elastiche del terreno di fondazione. Sstate cosi individuate delle
bande di frequenze all'interno delle quali ricadempaincipali modi di vibrare della struttura. Qb@spproccio si &€ reso necessario a
causa della variabilita nella stima delle propriég¢h terreno di fondazione e per I'elevata complasiella struttura, che determina
forme modali globali e locali molto vicine tra loebaccoppiate nelle tre direzioni. E’ stato ad agndo possibile verificare che i
principali modi di vibrazione del ponte ben si amavano a quelli previsti dall’analisi numericapnfermando, dunque,
I'affidabilita del modello strutturale e delle aisahumeriche effettuate su di esso.

SUMMARY

In the framework of an international research mbja detailed characterization of a motorway keitigs been obtained. The bridge
belongs to the old route of Salerno — Reggio Caldbghway, in southern Italy. The main structura isc. arch with a main span of
120 meters and a maximum height of 40 meters franvalley. The structure was built in the ‘60s, Wwas retrofitted in the ‘90s.

In the first phase a material characterization pagormed trough compression tests and tensile testied out for concrete and
steel respectively. The geometry of the structuas defined by studying the drawings and by condgci survey analysis using a
3D laser scanner. Then a FEM model has been lgeavitational and seismic analysis were elaledraaccording to the recent
Italian code. Finally, the structural model hasrbealidated by comparing the results of modal agial{o the results of a vibrodyne
test performed on the bridge. The modal analysssiie@n conducted through a parametric elaborafionrerical data, depending
on elastic properties of foundation soil. Then frexgcies bands have been obtained and compareelaftorations of the vibrodyne
analysis. As result, the experimental data appeasistent with numerical elaborations, confirmihg reliability of numerical
model.

1. INTRODUZIONE da comportamenti umani, nel caso ad esempio dbsigpii

La progettazione strutturale di particolari infrasiure
deve spesso tener conto nelle differenti condiziincarico
alla base del progetto, di particolari situaziomaaniche di
elevata intensita, che possono essere indotteasfarmeni
naturali, come terremoti eccezionalmente violema anche

accidentali o purtroppo dolose.

Il progetto “Tenza” si pone I'obiettivo di studiapgoprio
queste particolare aspetto. Esso nasce dalla cmpee tra
AMRA (Agenzia per il Monitoraggio del Rischio
Ambientale), [I'Universita  Federico I, [I'Universita
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Parthenope, I'ente ANAS e partner statunitensi ¢

I'Universita del Missouri e I'Universita della Catifia.

L’attivita € incentrata sullo studio del ponte sallone Tenza,
sito nel Comune di Campagna (SA), appartenente ahiec
tracciato dell’Autostrada Salerno — Reggio Calabrif,
proprieta dellente ANAS e non piu utilizzato a sig

dellammodernamento della linea autostradale, tatio corso
di realizzazione.

L'interesse nasce dal fatto che riguardo il comgoento
dinamico di ponti ad arco pochi dati sperimentali tuttora
disponibili. Fino ad oggi infatti solo pochi risatt sono stati
ottenuti su elementi in scala ridotta e non sotstipad
invecchiamento. La possibilita quindi di studiareaustruttura
reale risulta un’opportunita unica per affrontare maniera
corretta questa problematica.

Le varie fasi del progetto prevedono un’analisiafgitata
della struttura e dei suoi comportamenti dinamila sviluppo
di modelli in grado di prevederne la risposta adorsz
dinamiche particolarmente intense. Il progetto vextmai
conclusa la sua prima fase, nella quale é statzzata una
campagna di caratterizzazione dinamica della shatt

attraverso sondaggi diretti e analisi numerichedotte su
modelli FEM della struttura. Al termine dei lave@riprevisto il
ripristino completo dei luoghi, di particolare pieg
ambientale, come da configurazione “ante operamponte
potra quindi essere riutilizzato all'interno di unéabilita
locale finalizzata alla valorizzazione paesaggstellintera
area.

2. CARATTERISTICHE
PONTE

Il ponte €& stato realizzato negli anni Sessantaeed
costituito da 6 strutture indipendenti in c.a. Ciasx
carreggiata si compone infatti di due viadotti gipeoccio
laterali e di una struttura centrale ad arco. Quidsha,
oggetto dello studio, ha una luce di 120 metri, treehaltezza
dal fondo valle € di circa 40 metri (Figura 1).

Non si & a conoscenza delle tecniche realizzative
adoperate ma molto probabilmente la strutturata ststruita
tramite centinature, all’epoca frequentemente aziilie per
realizzare opere di questo tipo.

GEOMETRICHE DEL

Figura 1. Il viadotto Tenza

Ciascun viadotto laterale € invece costituito da fiaedi
pile con sezione a doppio T, su cui & poggiatadiets,
nervata con travi trasversali e longitudinali. lieecstrutture ad
arco, invece, sono costituite, ciascuna di essdugaarchi a
sezione pressoché rettangolare collegati da unettasolsu
ciascuno dei quali poggia una fila di pile a doppiodello
stesso tipo dei viadotti di approccio, che peropiassimita
della chiave dell’arco, perdono 'anima diventarmisi delle
doppie colonne. Le sezioni delle pile hanno unzgedi 3
metri mentre i bulbi esterni hanno dimensioni Maitiatra
60x50 cm a 100x50 cm ( Figura 2) La sezione deghiae
piena e costituita da un rettangolo di larghezzaafipari a
3.20 metri e altezza variabile tra 2.70 e 1.60 img&igura 3).
La struttura si trova in una zona con forte preaenz
piroclastiti; date quindi le buone proprieta medche dei
terreni la scelta progettuale fatta all'epoca detalizzazione
fu quella di adoperare fondazioni superficiali pier le pile

delle rampe di approccio che per le basi degli iarch
attestandosi sugli affioramenti rinvenuti duragtiescavi.

Il ponte ha subito negli anni ‘90 un intervento di
miglioramento sismico che ha previsto il ringroskdle pile,

il collegamento delle coppie di archi tramite ldes@a centrale
e la realizzazione di un bulbo al di sopra degkharin
direzione longitudinale.

Al fine poi di caratterizzare con precisione laugtira,
oltre ad una lettura approfondita dei grafici pribgeli a
disposizione, € stato condotto un rilievo topog@filel ponte
avvalendosi di un Laser Scanner 3D, che ha corsemta
definizione della geometria con una risoluzione pdichi
centimetri (Figura 4). Tale rilievo ha consentitd adgliere
talune differenze tra quanto riportato dai grafiocbgettuali e
la struttura effettivamente realizzata.
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Figura 2. Geometria delle pile

Figura 3. Sezione dell'arco

Figura 4. Acquisizione con laser scanner 3D

3. CARATTERIZZAZIONE DEI MATERIALI

In questa prima fase si sono valutate le caratitehes
meccaniche dei materiali costituenti la struttuel gonte.
Occorre innanzitutto precisare che all'interno aedtruttura e
possibile distinguere 4 differenti materiali e ggsamente:

- il calcestruzzo adoperato negli anni Sessanta per
realizzare I'intera struttura;

I'acciaio d’armatura adoperato nella struttura iolgia;

il calcestruzzo adoperato nei recenti interventi di

rinforzo;

I'acciaio d’armatura usato negli interventi di nfo.

Per ciascun materiale sono stati prelevati deiipr@on i
quali sono stati realizzati prove di trazione peacdiaio e
prove di compressione per il calcestruzzo. L'esbraz di
carote di calcestruzzo € stata effettuata in pdiversi della
struttura al fine di ottenere una caratterizzaziohe potesse
cogliere eventuali dispersioni spaziali delle pregr
meccaniche, dovute ad esempio a processi di inia@oemto
differenti,, mentre il prelievo di tratti di bardarmatura e
stato effettuato in una singola posizione, essendle
dispersione trascurabile nel caso dell’acciaio.

3.1 Prove sul calcestruzzo

Sono state estratte carote di diametro 75mm e 10@mm
lunghezza variabile, sulle quali sono state efégduprove a
compressione in controllo di forza; i dati cosieotiti sono
stati elaborati utilizzando la relazione British i8tard 1881
[1], che fornisce una stima della resistenza culbigaartire
dalla resistenza misurata di provini cilindrici:

*
— Rmeasured D

ubica 1

15+
/

1)

in cui Rpeasured € la resistenza di provd) vale 2.3 per
estrazione verticale e 2.5 per estrazione orizt®raa ¢ il
rapporto altezza/diametro della carota.

Dalla resistenza cubica € stata quindi ottenutadstenza
cilindrica moltiplicando per un coefficiente 0.83 Tabella 1
sintetizza i risultati delle prove. Si osserva dhealcestruzzo
originario,  piuttosto che risultare degradato dall’
invecchiamento, presenta resistenze meccanicheatelev
dovute probabilmente alla prolungata maturazione.
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Tabella 1. Risultati delle prove sul calcestruzzo

Zona di estrazione della  Rc,media Fc,media

carota [MPa] [MPa]

Soletta (cls vecchio) 55.89 46.39
Arco (cls nuovo) 37.51 31.13
Arco (cls vecchio) 41.10 34.11
Pile (cls vecchio) 40,08 33.27
Pile (cls nuovo) 36.55 30.33

3.2 Prove sull'acciaio

Sono state estratte barre per ciascuno dei duedtipi
acciaio presenti nella struttura. | provini delt&io utilizzato
nella struttura originale avevano un diametro dn&mentre
quelli dell’acciaio utilizzato per il rinforzo avemo un
diametro di 24mm. In tutti i casi i provini erananghi circa
500mm. Sono state quindi condotte prove a trazione
controllo di spostamento e sono state cosi ottantisiultati
riportati in Tabella 2.

Tabella 2. Risultati delle prove sull’acciaio

Tensione di  Tensione
snervamento  ultima

Tipo di acciaio [MPa] [MPa]
Nuovo 490 768
Vecchio 400 593

4. ANALISI DELLA STRUTTURA

A valle quindi della caratterizzazione geometricale
materiali, & stato costruito un modello numericdl’ideera
struttura, implementato in due differenti softwatiecalcolo
strutturale, SAP2000 (Figura 5) e STRAUS7 [2,3].

Figura 5. Modello FEM della struttura ad arco

4.1 Caratterizzazione qualitativa della statica del pote
Sui modelli FEM sono state quindi condotte analisi

statiche sotto i soli carichi gravitazionali, pealutare le

sollecitazioni agenti nella struttura. Se ne sominte le
seguenti considerazioni:

- In tutto I'arco sussiste un regime di pressoflassigon
sforzi normali massimi alla base dell’ordine dei060
kN e momenti flettenti massimi, ancora alla base,
dell’'ordine dei 20000 KNm.

La pressoflessione che ne consegue & sempre ialicc

eccentricita e ci0 garantisce un effettivo compugato

ad arco;

I momenti nelle pile sono di due ordini di grandezz

minori di quelli nell’arco e pertanto lo schematista del

ponte & quello di un arco puro.

Ripercorrendo quanto probabilmente effettuato dai
progettisti del ponte negli anni '60, si sono cdesate due
ulteriori condizioni di carico; si € previsto in ntigolare un
carico accidentale di 10kN/mq distribuito sullaettd o per
meta luce o per un terzo. Queste particolari cooulizdi
carico venivano adoperate in passato per i pontirad per
valutare come si comportassero tali strutture neledizioni
ad esse piu sfavorevoli. Queste particolari coodizidi
carico, infatti, massimizzano il momento alla bakdi’arco
dal lato opposto rispetto a quello in cui il carmccidentale &
applicato, allontanando la sezione dalla configoraz tutta
compressa.

Ebbene, determinando le sollecitazioni agenti sottesti
carichi e valutando il nocciolo di inerzia e ladadi spinta
(luogo dei punti di applicazione dello sforzo notedasi &
potuto notare che soltanto in un breve tratto ladise dell’arco
la pressoflessione diventava in media eccentrigéderando
comunque delle tensioni di trazione modeste e pstese.

4.2 Caratterizzazione dinamica del ponte

Al fine di condurre una corretta analisi modalanidello
cosi determinato e stato modificato introducendovitecoli
cedevoli alla base. Si e infatti riconosciuto chedeilare la
fondazione di una struttura cosi imponente comeénaastro
perfetto potesse non descrivere bene il reale caampento
dinamico dell'intero sistema strutturale. Benchéatiif gli
archi fossero fondati in plinti di notevoli dimeani la cui
area d’'impronta misura 15m x 7m (Figura 6), si efento
schematizzarli con 2 molle, una traslazionale iredlone
ortogonale al piano di posa del plinto ed una iotae
intorno all’asse ortogonale al piano dell'arco (K 7).
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Figura 6. Plinto di fondazione dell'arco

ki

Figura 7. Dettaglio dei vincoli cedevoli di base

Le rigidezze di tali molle sono state ottenute dimada
semplici modelli in cui si &€ immaginato che i piatiiposa,
rimanessero rigidi e incontrassero un’opposizioh@raprio
moto offerta dal terreno ed esplicata attraversositmi
normali alla Winkler. Per determinare tali tensishie partiti
da tipici valori di prove su piastre di dimensi@ficm x 30cm
che restituiscono valori di rigidezza assoluti kib, adattare
alla dimensione reale della fondazione attravesascelazione

[4]:
b

winkler = 15* B (2)

Dove b € la dimensione della piastra (0.30 m) e B &
dimensione caratteristica della fondazione, in tueaso 15
m.

Non conoscendo pero nulla circa la rigidezza dekmm
di fondazione in esame, si & proceduto ad uno ctudi

*

parametrico dei modi di vibrare della strutturafunzione di

k1, facendo cioé variare questo parametro tra @/dn e 100
kg/cn®, ovvero in un range molto ampio dei possibili vatia

questo assunti al variare delle caratteristicheateéno, come
suggerito in [4]. Sono state cioé condotte difftéremalisi

modali per ciascun valore di k1 preso a riferimemtiocui si

riportano i valori di frequenze dei primi 10 modiubrare. |

risultati (Figura 11 e Figura 12) mostrano che:

Al variare di k1 le frequenze relative alle diffetieforme
modali subiscono quasi sempre variazioni molto da&ss
comunque crescono sempre al crescere di k1;
| valori di frequenze sono significativamente passi di
quelli ottenuti incastrando perfettamente alla Haseo,
che costituiscono degli estremi superiori limiter pe
studio parametrico;

Solo la prima e la seconda forma modale hanno
variazioni piuttosto significative di frequenza\ariare

di k1; osservando le deformate pero si nota che 3o
relative a vibrazioni locali delle due molle allade; non
sono ovviamente presenti nell’'analisi modale cotadot
con vincoli perfetti alla base.

