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SOMMARIO

Il Model Code 2010 dellfib propone un safety format per I'analisi non-linearerditsire in calcestruzzo armato che si fonda su un
approccio probabilistico alla sicurezza strutturbkeincertezze relative alla capacita portanteadsfituttura, causate pdipalmente
dall'aleatorieta delle resistenze dei materialpg@no prese in conto mediante uttdee di resistenza globale. Sotto l'ipsitche la
resistenza strutturale sia una variabileafdria lognormale, ipotesi geaémente acdéata per le struttura calcestruzzarmato, il
fattore di resistenza globale € una funzione delficigrfite di variazione della resistenza strutturdiell'indice di affidailita e del
fattore di sensitivita della resistenza. In questic@o, si propone un safety format che coniugapostazione probabilisa delfib

Model Code 2010 con I'approccogettuale degli Eurocodici.

THE GLOBAL RESISTANCE FACTOR METHOD: FROM THE PROBABILISTIC ANALYSIS TO THE PRA CTICAL
APPLICATIONS

SUMMARY

Thefib Model Code 2010 introduces a probability-baseétgabrmat for the non-linear analysis of reinfatancrete structures.
The uncertainties about the lebdaring capacity of the structure, mainly do¢he randomness of the materials resistance are taken
into account through a global resistance factosuftsing that thestructural strength is a lognormal random variabke genelly
accepted for reinforced concrete structures, theajleesistancdactor is a function of the coefficient of variati®f strictural
resistance, the reliability index and the sengitifactor of the resistance. In this paper, we peapa safety format thabmbines the
probabilistic setting ofib Model Code 2010 with the design approach of Ewteso

1. INTRODUZIONE

La verifica di sicurezza di strutture in calcesho
armato nei confronti dello statimite ultimo STR [1] impone
il soddisfacimento, nelle zonecritiche, della seguente
disuguaglianza:

Ey dRy @

dove E € il valore di progetto delle caratteristiche di
sollecitazione e Ré il valore di progetto della resistenza.
Secondo la norma EN1992-1-1 [R]progettista po utilizzare
quattro tipi di analisi struttural elastica lineare con o senza
ridistribuzione, plaica e non-lineare.

Tra i metodi elencati, I'analisi non-lineare €& daelpiu
accurato per seguire I'evoluzione del comportameteta
struttura, dalle condizioni diesercizio fino al collasso.
Tuttavia, i risultati di un'analisi non-lineare dimono
fortemente dalla scelta dei valori rappresentatidlled
proprieta dei materiali. Studiguardanti I'analisi non-lineare
[3] hanno evidenziato la necessita di far ricorsweadori medi

delle proprietda dei materialiqualora si intenda riprodurre
numericamente i risultati di prove sperimentalissutture in
calcestruzzo  armato. Ne  consegue un'incoerenza
nell'applicazione dekq.(1) per la verifica della sicurezza
strutturale, in quanto I'utilizzo dei valori medelte proprieta
dei materiali per la valutazione realistica dj Bon &
compatibile con l'uso dei valori di progetto pecalcolo della
resistenza R Nel presente lavoro, questa incoerenza viene
superata mediante la propostaudi safety format per I'analisi
non-lineare di strutture icalcestruzzo armato.

L'articolo & organizzato comeegue. Nella sezione 2 sono
riportate le proposizioni rigudanti I'analisi strutturale non-
lineare e i safety format contenuti nei bollettini CEBib. La
sezione 3 contiene la proposth un safety format semi-
probabilistico per le strutture in calcestruzzo atmn
L'applicazione del safety format ad una trave ipisa é
illustrata nella sezione 4, mentre le conclusioni ldeoro
sono contenute nella sezione 5.
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2. PROPOSIZIONI RIGUARDANTI L’ANALISI NON-
LINEARE DI STRUTTURE IN CALCESTRUZZO
ARMATO

Di seguito si riportano Igroposizioni contenute negli
Eurocodici EN1990 [1] e EN1992-1 [2] ed i safety format
gia disponibili in letteratura guardanti I'utilizzo dell’analisi
strutturale non-lineare.

2.1 EN1990

La norma EN1990 [1] fornisceger ciascuna situazione di
progetto, le regole di combinarie delle azioni da utilizzare
per il calcolo delle sollecitazioni di progettoy. EPer le
situazioni di progetto persistenti o transitoriegspressione
generale di ¢ la seguente:

/ . .
By «sdBeg G pP qi&pgiloiQi > 1l
(2)

dove:

- 34 € il fattore parziale relativo al modello di valutazioni
delle sollecitazioni;

- 4, ¢ il fattore parziale della j-esima azione pernmage

- G, € il valore caratteristico della j-esima azione
permanente;

- J e il fattore parziale della precompressione;

- P e la forza di precompressione;

- J1 ¢ il fattore parziale dell'azione variabile pripale;

- Q.1 € il valore caratteristico dell'azione variabiléngipale;

- J, € il fattore parziale della i-esima azione valtibi

- \p; & il fattore di combinazione della i-esima azione
variabile;

- Q; € il valore caratteristico della i-esima azionealzile.

Una semplificazione di Eq. (2) € la seguente:

/ . .
B EwG PP @iy 0iloi®i >1j1 (3
dove:
‘G ] *Sdg,j (4)
«P  «Sdp (5)
«Qi sdegi (6)

Quando le sollecitazioni vengo valutate mediante una
analisi non-lineare, Ifeetto delle azioni E deve essere
calcolato mediante I'Eq. (2) qualora l'effetto debzioni
aumenti di meno dell'azione (comportamento stratéuipo-
proporzionale). Al contrario, iltaso di comportamento iper-
proporzionale, le sollecitaziordi progetto devono essere
valute mediante I'Eq. (3). | dusasi sono illustrati nelle Fig. 1
e2.

2.2 EN1992-1-1

La norma EN1992-1-1 [2] sottolinea la necessita di
modellare in modo adeguatocibmportamento non-lineare dei
materiali. Ad esempio, la nornmsuggerisce la legge di Sargin
per il calcestruzzo in compressione e una leggdméare per

I'acciaio delle armature.
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Figura 1 — Comportamento ipo-proporzionale (Eq. 2)
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Figura 2 — Comportamento iper-proporzionale (Eq. 3)

Per quanto riguarda le carattéidke dei materiali, la norma
stabilisce che esse devono, da un lato premettére d
rappresentare la rigidea della struttura in modo realistico,
dall’altro tener in conto le incertezze legate aditiura.

2.3 BOLLETTINO CEB 229

Il CEB [3] propose a meta anni Novanta un safetynfit
per I'analisi non-lineare basato su un fattore gleb} legato
alla resistenza struttale. 1l valore di & tiene conto
dell'effetto della dispersione delle resistenze deateriali
sulla capacita portante della sezione trasversalsuléa
ridistribuzione delle sollecioni. Questi due aspetti del
comportamento strutturale sono rappresentati, rispaiente,
dal carico di rottura F e dal fattore di ridistritione G
Quest'ultimo & definito come il rapporto tra la eapia
portante sezionale R della sezione critica e ibrelelastico
delle sollecitazioni:

c R @
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L'effetto dell'incertezza delle proprieta dei materviene S, -

preso in conto mediante duenalisi non-lineari eseguite, R——,
rispettivamente, con i valori medi e di progettialeesistenze oE Gk 4Q« d ob (13)
dei materiali, come illustrato nella Fig. 3. Kd

dove &4 € il fattore parziale che tiene conto delle ineeze
relative al modello resistente. Il primo membro di Eq. (13)
rappresenta l'effetto delle azioni valutato per il carico di
progetto JGx + JQ«. La resistenza R viene valutata al livello
di carico g/ § dove g € il carico di rottura e} € il cosiddetto
fattore globale di sicurezza. | valori suggeriti gie &y SOno
rispettivamente 1.20 e 1.06 [4]. In alternativitEal. (13), la
verifica di sicureza pud essere semplificata come segue:

R
E Gk b d%i (14)

Figura 3 - Effetto dell'incertezzaelle proprieta dei materiali sulla §qu .
capacita portante della struttura [3] E 4G -bQK dR ©T H (15)

Il carico di rottura K e il fattore di redistribuziondg sono o
stimati dallanalisi con i valori medi, mentrg E G sono dove &' =& &g [4]. Queste due relazioni possono essere
ottenuti dall’analisi con i valori di progetto. Salbase dei utilizzate in caso di comportamento iper-proporaien

risultati delle analisi, & possibile definire ilttzre globale & Viceversa, le Eq. (14-15) potrebbero non essere ardadi
come segue: sicurezza se gli effetti dellazioni sono una funzione ipo-

proporzionale delle azioni [6]. L'applicazione duegto
Fn Ry formato viene mostrata nelle Figure 4-6.
ko ®
Fa Ry G

| valori di & 1.3 e 1.7 sono riportati nel bollettino CEB per
rottura lato acciaio teso oppul&o calcestruzzo compresso.
Utilizzando questo safety format, la verifica dewsiezza é
espressa dalla seque diseguaglianza:

F
€0 HQ df 9)

2.2 EN1992-2

Secondo il safety format proposto nella EN1992.B][ _
viene eseguita un'analisi nomdiare utilizzando le seguenti bl el 4 @ q
ipotesi per le proprieta del materiale. Il calcesto in
compressione & descritto dalla legge costitutivaSdigin, Figura 4 - Comportamento ipo-proporzionale (Eq) 13
assumendo come resistenza a compressione il valore:

forep 0B43fy (10)

L'acciaio delle armature € moifo da una legge costitutiva
bi-lineare, definita attraverso i valori medi detensione di
snervamento,f, e della resistenza a traziong f

fym L11fy (11)

ftm 1'1ftk (12) Fo e T T TL Y[ I

dove fx e fx sono i valori caratteriigi della tensione di

snervamento e della resistenzé&razione. La struttura risulta 2elle — et i
sicura se la seguente disuguagta € soddisfatta nelle regioni
critiche della struttura: Figura 5 - Comportamento iper-proporzionale (Ed) 1
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Figura 6 - Comportamento iper—proporili'c)nale (E§)1

Il valore &' = 1.27 € proposto nella norma EN1992-2. Questo
valore e ottenuto come rappotta il valore rappresentativo e

il valore di progetto delle resistenze dei materidel caso di
rottura lato calcestruzzo compresso:

forep

s 0843f | 127 (16)
fea ﬁ
15
mentre nel caso di raita lato acciaio teso:
f 1.1f
coym 127 (17)
fyd fyk
115

2.4 MODEL CODE 2010 DELLA fib

La verifica di sicurezza del safety format per dksi
non-lineare proposto néb Model Code 2010 [7] e effettuata
nel dominio delle azioni:

Fy dRy (18)

dove K e Ry sono i valori di progetto delle azioni e della
resistenza. Tre differenti appm@ossono essere utilizzati per
la valutazione della resistenzg iR Eq. (21):
- il metodo probabilistico;
- i metodi della resistenza globale;
- il metodo del fattore parziale.
Nel metodo probabilisticosi ricava il valore di progetto R
della resistenza dalla sua distribuzione. In terrgemerali, il
valore di progetto [Ré espresso come:

RY) ge @

19
kd (19)

Ra
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dove:

- R & la resistenza della struttura calcolata conmodello
meccanico;

- [} e il fattore di sensitivita della resistenza;

- Ee l'indice di affidabilita;

- &q € il fattore parziale relativo al modello resigten

| valori 3=0.8, E3.8 e &~1.06 possono essere considerati
per gli stati limite ultimi, nel caso di moderatenseguenze
del collasso e un periodo di riferimento di 50 afftii La
resistenza di strutture in calcestruzzo armato esdalito
modellata con wuna variabilealeatoria a distribuzione
lognormale [8-10]. Di consegnea, I'Eq. (22) pud essere
riscritta come segue:

Irexp Ly tVg

20
kd 20)

Ry

dove Rk e Vi sono il valore medio e il coefficiente di
variazione della disibbuzione della resistenza strutturale. La
valutazione probabilistica della resistenza stratusi basa su
due modelli: un modello strutturale e un modello
probabilistico. llfib Model Code 2010 suggerisce di utilizzare
un modello agli elementi finiti al fine di rappresare la
risposta della struttura. Un modello probabilisticaecessario
per descrivere l'incertezza derametri del modello, come le
proprieta dei materiali, ledimensioni geormtriche della
sezione trasversale e la posizione delle armatura.

| metodi della reistenza globalestimano la resistenza di
progetto B come il rapporto tra laesistenza calcolata con i
valori rappresentativi delle resistenze dei maliegial fattore

di resistenza globalg, moltiplicato per &g:

Ry R frep
#kd

Due metodi alternativi sono menzionati riid Model Code
2010: ilmetodo del fattore di resistenza globald metodo di
stima del coefficiente diariazione della resistenzgeCOV).
Secondo ilmetodo del fattore di resistenza glohalefattore
di resistenza globale & legato al rapporto tra aloke
rappresentativo e il valore di progetto delle fesize dei
materiali. Il valore medio de tensione di snervamentg,f
viene considerato per l'acciaio delle armature:

(1)

fym L11fy (22)

dove fx e il valore caratteristico della tensione di
snervamento. |l valore ridotto.,fy viene utilizzato per la
resistenza a compressione del calcestruzzo:

085f (23)

fcmd
dove f,x €& il valore -caratteristico della resistenza a
compressione. Il valorg=1.2 viene proposto in [7].
Nel metodo ECOVI fattore di resistenza globale e calcolato
nell'ipotesi che la resistenza R sia modellata da wariabile
casuale a distribuzione lognormale:

‘R exp Lr VR (24)



L'andamento del fattoreg in funzione del coefficiente di
variazione \4 é rappresentato in Fig. 7.
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Figura 7 — Fattore di resistenza globale.

Il coefficiente di variazione ¥ della resistenza e calcolato nel
seguente modo:

Vg ——In—m (25)

dove R, e R, sono i valori della resistenza strutturale caliola
con i valori medi e caratteristici delle resistemntze materiali.

Il valore di progetto dellaresistenza e calcolato con la
seguente espressione:

Rm

26
A Rd (26)

Rd

Utilizzando ilmetodo del fattore parziald valore di progetto
Ry € semplicemente stimatdlitizando un’analisi non-lineare
con i valori di progetto die proprieta dei materiali.

3. PROPOSTA DI UN SAFETY FORMAT BASATO
SUlI VALORI MEDI DELLE RESISTENZE DEI
MATERIALI

Il safety format proposto h@resente lavoro si basa sui
valori medi delle resistenze materiali e sulla fieai di
sicurezza nel dominio delle azioni interne [11]. fesistenza
di progetto R & valutata come segue:

R_§qum ’
ok *

27
kd @)

Ry

dove g, € carico di rottura raggiunto in un’analisi nondare
eseguita con i valori medi dellresistenze dei materiali. Il
fattore di resistenza globalg & definito come il rapporto tra il
valore medio e il valore di pgetto della distribuzione del
carico di rottura:

PR (28)

AQud

Considerando che la resistengad essere descritta da una
variabile aleatoria lognormale, il valore di progettq loa la
seguente espressione:

dud /queXp L R £un (29)

Sostituendo Eq. (29) nell’Eq. (28), si ottiene fje=ssione del
fattore di resistenza globalg:

‘R EXP LR £Vy, (30)

Il coefficiente di variazione ¥, € stimato con il metodo Monte
Carlo. Per ogni campione di vabili casuali, véne eseguita
un‘analisi non-lineare fino a rottura per ottenérarico q. |
risultati dell'indagineprobabilistica dipendono in larga misura
dai modelli utilzzati per I'analisi non-linear Si suggerisce di
fare riferimento a EN1992-1-1 [2] e EN1992-2 [4} peleggi
costitutive e modelli per situazioni specifichejre strutture
nelle quali gli effetti del secondardine non sono trascurabili.
Nel caso di travi e pilastri, la legge di Sarginr pié
calcestruzzo in compressione e una legge costtuineare
con ramo superiore inclinatappresentano una modellazione
adeguata per il comportamentoi deateriali. La verifica di
sicurezza € soddisfatta se la seguente disuguagligsulta
verificata:

d©—"§1 (31)

E JG
sh= 4G kd

4Qk

In accordo con la norma EN1990 [1], la verifica di sicurezza
puo essere risitta come segue:

R: um °

§Xo3 d©Tf‘ (32)

E &Gk

§qum ’
E &G dR-—%, 33
4G pQ dR-T, (33)
Il confronto tra l'effetto delle azioni e la resisza nelle
Eq.(31-33) tiene conto dell’evoluzione del comportato
strutturale, inclusa la ridistribuzione delle azionterne.
L'applicazione di queto safety format viene mostrata per il
caso di un problema scalare commportamento ipo- e iper-
proporzionale nelle Fig. 8-10.
Il fattore di resistenza globalg’' e stimato sulla base della
distribuzione del carico di rottura realg,dl quale differisce
dal carico di rottura gstimato mediante I'analisi strutturale, a
causa semplificazioni del modello strutturale. ®grer conto
di questa differenza tra, q,/, si introduce l'incertezza di
modello -g, in modo tale che il carico di rottura possa esser
definito nel seguente modo:

' -RAu (34)
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Supponendo che ,qe -g siano due variabili casuali
indipendenti, il coeffieente di variazione )/ puo essere
approssimato come segue:

2 2
Vo 1V2 V2 (35)

Di conseguenza, si ottienedaguente espressione del fattore
di resistenza globalg’:

RUEXD RO expé RENVZ V2 | (36)

Figura 8 - Comportamento ipo-proporzionale (Eq) 31 In alternativa, si pu0 ricorrer@d una espressione semplificata
di &:

LT o e &

. RI . Rd -.R (37)

4. APPLICAZIONE
L'esempio applicativo riguda una trave continua in
calcestruzzo armato. L'analison-lineare € stata eseguita
utilizzando un solutore agli elemefitiiti, al fine di valutare il
carico di rottura della struttura. La struttura édellata da
elementi trave a due nodi [12].
Lo schema strutturale € mostrato in Fig. 11. Lavedra
| soggetta ad un carico permanente2® kN/m e ad un carico
________________ i variabile g=12 kN/m. La trave & ata progettata utilizzando
! i un calcestruzzo classe C35 l'acciaio S500. La sezione
! trasversale (Fig. 12) e rettangm# con larghezza di 0,30 m e
! I profondita di 0,45 m. Le aree drmatura longitudinale sono
| rispettivamente uguali ag, = 1354 mm e A pottom= 1206
"""" ! I mm? sono disposti lungo la trave. L'armatura trasversa
! costituita da staffe verticali con diametro 8 mmpasso 150
! mm.

iy G L o

qe — 12 kN/m

V4 b bl e =28kN/m

N ey

} fim } £ m } fm |

Figura 11 - Schema strutturale

Ha — Mgy iae e

g — Pimealin 4 0] g ammm e e e

Figura 12 - Sezione trasversale

wlle vatde i i i La rottura avviene per raggigimento della capacita portante

a flessione della sezione in corrispondenza deli@appoggio
Figura 10 - Comportamento iper-proporzionale (B8) interno da sinistra.
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Un modello probabilistico, riportato in Tab. 1, éate
formulato per la resistenza a compressione deés#lezzo §

la tensione di snervamentg & la resistenza a trazione
dell’acciaio f e I'incertezza del modello resistent® ( per la
rottura a flessione) [13].

Tabella 1 — Modello probabilistico

Variabile  Distribuzione  Valore medio  Dev. std.
fc.[MPa] Lognormale 40.6 5.4
fy[MPa]  Lognormale 560.0 30.0
fi[MPa]  Lognormale 644.0 40.0
R[] Lognormale 1.1 0.077

I metodo Monte Carlo € stato utilizzato per stimdrvalore
medio, la deviabne standard e il coefficiente di variazione
della distribuzione dei carichi di rotturg g q/. | fattori di
resistenzag e &' sono stimati mediante Eq. (30) e (36). |
risultati dell’analisi effettuata con il Monte Carlsono
riportati nella Tab. 2. Si pud ossare che il coefficiente di
variazione V, € del 5%, in quanto la rottura viene raggiunta
con l'acciaio snervato. Di conseguenza, il fattgg@assume il
valore 1.16. Il valore del fattorek’ € necessariamente piu
grande di quello dig, perché la distribiane del carico reale
di rottura tiene in cowtl'incertezza di modellok p.

Tabella 2 — Risultati

Parametro Valore
Valore medioR, [KN/m] 85.9
Deviazione standard, [kN/m] 4.3
Coeff. di variazione Y, [-] 0.05
Fattore globale di resistenzal-] 1.16
Valore medioR, [KN/m] 94.5
Deviazione standard, [KN/m] 8.5
Coeff. di variazione ¥ [-] 0.09
Fattore globale di resistenza [-] 131

L'applicazione del safety format é riportata in Fi3. La
verifica di sicurezza viene effettuata per mezzthEig(31),

in quanto la sezione ha unmportamento ipo-proporzionale,
come mostrato in Fig. 13.

I momento flettente in corrispondenza del primo appoggio
interno e determinato per diversi livelli di caric8i puo
osservare dal percorso delle sollecitazioni chstiattura ha
una limitata capacita di ridistribuzione. Di consegza, sia il
valore di progetto Edel momento flettente e la resistenza di
progetto R appartengono alla parte lineare del percorso delle
sollecitazioni. Nel caso di strutture caratteriezata una
maggiore capacita di ridistrigione delle sollecitazioni, &
possibile apprezzarne i benefinella verifica di sicurezza
effettuata con il safg format proposto.

0.0
-50.0
-100.0 \
-150.0 \

2000 \ —a—td
-250.0 Rd
N

N

—— Stress path

M [kNm]

-300.0

-350.0
0.0 200 40.0 60.0

g [kN/m]

800  100.0

Figura 13 - Applicazione del safety format

5. CONCLUSIONI

Nel presente lavoro é stato presentato un safetyafioper la
verifica di sicurezza di strutture in calcestruzaomato
attraverso l'analisi non-lineare. #lafety format si basa sui
valori medi delle reistenze dei materiali e su un fattore di
resistenza globale. Utilizzando un approccio prdisico, il
fattore di resistenza globale darato in funzione dell'indice
di affidabilita, il fattore di sensitivita della sistenza e il
coefficiente di variazione della distribuzione detksistenza.
Questa resistenza é considerata a livello strdgtuira termini
del carico di rottura. | fattoriy e & sono stati calcolati per
una trave continua a tre campatee raggiunge la rottura per
flessione. In fase di progattione, la struttura € stata
dimensionata in modo da penire a rottura con l'acciaio
snervato (rottura duttile). Dionseguenza, il coefficiente di
variazione del carico di rottura e pari al 5% daittore di
resistenza globale; & pari a 1.16.
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MARCATURA CE SUI CEMENTI SOLFOALLUMINATI

Fulvio Canonico, Luigi Buzzi

Direzione R&S - Buzzi Unicem SpA, Casale Monferrgat)

SOMMARIO

Il settore delle costruzioni & attraversato da valténnovazoni dal punto di vista normativali sviluppo di nuove tecnolag e di
sviluppo di materiali. Buzzi Unicem heecentemente raggiunto un importante tibie in un progetto di ricerca volto alla
produzione industriale di un legante basstb clinker solfoalluminato. | legangiolfoalluminati sono ottenuti dalla cottuaal una
temperatura di 1300°C circa, a partire da materieg contenenti calcare, batxie gesso (approssimativamente in ugual
proporzione). Tale particolare composiziatella farina, decisamente piu povera incea¢ rispetto alla farina tradizionalnterin
uso nella produzione di clinker portlarmermette un potenziale risparmio di £10n emessa oltre che prestazioni peculiari quali i
bassissimi ritiri igrometrici e le elevate resigtermeccanichéniziali. In data 28 giugno 2013, Buzzi Unicem SpA ottenutda
marcatura CE sulla linea Buzzi Unicem Next, prodattiase di leganti solfoalluminati. L'ottenimentelld marcatura CE per gsti
leganti apre la strada ad un utilizzo dei cemealioalluminat all’interno di calcestruzzi destinati alla real@zione di pere
strutturali, mentre sino ad ora le normative cotigano unicarente I'impiego per utilizzi dinicchia non strutturali quali pe
esempio le malte tecniche ed i massetti. La presemmoria decrive i risultati delle prove prestazionali e dirabilita comlotte
durante questo studio mettendo in evidenzmmmentando alcune significative differeremmerse rispetto al comportamento piu

tradizionale dei cementi portland.