Subito dopo i primi due modi di vibrare il modello
numerico cosi costruito rivela un ulteriore modspastamenti
prevalenti in direzione longitudinale all’asse gealnte, con
una frequenza che varia tra 0.67 Hz e 1.02 Hz (Rid),
mentre quello ancora successivo presenta invecgapenti
prevalenti in direzione trasversale all'asse deitppcon una
frequenza costante di 1.40 Hz (Figura 9). Seguoadi con
spostamenti combinati nelle due direzioni e quinabdi
locali.
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Figura 8. Forma modale longitudinale dell'arco

Figura 9. Forma modale trasversale dell'arco

| risultati di questo studio parametrico sembreszbb
mostrare che, a parte i primi due modi a caricéedablle di
base, la struttura € cosi rigida nell'interaziona @ terreno di
fondazione, che al variare delle differenti podsipioprieta
elastiche del terreno, I'intero sistema strutturatestra sempre
le stesse caratteristiche dinamiche, che sono cgusun
differenti da quelle della struttura perfettameinizastrata alla
base. Pertanto risulta corretto I'aver introdofiteceli cedevoli
e sembrerebbe pero non significativo conosceregpoecisione
le proprieta meccaniche del terreno.

A questo punto, al fine di validare il modello nume
elaborato, é stata condotta una caratterizzazioraenica del
ponte utilizzando come attuatori sia il vento cheau
vibrodina. La strumentazione impiegata per la zealzione
della prova si compone essenzialmente di sensori
accelerometrici monoassiali e di un’unita di aciiise dati.

La caratterizzazione dinamica € stata impostata con
I'obiettivo di cogliere esclusivamente i modi dibvare in
direzione trasversale e pertanto i sensori a dizjodg sono
stati posizionati sul ponte in modo da ottimizzaréettura del
campo di accelerazioni relative al modo di vibraesversale
(Figura 10). | dati sono stati quindi acquisiti ethborati
implementando un’analisi modale operazionale.

PROSPETTO

1-2

o34

PIANTA
5 2 3
v v
Py > 0

Figura 10. Posizione e dettagli della strumentaeidinprova

| risultati dell’elaborazione effettuata, sia nehso di
azione esercitata dal vento che di attuatore memman
evidenziano la presenza di un modo di vibraziona co
spostamenti in direzione longitudinale allasse pgehte ad
una frequenza di 0.80 Hz ed uno con spostameidir@zione
trasversale ad una frequenza di 1.32 Hz, in accoodajuanto
previsto dall’analisi numerica; evidenziano anaanaulteriore
modo di vibrare a 2.5 Hz, questa volta in direzione
prevalentemente verticale, anche esso colto dali&n
numerica (Figura 11 e Figura 12). Si puo quindemifare che
il modello FEM costruito descrive con una discrigdelta il
comportamento dinamico della struttura e pud esgaiedi
una buona base per I'implementazione di analishdiche e
per la costruzione di ulteriori modelli.
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Figura 12. Range di frequenze delle diverse forrodati

4.3 Analisi Sismica

Sono state quindi condotte alcune analisi sismithe
accordo con 'OPCM 3431/2005 [5]. La struttura sive
innanzitutto in una zona classificata di categ@ria la buona
qualita del terreno fa si che questo possa eseamderato di
tipo A. A partire da questi dati € stato quindiedetinato lo
spettro di progetto per lo stato limite ultimo (&ig 13).

Al fine di condurre quindi un’analisi statica eqaliente,
noto il primo periodo di vibrazione della struttunadirezione
trasversale € stata ottenuta I'accelerazione djgito con la

quale sono state determinate le forze di inerziaplalicare
alla struttura. E’ stata quindi condotta un’andliseare dalla
quale sono state ricavate le sollecitazioni suedivelementi.
E’ stata poi implementata un’analisi modale congletando i
primi 20 modi di vibrare, capaci di indurre una s®s
partecipante in direzione trasversale pari al 9@%oeffetti di
ciascun modo sono stati poi sovrapposti con
combinazione quadratica completa, ricavando quiteli
sollecitazioni complessive.

una
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Figura 13. Spettro di progetto utilizzato nelle &sa

Confrontando le due differenti analisi si osserva ¢
sollecitazioni ricavate dall'analisi statica equerge risultano
di circa il 40% maggiori di quelle ottenute con lsianodale
completa. In entrambi i casi comunque in tuttigigimenti non
vengono superati i valori ultimi. In particolare glementi che
presentano sollecitazioni piu vicine a quelle diu@ sono le
pile, dove I'analisi statica equivalente restiteis@lori pari al
90% di quelli ultimi, mentre gli elementi dell’'arcmno ben
lontani dalla rottura.

80000
70000
60000
5000(
40000
3000

2000 — "push over
1000( — Domanda

0 T T
0.00 0.05 010 0.15 0.20 @5 0.3C
Spostamento in sommita [m]

Figura 14. Analisi pushover

Si e inoltre proceduto ad un’analisi statica namedire
applicando carichi crescenti proporzionali alle seasSono
state considerate a questo scopo non linearitéhldige nelle
pile, introdotte attraverso la definizione di diagmi
momento - curvatura. Non si & invece tenuto conto
eventuali non linearita nell’arco. Per la definizo dei
diagrammi momento — curvatura delle pile piu estedata la

presenza di setti centrali, si €& utilizzata unacpdura
specifica sviluppata per elementi bidimensiondi [Gisultati

mostrano una capacita di spostamento orizzontasjrata in
corrispondenza della soletta superiore, pari ar@8aontro i
18 cm richiesti dall’elaborazione dello spettro dbmanda
(Figura 14).

5. CONCLUSIONI

Il lavoro presentato, attraverso la caratterizaagio
dinamica completa di una struttura particolarmente
importante, ha voluto porre un punto di partenzesawelo
studio di condizioni di carico dinamiche di partme
intensita e velocita di applicazione. Si € evinw phe la
caratterizzazione strutturale di opere cosi conspledeve
svilupparsi attraverso un continuo confronto trati da
sperimentali e analisi teoriche. Infatti la valutere delle
proprieta dei materiali, lo studio dettagliato dedleometria, la
caratterizzazione dinamica condotta attraversoein\situ e
analisi FEM, sono state sviluppate attraverso orta Kinergia
tra sperimentazione e analisi teoriche capace didwoe ad
una modellazione raffinata, in cui si & cercato ritiurre al
minimo le incertezze. Gli autori desiderano infimettere in
luce quanto questa esperienza sia stata resainffase dalla
bellezza e dalla storia della struttura, forte qsendelle
grandi capacita che lingegneria italiana ha semgaputo
esprimere.
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VALUTAZIONE E CARATTERIZZAZIONE DINAMICA DI UN PONT
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SOMMARIO

Il presente lavoro riguarda lo studio della rispastorica e sperimentale di un ponte a tre arcateai. costruito negli anni '50 sulla
foce del fiume Volturno, a servizio della stradatale “Domitiana”. Sono stati valutati in primo @m i parametri dinamici di

differenti modelli strutturali, anche con riferintenad alcuni interventi di consolidamento effettiatil’'opera alla fine degli anni

settanta. E’ stata successivamente condotta umangmazione dinamica con eccitazione di tipo amiaile, che ha consentito di
identificare alcuni parametri modali del ponte endiividuare e calibrare il modello teorico di nif@ento. Ulteriori sviluppi dello

studio riguarderanno la sicurezza del manufatto rifenimento sia agli attuali carichi di esercizihe a sollecitazioni di origine
sismica.

SUMMARY

The paper presents the analytical and experimembalal analysis of an existing reinforced concreth doridge built in the fifties
across the mouth of Volturno river, on “Domitianstate road. First in theoretical study the dynamjicaperties of different 3D
finite element models of the bridge were determintb with reference to structural retrofit carriedt in the seventies. Then
ambient vibration tests under traffic excitatiom aesigned and developed in order to identify thégle modal properties and to
calibrate its theoretical model. In future devel@mts, static and dynamic behaviour of the bridggeunrservice and seismic loads

will be evaluated.

1. INTRODUZIONE

Il crescente incremento del traffico veicolare nedfimi
anni, contestualmente all'inevitabile invecchianoendi gran
parte delle strutture viarie (ponti, viadotti elgek) in eserci-
zio, ha fatto si che le attivita di controllo e magemzione rice-
VeSSEero un interesse sempre maggiore e assumessgg®re
importanza.

In particolare, la valutazione della capacita tesie di
strutture da ponte richiede analisi che postulagmesi diffe-
renti da quelle utilizzate nella progettazione dowve strutture.
Occorre infatti considerare I'incremento dei liveli carico in
conseguenza della variazione di destinazione d'dstia ca-
tegoria di appartenenza del ponte (incremento egb @ della
velocita dei veicoli in transito) e della eventuaigassifica-
zione sismica del sito.

D’altra parte, & presente la necessita di valleareali ca-
ratteristiche di rigidezza e di resistenza perteffdegli inevi-
tabili fenomeni di danneggiamento e di degradgpdrticola-
re, il degrado delle caratteristiche meccaniche rdateriali
costitutivi deriva da fenomeni di deterioramentaldtii da

cause ambientali di tipo chimico-fisico oltre che elventuali
difetti progettuali e/o costruttivi. Altre cause danneggia-
mento sono invece connesse a fenomeni particajadli le
azioni di tipo impulsivo, la fatica dei materialbt®o carichi
ripetuti, le azioni sismiche ed eventualmente e tdmperatu-
re dovute a incendio.

La valutazione dello “stato di salute e conservagiqoer
la manutenzione programmata delle strutture dagpaiehe in
genere effettuata attraverso campagne di indagginrey non
sempre basate su criteri oggettivi di classificagioTale me-
todica, sebbene migliorata mediante 'uso di proffonfor-
matici di catalogazione e classificazione che pé&one la
definizione di specifici e significativi “indici ddanno”, non
consente tuttavia di definire compiutamente il qoadella
situazione. Mancano infatti valutazioni specificlipali ad
esempio quelle riguardanti i parametri meccanicinoteriali,
la profondita di un’eventuale aggressione chimicwuta a
situazioni di degrado, etc. In particolare la dmrézazione
dei materiali strutturali in termini di qualita € @sistenza puo
essere ottenuta mediante prove di tipo distrugtivion distrut-
tivo, che arricchiscono le informazioni fornite Klapezione
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visiva ma che non consentono da sole di valutarepatta-
mente il funzionamento della struttura. In alteivea& quindi
possibile ricorrere ad operazioni di collaudo statiattivita
decisamente impegnativa per un’opera in servizippuoe
all'utilizzo di tecniche con limitato impatto sulfanzionalita
dell'opera stessa, quali ad esempio le indagiramiche. Me-
diante il monitoraggio dei parametri dinamici (fueqze, for-
me modali e rapporti di smorzamento) e piu in galeeper
confronto con modelli numerici, € possibile peraltilevare
modificazioni locali o globali di rigidezza corréidi a pro-
blemi strutturali. Si comprende quindi come sia essario
supportare ed integrare le valutazioni teoriche specifiche
attivita di tipo sperimentale, al fine di “validdre parametri
del modello analitico e rendere i risultati delteabisi numeri-
che rappresentativi dell’effettiva risposta stredta. Tale atti-
vita sperimentale svolge quindi un ruolo essenzialéa veri-
fica delle capacita prestazionali dell’'opera e aetlutazione
del loro livello di accuratezza.

In tale contesto si colloca lo studio per la vatigae e la
caratterizzazione dinamica di un ponte in c.aeaitcate sulla
foce del fiume Volturno risalente agli anni cingtanstudio
che il Comune di Castelvolturno (Caserta) ha affideto
un'apposita convenzione al Dipartimento di Ingegn€&ivile
della Seconda Universita di Napoli. Lo studio, civeste inte-
resse anche di tipo sociale data la necessitaluliava le con-
dizioni di sicurezza della struttura sotto sism&analtresi ad
individuare eventuali interventi di rinforzo allace delle at-
tuali prescrizioni normative.

2. DESCRIZIONE DELL'OPERA

Il ponte in oggetto, realizzato a servizio dell@aga “Do-
mitiana” nel Comune di Castelvolturno (Caserta), gtitwito

da tre arcate in c.a. ciascuna di luce netta 5tht@n ribas-
samento di 1/7. Si tratta in particolare di un nfatia a tre

arcate indipendenti, su cui scaricano stilatedbtta altezza a
sostegno di travi continue opportunamente giumiatie zone

di passaggio tra gli archi. L'impalcato & costituita nervature
e soletta in c.a., con carreggiata di m. 9.00 ecimpiedi late-

rali.

Le pile e le spalle sono fondate rispettivamenteassoni
e pali spinti in profondita al di sotto del letthnfiale. Ogni
arcata e costituita da due archi gemelli affiandlatui spesso-
re si riduce alquanto a partire dalla chiave vdesimposte
(Fig. 1). Alla fine degli anni settanta il ponteepentava alcu-
ne situazioni locali di significativo degradousturale. Era-
no infatti presenti lesioni sia nelle parti a piidetto contatto
con il traffico veicolare, quali solette, nervaturegiunti, sia
quadri fessurativi sulle strutture maggiormente ostp
all'acqua di piena. Altri fenomeni di piu lieve dego riguar-
davano invece gli archi, che apparivano meno dagiatglLe
cause di questi danneggiamenti erano da ricerpacfiabil-
mente nel forte incremento delle condizioni diftcaf per fre-
quenza, velocita e intensita di carico, ma ancHBam@ne
delle acque di piena che investono eccezionalmgihtgessi
arconi.

La riscontrata efficienza nel tempo delle operdodida-
zione e la sostanziale integrita degli arconi furdeterminan-
ti nell’orientare il processo decisionale nellaedione del re-
stauro dell’'opera. Inoltre le verifiche statichédanziarono la
possibilita di adeguare il manufatto alle allorgenti prescri-
zioni per le strade di 1a categoria, laddove iltpogra stato
invece calcolato per i carichi prescritti dalla Made n°6081
del 9/6/1945 (Ministero LL.PP.).

Si decise quindi di adeguare il ponte ai nuovitegriavosi
sovraccarichi della Circolare n°384 del 14/2/1962 afcre-

Pianta
| | | |
S @ X ) 2
[ Y+ -1 i 1
:,,,,,,,,,,,, _asse stradale _ ,,,,,,%,,,, ,,,,, assestradale & _ _ _ _ _ _ _ _ | %,,,,,,,,,,, _asse stradale _ ,,,,,,,,:
L. mwdapide __ __ _ ____ _ | L marciepiede | __ _ L marciapiede _ _ _ _ _ _ _ ___ | L
= T T ~
i 5149 Y 4 5140 5140 |
56.00 56.00 56.00
Prospetto laterale
Napoli Roma

Arcata 2

Arcata 1

e

Arcata 3

5170

56.00

Figura 1 - Geometria del ponte (pianta e prospéiterale lato monte).

- 396 -



Sezione A-A

MLl LTI

111 ]

Figura 2 - Sezione trasversale con indicazione idgdgmenti
di rinforzo realizzati alla fine degli anni settant

mentavano le sollecitazioni di impalcato e stilag’ordine
del 30% e quelle degli archi nell'ordine del 7%.ctinsoli-
damento del manufatto fu ottenuto mediante intenainn-
tegrazione, sostituzione e rinforzo di alcune mexnbe esi-
stenti (Fig. 2). In particolare, gli arconi furoimdegrati nelle
parti interne con tralicci metallici ricoperti da getto di cal-
cestruzzo e ringrossati con linserimento di undetsa
all'estradosso di ridotto spessore. Il rinforzoleedtilate fu
altresi ottenuto mediante la realizzazione di “@idrtrasver-
sali in cemento armato, resi solidali con la stmattesistente
per mezzo di opportuni connettori.