CE MARKING ON SULPHOALUMINATE CEMENT

SUMMARY

New technologies, standardad materials have been in theseleping phase in the construction sector ovetabeten yearsBuzzi
Unicem has recently reached iamportant target on an R&D project dealingtwthe industrial production of a new binder based
calcium sulphoaluminate cement3€). CSA cements are produced by burning ameeal based on bauxite, limestone and gypsum
in a rotary kiln at about 1300°C. The peculiar cosipon of the raw meal, significantly lower in l@stone compared to a Rartd
clinker raw meal allows a Gaving as well as new technological features ssateduced shrinkage and fast strength development
of the concrete. On 28 June 2013 Buzzi Unicem obthithe CEmarking for its Next sulphdaminate binder product line.
Obtaining the CE marking forces the way ahead tdevalew uses fothese cements in concrete structures, beingdbs of thes
cement restricted to niche applications such as teahmortars and floor screed. The paper describhesperformances and
durability issues of CSA cements focusing on théedéhces in comparison with the more traditionatlBod cement.

1. INTRODUZIONE

I cementi solfoalluminati (CSA) sono noti dagli anni ‘30,
ma solo negli anni '70 - '80 si € osservata una liffusione
commerciale, principalmente come leganti espansivi i
calcestruzzo o come leganti rapidi a basso ritirb se¢tore
delle malte tecniche. Verso la meta degli anni "2 |
Repubblica Popolare Cinese iniziélle produzioni industriali
di cementi CSA che furono arehseguite dalla stesura di
alcune norme tecniche cinesi [1]. A differenza piéi comuni
e conosciuti cementi Portland fase mineralogica attiva dal
punto di vista idraulico non & un silicato di calcbensi una
fase costituita da solfoalluminato di calcio siitedta a
partire da materie prime qudbauxite, calcare e gesso. La
produzione del clinker CSA avviene per cotturaomf rotanti

ad una temperatura di 1300°C di una farina cotditgia
calcare, bauxite e gesso. Larfmlare composizione della
farina, relativamente povera in calcare rispedlta tipica
farina usata nella produzione dinker portland e la minore
temperatura di cottura del clinker rendono i clinke
solfoalluminati potenzialmente mtaggiosi dal punto di vista
delle emissioni di C@rispetto ai clinker portland [2,3], inoltre
i leganti CSA possono essere prodotti vantaggioagsrenche
a partire da materie prime di scarto [4,5,6] (qaaliesempio
le scorie alluminose o gessi chimici) rendendo
economicamente piu favorevole il processo prodottiha con
il rischio di inglobare all'intern del legante druri, metalli
pesanti ed altri componenti con possibili effettiésiderati.

| principali costituenti mineralogici del CSA sonta
yeelimite (GAs$), il silicato bicalcico o belite (£S) e |l
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solfato di calcio o anidrite (C$).

L'idratazione di queste fasi cristalline ha come
conseguenza la rapidarfoazione di ettringite (§\$sHsy)
secondo le seguenti reazioni:

(1) C4As$ +2C$ + 38H: CeA$3H3, + 2AH;

(2) C4As$+ 6CH +8C$ + 74H 3CeA$H14

Il meccanismo d’idratazione pud seguire rispettivammela
reazione (1) oppure la (2) a seconda che il CSAgaen
impiegato da solo oppure in saela con il cemento portland.
Nel secondo caso infatti I'idrosk di calcio rilasciato nella
reazione di idratazione dekE presente nel cemento portland,
indirizza la reazione versto schema (2) permettendo la
formazione come prodotto di reame di ettringite espansiva
che se presente in misura controllata permette tdinete
leganti a ridotto ritiro.

Sul mercato sono disponibiieganti CSA provenienti da
produzioni nazionali ed esteoaratterizzati daomposizione
chimico mineralogica piuttost eterogenea destinati ad usi
specifici prevalentemente nel settore delle makaithe. Al
momento non esiste una defimige univoca dei leganti CSA,
né esistono normative europee che ne disciplinaso lo ne
descrivono le catteristiche.

Pur essendo dei leganti noti da diversi decenin, segli
ultimi anni sono emersi significativi contributi eaiifici
rivolti principalmente allo studio dei meccanisnitdatazione
ed alla struttura porosimetrica [7,8], agli equilib
termodinamici delle fasi detlinker [9], o ai fenomeni
espansivi. [10].

Effettivamente per lo studioso di chimica del cetnea
per I'esperto di calcestruzzi, CSA si presentano come un
legante molto intrigante ed interessante da studide
ottimizzare. Gli aspetti piu affas@nti sono forse le peculiari
prestazioni che si possono ottenenediante la combinazione
di leganti CSA e cementi portland.

Buzzi Unicem ha iniziato un progetto di ricerca siesta
tematica nel 2003, raggiungenddopo svariate produzioni a
scala di laboratorio [11] la pduzione industriale di un legante
commerciale che é stato denomina®uZzi Unicem Nekt
proprio per rimarcare le innovaévprestazioni e proprieta che
tale legante intende offrire risfio ai piu tradizionali cementi
portland.

Il successo di tali leganti Bintenzione di aprire nuove
opportunita commerciali estesenche al settore della
prefabbricazione e del calcestruzztoutturale ha portato alla
richiesta di un ETA (Europeahechnical Approval) che si
conclusa positivamente nel giugno del 2013 coiiakcio di
tre ETAS per tre leganti solfoalluminati caratterizzati da
composizione e proprieta differenti.

Il presente articolo illustra alcune proprieta gjanti per
i quali e stato ottenuto questoportante risultato che equipara
sostanzialmente i CSA della lineBuzzi Unicem Nexgi
comuni cementi portland.

L NOTA: le reazioni chimiche sono skitte in base alla nomenclatura
standard in uso nella chimica del cemento:

C =Ca0; S =Sig A =Al0; F =Fe0; $=SQ; H=H,0

2 NOTA: ETA 13-0417, ETA 13-0418, ETA 13-0419
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2. CARATTERISTICHE  DEI
METODI DI PROVA

MATERIALI E

2.1 Analisi chimico mineralogiche e caratteristiche
fisiche dei leganti

I leganti utilizzati per le prove sono costituiti @ cementi
solfoalluminati:

- Next binder (SL0O5) costituito dalla combinaziode
clinker solfoalluminato, anidrite e CEM Il A — LL245
Rrispondente allETA 13/0418

- Next base (SRO03) costituito dalla combinazione di
clinker solfoalluminato e adrite rispondente allETA
13/0417.

Le tabelle seguenti descrida composizione chimica e
mineralogica dei leganti investigati.
L'analisi mineralogica €& stata effettuata con un
difrattometro Bruker — D4 utilizzando come softwagde

analisi Rietveld Topas 2.1.

Tabella 1 — Analisi chimica detemata in accordo con la normativa
EN 196-2

Parametro Next base Next binder

SR0O3 SLO5

SIO, 9.4 146

AlZ0; 277 12.3
TiO, 13 0.6
Fe0s 2.6 29

Ca0 41.9 55.5
MgO 3.2 1.9
SG 11.8 9.6
K20 0.2 0.48
Na,O 03 0.26
CC. 15 2.3

Tabella 2 — Analisi mineralogicdeterminata con XRD — Analisi di
Rietveld

Parametro Nesxéggse Ne);tLt())igder
Yeelimite (GAs$) 52.4 15.3
Anhydrite (C$) 121 11.3
Alite (C3S) - 40.0
Belite ( -C;S) 19.1 15.2

Tabella 3 — Analisi proprieta fisichgeterminata in accordo con la
normativa EN 196-6

Parameter Next base Next binder
SR03 SL05
Blaine (cm2/g) 5190 4200
Densita (g/cm3) 2.80 2.80




2.2 Prestazioni fisico-meccaniche

Il leganti precedentemente da#cisono stati impiegati per il
confezionamento di malte per la verifica delle stsize a
compressione, e per la detémazione del ritiro.

| risultati sono illustrati nella tzella nr. 4 e nella figura nr. 1.

Tabella 4 — Resistenze meccaeiéhcompressione misurate in
accordo con la norma EN 196-1

Resistenza meccanica a compressione (MPa)
5h 8h 24h 79 28y  90g

Next base SRO3 34.3 43.3 46.2 486 685 74.3
Next binder SLO5 8.8 165 27.3 40.7 56.3 63.6
0
um/m
. SLO5
-400
SRO03
-600
-800
CEM IIA-LL425R
-1000
20 40 60 80 100
Giorni

Figura 1 — Ritiro misurato a 20°C e 50% RH secofaloorma EN 196-1

2.3 Cinetica d'idratazione

L’analisi TG e la difrattometa a RX sono state impiegate
per investigare le fasi mineralogiche sviluppatd oerso
dell'idratazione dei due cementi CSA.

Le figure nr. 2 e nr. 3 illustrano i risultati dahalisi TG-
DSC mentre la figura nr. 3 evidenzia i difrattograimdei
campioni idratati allacadenza dei 28 giorni.

Le prove di analisi TG sonoae condotte su campioni di
pasta cementizia predr con un rapporto a/c= 0.5. Sono stati
confezionati provini cilindrici di volume pari a 3@nt
conservati ad una temperatura di 20°C e 100% di Wnid
relativa. Alla scadenza pis$ata i provini sono stati
frantumati e sottoposti ad analisi TG. L’'analisi T&Gstata
condotta utilizzando un analizzatore TG/DSC (1) thMet
Toledo con una velocita distaldamento di 10K al minuto.

La principale differenza rigsmtrata nelle analisi TG-DSC
dei due campioni cementizi & legaalla perdita di peso ben
visibile nel campione SRO03 nellintorno dei 300°C e
confermata dalla vistosa gobbd segnale DSC attribuita alla
perdita associata all' acqua legata all’Al(QldYiluppato dalla
reazione (1). Il campione 8b non é caratterizzato da questa
perdita d’acqua a conferma del fatto che il mearmani di
reazione e differente ed indirizzato esclusivameantia
formazione di ettringite. La jpdita di peso osservata a 500°C
nel campione SLO5, e bendimiduata nel segnale DSC e
invece attribuita a alla perdita d’acqua associat@asdOH)
sviluppatosi nel corso dell'idratazione dejSC Il campione
SRO03 & privo di questa banda a conferma del fat® la
reazione dominante in tale sistema é la (1).
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Figura 2. Analisi TG-DSC campione SL05
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Figura 3. Analisi TG-DSC campione SR03

Le prove di idratazione XRD sono state condotte su
campioni di pasta cementizi@eparati con un rapporto a/c=
0.5. | provini sono stati confemati in un apposito porta-
campione realizzato per la miguin continuo dell’analisi
XRD. Tale porta-campione éasb rivestito da un film di
Mylar trasparente ai Raggi-X@nservati ad una temperatura
di 20°C e 100% di Umidita relativa. Le misure XRDbns
state condotte con un diffrattometro Bruker D4.

La figura nr. 4 illustra la composizione dei campia 28
giorni dall'idratazione. In enaimbi i campioni si osservano i
picchi caratterizzanti dell’ettringite che cost#ceé la fase
mineralogica dominante. La struttura cristallindl’egringite
rilevata nei due campioni & identica, tuttavia égioata da
processi di cristallizzazione differenti (pH, presa di ioni
C&") con evidente impatto sullaorfologia e dimensione
particellare [12]. Non sono indduabili nel difrattogramma i
segnali associati a Al(OKl)e al prodotto d’idratazione dei
silicati di calcio (CSH) in quanto si tratta di fasnorfe. Nel
campione SLO5 sono presenti (evidenziabili dal picco
adiacente a quello dell'ettriitg) fasi tipo AFm (monosolfato)
anch’esse caratterizzate da scarsa cristallinitdamBortante
evidenziare che dopo 28 giorni dall'idratazione ii€,A:$
che il CaSQ presenti nel clinkerao stati sostanzialmente
consumati.
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2 Theta
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Figura 4. Analisi XRD campione SLO5 e SRO. E: Bgjite, C:
CsSIGS, Y: GAs$, M: Monosolfato, C*=GA

2.4 Test di carbonatazione

Le prove di carbonatazione sono state condottedordo con
la procedura RILEM CPC-18 su malte di dimensio@er
X 40 mm x 160 mm preparate secondo la 196-1. \aniz jlei
provini sono stati stagionati in @ea per 7 giorni, la restante
parte per 28 giorni. Al termine del periodo di stegtura i
provini sono stati conservati in ambienteclimatizzato
caratterizzato dai seguenti parametri ambientainperatura:
20 + 2°C, umidita relativa: 65 + 5% e concentragid@@O,
0.039 + 0.003%.

Ad ogni scadenza i provini sono stati rotti a flessi ed &
stata spruzzata una soluzione di fenoftaleina penettere la
determinazione delle profonditdi penetrazione della GO
sulla base del viraggio colorimetrico.

Profondita di carbonatazione (mm)
60gg 90gg 140gg 360gg

Next base  Stagionatura 7gg 2.1 35 3.8 5.5
SRO03 Stagionatura 28gg 0.5 1.2 1.5 3.5
Next binder  Stagionatura 7gg 1.5 2.3 3.5 4.8
SLO5 Stagionatura 28gg 0 0.5 2.0 29

Espansione durante test di resistenze ai solfatirg)

28g 56g 90g

Stagionatura 20°C 234 484 718
Stagionatura 5°C  -94 62 62
Stagionatura 20°C 750 1640 2609
Stagionatura 5°C 172 187 1250
Stagionatura 20°C 219 312 469
Stagionatura 5°C 16 69 203

Next base SR03

Next binder SLO5

CEM llI-B 425N - HS
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2.6 Test di resistenza ai solfati

Le prove di resistenza ai soffabno state condotte su provini
costituiti da malte 10 mm x 40 mm x 160 mm preparat
secondo la 196-1. | campioni sosi@ti conservati per 2 giorni
negli stampi, quindi dopo sformatuconservati per 14 giorni
in una soluzione satura di Ca(QH) 20°C. Successivamente
sono stati messi in una soluzione al 4.4 % diasolfli sodio
ad una temperatura di (5 £ 1)°C e (20 £ 1)°C. Le prove svolte
a 5°C permettono di evidemze I'eventuale espansione
causata da taumasite mentreeltpia 20°C un’espansione da
ettringite. La variazione dimensionale dei provinistata
misurata con un comparatoee confrontata a quella di un
CEM Il -B 42.5 N — HS.

2.7 Test di migrazione cloruri

Il test di migrazione cloruri 8tato condotto in accordo con la
procedura NT Build 492 basato sul principio di aecatione
degli ioni cloruro per mezzo di un potenziale eiett E’
possibile risalire ad un profildi migrazione al termine della
prova dopo rottura del campione e spruzzo di uh&zsme di
AgNOs. Per eseguire la prova si € preparato un cal@stru
caratterizzato da un dosaggibcemento pari a 320 Kgfed
un rapporto a/c=0.5 che e statagibnato 28giorni. Al termine
ella stagionatura si € provveduto a immergere dvipio per
24h in una soluzione satura di Ca(@QHpono stati usati
aggregati con diametro massimo pari a 8 mm in cdryaler
provenienti da cava Zandobbio (BS).

Coefficiente di migrazione cloruri (£6m%/s) dopo 28g

Next binder SR03 25.3

Next base SL05 15.2

3. COMMENTI Al RISULTATI

| cementi solfoalluminati mostrano un meccanismo
d’idratazione nettamente diversispetto a quello tipico dei
cementi portland. La reazione é iniziata dalla piégzione di
ettringite che accompagnata da Al(QH) CSH costituisce il
principale prodotto d’idratazione rispettivamenteagdo il
legante CSA & presente da solo oppure in combinazion

un comune cemento portland.

Le analisi TG-DSC e XRD evidenziano che Ca(®9H)
(principale prodotto d'idrataone dei cementi portland) si
sviluppa unicamente ed in misura marginale nel d¢anep
SLO5 a dimostrazione che esso contribuisce in maniera
significativa alla reazione secondo lo schema (2).

Il test di carbonatazione mefieluce un comportamento delle
miscele CSA allineato a quelldi un cemento portland di
miscela a basso contenuto dnkkr. L’'assenza di sviluppo di
significative quantita di Ca(OH)juale prodotto d'idratazione
limita fortemente il potere tampone nei confrongild CQ,



soprattutto nel caso in cui il campione abbia subit ridotto
tempo di maturazione in acqua, tuttavia i risulkafidenziano
che in seguito ad una corretta formulazione ancheganti
CSA possono raggiungere valori di velocita di cadiazione
in linea con quelli tipici dei cementi portland.

| leganti CSA mostrano eccezionale resistenza aatsolh
particolare il campione SR03 ha mostrato sia a 20%Cac5°C
valori di espansione cowmfntabili a quelli di un CEM Il -B
42.5 N — HS. Nel caso del legan€SA di miscela (SL05), si
puo concludere che la resisteraasolfati € legt fortemente
alla tipologia di cemento portland utilizzata neHaiscela,
tuttavia la significativa presenza di CSA permelit¢itardare

il fenomeno di espansione.

Il test di resistenza ai cloruri evidenzia un dscer
comportamento dei due sistemi. Infatti mentre pesistema
SLO5 non si riscontrano differenzgspetto ai valori tipici
riscontrati in un cemento portland (25#an?/s ), il sistema
SR03 mostra valori vicini alirhite superiore. La ragione di
questo comportamento e da ricercarsi nel diverso
comportamento delle fasi idrate che costituisconaue
cementi e nella differeatabilita che hanno i due sistemi idrati
nel legare gli ioni cloruro.ll sistema SLO05, é infatti
caratterizzato da un ridotto tenore disS®da un ambiente a
pH fortemente basico (in neeguenza della presenza di
cemento portland), ed ha quingin ambiente favorevole alla
formazione di fasi di tipo monofato (AFm) che, com’é noto
[13], mostrano una maggiore cagadaili legare chimicamente
i cloruri rallentando cosi lamigrazione dei cloruri stessi
all'interno della pasta cementizia.

4. CONCLUSIONI

La memoria ha illustrato le caratteristiche tecniahe
prestazionali di 2 leganti @Ssui quali Buzzi Unicem ha
recentemente ottenuto la marcatura CE. Il legardet Kase
SRO03 e costituito da clinker CSA e anidrite, meiitfegante
Next binder SLO5 é costituito da clinker CSA, anilé CEM
II' A -LL 42.5 R. Entrambi i lganti sono caratterizzati da
elevato sviluppo delle resistenze meccaniche a aessjune
in conseguenza della rapidaepipitazione di ettringite che
costituisce il principale prodotto d’idratazioneispetto ai
comuni cementi portland i leganti CSA analizzaidewnziano
modesti sviluppi di Ca(OH) Entrambi i leganti mostrano
caratteristiche di dabilita (resi¢enza alla carbonatazione,
resistenza ai cloruri) confrontabili a quelle tipéc di un
cemento portland al calcare, pur avendo alcuneédssanti
peculiarita quale per esempio l'elevata resisterizaoHati
manifestata dal legante SRO3ldgante SLO5 ha evidenziato i
ritii  igrometrici  molto modesti grazie al fenomeno
ampiamento discusso di compensazione di ritiro eséoci
dalla precipitazione di ettringite espansiva.

| risultati illustrati mettono in luce che i lega@SA sono
dotati di caratteristiche di ®emo interesse per l'industria
delle costruzioni, non solo rivolad impieghi di nicchia quali
per esempio malte tecniche 0 massetti autolivellant
applicazioni all'interno dellequali si possono sfruttare I’
elevata resistenza meccanica a breve termineriebito ritiro
ma anche nella produzione dila@struzzi in applicazioni
strutturale. Il ridotto tempo ditagionatura richiesto da questi
cementi si puo rivelare vincente nellindustria ldel

prefabbricazione [14] ma anche in nel -calcestruzzo
preconfezionato, ove per esgim siano richieste elevate
rapidita di scassenoer accelerare la lavorazione del cantiere.

Il lavoro di sviluppo ed investagione di questi cementi &
tuttora in corso e indirizzatallo studio delle proprieta di
durabilita di prototipi di manufatti in calcestruzarmati e alla
valutazione della capacita di passivazione dei ¢éarmatura.
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SOMMARIO

La durabilita delle strutture in C.A e C.A.P. dipgenfortementalalla vulnerabilitd corrosiva delle armature mathé in amienti
genericamente all’aria aggressivi per la preseretla €O, (classe di esposizione XC4) o espai cloruri come nelle strutture
marine esposte in classe X%& Norme Tecniche per le €wuzioni (NTC) propongono di far riferimento alarma nazionale UNI
11104 (derivata da quella Europa EN 206) per lapmsizione e la Rck del calcestruzzo ed al’Euroced per quanto riguarda
spessore di copriferro che, a secondasde valore, dovrebbe garantire una durgbitli 50 o 100 anni. In questo articolonso
esaminati criticamente alcuni aspetti di questeneoe sié trovato che le opere marittime non risultan@essurabili peb0 o 100
anni in base alla composizione adottsgaondo le NTC ed in particolare al rapporto acmgraénto raccomandato (0.45) cheltegsu
essere inadeguato per essere troppo alto ed adgueste valore di Rck (45 MPa)echisulta essere inadeguato per essergorop

basso.

DURABILITY OF REINFORCED OR PRESTRESSED CONCRETE STRUCTURES ACCORDING TO THE ITALIAN
AND EUROPEAN NORMS

SUMMARY

The durability of reinforced and prestressed caecstructues strongly depends on the coromsbf the metalti reinforcemets in
concrete structures exposed to a&ggive air for the presence of £@xposure class XC4) or exposecttdoride ions as in maritime
works in exposure class XS3. The NTC sugdesefer to the Italian Norm UNI 11104ddved from the European Norm EN 206)
for the concrete composition and its Rclnal as to the Eurocode 2 for the thickness ofdbecrete cover which, dependiog its

value, should guarantee a durability period of 6QQD years.