L'impalcato venne invece rinforzato sia con due valo
nervature longitudinali in aggiunta alle quattra giresenti,
sia con una nuova soletta dello spessore di cilma gettata
all'estradosso di quella esistente, cui veniva adegmente
ancorata.

| giunti trasversali tra le campate furono infimeagomati
conservando la continuita della pavimentazionedste e
realizzando il necessario distacco per dilatazienpiccoli
spostamenti alla profondita di circa 60 cm sottmanto stra-
dale. Nel complesso I'opera fu interamente ed ataurente
revisionata, effettuando anche interventi di soztine delle
armature deteriorate ed interventi di sigillatuedlel lesioni
con malte e resine specifiche.

Nella configurazione attuale la struttura si préseron
evidenti segni di degrado, dovuti principalmentéaggres-
sione prodotta sia da agenti atmosferici che dadigue del
fiume. Su alcune superfici delle spalle e su pdetgli arconi
e infatti presente una estesa ossidazione deideaimatura,
con corrispondente espulsione del copriferro.

3. MODELLAZIONE STRUTTURALE

Prima dell’esecuzione dei rilievi dinamici sullawgtura,
sono stati sviluppati alcuni modelli FEM di calcabfine sia
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di individuare un’opportuna disposizione della stantazio-
ne di misura che di condurre una valutazione prelne dei
parametri modali dell’opera. In particolare sonatissvilup-
pati modelli ad elementi finiti in campo linearmplementati
nel codice SAP 2000, sulla base dei dati geometiésiunti
dagli elaborati relativi all'intervento di consadichento di cui
innanzi, mancando la disponibilita dei grafici omayi di
progetto. In considerazione della particolare qpnfazione
geometrica degli arconi a sezione variabile (piett&impo-
ste e cava in chiave), si & scelto di definire ddwllo teorico
mediante I'impiego di elementi solidi “brick” ad totnodi
con 3 gradi di liberta per nodo.

Considerando che i giunti presenti a livello di ifcpto
impediscono in effetti la trasmissione delle cardtiche
della sollecitazione tra le arcate adiacenti, ciaacarcata
risulta di fatto strutturalmente indipendente dalkee. Cio ha
consentito di esaminare la singola arcata del pcaratteriz-
zata opportunamente con un modello FEM.

In una prima fase la modellazione ¢ stata effaitecan
riferimento alla geometria attuale quale risultaantehe dagli
interventi di rinforzo, considerando le parti intatve perfet-
tamente collaboranti con la struttura preesistenportando
in conto anche le zone d'impalcato comprese traumtgdi
due arcate successive (Fig. 3).

L’'analisi modale & stata effettuata considerangbimi
50 modi di vibrare, cogliendo cosi non meno del 7déie
masse modali partecipanti per ciascun tipo di s&pstruttu-
rale.

Figura 3 - Modello dell’arcata centrale con solette

sui giunti (modello FEM).

Un successivo modello FEM1 (Fig. 4) che trascura la

presenza delle solette comprese tra i giunti, hiatth evi-
denziato che queste ultime non influiscono appiehren-
te sulle caratteristiche dinamiche della singotata.

Per il modello FEM1 sono riportate in Figura 5 le-d
formate modali ed i valori delle masse modali pepanti
riguardanti i modi di vibrare (n.6 in totale) piigsificativi.
Sono state trascurate le forme modali di tipo lecatarsa-
mente significative nello studio della rispostautitirale
complessiva. In particolare, si pud notare che dinehe
partecipano maggiormente alla risposta sono tuttiiph
flessionale nel piano XZ (simmetrici con numerdribdi”



crescente) ad eccezione del modo 2 che ¢ invedpali
flessionale nel piano XY (simmetrico con un solodn”) e
del modo 3 che é di tipo torsionale (emisimmetigom un
solo “nodo”).

Figura 4 - Modello della sola arcata centrale
(modello FEM1).

Ux | Uy | Uz | Rx | Ry | Rz
% % % % % %
Modo 1 | 19,00| - - - 4,52 -
Modo 2 - | 70,00 - 61,000 - |47,00
Modo 4 - - - - - 8,66
Modo 5 - -
Modo 10 - -
Modo 13 | 41,00/ -

Modo 1 Modo 2

Modo 3 Modo 5

Torsionale

Modo 13
Flessionale nel piano XZ

Modo 10
Flessionale nel piano XZ

Figura 5 - Forme modali dello schema FEM1 (ponteaizato).
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Si osserva che le forme modali riportate in figaomo
riferite ad un sistema levogiro, con origine al dae
dell'arcata in corrispondenza del margine estelinéstso e
con l'asse X disposto lungo la direzione longitadén del
ponte.

Successivamente si € ipotizzato che il contribworith-
forzi alla risposta strutturale fosse solo parziamsiderando
in particolare una situazione di distacco tra ikalgo calce-
struzzo e quello del getto integrativo effettudtestradosso
dell’arco. E stato cosi definito un nuovo modelBMR che
considera per gli archi la sola sezione resisteniginaria,
riducendo il ruolo della soletta aggiuntivacdasmassa gra-
vante sull'arco stesso. In Figura 6 sono riporfatdorme
modali e le caratteristiche dinamiche del modelldV2 che,
come si puo rilevare, evidenziano lievi variazidepetto alle
corrispondenti caratteristiche del modello FEM1cprente.

Uz
%

Ux
%
19,00

Uy
%

Ry
%
4,67

70,00

Modo 1 Modo 2

Modo 4 Modo 5

Torsionale

Modo 13
Flessionale nel piano XZ

Modo 10
Flessionale nel piano XZ

Figura 6 - Forme modali dello schema FEM2 (ponta daforzi non
collaboranti)



4. SPERIMENTAZIONE DINAMICA ED ANALISI
DEI SEGNALI REGISTRATI

4.1 Descrizione delle prove dinamiche

L’impiego della sperimentazione dinamica, speciecae
so di ponti e viadotti, ha avuto un rapido svilupygli ultimi
anni in ragione della validita del metodo stessdladhotevo-
le evoluzione dei sistemi di misura, controllo, @isigione e
memorizzazione dei dati, della possibilita di morate
'opera in continuo. Le analisi sperimentali didiginamico
consentono in particolare: a) la valutazione detiaispon-
denza dei modelli di calcolo utilizzati in ambitamerico; b)
il controllo dei parametri di calcolo utilizzati pearatterizza-
re i materiali impiegati; c) l'individuazione di emtuali difet-
ti 0 anomalie presenti nella struttura, nonchéofa llocaliz-
zazione attraverso il confronto tra forme modaérgpentali
e teoriche.

Per quanto riguarda le indagini condotte nel capsTif-
co, allo scopo di ridurre al minimo linterruziorell’eser-
cizio del ponte si ¢ fatto ricorso principalmeati registra-
zione delle accelerazioni indotte dal normale icaffreicola-
re, ma anche dal passaggio di mezzi d’'opera (autvegpala
meccanica) di peso e con velocita noti e dai camopulsivi
dovuti alla “caduta” da un risalto di altezza psefita di uno
dei mezzi (Fig. 7). Nei vari casi la risposta éastegistrata
con un passobt pari a 0.02s.

Figura 7 — Carico impulsivo dovuto alla "caduta’aduna
traversa degli assi di un autocarro di peso noto.

La strumentazione impiegata € costituita da n.&leec
rometri piezoelettrici monoassiali PCB/393A03 consseiti-
ta pari a 5 Volt/g collegati ad una centralina cjaisizione e
ad un computer portatile per la gestione e la negione dei
dati. L'intera strumentazione utilizzata & nellsmtinibilita
del Laboratorio Strutture del Dipartimento di Ingega Ci-
vile della Seconda Universita di Napoli. Tutte l®y®e sono
state organizzate e condotte dagli autori del pteskvoro.
Il comportamento dinamico € stato indagato mediEnt®n-
figurazione di misura illustrata in Figura 8 in @uriportato la
collocazione degli 8 sensori disposti in posizioamisim-
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Figura 8 - Disposizione dei sensori accelerometrici

metrica. Piu precisamente: n.4 sensori sono steizjpnati

sull'impalcato rispettivamente ad 1/2 e ad 1/4aldlce e n.4
sensori sono stati posizionati sull'arcone ad 1&4H€l/8 della
luce. In base alle analisi condotte sui modellirigioe al

tipo di eccitazione, si € ritenuto non significatiil rileva-

mento delle accelerazioni in direzione orizzontale.

4.2 ldentificazione modale

Per I'elaborazione dei dati & stato adottato I'appio
spettrale classico secondo il quale la stima de#liguenze
proprie & guidata dall'individuazione dei picchii deoduli
degli autospettri e degli spettri incrociati [1jal€ procedura,
denominata Peak Picking (PP), € raccomandata ferdzllle
UNI 10985 [2].

L'approccio PP conduce a stime attendibili nelletgsi
di basso smorzamento e frequenze modali sufficieatte
distanziate. Infatti, per un sistema debolmentergato e
sottoposto ad una forzante di tipo casuale (runbi@eco)
quale il traffico veicolare, sia gli autospettriechcross-spettri
calcolati dai segnali in uscita presentano un masdbcale
in corrispondenza dei modi propri. Per modi sudfitemente
spaziati, la funzione di trasferimento della stratH (1) puo
essere ottenuta con buona approssimazione dalttresfg,
del segnale in uscitadall’accelerometro:

Syy
H(W) =% =os, () )
uu
essendal il segnale di ingresso incognito dovuto al traffic
veicolare, che per sua natura random a banda tirdaogo
ad uno spettr®,, costante (pari a 1/c) su tutte le frequenze.
Pertanto la sua conoscenza non € necessaria aldilzeva-
lutazione della funzionel(n) di trasferimento. | segnali so-
no stati trattati preliminarmente con un filtrokdnning e gli
spettri sono stati calcolati utilizzando il metodioNelch [3].
| risultati dell’approccio classico PP in termini fdlequenze



naturali (dei modi verticali) possono riassumetsiazerso i
diagrammi spettrali riportati in Figura 9, dove somappre-
sentati gli autospettri delle accelerazioni registrin vari
punti dell'impalcato e dell'arcone con riferimerdab passag-
gio del traffico veicolare di normale esercizio. tirve spet-
trali mostrano chiaramente una serie di picchiidssa defi-
niti in corrispondenza dei seguenti sei valori diquenza
(Hz): 2.93, 5.86, 8.79, 10.93, 12.89, 16.01. Aerimento
ancora al normale traffico veicolare, si riportandabella 1
i valori delle frequenze individuate con riferimerggli auto-
spettri ottenuti dall’analisi di ciascuna registoae.

Tabella 1 — Valori di frequenze individuate corerimento ai diffe-
renti sensori accelerometrici.

Sensore F1 F2 F3 F4 F5 F6
[Hz] [Hz] [Hz] [Hz] [Hz] [Hz]
34 2.93 5.86 8.79 10.94 12.89 16.60
41 2.93 5.86 8.98 10.94 13.08 16.01
42 2.93 5.86 9.57 10.94 12.70 16.01
43 2.93 5.86 8.98 10.55 12.89 16.01
44 2.73 5.86 8.98 10.55 12.30 16.01
46 2.93 5.86 8.79 10.74 12.50 16.01
48 2.93 5.86 8.79 10.74 12.50 16.01
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Figura 9 — Autospettri dei segnali accelerometrigativi al
passaggio di traffico di normale esercizio.

Si pud osservare che I'elaborazione delle registrazio-
vute al traffico di normale esercizio ha consentit@enti-
ficazione di un gran numero di frequenze propriE ano
spettro ben definito ricavato da un segnale noettaffda ru-
more.

Questi risultati sono stati poi confermati dallabarazioni
delle registrazioni relative ai passaggi ed aglpatti dovuti
ai mezzi d'opera singolarmente impiegati.

In particolare nelle Figure 10 e 11 si riportanttelo di
esempio gli autospettri relativi all’elaborazionei degnali
acquisiti rispettivamente con riferimento sia asgaggio di un
autocarro di caratteristiche note sia al caricoulsipo dovu-
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to all'impatto per “caduta” degli assi dello stesadgocarro da
traverse disposte sulla carreggiata ad 1/4 detia. lu

L’esame delle risposte in frequenza alle diversgt&gio-
ni registrate evidenzia un’ottima correlazioneitvalori delle
frequenze identificate nelle varie situazioni diya. In parti-
colare le condizioni asimmetriche di carico ecaitamodi di
frequenza piu elevata, come si pud osservare dgliezza
dei picchi corrispondenti alle frequenze di 5.86 ¢idi 8.76
Hz (Fig. 10).
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Figura 10 — Autospettri dei segnali accelerometridativi al
passaggio di un autocarro di caratteristiche note.
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Figura 11 — Autospettri dei segnali accelerometraativi ad
impatto del degli assi del veicolo.

5. VALIDAZIONE DEL MODELLO TEORICO

La determinazione delle frequenze proprie ottenute

dall'analisi delle registrazioni accelerometricha consentito
la successiva caratterizzazione e validazione delefio teo-
rico del ponte. Nel caso specifico le maggiori ieeze su
detto modello sono riferite sia al valore del miodelastico



Ec siaal grado di collaborazione tra struttura originaeh
elementi di rinforzo. Come gia richiamato in prezezh, al
fine di valutare gli effetti di un differente gradiv collabora-
zione tra vecchie e nuove strutture sono statuppiiti due
distinti modelli teorici (FEM1 e FEM2).

Con riferimento a detti modelli & stato determinétea-
lore del modulo elastico in corrispondenza del gualalori
del periodo fondamentale teorico e sperimentalaltaso
eguali. Cido ha consentito di completare la carattazione
dinamica dei modelli FEM1 e FEM2 con la valutaziates
periodi di vibrazione dei 6 modi identificati speentalmente
(flessionali nel piano XZ e torsionali).

Un primo confronto tra risultati sperimentali e tiedbpud
essere effettuato con riferimento alla Figura 12, cui
sull'asse delle ordinate sono riportate le freqeenievate
sperimentalmente e sull'asse delle ascisse queleolate
con i due modelli considerati.
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Figura 12 — Correlazione tra i valori delle frequee
sperimentali e teoriche dei modelli esaminati.

Una successiva misura di correlazione tra risuléatrici
e sperimentali € stata ottenuta valutando I'erpecentuale
8 mediante la seguente relazione:

fope: - fon
_|'sPEi T 'TEOQ
6, =Tl @)

SPE

in cui fspg; ed frgo; rappresentano rispettivamente i valori

della frequenza sperimentale e della frequenzactealell’i-
mo modo di vibrare.

L’individuazione del modello meccanico la cui rispe
meglio approssima i dati sperimentali € stata pfatteata
valutando, per entrambi i modelli teorici esamindtvalore
assunto dalla seguente funzione di errore:

J = wxe . 3)

i=1
dove il quadrato dell’errore percentuale (scart@dyatico
medio) viene pesato attraverso un coefficiemtposto egua-
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le per I'-mo modo di vibrare alla somma dei segparti di
massa modale partecipante presi in considerazione.