In the present paper some specific aspectisesfe norms have been critically assedseparticular, we have found that theritime
work are not durable for 50 or 100 years on thesbas the composition adopted according to the NTC. Themsoended
water/cement ratio (0.45) appears to be inadeduetause is too high whereas the corresponding whlRek (45 MPa) appeats

be inadequate because is too low.

1. INTRODUZIONE

La durabilita delle strutture in C.A. e C.A.P. argntita
anche negli ambienti aggressivi se il calcestryzzssiede una
porosita discontinua che impecksla migrazione degli agenti
aggressivi attraverso il copriferro fino ad arrivaeferri di
armatura. Le Norme Tecniche per la Costruzioni (NTC)
propongono che si puo fare riferinte alla norma nazionale
UNI 11104, in ottemperanza a quella europea EN 2@6,
richiedere un elevato dosaggidi cemento (c), un basso
rapporto a/c e conseguentememtéelevata Rck per rallentare
la velocita di penetrazione degli agenti aggresdivoltre,
'Eurocodice 2 impone [l'adozione di uno spessore di
copriferro (¢) relativamente alto per allungare il tempo
trascorso perché gli agenti aggsivi arrivino alle armature
metalliche. | valori limiti di c, a/c, Rck e; sono scelti in
funzione della classe di espasize. In questo articolo, sono
presentati e discussi criticamente questi paranmethie classi
di esposizioni tipiche come |&XC4 (esposizione all'aria
umida) e la XS3 (esposiziortiscontinua all’acqua di mare)
dove puo avvenire la corrosiodei ferri di armatura.

2. STRUTTURE ARMATE IN CLASSE DI
ESPOSIZIONE XC4

La Figura 1 mostra un edificio in C.A. esposto aila
umida (classe di esposiziodC4) dove, dopo solo 3 anni,

sono apparsi ovunque ferri di armatura a vista per I'adozione
di un mediocre calcestruzzo (gedevato rapporto a/c) e di un
basso spessore di copriferrd.[8i tratta chiaramente di un
caso limite di struttura in C.A. con inadeguata athilita
dell’'opera per una vita utile di servizio di almen® &nni. Il
fenomeno responsabile del dedo é la carbonatazione dovuta
all'ingresso della C®in un calcestruzzo poroso per I'elevato
rapporto a/c adottato e la cegsiente neutralzazione della
calce di idrolisi che avrebbe dowuassicurare la passivazione
dei ferri di armatura.

Figura 1 — Corrosione promossa darbonatazione in classe di
esposizione XC4
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Nella Tabella 1 sono mostrati valori dei parametri
richiesti dalla UNI 11104 per italcestruzzoed il valore
minimo del ¢ secondo I'Eurocodice 2 per una struttura che si
comporti durabilmente in ctae di esposizione XC4.

Tabella 1 - Classe di esposizione XC4: requisitiyrga durabilita di
50 anni; per una durabilita di 100 anni si deve antare lo spessore
di ¢ di almeno 10 mm

Massimo Rck Dosaggio di Spessore di  Spessore di
alc minima € minimo ¢ per C.A. C per
C.AP.
0,50 40 MPa 340 kg/in 30 mm 40 mm

Il valore di Rck « 40 MPa garantisce la compattezza e la
bassa porosita richiesta per i provini del calcegtiche deve
essere messo in opera al fidegarantire la durabilita della
struttura. Il valore di Rck paa 40 MPa deve garantire che il
fronte della carbonatazione non superi lo spessdire
copriferro di 30 mm dopo 50nai di esposizione all’aria
umida: questa condizione € supta dai risultati di una
ricerca di Nakamura che ha miato la carbonatazione fino a
50 anni in funzione della resistenza a compressim28
misurata su provini cilindrici a 28 giorni [2]. Qsté risultati
indicano che nei provini con umasistenza fc28 di 40 MPa la
penetrazione della G& arrivata a meno di 25 mm; pertanto,
una resistenza cubica caratteristica Rck di 40 EReé0 che
sufficiente per assicurare unoesgore di carbonatazione non
superiore a 30 mm in 50 anni.
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Figura 2 — Determinazione delkpessore di carbonatazione
dopo 50 anni in funzione della resistenza meccaai28 giorni su
provini cilindrici

Secondo le NTC, oltre alla Rck € necessario che iper
calcestruzzo dentro la struttura -il quale inevitabnte &
meno compattato dei provini- deve essere soddisfatta la
seguente condizione

Rck, . t085Rck )

Questa condizione e tantoupfacilmente raggiungibile
guanto maggiore € la classe abnsistenza del calcestruzzo
fresco che -salvo impedimenti- detbe attestarsi su valori di
S4/S5 per consentire un grado di compattazioged{@imeno
0,97 [1}

d. M,/M,, t 097 )

dove M, ed M,, sono rispettivamente le masse volumiche del
calcestruzzo della struttura el geovino compattato a rifiuto.

Il significato delle due equaziosbpra riportate € il seguente:
per ogni centesimo di grado dompattazione in meno si
registra un 5% di diminuzione della Rgl rispetto alla Rck.

Il raggiungimento della condizion€) -a differenza della
condizione (1) che puo essere accertata solo dojop&- é
verificabile gia dopo 1 giorno t@etto misurando la massa
volumica del provino e quellalella carota estratta dalla
struttura: questo consente,agdopo 1 giorno dal getto, di
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aumentare la lavorabilith Hecalcestruzzo fresco e/o di
migliorarne la compattazione wkeo la struttura qualora si
registri un valore di gminore di 0,97. Per quanto il grado di
compattazione non sia previstialle NTC, nulla impedisce
che nelle prescrizioni di capitolato sia specificatovalore di
almeno 0,97 per il valore di.g

Tra i requisiti presenti nella horma nazionale UN1L04,
come anche in quella eureg EN 206, appare un dosaggio
minimo di cemento che nel caso specifico della elads
esposizione XC4 & 340 kgiriTabella 1). In realta il dosaggio
minimo di cemento non dovrebbe essere incluso reguisiti
che garantiscono la durabilita pbé in talune circostanze esso
potrebbe rivelarsi non solo ininfluente ma perfiramdoso. Si
supponga, per esempio, di dowepiegare un quantitativo di
acqua di impasto pari a 200 kg/inn dipendenza di un
aggregato alluvionale con diamemassimo di 32 mm ed una
classe di consistenza superfai S5. Se il rapporto a/c non
deve superare 0,50 (Tabella 1) ne consegue clusaggjio di
cemento non deve scendeteli sotto di 400 kg/fh

alc 200/cd 0500 ct400kg/m® (3)

Questo dosaggio di cement relativamente elevato
soprattutto se si tratta dina struttura massiva, pud essere
fonte di fessurazioni di origine termica ed igrorigetrcon
grave pregiudizio per la durabilita della struttuaamata.
Occorre allora ridurre il deggio di cemento mantenendo
costante il rapporto a/c €uesto pud essere facilmente
realizzato con I'impiego di additi superfluidificanti capaci di
ridurre I'acqua di impasto (a) anta di lavorabilita (classe di
consistenza S5) e di rapporta 40,50). Se per esempio si
riduce I'acqua di impasto (a) Id85% il suo valore diminuisce
da 200 a 150 kg/fne conseguentemente il valore di ¢ non
deve scendere al di sotto di 300 k&i/m

alc 150/cd 0500 ct300kg/m® ()

Un dosaggio di cemento di 300 kdg/eapace di rispettare
le condizioni di a/c” 0,50 e di Rck ¢ 40 MPa sarebbe in
teoria in disaccordo con lspecifica della UNI 11104 (che
prevede un dosaggio minimo di 340 kdfrancorché sia in
grado di garantire la durabilita deB¢rutture. Anzi -a parita di
a/c, di Rck e di lavorabilitaun calcestruzzo con un dosaggio
di cemento inferiore € in gdo di garantire meglio la
durabilita della struttura per il mor rischio di fessurazione di
origine termica ed igrometiéc da questo punto di vista
sarebbe opportuno specificare I'impiego di un addianti-
ritiro (SRA, Shrinkage Reducing Admixture) per athbee
ulteriormente il rischio di fessurazioni attravert® quali
migrerebbero facilmente gli agenti aggressivi ¢C0, H,O)
per de-passivare i ferri diraatura e favorirne la corrosiane

Tenuto conto delle osservazioniitiche sopra riportate
una prescrizione di capitolato rpla durabilita di 50 anni di
una struttura armata in classé esposizione XC4 potrebbe
essere piu correttamente cosi riscritta:

a/c "0,50 Rcke40 MPa  Rdclg *0,85-40+ 34 MPa
gc a 1 giorno dal gettoe 0,97 classe di consistenza: S5
C; per strutture inC.A.+30 mm; G per strutture inC.A.P.«40 mm
impiego di additivo superfluiicante per mantenere c al di
sotto di 300 kg/th

impiego di additivo SRA per contenere il ritiro dgnetrico
applicazione di membrana argivaporante sulla superficie
appena scasserata.

3. STRUTTURE ARMATE IN CLASSE DI
ESPOSIZIONE XS3

Nella Tabella 2 sono mostrai valori dei parametri
richiesti dalla UNI 11104 per il calcestruzzo edvdlore
minimo del ¢ secondo I'Eurocodice per una struttura che si
comporti in modo durabile in&tse di esposizione XS3.



Tabella 2 - Classe di esposizione XS3: requisitiype durabilita di
50 anni; per una durabilita di 100 anni si deve antare lo spessore
di ¢ di almeno 10 mm

Massimo Rck Dosaggio di Spessore di  Spessore di
alc minima € minimo ¢ per C.A. C; per
C.A.P.
0,45 45 MPa 360 kg/m 45 mm 55 mm

Nonostante la maggiore compattezza del calcestruzzo

rispetto a quello raccomandator pa classe desposizione in
classe XC4 (a/c'0,45 contro 0,50; Rclk45 MPa contro 40
MPa), e nonostante uno spessore di copriferro raggii 15
mm, la diffusione del cloruro rischia di procedecesi
velocemente da superare un dfgoro di 45 mm in soli 4 anni.
La Figura 3 mostra la diffusiendel cloruro in calcestruzzi
con un rapporto a/c di 0,55 oppure 0,44 oppure [BBSulle
tre curve oltre ai rapporti a/c sono indicati i ffméenti di
diffusione (D) dedotti dalla seconda legge di Fick che
regolamenta la penetrazione del cloruro dentralitestruzzo
[4]. La soluzione della seconda legge di Fick porti al
seguente equazione (5)

x 4 (D 1) (5)

dove x e lo spessore di calcestruzzo in mm peigetlat
cloruro al tempo t espresso secondi. Nel calcestruzzo con
a/c di 0,44, e quindi conformed requisito della Tabella 2, il
valore di D dedotto dalla Figura 3 & I81Mn?/s. Inserendo
nella (5) il valore del copriferro richiesto per usauttura
durabile in C.A. (x = 45 mm) il valore di t divenig3-16
secondi pari a circa 4 anni. Rarto il copriferro di 45 mm di
una struttura in C.A. in permanente contatto com aeruro
sara completamente penetratosimli 4 anni se si adotta un
rapporto a/c di 0,45.