Si riportano nelle Tabelle 2 e 3 per i due modatializ-
zati i valori del modulo elastico identificato edspettivi va-
lori assunti dalla funzione di errore (3). Dal camfto si e-
vince che il modello che meglio approssima la rispcspe-
rimentale & quello caratterizzato da assenza &ran(mo-
dello FEM2) per il quale la funzione di errore assuil valo-
re piu basso.

Tabella 2 — Confronto tra frequenze teoriche e spentali (modello
con rinforzi FEM 1).

fSPE fTEO

[Hz] [Hz] et W
Modo 1 2.930 2.930 00001 02401
Modo 3 5.864 5.793 00114  0.0871
Modo 5 8.050 7.675 01269  1.2900
Modo 7 9.701 9.770 01062  0.0437
Modo10 13832 13895 00780 02139
Modo13  16.836 15985 0.0016  0.4633

Eremi= 26.0760 [GPa] J=0.02258

Tabella 3 — Confronto tra frequenze teoriche e spentali (modello
senza rinforzi FEM 2).

fSPE fTEO

[Hz] [Hz] Eri Wi
Modo 1 2.930 2.930 0.0001 02413
Modo 4 5.864 5.864 0.0007 0.1089
Modo 5 8.050 8.050 0.0842 1.3263
Modo 7 9.701 9.701 0.1124 0.0405
Modo 10 13.832 13.832 0.0731 0.0617
Modo 13 16.836 16.836 0.0516 0.4893

Ereye= 30.1988 [GPa] J=001208

E’ stata infine considerata anche la possibilitaimi dif-
ferente situazione di vincolo all'imposta, mediaimtgerimen-
to in entrambi i modelli di cerniere con molle mtanali di
rigidezza variabilé; . Si riportano in Tabella 4 i valori che la
funzione di errorel assume al variare di tale parametro mec-
canico, caratterizzato su uno schema equivalentenizione
di differenti valoriGI del grado d'incastro. L'analisi dei risul-
tati ottenuti mostra che il modello teorico che tiegppros-
sima i risultati sperimentali € ancora quello senndorzi
(FEM2) in presenza di incastro perfetto alle impost

Tabella 4 — Valutazione della funzione di erroral ¥ariare del gra-
do di incastro all'imposta.

Gl [k,\ll(im] Jremt Jrem2
0 0 0.06336 0.04052
1/2 1.95E+07 0.02676 0.01208
2/3 3.90E+07 0.02673 0.01207
3/4 5.85E+07 0.02673 0.01207
1 0.02258 0.01155




6. CONCLUSIONI

Il lavoro si riferisce alla modellazione, sperimeione e
caratterizzazione dinamica di un ponte in c.aeatcate sul
fiume Volturno, realizzato negli anni cinquanta exrvizio
della strada “Domitiana” in provincia di Caserta.

Viene inizialmente descritto il manufatto nella sisten-
za attuale, che risente degli interventi di rinforeffettuati
alla fine degli anni settanta su alcuni elementiadstruttura
originaria.

Vengono poi esposti i risultati di analisi numesdchn
campo lineare condotte su differenti modelli adraeti fini-
ti, tenendo esplicitamente conto di due distinglli di colla-
borazione delle parti strutturali integrative dethiembrature
originarie.

Dopo aver descritto una specifica attivita di sperta-
zione dinamica in presenza di vibrazioni ambienfaibgetta-
ta ed effettuata dagli autori con strumentaziorsipdnibili
presso la propria Struttura dipartimentale, € stamdotta
I'identificazione dei parametri modali medianteripiego di
procedure basate sull’approccio spettrale classico.

Sulla base dell'identificazione effettuata, € stadssibile
validare i modelli teorici di riferimento calibraode parame-
tri meccanici e gradi di vincolo all'imposta. In rfaolare
sono stati determinati le caratteristiche del miodigorico e
il valore del modulo elastico che meglio approssimarisul-
tati sperimentali.

I modello teorico cosi definito sara ulteriormemdaga-
to, valutandone la risposta per differenti situakidi carico
ivi compreso il sisma. L'obiettivo finale dello stio € la de-
terminazione delle effettive condizioni di sicuraziell’'opera
e la definizione di eventuali interventi di rinforz
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SOMMARIO

E stata valutata I'influenza dell'uso di aggregaticalcestruzzo riciclato sulle prestazioni mecchaidel calcestruzzo per impiego
strutturale. Il calcestruzzo riciclato € stato ott® come scarti di lavorazione dello stesso psiel prefabbricazione, risultando
pertanto caratterizzato da ottime proprieta fisictieterminate dall’elevata classe di resistenzacaéestruzzo originale (50-
55 MPa). Si sono provate diverse percentuali ditsatone, dal 5 al 30% in peso della quantitaleotii aggregato impiegata nella
preparazione del calcestruzzo, per stabilire lasimes percentuale di sostituzione che consentisseadienere la stessa classe di
resistenza. Le prestazioni del calcestruzzo scate stlutate in termini di resistenza meccanicarapressione fino a 28 giorni di
stagionatura umida. Si sono poi effettuate provecemportamento di elementi strutturali prefabhtiidga scala reale, prodotti
impiegando aggregati in calcestruzzo riciclatasultati ottenuti hanno dimostrato che la qualghahlcestruzzo originario influenza
la massima percentuale di sostituzione che pudesséerata; in particolare, quando la classeedistenza originaria € 55 MPa la
sostituzione puo essere effettuata a percentuahieanel 30%. Inoltre, € stato valutato il ritirordgnetrico di una miscela di
calcestruzzo, preparata impiegando una delle fnazio calcestruzzo riciclato in sostituzione delo@@i aggregato ordinario. |
risultati ottenuti sono stati incoraggianti, pastearmente quando & stato aggiunto alla misceladditiao riduttore di ritiro oltre
all'additivo riduttore d’acqua. | risultati dimosimo che gli aggregati in calcestruzzo riciclatorftaparatteristiche diverse rispetto a
quelli naturali e che richiedono un aggiustamergbpnoporzionamento della miscela, ma anche clppssono facilmente ottenere
calcestruzzi con le stesse proprieta finali detesttuzzo da cui provengono gli scarti utilizzatine aggregati riciclati.

SUMMARY

This work aims at evaluating the influence of tlse wf recycled-concrete aggregates on the mecha@darmance of structural
concrete. Recycled concrete was obtained from sahpsecast production, characterized by good maygiroperties due to the
strength class of the original concrete (50-55 MBa&)Veral substitution percentages were tried, datvb% and 30% by weight of
the total amount of aggregate used for preparimgrete, in order to establish the maximum replacgrpercentage allowing for
obtaining the same final strength class. Concretfpeance was evaluated in terms of compressiwngth after 1, 7 and 28 days
of wet curing,. Tests have been carried out alsfulbiscale precast structural elements, madevetlyeled-concrete aggregates. The
results obtained showed that the quality of theadidcrete influences the maximum substitution petege which can be tolerated;
in particular, when the original strength clas§3sVIPa, the substitution can be carried out atregmeage up to 30%. In addition, the
drying shrinkage of concrete mixtures prepared witk of these recycled concrete fractions at agpeéage of 70% was monitored.
The results obtained were encouraging, particulatien a shrinkage-reducing admixture was addedh¢oconcrete mixture, in
addition to a water-reducing admixture. Results shibat recycled aggregates have different featumapared with natural
aggregates, which requires an adaptation of thedesign, but concretes may be easily obtained tviéfsame final properties of the
concrete crushed for recycling.

1. INTRODUZIONE Questo approccio & promosso in tutti i paesi inthlstzati

Generalmente si afferma che lo sviluppo economatibd
anche risultare sostenibile, con particolare nifiemto al suo
impatto ambientale ed al consumo di risorse nononmabili.
In particolare, la riutilizzazione di materiali gtildi scarto, in
sostituzione di quelli estratti da cava, nel settatelle
costruzioni edili sta divenendo sempre piu diffuie4].

[13, 14] ed & coerente con il concetto di rifiutolicko,
accettato dalla Comunita Europea e dai singoli statinbri,
come nuova risorsa riutilizzabile nel processo pttib e non
semplicemente come scarto da conferire in discarica
L’impiego del calcestruzzo con aggregati ricicl@AC —
Recycled Aggregate Concrgtper impiego strutturale non e
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permesso in ltalia dalla normativa tecnica vigeRM
09.01.1996), anche se un’apertura in tal senso, seaza
specificarne le condizioni, & stata data dal DM094005,
utilizzabile in alternativa.

Il programma di ricerca promosso dall’AICAP sul tema
mira a formulare specifiche tecniche per I'impiegrutturale
di RAC opportunamente progettati e controllati, daporre in
funzione pre-normativa. Come inizio, si sono consitiegli
aggregati provenienti da scarti di produzione dcestruzzi
prefabbricati, che non necessitano di indagini soitive
iniziali, essendo note composizione e provenierzassono
giovarsi particolarmente di un riuso interno aleiproduttivo.

L'oggetto della ricerca qui descritta € di mostrahe gli
scarti di lavorazione provenienti dalla produziatieelementi
prefabbricati in calcestruzzo armato o precomprgessono
essere riutilizzati come aggregati riciclati, peostiuire
parzialmente gli aggregati naturali di cava nelladuzione di
nuovi elementi in calcestruzzo armato per impiegottsirale,
con le stesse prestazioni meccaniche.

L’adozione di tale pratica sarebbe notevole tamtcpdnto
di vista ambientale, implicando il completamentd clelo di
vita del calcestruzzo, quanto da quello economigolpfatti,
lo smaltimento di rifiuti cementizi prodotti in gedbricazione
implica sempre maggiori problemi in relazione agswenti
costi di trasporto e di conferimento in discariCéaltra parte,
il loro reimpiego per sottofondi stradali o di panéntazioni,
ad esempio, anche se eccellente sul piano siactewia
economico, pud generare non trascurabili problechofti dal
rilascio di sostanze pericolose dal cemento.

Al contrario, il riciclo dei materiali di scarto he stesso
processo di prefabbricazione come aggregati pedupre
nuovo calcestruzzo risulterebbe perfettamente idone
Peraltro, poiché il volume del materiale di scariegli
impianti di prefabbricazione €& relativamente bassoa
limitata sostituzione degli aggregati naturali cprelli riciclati
puo essere sufficiente a smaltire I'intera quardégli scarti di
produzione, conseguendo nello stesso tempo uniauéer
vantaggio ambientale in termini di riduzione dedtimzione da
cave.

L'uso di materiali non tradizionali nella produzerdi
calcestruzzo puo influenzare il comportamento mecoca
come la durabilita del prodotto finale, come ineéffindicato
dai risultati della ricerca finora sviluppata [5-9]

Allo stato attuale della ricerca sono stati evidatizlue
aspetti relativamente importanti, che giustifical@oricerca
stessa. Il primo €& in relazione alla durabilita delcestruzzo
con aggregati riciclati, che si € dimostrata pognzente
superiore a quella di un calcestruzzo ordinari@][6Questo
risultato puo essere attribuito a due fattoril'ézione, talora
anche pozzolanica, di riempimento dei vuoti svilagpdalle
frazioni fini dell’aggregato riciclato e (ii) il nglioramento
dell'interfaccia tra I'aggregato riciclato e la pasementizia
circostante, che e tanto maggiore quanto maggiststa il
contenuto di calcestruzzo nell’'aggregato ricicldtcsecondo
aspetto € relativo alla perdita di resistenza nm@ceadel
calcestruzzo con aggregati riciclati, che dipendeefmente
dalla qualita dell'aggregato riciclato stesso; ttifaquesta
penalizzazione risulta completamente annullata doiagli
aggregati riciclati sono costituiti da calcestruzggpartenente
ad una classe di resistenza uguale o maggiore allagdel
nuovo calcestruzzo nel quale vengono introdott].[10

2. PARTE SPERIMENTALE

Inizialmente si & provveduto alla catalogaziondlasiase
della resistenza caratteristica e dellimpiego t&trale
originali riportati in Tabella 1, delle varie frawii
granulometriche costituite da calcestruzzo ricalattenuto
come scarto di lavorazione, che sono state ricedatevari
stabilimenti di prefabbricazione.

Le varie frazioni granulometriche sono state
preliminarmente caratterizzate tal quali, quindincostate
sminuzzate in laboratorio con l'ausilio di un fraiat che ha
consentito di ottenere un diametro massimo paé .

Successivamente si € determinata la distribuzione
granulometrica di ciascuna frazione macinata sealzana
setacciatura preliminare. | risultati riportati iRigura 1
mostrano che un solo passaggio nel frantoio ecsesffie per
ottenere distribuzioni granulometriche abbastanzeogenee
ed indipendenti da quelle originali, anche quandeste
ultime risultano quasi monogranulari con un diametr
massimo dei granuli relativamente alto, come irtdican
Figura 2.

Tabella 1 - Catalogazione delle frazioni di caleasto riciclato.

Classe di

Frazione Impianto Elemento strutturale resistenza
(MPa)
A 1 Trave in c.a.p. 55
B 1 Pilastro in c.a.v. 50

C 1 Solaio alveolare 55
estruso
D 2 -® n.d.®
E 3 -@ n.d.®
= 4 Pannello alveolare nd®
precompresso

G 5 Pilastro in c.a.v. 50
H 5 Solaio alveolare 55
I 5 Trave in c.a.p. 55

@ Calcestruzzo frantumato con pinza meccanica édi@n
@ Calcestruzzo frantumato con pinza meccanica.
® Dato non disponibile

100 T T
A
G 2~ A macinato
&= 80 4 B
] <+ B macinato
£ || -#C
£ 60 1| —-C macinato
£ 2D
3 —— D macinato
& 40+ -O-F
c -8~ F macinato
w
w
& 20
C, y e | = 1 ! AUy L1
0.01 0.1 1 10 100 1000

Apertura setacci (mm)
Figura 1 - Distribuzione granulometrica delle franmi di calcestruzzo
riciclato A, B, C, D e F prima (simboli pieni) e o (simboli vuoti) la
frantumazione
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Figura 2 - Distribuzione granulometrica delle frani di calcestruzzo
riciclato E, G, H e | prima (simboli pieni) e dogeimboli vuoti) la
frantumazione

Inoltre, il passaggio nel frantoio sembra comunque
necessario, consentendo di raggiungere distribuzion
granulometriche compatibili con quelle delle fragiodi
aggregato naturale per ottenere combinazioni ditima

Le proprieta fisiche dell’aggregato in calcestrugelato
sono state determinate sulle frazioni ottenute adall
frantumazione nel frantoio da laboratorio.

Il contenuto di acqua di ciascuna frazione e stato
determinato per essiccazione in forno ventilatoosdo UNI
EN 1097-5 La densita apparente dei granuli ed il loro
assorbimento d’acqua sono stati successivamengentatti
seguendo la metodologia riportata nella norma UNI1D97-

6. | risultati ottenuti sono riportati in Tabella 2
Si sono anche effettuate prove di reattivita alsiice

La miscela di riferimento (Ref, sostituzione dell&)e
stata preparata combinando una sabbia naturalenf@}p e
due frazioni di aggregato naturale di frantumaziofué
pezzatura 2-10 mm e 5-25 mm, rispettivamente).

Le miscele di prova sono state preparate utilizaated
frazioni di aggregato in calcestruzzo riciclato nttamato
classificate come B, D, E, F e H (caratterizzate da
distribuzioni granulometriche nell’intervallo 0 2 Inm, come
mostrato nelle Figure 1 e 2) sostituendo la pie fielle due
frazioni di aggregato naturale frantumato (2-10 mm)
percentuali variabili da 5 a 30% in peso della diganotale di
aggregato.

Il rapporto acqua/cemento (0,50) e la lavorabilita
(consistenza fluida) sono stati mantenuti costpati tutte le
miscele, come anche i dosaggi di acqua (179 )/di cemento
(350 kg/m) e del superfluidificante a base policarbossilica
(dosaggio pari all'1% in peso del cemento).

Le prove di resistenza meccanica a compressione son
state effettuate su provini cubici (di lato 100 nuopo 1, 7 e
28 giorni di stagionatura a temperatura ambientasultati
sono riportati in Tabella 4.

Fatta eccezione per la frazione B, caratterizzatairta
classe di resistenza inferiore ed un assorbimerdoqda
maggiore, la sostituzione dell’aggregato di frard@ione
naturale con l'aggregato riciclato non ha provocatouna
significativa variazione della resistenza a congie® a 1, 7
e 28 giorni, indipendentemente dalla provenienza
dell’aggregato riciclato e dalla percentuale diisazione.

Tabella 3 - Proporzionamento delle miscele di csileezzo (dosaggi
espressi come kgfrdi calcestruzzo)

secondo la norma ASTM C289. Non € stata riscongigtana

L e - ) Sabbia  Pietrischetto  Pietrisco Cls
(rjeattl\lntq n elllcut?a dg(ljlellfragllpnl §§am||nate,etlﬂarattenzzate Miscela naturale naturale naturale riciclato
a valori molto bassi della silice disciolta. (0-5mm) (2-10mm) (5-25mm) (0—12 mm)
Ref 535 535 715 -
Tabella 2 - Principali proprieta fisiche degli agegati in calcestruzzo B-5% 535 89 715 82
riciclato B-10% 535 178 715 165
Assorbimento Massa volumica B-30% 535 - 715 490
Frazione dacqua (%) (glen?) D-5% 535 89 715 88
in condizioni s.s.&) D-10% 535 178 715 177
g gg‘i 3% E-5% 535 89 715 85
c 7'70 2'25 E-10% 535 178 715 170
D 556 234 F-5% 535 89 715 85
E 7,26 2,24 F-10% 535 178 715 170
F 7,63 2,22 H-5% 535 89 715 83
(|_3| Q'SE 5;? H-10% 535 178 715 165
| 9,97 2,07
® s.s.a. = sature a superficie asciutta. Allo scopo di valutare il comportamento a ritiro

L'influenza dell’aggregato in calcestruzzo ricidasulla
lavorabilita del calcestruzzo fresco e sulla resisa a
compressione del calcestruzzo indurito € statatat@usu
dodici miscele preparate in laboratorio variando
provenienza dell’'aggregato riciclato e la perceletuali
sostituzione dell’aggregato naturale (Tabella 3).

la

igrometrico dei calcestruzzi contenenti calcestourziclato
come parziale sostituzione dell’aggregato natursd@o state
preparate due miscele di calcestruzzo con lo steggoorto
acqua/cemento (0,45) e la stessa lavorabilita (70 di
abbassamento al cono di Abrams, corrispondente a
consistenza fluida), e variando la natura dell’ddichimico.

Il proporzionamento di queste miscele di calcegmuz
riportato in Tabella 5.
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Tabella 4 — Valori della resistenza a compressidopo 1, 7 e 28
giorni di stagionatura dei calcestruzzi con aggregeiclati

Resistenza a compressione (MPa)

Miscela 1 giorno 7 giorni 28 giorni
Ref 14,0 29,4 57,0
B-5% 12,4 27,1 54,1
B-10% 11,5 24,0 53,3
B-30% 10,9 28,2 51,9
D-5% 13,6 31,8 60,2
D-10% 13,5 28,3 61,1
E-5% 14,9 27,4 56,0
E-10% 13,3 28,8 53,1
F-5% 14,8 30,3 57,4
F-10% 13,8 29,7 58,1
H-5% 14,5 31,2 59,0
H-10% 13,9 31,7 58,8

La miscela indicata come ‘H-70%’ & stata prepacatalo
stesso superfluidificante a base policarbossiliéautilizzato
in precedenza, aggiunto con un dosaggio dello dr8%eso
del cemento per ottenere una riduzione dell’acquapasto
del 25%. Questo calcestruzzo é stato confeziortiizzando
come frazione grossa l'aggregato in calcestruzeiglaio di
tipo ‘H’ (Tabella 1, Tabella 2 e Figura 2). Queftzione di
aggregato € stata combinata ad una percentual@0delin
volume con il 30% di sabbia naturale in modo derwte la
distribuzione granulometrica ottimale secondo Bolgpme

La miscela ‘H-70%+SRA’ ¢ stata preparata utilizzamah
superfluidificante costituito da una catena policeer in
policarbossilato con addizione di un gruppo ridwgtdi ritiro
(SRA). In questo modo possono essere ridotti sitpslaggio
d’acqua sia il ritiro del calcestruzzo. Questo #ddié stato
aggiunto al dosaggio dell'l,6% in peso del cemertitn
scopo di ottenere la stessa riduzione di acquamgiasto
conseguita nella precedente miscela di calcestryzro al
25%.

Tabella 5 - Proporzionamento della miscela di catoezzo (dosaggi
espressi come kgfrdi calcestruzzo)

Miscela H-70%  H-70%+SRA
Acqua/Cemento 0.45 0.45
Acqua 165 165
Cemento 365 365
Sabbia naturale (0-5 mm) 550 545
Calcestruzzo riciclato

(0-12 mm) 1195 1190
Additivo superfluidificante 3 -
Superfluidificante con SRA - 6

Per entrambi i calcestruzzi le frazioni di aggregabno
state preliminarmente saturate con acqua: questeazipne
risulta particolarmente importante per [l'aggregaio
calcestruzzo riciclato (caratterizzato da un asswbto
d’acqua pari all’8,34%, come mostrato in Tabellag)tendo

giocare il ruolo di una riserva d'acqua interna a@=p di
mitigare il ritiro per essiccamento del calcestnuzz

Dopo 28 giorni di stagionatura su cubetti di caicezo
(100 x 100 x 100 mm) sono stati misurati i valoglld
resistenza a compressione, che sono risultatepési,6 MPa e
48,8 MPa per i calcestruzzi ‘H-70% e ‘H-70%+SRA’
rispettivamente.

Per la valutazione del ritro da essiccamento del
calcestruzzo, si sono confezionati tre provinimasici (100 x
100 x 500 mm) per ciascuna miscela di calcestruzzo,
stagionati ad umido per 2 giorni alla temperaturd 8 C e
successivamente stagionati in aria alla stessaetya ad
una umidita relativa pari al 60% fino a 100 giordi
esposizione.
| risultati ottenuti sono riportati in Figura 3.

Tempo di esposizione (giorni)

1 2 4 7 14 21 28 40 70 100
100
E 50 :I j J
% 0 'J‘[.‘UJ'TVI_ L _'J T[
£ .50 !
- [
£ 100
& mH-70%
= 15077 mH-70%+SRA
Z -200 4

Figura 3 - Misura del ritiro igrometrico libero ifiunzione del tempo
di stagionatura

L'efficacia del superfluidificante con incorporatan
gruppo riduttore di ritiro € risultata evidente ando a
confrontare le deformazioni da ritiro per essiccatoe dopo
100 giorni il ritiro risulta ridotto del 75%. Il Ware misurato
del ritiro da essiccamento in questo caso € rigultaolto
basso, vicino ai -56m/m dopo 100 giorni di prova. Tuttavia,
anche in assenza di questo additivo, ma in presdnza
semplice superfluidificante, il valore del ritiro ®sultato
prossimo a -200m/m dopo 100 giorni di prova. Pertanto,
particolarmente se preliminarmente saturato conuacq
'aggregato in calcestruzzo riciclato sembra cortgsr in
modo soddisfacente in termini di ritiro da essiceato.

Le miscele messe a punto e caratterizzate comeittiesc
in precedenza sono state utilizzate nella prepamazidi
elementi strutturali in scala reale negli stesspianti di
prefabbricazione, come prototipi della produziorerente,
allo scopo di verificarne il processo produttivo le
prestazioni. In particolare, si sono prodotte uroccaumero di
travi in calcestruzzo armato e lastre di solai@alare estruso
[11].

Otto travi lunghe 8,0 m, di sezione 0,4 x 0,8 mstate
progettate e prodotte per questa serie di prove. $omo state
confezionate con il calcestruzzo usualmente impeegar la
produzione corrente di classe 45/55 MPa, utilizeand
aggregati naturali, mentre il calcestruzzo perltee ssei era
stato confezionato con frazioni granulometriche55mm e
15/30 mm parzialmente sostituite da aggregati ldtic
provenienti dagli scarti di lavorazione dello stegapianto di
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prefabbricazione. Tutte le travi sono state armatela stessa
quantita di barre. La percentuale di sostituzionstata del
20% o del 30%. Tutte le travi sono state stagiomditaria
come per la produzione normale. Provini cubicigistaati in
condizioni climatiche standardizzate, sono statiopmsti alla
prova di compressione dopo 3, 7 e 28 giorni det@ndone
anche il modulo di elasticita E a 28 giorni.

La messa a punto della prova e la sequenza diocaric
stata la stessa per tutte le travi, semplicemgrpeggiate con
una luce di 7,5 m (Figura 4). Due carichi concensano stati
applicati simmetricamente alla distanza di 1,0 mtrdavi sono
state sottoposte a diversi cicli di carico e seafit campo
lineare prima di incrementare il carico fino allate limite

ultimo.
|

Figura 4 - Prova su travi in c.a.: schema (soprawelgimento (sotto)

- — - il

Si € osservato in generale un comportamento d& tut
simile per tutte le travi. E stata rilevata una idinzione di
resistenza inferiore al 5% per le travi con impieigb 20% di
aggregato riciclato ed inferiore al 10% per quebha il 30%

di aggregato riciclato. Il modulo elastico E ha mat® una
corrispondente diminuzione del 9% e del 12% risyattente.
Tuttavia, si ritiene che queste riduzioni di preiiae
dipendano piu dalla mancanza di esperienza
preparazione industriale di questi calcestruzzi nba dalle
proprieta intrinseche dei calcestruzzi con aggregeitlati,
come del resto le prove di laboratorio hanno dinadst In
termini di deformabilita, fessurazione e duttiliggprestazioni

di tutte le travi sono risultate del tutto simili.

Un esperimento simile & stato sviluppato da altri
ricercatori [12], sostituendo il 50% o il 100% djgregato
naturale con aggregato riciclato; in quel casaulere carico-

deflessione hanno mostrato una maggiore perdita di

prestazione meccanica a causa della maggiore peaterdi
sostituzione dell’aggregato.

Quattro lastre di solaio alveolare estruso, lundt# m,
larghe 1200 mm e spesse 200 mm, sono state praalafttéco
getto nella stessa linea di prefabbricazione, amah trefoli
7 x 0,5". Due lastre sono state confezionate cogreagti
naturali, mentre per le altre due e stata effadtuaha
sostituzione del 30% con aggregato riciclato.

La frazione riciclata & stata prelevata dagli scart
calcestruzzo residui alla fine della linea di laamone dello

nella

stesso impianto di prefabbricazione. Tale calcestudi
scarto € di ottima qualita, con una resistenzattegistica
cubica a compressione di 60 MPa, un diametro massim
dell’'aggregato di 25 mm, ed un rapporto acqua/ceéonemlto
basso, necessario per la tecnica di produzione.

Poiché le lastre di solaio alveolare sono tipicaeen
armate solo con cavi pretesi, senza alcuna specifimatura a
taglio, l'aspetto critico & costituito dalla regista a taglio
nella zona di appoggio. Pertanto, le prove sigaifie@ sono
quelle di taglio, che sono state condotte in aawoadio
schema usuale previsto per questo prodotto, mostirat
Figura 5, con un carico lineare distribuito suieghezza della
lastra ad una distanza 2,5 H dall'appoggio (esserdtm
spessore della lastra, in questo caso H = 200 mm).

L

|
%2@ =
|

nEhe

Figura 5 - Schema delle prove di taglio su soldieealare.

E da rilevare che il successo nella produzionesatdglle
lastre con aggregato riciclato e stata una provdtomo
significativa, dal momento che il processo di esbtme non
riesce a produrre se non con calcestruzzo di otfjnadita.

La prova e stata effettuata ad entrambe le estediit
ciascuna lastra di solaio, per cui si sono ottemutattro
risultati (due per campione) per ciascun tipo dcestruzzo,
con aggregati naturali (NAC) o riciclati (RAC). Si rep
confezionati provini cubici per ogni calcestruzzoftoposti a
prova di compressione dopo 1, 7, 28 giorni di nwtiome, e
provini cilindrici per le prove di resistenza azii@ne indiretta.
| risultati sono riportati in Tabella 6.

Tabella 6 - Resistenza meccanica in compressidrez®ne per solai
in calcestruzzo con aggregati naturali (NAC) ed @gti riciclati
(RAC)

Compressione  Trazione
(MPa) (MPa)
NAC RAC NAC RAC
Tempo di 1 41.3 44.7 - -
stagionatura 7 56.6 63.3 - -
(giorni): 28 62.0 70.2 1.9 2.0

| risultati delle otto prove di taglio sulle lastdé solaio
sono stati piuttosto simili, vicini ai valori teoridi rottura per
sollecitazione a taglio, con dispersione dei regulhormale
senza riferimento significativo ai due diversi tipdi
calcestruzzo impiegati.

La Figura 6 mostra la messa a punto della provaglio
su lastre di solaio alveolare (a sinistra) edplch modo di
rottura per taglio (a destra). In effetti, la résia a taglio €
determinata dalla resistenza a trazione del calcasi, che
non e risultata influenzata dalla presenza di aggjrericiclato
(Tabella 6).
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Figura 6 - Prova di taglio su solaio alveolare
a) apparecchiatura della prova
b) particolare della rottura per taglio

L'esperienza tratta dalla campagna di prove coedotel
tutto incoraggiante, con riferimento alla riutil@one di
scarti di produzione ottenuti dalle linee di lavoecae di solai
alveolari come aggregati riciclati per la produdarorrente di
calcestruzzo.