Nella Figura 3 & riportato il valore di D pari a 7,5%10
mmé/s per un calcestruzzo con rapporto a/c di 0,32juiesto
caso il valore di t calcolato per un copriferro & #m
secondo la [5] & 16,9-1Gecondi pari a 54 anni e quindi in
grado di garantire la durabilita delle strutturedmA. e C.A.P.
per almeno 50 anni.
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Figura 3 — Penetrazione del cloruro in calcestruzanfezionati
con diversi rapporti a/c. Sulle curve sono mostratlori di a/c e dei
coefficienti di diffusione (D) in nitsec.
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Questi risultati indicano la inadeguatezza dei istju
presenti nella UNI 11104 per 'eessivo valore del rapporto
a/c massimo (0,45) raccomandato nelle classi disegpaoe ai
cloruri. Attualmente, co [lavvento degli additivi
superfluidificanti policarbossiti € possibile confezionare
calcestruzzi a ansistenza superfluida S5 anche con rapporti
alc compresi tra 0,30 e 0,35 e quindi di garantire
effettivamente la durabilita delle strutture armasposte
al’azione dei cloruri. La Rck di questi calcesiiizé
compresa nellintervallo di 65-75 MPa prevista ddlITC per
calcestruzzi prestazionali perguali non €& richiesta alcuna

autorizzazione da parte del Servizio Tecnico Céntdel
Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Un altro aspetto importante che riguarda i calcegir
esposti ai cloruri in classe dsposizione XS3, XF4, XD4 ¢ |l
tipo di cemento adottato. Da oltre 40 anni [4] éétdratura
sull’'argomento riporta che i camti con pozzolana e/o loppa
d’altoforno si comportano molto meglio del cementetiaad
nel rallentare la diffusione del cloruro attraversb
calcestruzzo. Pertantelle NTC o nella UNI 11104 dovrebbe
essere presente una raccodezione ad impiegare CEM llI,
oppure CEM IV oppure CEM V neaialcestruzziesposti alla
penetrazione del cloruro. Nee Tabella 3 sono mostrati i
valori dei coefficienti di diffusine (D) in funzione del tipo di
cemento (CEM 1, CEM IIl, CEM IV) e del grado di
compattazione: quest'ultimo condiziona ovviamenta |
compattezza del calcestruzzo e quindi anche lateiene
del cloruro.

Tabella 3 — Coefficienti di diffusione del cloruf) a 25°C in
calcestruzzi confezionati con un rapporto a/c @i 0,

Cemento tipo| Grado di compattazione D (ffamno)
CEM | 1,00 50
CEM | 0,95 100
CEM III 1,00 30
CEM Il 0,95 60
CEM IV 1,00 30
CEM IV 0,95 60

Per concludere I'esame critico dei calcestruzziossai
cloruri occorre ricordare che, anche in questo ,céstozione
di un dosaggio minimo di cem&neé inutile; esso dovrebbe
essere calcolato attraverso il rapporto a/c adbpttgder
esempio 0,33) e la richiesta dipm@ piu bassa possibile grazie
allimpiego di aggregati @an maggior diametro massimo
possibile (per esempio 32 mm) con un dosaggio “igeeé di
additivo superfluidificante (peesempio 2% sul cemento) per
ridurre I'acqua di impasto (a) inlasse di consistenza S4 a
circa 135 kg/mi Con questo valore di a e con un rapporto a/c
di 0,33 il dosaggio di cemento richiesto diventa) &g/n?
decisamente maggiore del dosaggio minimo di 366nkg
previsto in Tabella 2. Per gsto motivo diventa ancor piu
imperativo adottare un cemento d’altoforno, pozzotaro
composito dove la minore percentuale di clinkertlBond
riduce sensibilmentél rischio di fessurazione indotto da
gradienti termici provocati dleccessivo calore di
idratazione. Per lo stesso tivm € necessario impiegare un
additivo SRA per ridurre il rischio di fessurazioimelotto dal
ritiro igrometrico provocato dall’elevato dosaggiocemento.

4., CONCLUSIONI
L'esame critico delle raccomandazioni delle NTC, in

ottemperanza alla norma UNI 11104 e al’Eurocodiqeer la

durabilita delle strutture armate nelle classi dpasizione

XC4 e XS3, consente di tra le seguentonclusioni.

1. Il rapporto a/c massimo (0,5@)la Rck minima (40 MPa)
per le strutture armate inadse di esposizione XC4 sono
piu che sufficienti a garantire una penetrazioné&adeO,
inferiore al copriferro minimo di 30 mm in 50 anni d
servizio; questa conclusioree confermata dalle ricerche
sperimentali di Nakamura [2] che ha trovato che cpa
resistenza meccanica cilindai a 28 giorni (fc28) di 40
MPa la penetrazione della G@on supera lo spessore di
25 mm dopo 50 anni di esposizione all’aria umida.

2. Al contrario, il rapporto & massimo (0,45) e la Rck
minima (45 MPa) per le strutture esposte ai clofimi
classe di esposizione XS3) non sono sufficientuaigtire
una durabilita di 50 anni poiché lo spessore dirif@po
minimo (45 mm) viene penetrato dai cloruri in circa 4
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anni. Per rendere durabili queste strutture ocaitare il
rapporto a/c a valori moltopiu bassi di 0,30-0,35
corrispondenti a valori diRck di 65-75 MPa oggi
facilmente conseguibili con I'impiego di superflifidanti
policarbossilici.

3. L'impiego di CEM Illl, CEM IV o CEM V rallenta
significativamente la diffusine dei cloruri ma non esiste
alcuna raccomandazione circa I'impiego di questheeti
nelle NTC e nella norma UN11104. L'impiego di questi
cementi & favorevole anche per la riduzione dedreatli
idratazione e quindi dei gdienti termici che possono
provocare aggravare il rischio di fessurazione edell
strutture in calcestruzzo.

4. Il dosaggio minimo di cementohe appare indicato nella
norma UNI 11104 e pleonastico e talvolta pericoloso
quando risulta eccessivo: esdeve essere calcolato con
un semplice processo di milesign mantenendo piu bassa
possibile la richiesta d’acqya) e risalendo al dosaggio di
cemento attraverso il rapportacadottato: ¢ = a/(a/c). In
questo modo si riduce anche il rischio di fessunaei
indotto dal ritiro igrometrico per abbassare il lgua
sarebbe opportuno raccomanddlienpiego di additivi
SRA.
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5. Da ultimo, ma non ultimo per importanza, si doviebb
raccomandare di realizzare strutture ben costipateun
grado di compattazione non inferiore a 0,97 per
consentire, gia alle prime siagature senza attendere 28
giorni, di accertare se la resistenza caratteaistiella
struttura (Rck,,y € almeno pari al’'85% della Rck dei
provini.
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SOMMARIO

La recente implementazione del Regolamento Eurcueogpiodotti da Costruzione (CPR) rappresenta un momentdutixo
importante della normativa europea ed avra un forfgatto su requisiti dei prodotti.ll CPR richiede infatti che le norme
specifichino livelli o classi di prestazione risjpead ognicaratteristica ritenuta essenziale per le cosinizi

Anche il calcestruzzo & coinvolto in gueeshnovazione dell'approccio normativo che ihdirizzato la revisione della norma di
riferimento europea, la EN 206, conclsisael 2013. Nel presente lavoro sono eviigte le principali modifiche introdotte e
norma orientate ad un sistema di qualificha#dcestruzzo basato su specifiche prestazionatiqsito che su specifiche peeittive
di composizione. Piu specificatamente questi irtetivhanno guardato i requisiti dei costituenti tradizionalneovi edi relativi
criteri di qualifica e selezione. Per i requisitiddirabilita inriferimento alle classi di esposizione, maggidiasned amiezza é stata
data a concetti e metodi mirati a valutare direttata le prestazioni del calcestruzzo: si citanosadnpio 'ECPC cioe il aacetto di
calcestruzzo a prestazione equivalente e 'EDPitim@ncetto di calcestruzzo a durabilita equivadent

L'approccio prestazionale trova anche un riscommportante ni¥introduzione del metodo di vatazione della conformita dell
produzione basato su carte di controllo.

L’applicazione sul campo della nuova normaopea del calcestruzzo potra avere upatto importante sullgualita delle opere
ricadute positive anche per quanto riguarda la ctithpi del calcestruzzo rispetto ai materiali concorrenti.

THE NEW EUROPEAN STANDARD ON CONCRETE

SUMMARY

The recent implementath of the European Regulation on Construction Retsd{CPR) is an important step in the evolution of
European standardization and it will have a stromgact on tle products requirements. Indeed CPR requires tleastdmdards
specify levels or classes of performance in refatipeach basis characteristic for constructions.

Also concrete is involved in i regulatory innovation in the standardizatiggpepach in particular affecting the revision tbe
European standard, EN 206 which ended in 2013. @dper highlights the main changes introducedénstandard toward a syste
of qualification of concrete based on penmi@ance rather than prescriptive specificationshefdcomposition. More specificallthese
interventions were focused on the requirementsaafitional and new constituents and on the critefiqualification and settion.
For the durability requirements nelation to the exposure classes, great effoidsble@n given to concepts and methods desigo
directly assess the performance of concrete: fomplathe ECPC concept that is equivalent concret®pnance concept andet
EDP, namely the equivalent durability procedure.

The performance approach has also an important &e&dim the introduction of the method of evaluation of conidy of
production, based on control charts.

The field application of the new European concettndard camave a major impact on the quality of the concoetestruction
works and a positive effect with regard to the cetitiyeness of the concrete compared to competing material

1. INTRODUZIONE EN 1990 Eurocodice, criteri generali di progettagio

strutturale, e pit specificatamte, EN 1992, Eurocodice 2,

E noto che il processo costruttivo pud avvenirediverse
fasi: la progettazione, la @duzione dei materiali o degli
elementi da costruzione, la consegna in cantiéaengessa in
opera dei materiali. Ciascurdi queste fasi € soggetta ai
regolamenti e legislazione namale. In tale contesto si e
innesta la normativa europea sulla progettaziondtstale,

progettazione delle strutture di calcestruzzo. RAlfocodice
2 sono affiancate la EN 13670,eeszione delle strutture di
calcestruzzo e la EN 1336%egole comuni per i prodotti
prefabbricati di calcestruzzo. Tale quadro nornmatroggia
per quanto riguarda il calcestmazstrutturale sulla EN 206.
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Con l'entrata a regime del nuovo Regolamento Ewacne
Prodotti da Costruzione (CPR) é risultato I'obbliger i
produttori di prodotti da cosizione di dichiarare le
prestazioni del prodotto in relazione ai requigiti base
dellopera di costruzione. In gizolare il produttore deve
produrre una Dichiarazione #restazione (DoP) nella quale
sono riportate le prestazioni Idprodotto in relazione alle
caratteristiche essenziali del prodotto in confarmaete a
guanto disposto dalla normaitéca di prodotto armonizzata.

La EN 206:2013 e stata pubblicataltalia come UNI EN

206 (febbraio 2014). Nella recente revisione EN:2083,

pur non essendo tale norma armonizzata e pertifleGRR,

sono stati sviluppati soprattuttocapitoli che riguardano la
progettazione e la verifica prestazionale deleastitizzo. Le
modifiche apportate potrebbero essere inquadrateunin
percorso normativo in ultima analisi finalizzato I’ al
armonizzazione della norma sul calcestruzzo.

In tale contesto normativo si possono identificaper
ciascuno stadio del processwmostruttivo, alcune figure
rilevanti per ciascuna delle quali la EN 206: 2@b3tituisce
il riferimento per produrrespecificare e controllare il
materiale utilizzato rkopera di costruzione. In particolare
sono definiti compiti per il prescrittore, il protore e
l'utilizzatore. Nel processo costruttivo tali figur
professionali sono responsabiliastuna in parte propria per
quanto definito dalla norma Piu specificatamente il
prescrittore & responsabile deBpecifica del calcestruzzo, il
produttore del controllo di prodimne e della conformita alla
norma del calcestruzzo, I'utilizzatore, della megsapera
del calcestruzzo e della sua corretta maturaziongratica
possono esistere differenti soggehe concorrono a definire
la specifica del calcestruzzo nei stadi del prozesstruttivo,
tipicamente il cliente, il progettista e I'impres@paltante.
Ciascuno di questi soggetti hkh compito di trasferire i
requisiti di base insiemead ogni eventuale requisito
addizionale, alla pagtresponsabile dellada successiva nella
catena del processo costruttivo fino a che non stéa
completata la compilazione finale delle carattesisti del
materiale, la quale second@a EN 206, costituisce la
"specifica del calcestruzzo”.

Obiettivo del presente lavoro € di descrivere legypali
novita introdotte nella EN 206:2013, illustrando che é di
maggior interesse per le figumprofessionali coinvolte nel
processo costruttivo a partire dal punto di vistel
prescrittore.

2. SPECIFICA DEL CALCESTRUZZO

Il processo di ddfizione delle -caratteristiche del
calcestruzzo, come descritto in precedenza, desieuaare
che tutti i requisiti riguardanti il calcestruzz@amo inclusi
nella specifica del calcestruzzo che deve essardtdoal
produttore di calcestruzzo. Inoltre la specificavalelefinire
ogni requisito riguardante il trpsrto, la posa, la maturazione
ed ogni ulteriore trattamento previsto. Nel prooegd
specifica, ove previsto, si @eno includere anche requisiti
speciali, ad esempio quelli riguardanti calcestridanei per
particolari finiture architettoniche.
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Vita utile di progetto

Tra le novita introdotte per il pscrittore, € degna di nota la
necessita considerare la vitdleitdi progetto della struttura
(“design working life”) intesa come il periodo duata il
quale si assume che una #tita 0 una sua parte, sia
utilizzata per il suo scopo previsto con manutemzio
preventiva ma senza che siano necessari interveinti
riparazione sostanziali.

Nella norma si & assunto che una struttura di dalce®,
guando siano state tenute ionto anche le disposizioni
vigenti nel luogo d'impiego dealcestruzzo, possa avere una
vita utile di almeno di 50 anni.

Della vita utile di progetto si deve tener contbaéto della
specifica del calcestruzzo anche in relazione quisgti di
durabilita relativialle classi di esposiane. Tali requisiti sono
espressi nella norma in basa valori limite per la
composizione (massimo rappmracqua/ cem®o € minimo
dosaggio di cemento) e la mina classe di resistenza
meccanica.

Essendo tale criterio esserimiante prescrittivo, seppure
oggigiorno di diffusa applicazi®, non pud essere garantito a
priori il soddisfacimento del gpisito di una vita utile di
esercizio di almeno 50 anni. In effetti i valorimite di
composizione non rappresentatelle regole di miscela ma
valori limite da adattare alle specifiche condiziodi
esposizione ed alle proprieta dei costituenti.

Per tale ragione nella EN 2@813 & stato meglio definito
'approccio prestazionale per specificare il calleezo in
relazione alla durabilita. Talgrocedura si basa sul confronto
tra il calcestruzzo “candidato” ed un calcestruzzo d
riferimento di cui € notoil buon comportamento nella
condizioni di esposizione codgrate. La procedura di
valutazione dell'equivanza prestazional@EDP) deve essere
sviluppata nel dettaglio dal documento dpplicazione
nazionale sulla base dei principi definiti nel CER/16563.

In ogni caso devono essere garantite in maniemmalé le
condizioni di posa in opera, esecuzione e maturazidbel
getto oltre che di manutenziondldestruttura e suo esercizio.

Diametro massimo dell’aggregato

La EN 206:2013 per la desigriane del diametro massimo
dell'aggregato (Dmax) fa riferinmto al parametro D, definito
nella EN 12620, aggregati peralcestruzzo,ossia alla
dimensione dello staccio superiore che assiemebaqiello
staccio inferiore (d) €& utilizzato per la classfione
dell'aggregato. In effetti gli aggregati € classific in base al
rapporto d/D. La EN 12620 ammette che una porzidine
aggregato, fino al 20% pealcune tipologie, abbia
dimensione superiore a D.

La EN 206:2013 definisce Dmax, come il massimo reald
tra gli aggregati presenti nella miscela di caleesto.

Il prescrittore ha il compito di definire il limitsuperiore,
Dupper ed inferiore Dlower, entro cui il paramefonax
deve essere compreso. E lascialt@roduttore il compito di



definire Dmax, in modo che sia soddisfatta la cpiodie
Dlower ” Dmax ” Dupper.

Calcestruzzo autocompattante (SCC)

La EN 206:2013 include comeeehento di rilevante novita i
calcestruzzi auto compattanti (SCC). In allegato @ BN
206:2013 sono riportate linee guidguardanti i requisiti di
tali calcestruzzo allo stato fresco.

Per la classificazioni degliGC, la EN 206:2013 ha recepito i
metodi di prova europei recentemente sviluppati [zer
caratterizzazione del compamanto reologico degli SCC.
Tale comportamento reologico pud essere identificat
attraverso i seguenti parametri caratteristici: dpaento,
viscosita resistenza alla gegazione e scorrimento
confinato. In relazione a tatmportamento la EN 206:2013
ha introdotto nuove classi prestazionali che faspecifico
riferimento alluso dei suddeé metodi di prova. Nella
fattispecie per gli SCC sono inttotte specifiche classi di
consistenza (SF1, SF2, SF3) peispandimento determinato
secondo EN 12350-8. La resinza alla segregazione, €
invece classificata classi SRH SR2 sulla base della prova
di segregazione mediante setaccio (EN 12350-11). In
aggiunta alle classi reologiehsuddette, sono specificate
ulteriori prestazioni del calcestruzzo fresco, gleaviscosita

e di scorrimento confinato, che consentono di adatin
modo piu appropriato la reologidel calcestruzzo fresco al
tipo di applicazione ed alle modalita di posa ierm@p

Calcestruzzo rinforzato con fibre

La EN 206:2013 annovera per la prima volta trastitoenti
idonei le fibre d’acciaio, conformi alla EN 148894
polimeriche, conformi alla EN 14889-2 fornendo anche
regole per un loro corretto impiego e per la vedfidi
conformita. Ad esempio € data indicazione di ndtizatre
fibre zincate nella generalitdei casi. Inoltre sono fornite
indicazioni e procedure di verifica del’omogeneitilla
dispersione delle fibre nel calcestruzzo. NellacHma e
possibile includere classi gstazionali addizionali per il
calcestruzzo rinforzato con fibre. In questo caswodo
anche essere specificati i metodi di prova ed tegridi
conformita.

Calcestruzzo per lavori geotecnici

La EN 206:2013 introduce per un allegato normafivehe
indica i requisiti aggiuntivi per la specifica edciiteri di
conformita del calcestruzzo dapiegare in lavori geotecnici
speciali. Per tali lavori particolare attenzionevesgte il
mantenimento della consistenzPer questa applicazione
sono raccomandati i tipi di cemento per i qualisEsiuna
specifica esperienza d'uso nel luogo d'impiego.

Costituenti del calcestruzzo

La nuova EN 206 ammette idoneita alluso di cementi
conformi alle EN 197-1 (cementi comuni) ed EN 14216
(cementi speciali a calore di idratazione molto bass

Circa gli aggregati, I'idoneita & ammessa per gljragati
conformi alla EN 12620 (normali, pesanti e lopgtd'forno
raffreddata in aria), alla prEN 13055 (leggeri) erp
I'aggregato di recupero (lavab frantumato) che puo essere
impiegato limitatamente ad urontenuto del 5% in massa
dell’aggregato). Gli aggregati diciclo derivati da attivita di

demolizione sono classificati imase al contenuto dei diversi
costituenti che possono essereganti (calcestruzzo, laterizi,
gesso, vetro, materiali bituminosi). Sono proposte
nellallegato E delle raccoamdazioni per l'uso degli
aggregati naturali, di riciclo e leggeri.

Uso delle aggiunte
L'uso delle aggiunte, secondo la EN 206:2013 eéattdtu

secondo due criteri. Il primo & $&to su un fattore predefinito
di equivalenza aggiunta-cementmto come valore k e su un
valore limite del rapporto aggita/cemento . Attraverso il
valore k & calcolato il contato effettivo di cemento che
deve soddisfare il valore mininth cemento recomandato in
funzione della classe di espdsize. Il secondo criterio lascia
liberta nella quantitd d'aggiunta da utilizzare éhéuttavia
condizionata dalla verifica dellgrestazioni di durabilita del
calcestruzzo. Questo secondotesio si declina in due
procedure definite come "Cont®talcestruzzo a prestazione
equivalente (ECPC )" e Concettlh prestazione equivalente
di combinazioni (EPCC)" di cui la EN 206:2013 enianc
principi ma che nel dettaglio applicativo necessitalu un
ulteriore sviluppo ed affinamento nei documenti di
applicazione naziomadella EN 206.

E stabilita idoneita per 'uso del valore k nesaali ceneri
volanti, fumi di silice e loppe d’altoforno grantdamacinate,
ma € fornito un valore specifico solo per cenetamt e fumi

di silice, materiali per i quaksiste una prolungata esperienza
d'uso. Per le loppe d'altoforno granulate macinate, che sono
state oggetto di una norma armonizzata solo di tecefa
EN 15167-1:2007) e per le quakdperienza d'uso in ambito
europeo € ancora limitata, é statefinito soltanto un valore
raccomandato di k.

Nella tabella 1 sono riportati i valori di k pempiego delle
aggiunte secondo il criterio prescrittivo.

Tabella 1 - Valori di k per la aggiunte.

Tipo
. cemento| aggiunta Classi
Aggiunta (EN /cemento alc espos. k
197-1)
Ceneri CEM | " 0,33
volanti | cgy |, - Tutte | 04
II/A 0.25
EN 450-1
" 0,45 Tutte 2,0
Fumidi | cpy | Tutte
silice di eccetto 20
classe 1 CEM 0,11 5045 XCe
A* XF
EN 13263-1 XC e 10
XF '
Loppa
granulata | CEM
d'altoforno »
. 1,0 - - 0,6
macinata | CEM ©.6)
/A
EN 15167-1

! Eccetto cemento portland ai fumi di silice
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3. CONSEGNA DEL CALCESTRUZZO

Tra le novita introdotteella EN 206:2013 & da segnalare
una razionalizzazione nel trattanto degli aggiustamenti alla
miscela di calcestruzzo successivi al processo dietsigione
iniziale. Al riguardo & degno di nota segnalare &neéEN
206:2013 non permette tali tipi dggiustamento in generale,
ma solo in casi speciali e sotto la responsabiligl d
produttore che deve adottare una procedura dodataguer
realizzare tali operazioni imodo sicuro nel contesto del
controllo di produzione. Le correzioni possono &dgiare le
aggiunte di additivo, pigmenti,fie o acqua. In particolare se
€ aggiunta acqua € prescritta in tal caso una céatagione
del calcestruzzo fino a completa omogeneizzazioeka d
miscela. In questo caso il coolto di conformita deve essere
effettuato sul campione del prodotto finale ed loxidimite
di composizione e la consistea devono essere conformi ai
valori specificati.