3. CONSIDERAZIONI CONCLUSIVE

| risultati preliminari ottenuti sulla prestaziongeccanica
di calcestruzzo confezionato sostituendo I'aggmegati
frantumazione naturale con calcestruzzo strutturiaielato,
ottenuto come scarto di lavorazione in impianti di
prefabbricazione e riutilizzato negli stessi impian
confermano che la produzione di calcestruzzo cagremgti
riciclati per impieghi strutturali & fattibile ed¢@nomica.

Questa opportunita potrebbe fornire una soluzione
adeguata a problemi ambientali come un’estrazi@mapse
piu limitata di materiale inerte da cava ed unamenminore
disponibilita di aree per il conferimento in discar Inoltre,
tale approccio, diminuendo I'impatto ambientaleyderebbe
il calcestruzzo un materiale piu sostenibile.

| risultati ottenuti hanno dimostrato che la qualiel
calcestruzzo riciclato influenza la massima perncalet di

sostituzione che pud essere tollerata e, in péatiep che
quando la classe di resistenza originaria € 55 MBRa,
sostituzione puo essere effettuata anche a lidellB0%.

La miscela del calcestruzzo pu0 essere progettata
affidabilmente, almeno fino al 30% di sostituzionegn
aggregato in calcestruzzo riciclato provenientesdarti di
lavorazione della produzione interna, ottenendostpzoni
uguali od anche superiori a quelle del calcestruziio
riferimento con aggregati naturali.

Per quanto riguarda gli elementi strutturali, tegtazioni
sono risultate ancora uguali od anche migliori, ieratio
leggermente inferiori. Cio significa che il calcesizo
confezionato con aggregati riciclati costituiti daarti di
lavorazione in prefabbricazione & senz’altro wutdizile come
tale per scopi strutturali e che pud ottenere lessa
prestazioni, purché la produzione industriale s@ieatamente
controllata.
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SOMMARIO

L'obiettivo principale della memoria € quello dirfire alcune indicazioni in merito alla progettamostrutturale di tegoli di
copertura in conglomerato cementizio armato precesgp appartenenti alla tipologia degli “elemepgdali di copertura” cosi
come definiti nella CNR 10025/98. In particolare, geno qui analizzati elementi strutturali di spessaottile caratterizzati da una
sezione aperta conformata secondo una trilaterafliénza delle tensioni trasversali e delle naredirita in gioco sulla capacita
portante del tegolo viene valutata tramite analisineriche non lineari di tipo parametrico, esegaiteuna medesima tipologia di
tegolo (ARGO) progettata per interassi differeetiando 'usuale teoria della flessione.

SUMMARY

The aim of the paper is to provide some remarksearing the design of thin walled prestressed aiacroof elements which

belong to the “special roof elements” typology,dagined by Italian Standard CNR 10025/98. In thisguathe attention is focused
on these precast elements characterised by adbém trilateral cross-section shape. The influesfaeansversal effects related to
the variation of cross-section shape and to theflexure as well as the influence of mechanica geometrical non-linearity on

the element structural behaviour and collapse Buewed through parametrical NLFE analyses perfdrioe a roof element

(ARGO) designed for different spacing accordinglassical beam theory.

1. INTRODUZIONE

La presente memoria si pone come principale ob@etti
quello di fornire alcune indicazioni in merito alla
progettazione strutturale di tegoli di coperturaamglomerato
cementizio armato precompresso appartenenti glalotjia
degli “elementi speciali di copertura” cosi comdimi@ nella
CNR 10025/98. In particolare, si prendono in considene
elementi strutturali di spessore sottile caratziz da un
sezione aperta conformata secondo una trilatera.

Nella progettazione di questi elementi struttur@ii fa
riferimento soprattutto ad alcune tipologie di ederi speciali
di copertura) si incontrano frequentemente probtaea
complesse; tuttavia, le usuali procedure di caldodsate sulla
teoria tecnica della trave inflessa, possono caffgéieo meno
significativamente) in difetto, a causa dell'infhem, sul
comportamento di tali elementi strutturali, dellenrlinearita
presenti— di tipo geometrico e meccanieoe della presenza
di sollecitazioni trasversali. Per queste ragidali elementi
“speciali” sono da tempo oggetto di ricerche diotip
sperimentale e numerico condotte da diversi Auffii8])
mirate ad approfondire la conoscenza del loro catapgento
evolutivo fino alla soglia ultima di resistenza.

Questa nota rientra nell’lambito di un’ampia ricecte si
propone di fornire una stima dell'influenza del gmrtamento
non lineare di talune tipologie di tegoli di copeg sulla
capacita portante degli stessi. Le usuali metodeladgl

calcolo a trave, possono cosi essere utilizzatétaatio un
fattore correttivo (denominato fattord) che esprime
sinteticamente il rapporto tra il momento resigent
longitudinale, ricavato tramite I'usuale teoria ldeirave e il
corrispondente  momento ultimo “numerico” ricavat@a d
analisi non lineari agli elementi finiti.

Nel seguito, vengono determinati i valori del cméénte
b sopra definito riferiti ad un prefissato tegolotteauti
facendo variare l'interasse tra i tegoli stessiie@ivo futuro
sara quello di estendere tale stima ad altri tegjofiartenenti
alla stessa tipologia ma aventi caratteristichengrche
diverse.

Le analisi non lineari agli elementi finiti sonoat#
condotte implementando un modello costitutivo niedre
per il conglomerato armato fessurato (denominat®@A9])
allinterno di un programma commerciale agli elethemiti
(ABAQUS, [10]); si sono dunque eseguite analisgrado di
mettere in conto sia la non linearita meccanica ghella
geometrica, fornendo il comportamento  strutturale
dell’elemento fino al collasso.

Nel presente lavoro, dai valori Hiottenuti per i casi fino
ad ora esaminati, € stato estrapolato il valorédimferiore di
tale parametro, che permette una rapida valutazielE
capacita portante del tegolo esaminato mediantéleione
del momento resistente sezionale ottenibile daitaia della
trave.
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Il lavoro presentato in questa memoria € stato gia
presentato dagli Autori al Congresso Internazionéite
svoltosi a Napoli nel 2006 [11].

2. IL TEGOLO “ARGO” COME CASO DI STUDIO:
DESCRIZIONE DELL’ELEMENTO
I tegolo “ARGOQO”, prodotto dalla ditta AREA

Prefabbricati S.p.A. (Reggio Emilia), viene utilikmacome
elemento di copertura per edifici industriali e coerciali

(Fig.1).

!"\? -
Figura 1 - Esempio di impiego del tegolo “ARGO".

Tali elementi vengono appoggiati sulle travi prpati a
determinati interassi in ragione delle dimensicell’dlemento
interposto che per motivi funzionali pud esserdizeato con
lastre in calcestruzzo armato o con pannelli sacllwostituiti
da due lamiere ed uno strato isolante.

Le luci previste dalla produzione variano da 185an2,
mentre la larghezza dell’elemento rimane costadté pari a
2.5 m. L’interasse massimo previsto per un careaabile da
neve pari a 1.30 kN/m & pari a 5.5 m, mentre l'interasse
minimo, relativo al caso di tegoli accostati, €i@a2.5 m.

| 249.5 |
I 1

2 12 ARMATURA DI PRECOMPRESSIONE
16 TREFOLI 1/2"

104

| 812" \ 1 1
I 94.75 f 60 f

Figura 2 - Geometria della sezione trasversale tégjolo “ARGO”
con disposizione dell’armatura nel caso del “tegtigcome definito
in Tab. 1).

In Fig.2 sono schematicamente illustrate le dinwmisi
della sezione trasversale del tegolo e le armatakeaso del
“tegolo I”.

3. INDAGINE NUMERICA SUL COMPORTAMENTO

TRASVERSALE

Al fine di indagare il comportamento di questi etarti di
copertura in parete sottile, & stato condotto utadic
numerico nel quale sono stati fatti variare alcparametri
fondamentali per il comportamento del manufattoguesto
scopo, sono stati considerati quattro tegoli “ARGO”,
caratterizzati dalle stesse proprieta meccaniclhendeeriali,
dalle stesse luci, ma da differenti interassi diizzb; tali
quattro tegoli sono stati indicati con i numeri @ml, I, 111,
V.

La lunghezza comune per tutti gli elementi & stasunta
pari a 18.60 m, mentre gli interassi sono statitispari 5.5,
45, 3.5 e 2.5 m. E’ importante sottolineare cheallore di
interasse pari a 2.5 m, corrispondente al casoudi tdgoli
accostati, non € quasi mai utilizzato nella praticza &
comunque stato qui considerato per completare lalicst
teorico sul comportamento di questi manufatti. Uhmero dei
trefoli e l'armatura trasversale considerati nelfmalisi
eseguite varia al variare dell'interasse dei tegodisi come
indicato rispettivamente in Tabella 1 e Tabellén3Tabella 1
sono, inoltre, riportati anche i momenti resistévifiy relativi
alla sezione trasversale, calcolati con le reststat progetto
dei materiali e con l'ausilio di un software di calo che
considera solo il comportamento a trave di quésthenti.

Per guanto riguarda le proprieta meccaniche degmadit
per tutti i tegoli € stata assunta una resistenzisica a
compressione ¢f.pe pari a 55 MPa, una tensione di
snervamento,f pari a 440 MPa per I'armatura ordinaria, una
tensione di rottura,f pari a 1860 MPa e una tensiong:f
pari a 1600 MPa per i trefoli di precompressione.

Tabella 1 - Denominazione ed alcune caratteristiale tegoli
esaminati.

Tegolo Interasse | N° di trefoli Momento resistente
[m] [1/2"] Mpgq [KNM]

| 5.5 16 1720

1l 4.5 14 1507

11l 3.5 12 1296

\Y 2.5 10 1067

| carichi agenti sulla sezione del tegolo sono repgntati
dal peso proprio (g), dal carico permanentg,Jgdovuto
allimpermeabilizzazione e dalla neve,{g); i carichi dovuti
all’elemento interposto sono stati applicati alfedosso dei
bulbi delle ali (Fig.3). Si & considerato il casbeemento
interposto realizzato in conglomerato armato avepgso
proprio pari 1.20 kN/fh Si & inoltre tenuto conto che la
lunghezza dell’elemento interposto € di 30 cm maggdella
distanza netta fra le ali dei tegoli. | valori dearichi
caratteristici assunti per i tegoli esaminati saof@ssunti in
Tabella 2.

| quattro tegoli precedentemente definiti, sondi stadiati

conducendo varie analisi non lineari ad elementitifi
Innanzitutto sono stati modellati i tegoli I, Iljlle IV
conducendo quattro analisi che nel seguito sono

rispettivamente chiamate A, B, C e D.
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Figura 3 - Distribuzione dei carichi relativi ai goli esaminati.

Tabella 2 - Carichi considerati per le analisi ntineari ad elementi
finiti

Tegolo Carichi Ca,'f'Ch' dovuti
all'interposto
Permanenti Variabili Perm. Var.
g gimp qneve G Q
[kN/m] [kN/m?] [KN/m?] [kN/m] | [kN/m]
I 4.62 4.29
1] 3.22 2.99
1] 75 02 1.30 1.82 1.69
\Y 0 0

In queste analisi sono state adottate le resistatize
progetto dei materiali, calcolate dalle corrispartde
caratteristiche in accordo con le prescrizioni ¢ate
nell’Eurocodice 2 [12]. Per le armature ordinaries&to
adottato un legame elastico-perfettamente plastiemtre per
i trefoli di precompressione & stato adottato ugamee
trilineare.

| legami costitutivi scelti sono congruenti con Hjue
utilizzati per il calcolo teorico del momento rasigte Mg
della sezione trasversale, valutato assumendo
comportamento a trave della struttura.

Successivamente, & stata condotta un’analisi adeelg
finiti, denominata E, sul tegolo | (avente intemds5 m)
adottando le resistenze medie dei materiali. Reldestruzzo,
la resistenza media € stata valutata dalla comisguate
resistenza caratteristica secondo le indicaziomiortate
nell’Eurocodice 2 — Tab. 3.1 [12], mentre le remige medie
dellarmatura ordinaria e dei trefoli sono statesudge dai
risultati delle prove a trazione contenuti nei ifiedti di
produzione.

Per [l'armatura ordinaria il legame costitutivo
implementato nelle analisi ad elementi finiti prégeun
comportamento elasto-plastico incrudente, mentre pefoli
di precompressione il leganme-e € definito da una curva
incrudente passante per cinque punti.

Sono state inoltre eseguite tre ulteriori anailgijcate con
le lettere F, G e H, sempre sul tegolo | (con aise 5.5 m),
adottando le stesse resistenze di progetto deiriaatena
incrementando la percentuale di armatura trasversame
riportato in Tabella 3.

Tutte le analisi ad elementi finiti sono state catel
considerando i tegoli semplicemente appoggiati (ool
verticali unilateri) ed applicando la distribuziodei carichi

un

indicata in Fig.3.

| tegoli sono stati modellati con elementi di tigloell a 4
nodi, riproducendo la superficie media del manafatt

Per la determinazione della matrice di rigidezzatata
adottata un’integrazione di Gauss nel piano echtetirazione
di Simpson nello spessore degli elementi con tratipdi
integrazione che permettono la lettura diretta dgiltati
numerici all’estradosso e all'intradosso della tstma.

Tabella 3 - Riassunto delle analisi ad elementtifeseguite

. Resistenze de Percentuale di
Analisi Tegolo S armatura trasversale
materiali

r (%)
A [ Progetto 0.57
B I Progetto 0.49
C Il Progetto 0.39
D vV Progetto 0.39
E | Media 0.57
F | Progetto 0.67
G | Progetto 0.84
H [ Progetto 1.10

La matrice di rigidezza in corrispondenza di ogmiio di
integrazione viene calcolata con il modello costtuPARC.

Per una piu dettagliata descrizione della matricge
rigidezza del modello PARC, formulata per elementi
calcestruzzo armato in stadio fessurato e non ffetssu
soggetti a stato piano di tensione si rimandavarta[9].

Il modello costitutivo & a fessura fissa ed equédigiata,
ma per tener conto della possibile formazione @i seconda
fessura in un punto gia fessurato, & stata anoullat tale
evenienza, il modulo elastico del conglomerato gmes fra
una fessura e l'altra.

Gli effetti dovuti alla presenza di entrambe le mlitd
fessurative caratteristiche di questi elementi sies
longitudinali e trasversali) che influenzano sigrafivamente
la capacita portante di questi elementi struttysaBsono cosi
essere tenuti in conto con un metodo semplice
numericamente non oneroso. La validita di questegutura
numerica e stata verificata nel lavoro [13].

La matrice non lineare di rigidezza del modello PARC
stata quindi implementata nel codice di calcolo ABAR)
[10], che permette di considerare anche gli effédia non
linearita geometrica.

La tensione di precompressione é stata applicaeéndo
dei “rebar layer” nell’elemento shell in cui sonoegenti i
trefoli. Ogni “rebar layer” viene definito dall’ame della
sezione trasversale dell'armatura presente, dalkziatura
delle barre nel piano dell'elemento shell, dal mate
costituente, dalla direzione dello strato di armeatel dalla sua
distanza rispetto al piano medio dello shell.

La tensione di precompressione viene assegnataesti qu
elementi “rebar” come una condizione iniziale nquikbrata,
cosicché la ridistribuzione delle tensioni fra dlef e
calcestruzzo dovuta alla  precompressione
automaticamente calcolata. Questa procedura nusnpec il
calcolo della risposta strutturale di elementi prapressi e
prefabbricati € stata verificata su varie tipologirutturali [1-
8, 14].

Sia per le analisi condotte con le resistenze aljgito che
per le analisi condotte con le resistenze mediegoli sono
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stati caricati in successivi passi di carico cpoizenti alle
combinazioni delle azioni relative allo stato lienidli esercizio
ed allo stato limite ultimo. Oltre lo stato limitdtimo i carichi
sul tegolo sono stati ulteriormente incrementatiofialla
rottura dell’elemento, mantenendo perd costardricti sulle
ali dovuti all’'elemento interposto.

4. RISULTATI NUMERICI

La capacita portante ottenuta con le analisi noealii ad
elementi finiti eseguite & espressa in termini dimmnto
flettente nella mezzeria.

A tal fine, per ogni tegolo (I, Il, 1, IV) & stat
determinato il momento p4 dovuto alla precompressione ed
al peso proprio, il momento & dovuto alla combinazione
caratteristica delle azioni allo stato limite deeszio (SLS); il
momento My dovuto alla combinazione delle azioni di
progetto allo stato limite ultimo (ULS) ed infinerhomento
resistente M, valutato adottando le resistenze di progetto dei
materiali in accordo con la teoria della traveortpto per i
quattro casi esaminati in Tabella 1.

Il valore del momento resistente gMcalcolato con la
teoria della trave e stato quindi confrontato canchpacita
portante ultima ottenuta dalle analisi non linesti elementi
finiti (A, B, C e D), espressa in termini di momenito
mezzeria Mg*.

La figura 4 mostra i risultati delle analisi nomdari ad
elementi finiti denominate A, B, C e D condotte suatjro
elementi aventi differenti interassi e stesse tesie di
progetto dei materiali.

Dallesame di questi grafici, si puo osservare che
comportamento strutturale rimane sostanzialmensstieb
lineare fino ad un valore del carico corrispondentta
combinazione delle azioni di stato limite ultimojvero, fino
al valore M4 del momento agente di progetto in mezzeria.

Si rileva inoltre che nelle analisi A e B il momento
resistente di progetto i € maggiore della capacita portante
Mgrg* ottenuta dall’analisi corrispondente ad eleméiriiti
(nel caso C My € di poco inferiore a ). Si osserva che le
analisi ad elementi finiti, a differenza del calwoh trave,
riescono a tener conto degli effetti dovuti siaaibn linearita
geometrica che alla non linearita meccanica; tdfett
influenzano sensibilmente la risposta strutturalecaso in cui
i carichi trasversali siano di rilevante entitadJeva dire, nel
caso in cui gli interassi fra i tegoli sono maggior

Si fa presente, inoltre, che per le analisi A, Baadhe C la
rottura & dovuta allo snervamento dell’armaturaveasale,
mentre solo nel caso di interasse minimo fra i lie@malisi
D) la rottura avviene a causa dello snervamentiadalatura
longitudinale.

Le figure 5, 6 e 7 mostrano alcuni risultati nuroieri
ottenuti dalle analisi ad elementi finiti in cop@andenza della
rottura per le analisi A e D, relative ai tegolicbn interasse
5.5 m) e IV (con interasse 2.5 m), rispettivamente.

Si noti che grazie alla simmetria della geometridede
condizioni di carico € stato possibile modellart® soeta della
sezione trasversale del manufatto, che invece@ istadellato
per intero nella direzione longitudinale.
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Figura 4. Curve momento — freccia in mezzeria: &n#, B, C e D.



a)

w(mm)

+3.293e+00

+0.000=+00

b)

w(mm)

+6.17%e-01

Figura 5 - Quadro fessurativo a rottura nel casqalj analisi A
(ARGO con interasse 5.5 m) e (b) analisi D (ARGOinterasse 2.5
m) in corrispondenza dell’estradosso.

Per le ragioni sopra menzionate, mentre per I'andliil
tipo di rottura € stato fortemente influenzato agierdita di
forma della sezione trasversale e dunque dall'apertelle
ali, nell'analisi D la rottura € piu simile allattora cosiddetta
“a trave”. | due differenti quadri fessurativi @$tradosso dei
tegoli evidenziano infatti per [l'analisi A una mata
fessurazione longitudinale in corrispondenza dititzco
dell’ala con la soletta (con massima apertura delisure pari
a 3.3 mm, Fig. 5a), mentre per I'analisi D unadeazione piu
diffusa che interessa la soletta in mezzeria (cassima
apertura delle fessure pari a 0.6 mm, Fig. Sbjjuesto ultimo
caso, al contrario del precedente, il quadro fedsar

evidenzia una tipicafessurazione trasversale. A conferma

della diversa modalita di rottura registrata pedle analisi,
nelle Figg. 6a, 6b vengono mostrate le deformaziwglle

barre trasversali. Nell'analisi A tutti gli elemeéfiniti posti in

prossimita della mezzeria ed in corrispondenza'atiltco
dell’'ala con la soletta presentano deformazionsgiroe alla
deformazione ultima di progetto assunta per laficariallo

stato limite ultimo, mentre nell'analisi D in capondenza
della rottura nessun elemento raggiunge la massima

a)

E€iransv. steel

+5.128e-02

b)

€transv. steel

+1.000e-02

-4.885e-04

Figura 6 - Deformazione dell’armatura trasversalel gaso di (a)
analisi A (ARGO con interasse 5.5 m) e (b) an&igARGO con
interasse 2.5 m) in corrispondenza dell’estradosso.

deformazione dell’'armatura trasversalde consegue che
nell’'analisi D la rottura non pud essere attribuilia crisi per
flessione trasversale, come invece é stato osseivdtitte le
altre analisi caratterizzate da un interasse magdia i tegoli.
La rottura nellanalisi D € dunque dovuta alla fieme
longitudinale come si evince dalle figg. 7a, 7b,cii sono
riportate le tensioni dei trefoli di precompressoregistrate
per le analisi A (interasse 5.5 m) e D (interas€ 1) in
corrispondenza della rottura: mentre per I'andise tensioni
massime dei trefoli sono pari a 1340 MPa, nell'mnd tali
tensioni sono prossime al valore di snervamento.

Per valutare I'influenza della resistenza dei nialiesulla
capacita portante e sulla duttilita della rispostraitturale, &
stata condotta un’altra analisi (chiamata E, siaviedTabella
3) sul tegolo | (con interasse 5.5 m) adottandoekdstenze
medie per i materiali. La Figura 8 riporta le cumenute
dalle analisi ad elementi finiti in termini di monte flettente-
freccia in mezzeria. Come ci si poteva aspettamnesiderando
le resistenze medie dei materiali (analisi E) giene un
incremento sia in termini di resistenza che diitidttdella
risposta strutturaleispetto al caso in cui si considerano le
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resistenze di progetto, opportunamente ridottenpezzo dei
coefficienti di sicurezza dei materiali, si vedalkbella 2.

Smax=1340 MPa

SIong. strands(M Pa)

+1.550e+035

-5.72¢6=+00

S ma=1560 MPa

Figura 7 - Tensioni longitudinali nei trefoli in céspondenza della
rottura ottenuti (a) dall'analisi A (ARGO con inesse 5.5 m) e (b)
dall'analisi D (ARGO con interasse 2.5 m).
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200

Pl
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Figura 8 - Confronto fra le risposte strutturali ldegolo | ottenute

considerando le resistenze di progetto (analiseAg resistenze medie
(analisi F).
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5. ALCUNE INDICAZIONI PER LA
PROGETTAZIONE

5.1 Un metodo veloce per un calcolo accurato della
capacita portante dei tegoli

Per confrontare la diversa risposta strutturale cueittro
tegoli analizzati allaumentare dell'interasse,iegarticolare
per stimare la differenza fra la capacita portaraieitata con
le analisi non lineari (My*) ad elementi finiti e la capacita
portante valutata con la teoria della travergM € stato
definito il parametrdo come segue:

= Mrd*/M ra,

dove il significato di Mg* € Mgg, € evidenziato in Figura 9.

Il valore di b ottenuto per i quattro casi di studio
considerati relativi ad interassi diversi fra iaég riportato in
Fig. 10. Da questa figura si osserva come il valdreb
diminuisca alllaumentare dell'interasse fra i tegorlale
riduzione della capacita portante € dovuta all@péta rottura
per flessione trasversale rispetto ad un’ipotetistiura per
flessione longitudinale. La rottura per flessiomasversale,
dovuta alla ridistribuzione delle tensioni ed agffetti del
second’ordine, dipende fortemente anche dall’enti@i
carichi gravanti sulle ali e dunque dall'interagsei tegoli. Il
valore minimo dib (b,,), pari a 0.85, € stato, infatti, ottenuto
per l'interasse massimo considerato fra i tegdri(p 5.5 m).

(b) Mg

Figura 9 - (a) Capacita portante M desunta dalle analisi ad
elementi finiti, ottenuta considerando I'effettijaometria e
distribuzione dei carichi, confrontata con (b) ibmento resistente di

progetto My desunto considerando la teoria della trave ed una
sezione trasversale tale da poter tener conto alel somportamento
flessionale longitudinale.



Si fa presente che, una volta terminati gli stadiiati con
la presente memoria e supponendo di aver individialori
del coefficienteb,,, relativi a varie famiglie di tegoli, potra
essere possibile valutare, a favore di sicurezzacapacita
portante di un tegolo appartenente ad una delleletted
famiglie moltiplicando perb,,, il valore della capacita
portante (che in termini di momento flettente sb msprimere
con My) calcolata con le semplici formule che derivandada
teoria della trave.

12

b

L T

Yot
S~

0.9 e _

0.8 | - v oo T

0.8

07 - - = — m

0.6 t
2.5 3.5 4.5 5.5

interasse frai tegoli [m]

Figura 10 - Valore del rapport® in funzione dell'interasse fra i
tegoli.

5.2 Relazione
trasversale

Nel seguito si dimostra come la quantita di arn@atur
trasversale nella parte centrale del tegolo cood&ianche
significativamente il valore della capacita poréadel tegolo
stesso. Si consideri il tegolo | per il quale, ®lfl’analisi A, si
sono eseguite tre ulteriori analisi, denominateG,e H,
caratterizzate dal fatto che in esse, a parita idetfiti
parametri, si € incrementata la quantita di arnsattasversale
(espressa in termini di) presente nel tegolo stesso.

Si precisa che il rapporto geometriec@ (riassunto in
Tabella 3), & valutato in funzione dell'armatura éhteressa
la parte centrale del manufatto in corrispondergbiattacco
fra ali e soletta. In Fig.11 si mostra la variagatella capacita
portante del tegolo (espressa in termini di momeesistente
in mezzeria My*) al variare dir.

fra capacita portante ed armatura

2000

1600 1

MRrd* [KNm]

1200 - - - - B [

8001 -{  @AnalisiA |------——-—————d-~—~—~

@ Analisi A
A Analisi F I
® Analisi G |
W Analisi H

|
0 J J 1

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2

4001 -

percentuale geometrica di armatura trasversale (%)

Figura 11 - Variazione della capacita portanteflal variare della
quantitai di armatura trasversale (in accordo cenTabella 3) per il
tegolo avente interasse 5.5 m.

Come si pud notare in Fig.11, incrementando, rispett
all'armatura trasversale considerata nell’analisiilAapporto
geometrico di armatura trasversale del 18%, 47%2% 9
(analisi F, G e H, rispettivamente), si ottieneincremento di
Mgrd* del 7%, 15%, 23%. Si osserva che interpolandostjue
valori, si puo ottenere la percentuale geometricarchatura
che conduce ad una rottura “contemporanea” pesifies
longitudinale e trasversale, che equivale ad uroreadel
parametrdb=1. La rottura contemporanea avviene, infatti, nel
caso in cui Mq*=M g, tale condizione, nel caso esaminato, si
verifica perr= 0.9%. Per rapporti geometrici di armatura
trasversale inferiori a tale valore la rottura a@ana
principalmente per flessione trasversale, mentne yadori
superiori la rottura avviene principalmente persgiene
longitudinale. E’ quindi possibile progettare coccaratezza
un tegolo tenendo conto solo del comportamentoagetr
qualora la quantita di armatura trasversale sia dal evitare
un’anticipata rottura per flessione trasversaleli@dj qualora
il parametrab sia uguale ad 1.

E’ ben noto che la rottura di un tegolo avvienegus#o di
stati pluriassiali di tensione e deformazione atwitt sono state
utilizzate  espressioni quali  “rottura per flessione
longitudinale” e “rottura per flessione trasverdabhe, pur
nella loro inesattezza ed incompletezza, possoreredutili
per indicare le due modalita di rottura prevalereta
osservabili.

6. OSSERVAZIONI CONCLUSIVE

In questo lavoro é stato analizzato il comportamettit
tegoli di copertura, classificati come indicatoleabtruzioni
CNR 10025/98. Per determinare la capacita portantgielsti
manufatti (espressa in termini di momento resisteimt
mezzeria M4*) € stata applicata una procedura non lineare ad
elementi finiti in grado di tener conto sia dellannlinearita
geometrica dovuta agli effetti del second’ordintee della non
linearita meccanica dovuta ai legami costitutivi deteriali
ed ai fenomeni di ridistribuzione delle tensioniectsi
innescano al sopraggiungere della fessurazione del
conglomerato.

Il valore della capacita portante cosi ottenutaz{fM €
stato confrontato con il valore della capacita o ricavato
dalle formule derivanti dalla classica teoria deitave ed
usualmente utilizzate per la progettaziong, g

Per i valori piu ricorrenti dell'interasse dei tdigo
esaminati, la capacita portante {ff) ottenuta con le analisi
agli elementi finiti & risultata minore della capacportante
ottenuta con le usuali metodologie di calcolo aerdn tali
casi infatti si € ottenuto per via numerica unatumet a
flessione trasversale che ha anticipato la rotheraflessione
longitudinale. Per ciascun interasse dei tegotatoscalcolato
in valore dib, ottenendd,;=0.85.

Una volta terminata la presente ricerca e suppaneid
aver individuato i valori del coefficiente,, relativi a varie
famiglie di tegoli, potra essere possibile valutadavore di
sicurezza, la capacita portante di un tegolo appartte ad
una delle suddette famiglie moltiplicando pgy;, il valore
della capacita portante (che in termini di momeigtiente si
puo esprimere con Jy) calcolata con le semplici formule che
derivano dalla teoria della trave.

Nella memoria si & osservato (analisi A, F, G, Hg d
valore dib, a parita di armatura longitudinale (sia armatlira
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precompressione che armatura ordinaria), varia aalare
dellarmatura trasversale presente nel tegolo. ghsi & in
presenza di quantita bilanciate di armatura traser e
longitudinale, tali per cui si verificano “contempoeamente”
la rottura per flessione trasversale e longituginal
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ANALISI DELLE PRESTAZIONI NEL TEMPO DI UN PONTE STR ALLATO ESISTENTE

Fabio Biondini, Pier Giorgio Malerba
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SOMMARIO

La memoria presenta i risultati di una analisi @taibistica di vita utile per la riabilitazione stturale di un ponte strallato esistente.
Le analisi si basano su una nuova procedura peali& non lineare nel tempo di strutture in caleezzo armato soggette all’azione
diffusiva di agenti aggressivi. Le prestazioni gtrrali nel tempo vengono valutate in forma siaed®inistica, sia probabilistica,
ponendo a confronto due casi: senza e con interveintiabilitazione. Gli effetti delle incertezzessmciate a ciascuna variabile
aleatoria vengono quantificati mediante opportaiofi di sensitivita variabili nel tempo. | risatt ottenuti evidenziano I'efficacia
dell'intervento di riabilitazione adottato.

SUMMARY

This paper presents the results of the probalill§gtime analysis performed for the structurgbai of an existing cable-stayed
bridge. To this aim a novel procedure for lifetimenlinear analysis of concrete structures subjettediffusive attacks from
external aggressive agents is applied. Based onptioisedure, both the deterministic and probabilistine-variant structural
performances are analyzed considering two sepaaais: without and with rehabilitation interventidime effects of each random
variable are finally quantified and compared by neeaf suitable time-dependent sensitivity factditse results demonstrates the

effectiveness of the adopted intervention.

1. INTRODUZIONE

Il ponte strallato di Milano Certosa fu inauguratel 1989
(Figura 1.a). Nel 2004, dopo circa quindici annedercizio il
Comune di Milano decise di effettuare un’accurafseisone
generale dell'opera (Figura 1.b). | rilievi mostrao la
presenza di alcuni stati di danneggiamento, sajtat@alla
base delle antenne, imputabili al severo ambienésetcizio.
Furono quindi preordinati degli interventi di rigtino, volti a
risanare la struttura ed a proteggerla, per ilocidl vita
residuo, dall'attacco degli agenti aggressivi ester

L'efficacia degli interventi di riparazione fu stiath anche
facendo ricorso ad una nuova metodologia per lisndélla
durabilita di strutture in calcestruzzo soggett€azibne
diffusiva di cause aggressive [1], [2]. Sulla baBequesta
procedura sono state studiate le prestazioni attetsemini di
durabilita, sia con approccio deterministico, sia approccio
probabilistico, modellando i comportamenti nel tengenza e
con interventi di ripristino [4].

| risultati di queste analisi hanno consentito dirp a
confronto I'evoluzione dello stato della strutturai primi 50
anni di servizio, nell'ipotesi di cause ammaloralasciate
libere di propagarsi e nellipotesi di rettifica Ide
comportamento strutturale dopo le azioni di rifmist

Nel seguito verranno esposti i principali risulditiquesta
ricerca. Risultati di maggiore dettaglio sono présenn [4].

Gli effetti sul comportamento strutturale derivardalle
incertezze associate a ciascuna delle variabditatiz prese in
esame nell'analisi probabilistica sono inoltre sitidfacendo
ricorso ad un fattore di sensitivita, funzione wehpo, dedotto
tramite regressione lineare sui dati ricavati dallaulazioni
numeriche.

2. CARATTERISTICHE DEL PONTE

Il ponte strallato di Milano Certosa fu progettat Francesco
Martinez y Cabrera [7]. La sua lunghezza totale &8fl m,
con una campata centrale di 90 m e due campatellaie45
m (Figura 2.a).

L'impalcato & un cassone a cinque celle, largo8Q % e
con un angolo di obliquita di 26.7° rispetto alBasstradale.
La sezione trasversale & ad altezza variabile 4 rh.a 1.80
m e la soletta superiore ha la stessa leggera peade
trasversale della sede stradale (Figure 2.b e Ho)etta
superiore e controsoletta hanno spessore rispmitivee di
0.22 m e di 0.18 m. Lungo il suo asse il cassoinegidito da
una serie di traversi che terminano ciascuno can shalzi
laterali per alloggiare gli ancoraggi inferiori diegtralli. |
traversi in corrispondenza delle pile sono piuddigli altri per
poter reggere le risultanti delle forze trasmesalée cantenne
(Figura 2.d). Sia l'impalcato, sia i traversi sgo@compressi
con cavi composti da 14 e da 19 trefoli da 0.6igioll
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Figura 1. Il ponte strallato di Milano Certosa (a)la fine della fase di costruzione e (b) duranligrgerventi di riparazione.
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Figura 2. Caratteristiche geometriche del pontab#to: (a) dimensioni complessive; (b-c) geometridimensioni dell'impalcato:
(b) sezione retta e (c) sezione obliqua; (d) gedmetdimensioni delle antenne.

Le antenne del ponte sono alte 19.00 m ed hannongez
rettangolare, variabile lungo l'altezza da 12400 m in sommita
a 1.142.50 m alla base (Figura 2.d). La forma rastrerdata
prospetti laterali termina un due mensole tozzegettate per
il sollevamento del ponte durante la fase di vamsommita
delle antenne portano un castello metallico chegglh le
testate di ancoraggio degli stralli. Ogni castellcomposto da
tre selle di forma scatolare che consentono di rameogli
stralli, in modo che i loro assi concorrano, seinzaociarsi, in
punti posti lungo l'asse dellantenna. Ad ogni pio
convergono tre coppie di stralli (Figura 2.d), leggente
sghembi in proiezione orizzontale. | cavi, dal hiago al piu
corto, sono composti 245, 60, 45 trefoli da 0.6 pollici.

3. ISPEZIONE, MONITORAGGIO E RIABILITAZIONE
DEL PONTE

Il disegno accurato della forma delle superficiclaa posta
nei tracciati delle barre di armatura, gli accorgimi utilizzati
per ottenere copriferri adeguati e costanti edidbrso a
materiali protettivi efficaci hanno contribuito aantenere il
ponte di Certosa in buone condizioni. Anche se potto alle
severe condizioni di carico e di esercizio che tbariazano il
pit importante ed utilizzato accesso a Milano, ahi si &
presentato, in generale, in buono stato di congzieme.
L'impalcato € intatto. Segni di danneggiamento shcs

riscontrati solo nelle antenne. | risultati dellénge ispezioni
su tutto lo sviluppo delle antenne hanno rivelatacde di
carbonatazione e tracce di corrosione locale nédfno delle
zone di ripresa dei getti. Solo nelle zone latdrdériori delle
antenne, direttamente esposte alle emissioni dfficts, si
sono riscontrati fenomeni di espulsione del comdfee di
incipiente corrosione di alcune armature piu egtern

A seguito di tali ispezioni sono stati messi a punt
interventi di ripristino, articolati a vari livell[4]. Dopo una
energica sabbiatura, le fessure principali sonie Stzarificate,
con solchi ben raccordati, fino alla zona integoesuturate
con betoncino tixotropico, antiritiro ad alta résieza, additivato
con fibre in polipropilene. Le fessure piu piccelé zone con
segregazione degli inerti sono state riparate caltarnementizia
ad alta adesione, additivata con microfibre dipoiialcool.
L’intera superficie dell'antenna € stata protettan cmalta
cementizia ad alta adesione ed alta elasticitanferdata da
uno/due strati di rete in materiale sintetico coragha
10 10mm. Nel suo complesso questo sistema di protezion
contribuisce a contrastare la ripresa della cartaaiene ed &
traspirante verso I'esterno ed impermeabile veistetno. La
superficie cosi ottenuta € stata verniciata conniger
siliconica, anch’essa traspirante. In tal modo sinteso
prevenire gli effetti delle future azioni diffusiverovocate
dall'aggressivita dell'ambiente e del traffico. lEigura 3
mostra una vista di una antenna prima e dopo tglienti.
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Figura 3. Vista di una delle antenne (a) prima gdbpo gli interventi di riparazione.
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Figura 4. Il sistema di monltoragglo del ponte $ato di Milano Certosa.
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Un’attenzione particolare é stata dedicata allandebne
di un sistema di monitoraggio semplice ed essemzicthe
utilizza sia trasduttori elettronici, sia sistemi controllo
topografici (Figura 4).

4. ANALISI DETERMINISTICA

Nel seguito si vuole valutare I'efficacia degliententi descritti,
anche in relazione ad eventuali aggravi di cos® sdrebbero
potuti derivare da un rinvio nella loro attuazioAetal fine, si
studia I'evoluzione delle prestazioni del ponte Milano
Certosa con l'ausilio di una nuova metodologia feerdlisi di
durabilita e di vita utile di strutture in calcastzo soggette
all'azione diffusiva di agenti aggressivi [1]. Laogedura si
basa sulla formulazione di un elemento finito dive in
calcestruzzo armato con prestazioni variabili mehgo che
tiene conto degli effetti di accoppiamento fra 8D
diffusivo e stato fessurativo. In questo modo ll@iadi
durabilita pud essere svolta considerando non solo
meccanismi di degrado dei materiali, ma anche fégite che
questi fenomeni locali possono avere sulle prestézilobali
della struttura. Ci0 risulta particolarmente impotéa per
sistemi iperstatici, dove gli effetti del degradmspono causare
nel tempo significative ridistribuzioni delle sal&azioni [1].
Nel caso della struttura in esame si osserva paeonon
sono attese ridistribuzioni significative, almenal@ antenne.
La pretensione del sistema di sospensione € steitii
opportunamente calibrata in modo da compensarerditp
lente e mantenere approssimativamente costanteemelo il
livello tensionale degli stralli. La costanza dedizioni negli
stralli risulta confermata anche dai rilievi svolRer questo
motivo si focalizza I'attenzione solo sulla seziaréica alla

we
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Figura 5. Sezione alla base delle antenne: (a) rloddimensioni e
distribuzione delle armature; (b) griglia dellautma cellulare e
disposizione dell'agente aggressivo.

L’evoluzione del degrado meccanico indotta dal psso
diffusivo [5] viene descritta con una progressiv@uzione
dell'area resistente della matrice di calcestruezzelle barre
di armatura ed adottando, per entrambi i matenialijegame
lineare fra velocita di degrado e concentrazion¥agente
aggressivo. | coefficienti di proporzionalita chefidiscono
tali relazioni vengono indicati coq=(C.Dt.)"? e g=(Ct)™,

doveC, e C, rappresentano i valori di concentrazione costante
che porterebbero ad un completo degrado dei méteria
calcestruzzo e acciaio, dopo un periodo di tempo pa
rispettivamente &t. e Dt [1]. Per il caso in esame si assume
C=Cs=C,, Dt.=25 anni ebt=50 anni.

Per caratterizzare il comportamento meccanico deltione
occorre assegnare i legami costitutivi. Per il esizzo si
adotta il legame di Saenz in compressione ed unehwd
elastico perfettamente plastico in trazione, coseguenti
parametri: resistenza a compressifyve35 MPa; resistenza a
trazionef,=0.29 . [** modulo elastico inizial&,=950( f, [**;
deformazione di picco in compressioneg=-0.20%;
deformazione ultima in compressioag=-0.35%; deformazione
ultima in trazionee,=2f,/Ey. Per I'acciaio il legame viene
descritto da un modello elastico perfettamente tiglasin
trazione ed in compressione, con i seguenti parartesisione
di snervamentof,=500MPa; modulo elasticdE~206 GPa,
deformazione limitez =1.00%.

Sono numerosi gli indicatori che potrebbero esadmtati
come misura delle prestazioni strutturali [1], [4& Figura 7
mostra ad esempio l'evoluzione nel tempo del mometit
prima plasticizzazion#,, ovvero del suo valore adimensionale
m, =M, /(|fc|A0d,), per un assegnato valore dell'azione assiale
N =-20 MN, ovveron = N/([fJ]A) =-0.201. Il confronto di
tale diagramma per i due scenari esaminati dimostrae
l'intervento adottato abbia consentito non solorigmistino,
seppure limitato, delle risorse di resistenza alizi ma
soprattutto una notevole riduzione della velocitdehrado e,

di conseguenza, una significativa riduzione deiticatesi
associati alle attivita future di ispezione e manatone.

base delle antenne, in prossimita della quale statorilevati

i segni piu evidenti di danneggiamento. La seziaidporma
rettangolare, ha dimensiord=1.14m ed~=250m ed ¢&
armata con &26 (Figura 5.a). Con riferimento a tale sezione
si vogliono valutare le prestazioni nel tempo n&inp50 anni
di servizio considerando due diversi scenari ewiluiNel
primo scenario si consente la libera evoluzione digrado,
senza l'attuazione di alcun intervento di riparaeio Nel
secondo scenario si mettono invece in conto gleteff
dell'intervento di ripristino eseguito dopo 15 arhiservizio
(a) assumendo uno stato iniziale non danneggiattopstrato
di calcestruzzo riparato e (b) posizionando unaidrarlungo
il perimetro esterno della sezione, in modo tale aheriori
ingressi di sostanze esterne aggressive risultimzediti e il
degrado possa svilupparsi solamente a causa dmitag
aggressivo gia all'interno della sezione all’at@l'thtervento.

In entrambi gli scenari esaminati la sezione siswera
soggetta all'attacco diffusivo di un agente dispolsingo |l
perimetro esterno con concentrazione cost®&(tE=C,. Le
equazioni di Fick che descrivono il processo diffas[6]
vengono risolte numericamente facendo ricorso adspeciale
classe di algoritmi evolutivi noti come automi cédiri [1],
[8]. Le mappe di concentrazione di Figura 6 mosiran
I'evoluzione del processo diffusivo associata ad diffusivita
del calcestruzzd = 10 ** mP/sec per entrambi gli scenari di
degrado esaminati, senza e con interventi di tipds Il
confronto diretto fra le mappe di concentrazionestrate
nelle Figure 6.a e 6.b conferma l'elevata efficadegli
interventi adottati nel contrastare il processofudifo e,
quindi, il conseguente meccanismo di degrado.
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0.150 5. ANALISI PROBABILISTICA
0.140 S —— Il modello probabilistico viene definito considedan come
& \‘\\\ variabili aleatorie le resistenze dei materidli e f,, le
£ 0.130 — ] coordinate jp, z,) dei punti nodalp = 1,_2, c_he definiscono
g la geometria del modello della sezione di calcegu le
§ 0.120 coordinate Y, z,) € il diametro/, delle barre di armatura
o m=1,2,..., la diffusivitaD, le velocita di degradq.=(C.Dt.) *
1= —— Damaged Structure _ -1 P - . .
S 0110 - e g=(Cty) . Le distribuzioni adottate per ciascuna variabile
© —— Rehabilitated Structure aleatoria sono elencate in Tabella 1, insieme #tive
> 0100 | parametri statistici (mediae deviazione standas [2].
Sulla base di questo modello, una misura probésbais
0,090 delle prestazioni nel tempo si ottiene per via ntcae

20 30
Time [year]

50

Figura 7. Evoluzione nel tempo del momento di prfesticizzazione
della sezione critica alla base delle antenne.

Il confronto operato evidenzia gia con grande affia gli
effetti benefici degli interventi attuati. Tuttavia causa delle
numerose e inevitabili incertezze coinvolte nel bhe