4. CONTROLLO DI CONFORMITA'

Il controllo della conformita si applica allcastruzzo a
prestazione specificata ed al calcestruzzo corjoos
prescritta. Esso riguarda i requisiti specificatiutati con
appropriati metodi di provaatdardizzati per il calcestruzzo
a prestazione. Nel caso dilosstruzzo a composizione
prescritta la conformita deve essere valutata duksauzzo
fresco in termini di contenutdi cemento, di proporzione di
aggregato (se specificato), dipporto acqua/cemento e di
guantita di additivo.

Nel caso in cui sia richiesto da un contratto dnfiora o
previsto da regolamenti naziohal controllo di conformita
esercitato dal produttore devesere valutato e sorvegliato da
un ente di ispezione di parte terza accreditato.

Il controllo statistico della conformita della rewnza a
compressione standard a 28 giorni del calcestrugzbasa
sui criteri del valore singolo e del valore medi®l caso di
impianti con bassa frequenza dampionamento, il valore
medio é calcolato su un numero minimo di 35 rigulta
ottenuti in un periodo massimo @limesi; in impianti con alta
frequenza di campionamento vilore medio € calcolato sui
risultati di un periodo dtampionamento di tre mesi.

Il criterio del valore medio pu essere utilizzato anche nel
contesto di miscele di calcestruzzo raggruppatéatniglie
con la clausola che il numero di risultati di pgoper un
singolo membro della famigl sia superiore a 6.

Tra le novita principali si segnala anche la fatotlata ad
impianti certificati e per produzioni continue, adottare il
metodo delle carte di controllo.

Questo metodo utilizza i risultati dei controlliegressi per
definire dei valori attesi cheonfronta con quelli attuali in
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base ai metodi statistici denominati Cusum e di Shewa
Queste procedure consentono di individuare e prmeven
variazioni significiive dei parametri controllati adottando
opportune azioni correttive. La carta di controltel
calcestruzzo include 3 parametri: la resistenzaianad28
giorni, la deviazione standadklla resistenza a 28 giorni e
opzionalmente la correlazione tra la resistenza evebr
termine (7 giorni) e la resistenza a 28 giorni. Qae
strumento € molto utile per prevedere in anticiponbn
conformita sulle resistenze a ##rni. La conformita della
produzione in ogni caso €& determinata solo suiistenza a
28 giorni.

| metodi statistici Cusum e 8tvart sono parametrati in modo
da raggiungere un limite massirdella qualita non conforme
(AOQ) del 5%.

La valutazione delle conformitud essere estesa oltre che
alla resistenza a compressione anche ad altre igr@pr
guando queste siano state oggetto specifica. La EN
206:2013 definisce criteri statis di conformita per la
resistenza flessiofe analoghi a quelli della resistenza a
compressione

Nel caso siano specificate la consistenza o letteaiste
reologiche degli SCC, la vahkrione della conformita ai
valori prestabiliti & fatta su singoli carichi, sulbase di
deviazioni massime consentite di tolleranze. Il punto di
verifica della conformita di& proprieta specificata
corrispondera al momento d'inegio del calcestruzzo o nel
caso del calcestruzzo preconfezionato al momentta de
consegna. Anche il contenuiaria e I'omogeneita della
distribuzione di eventuali fibore sono oggetto dieafici
criteri di conformita.

5. CONSIDERAZIONI CONCLUSIVE

La rassegna precedentemente illustrata deilecipali
novita introdotte dalla EN 208013 ha principalmente lo
scopo di fornire una chiave di lettura della nocha nel suo
insieme costituisce il documento normativo di rifiento per
i diversi attori che sono coinvolti nella produzion
prescrizione e verifica della qualita del calcestnu
Ognuno di queste attivita & oggetto di specificaz® linee
guida che ciascuno dei diversi soggetti deve aapmic
affinché le caratteristiche del materiale corrispamo alle
esigenze di un determimaprogetto costruttivo.

Atteso tuttavia che la specificazione del materitddva dal
contributo di diversi attori,& altresi auspicabile una
conoscenza globale della nornda parte di ciascuno al fine
di realizzare la massima sinergia.
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SOMMARIO

L'effettiva progressione delle crisi valutata negdifici in cemento armato & impiegata come strumanformativo e quantitavo
volto a due obiettivi specifici: (i) la quantificane dell'inaemento prestazionale associalia riparazioe locale di ogntipologia di
crisi che si verifica nell’edificio conihcremento progressivo della domanda;l{ipiego della “mappatura” progressivallgecrisi
come strumento per l'individuaaie del miglioramento delle ptagioni garantito qualora si proceda all’eliminamodelle cisi

fragili nella struttura.

L'approccio metodologico proposto € basattiasuerifica di diversi editi in c.a. attraverso atisi statica non lineare, tenhendo
cosi una mappa delle progressive crisi che si amdano sullatruttura all'incremento delldomanda (e.qg., crisi nodali pgazione
0 compressione, crisi a taglio negli elementi,faencrisi flessionali). Diversi edifici con numero di piani izdoile e cofigurazioni
in pianta diverse, progettati per carichi gravibazli, sono analizzati per valutare I'effettiva gressivita delle tipologi di crisi al
variare del numero di piani e della configuraziompianta (e.g. lunghezza delle campate).

Lo studio proposto enfatizza il ruolo cruciale detirisi dinodo nella limitazione della capacita delle stmgtesistentie come il
semplice intervento locale o il miglioramento sismwossano inementare, in maniera significativa, la capacitaumk strutiira
impiegando un’aliquota di risorse ben piu ridofspetto a quella necessaria per uegachmento, andando infine cosi ad proglu
utili indicazioni nell’'ambito dei possilbapprocci di intervento gia propostall’attuale normativa vigente (DM 14/01/2008).

ASSESSMENT AND RETROFITTING STRATEGIES FOR RC BUILD INGS THROUGH PROGRESSIVE FAILURE
MAPPING

SUMMARY

Incremental nonlinear analyses (e.g., static oladyn) represnt a useful benchmark to quantify the progreskiilares thatoccur
in a building. In this study nonlinear static an&dys perfemed for two main targets: (i) evaluate performanegth seismi
demand; (ii) quantify the expected increaseperformances if brittle failures (e.gqint or element shear failures) are atig

repaired.

The above methodological approach is carried outogroup oftwelve buildings through nonlineastatic analysis, so that a
progressive failure mapping is obtained wille increasing seismic demand. The twelve buildizaugs characterized by different
number of storeys, different bay lengths, and theydesigned fogravity loads only. This groupf buildings is analysed aiead at
carrying out a specific trend in the failure ppéng with number of storeys and by length.

The study provided emphasizes thecial role played by joint failures (verified acdorg to Italian code provisions), andvindocal
repairs of brittle failure can improve performancgsto the regested seismic target, in some cases, and, in odsescitstill can
guarantee a significant improvement very elos code seismic target demand. The above ob&emiatvery useful within Itadin
seismic regulations in which it is possible to pdevretrofiting through local repairs withoainy seismic assessment of thieole

structure.

1. INTRODUZIONE

L’attuale Normativa ltaliana [1] prevede tre categadi
intervento sulle strutture ai fini dell'incrementaelle
prestazioni sismiche delle stesse: interventi digadmento,
atti a conseguire i livelli di sicurezza previstlld norma per
edifici di nuova progettazione; interventi di miiamento,
atti ad aumentare la sicurezza strutturale esstgnir senza
necessariamente raggiungerdivielli richiesti dalle norme;
interventi o riparazioni locali, che interessineraknti isolati,

e che comunque comportino un miglioramento delle

condizioni di sicurezza preesstti. La terza categoria di
intervento non richiede il collaudo statico e noevede che
venga effettuata la verificaismica della struttura nel suo
complesso. Escludendo tutti i casicui € la stessa norma a
richiedere che venga effettuato un intervento @igadmento
(sopraelevazione della costione, ampliamento della
costruzione mediante opererudturalmente connesse alla
costruzione, variazioni di class#o di destinazione d'uso che
comportino incrementi dei carichi globali in fondaze
superiori al 10%; interventi strutturali volti a ¢sfarmare la
costruzione mediante un insieme sistematico di eopdTe
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portino ad un organismo edilizio diverso dal prectel in
tutti gli altri casi, &€ possibile optare per il riggamento
sismico o per la riparazione locale. Quest'ultinmlbgia di
intervento riguarda singole padio elementi della struttura e
interessa porzioni limitate della costruzione. trel il
progetto e la valutazione dellasiezza possono essere riferiti
alle sole parti e/o elementi interessati ed é ratbie
esclusivamente di documentare che, rispetto alla
configurazione precedente al danno, al degradaovatiante,
non siano prodotte sostanziali modifiche al cormgroento
delle altre parti e della struttura nel suo insieenehe gli
interventi comportino un miglioramento delle condid di
sicurezza preesistenti.

Alla luce dell'attuale impianto normativo, l'interat
locale diventa uno strumento garticolare interesse per gli
operatori del settore, in quanto, pur comportando u
miglioramento delle prestaziormpermette che cio venga fatto
a fronte di un impiego contenuto di risorse ed andb la
verifica sismica completa del sistema. D’altra earisulta
particolarmente utile valutare quale possa essefetfivo
beneficio in termini di preazioni ottenuto attraverso
interventi di tipo locale e quale sia il nhumero elementi
necessario su cui intervenirerpattenere un miglioramento
apprezzabile delle prestazionsiiche (che per zone a medio
bassa sismicita puo diventare addirittura un adeguto).

Lo studio proposto, partendo da un campione di aodi
edifici in cemento armato, progettati per carictavitazionali,

di numero di piani e lunghezza delle campate vdeiab
procede alla verifica siswa delle strutture per domanda
sismica incrementale. L’approccio di verifica prefm oltre
che enfatizzare la tipica gerarchia di crisi chewsiicendano
nelle strutture all'incrementdella domanda, propone anche
indicazioni di massima sul patziale beneficio che si puo
apportare alle strutture attexgo interventi di riparazione
locale.

Nel seguito saranno presentate le strutture carapion
(sezione 2), successivamente sarmapresentate le prestazioni
sismiche delle diverse strutture in chiave compadsezione
3), sino ad una definizione delhumerosita di elementi su cui
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Le tensioni ammissibili di progetto per il calcesizo
sono 5MPa per pura compressipee7.5MPa per flessione,
per 'acciaio é stata adopesaina tensione di 160MPa.

| pilastri sono stati dimensionati per sforzo dgs@entrato
assumendo un’area di armatura pari allo 0.8% dela
minima necessaria. Ldimensione minima dei pilastri & stata
assunta pari a 300x300mMnPer quanto riguarda le travi, le
dimensioni minime sono 300x500rfm per nessun edificio &
stato necessario aumentare l'altezza utile. Neispil sono
sempre presenti staffe diametro 8mm con passo 200mm.
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€ necessario intervenire per incrementare progsgnte la
capacita attraverso riparazioncédi delle crisifragili di nodo

e di elemento (sezione 4). Lo studio proposto, altre fornire
delle indicazioni utili per indirizzare gli intervén di
riparazione locale su strutture in cemento armaistesi,
pone l'accento sull’approccio di verifica hormatipooposto
per gli elementi nodo che risulparticolarmente cautelativo, e
conseguentemente oneroso in termini di interventi di
miglioramento delle prestaziorsismiche delle strutture in
cemento armato esistenti.

2. DESCRIZIONE DELLE STRUTTURE CAMPIONE

Le strutture campione consichte in questo studio sono
degli edifici intelaiati a @inta doppiamente simmetrica
progettati con la normativa vigenin Italia sino agli anni '70
per zone non sismiche (Regio Decreto 16/11/1932229
[2]). Va enfatizzato che la maggior parte del Rea rivolta
all'esecuzione delle opere e al confezionamentardeeriali.
Ben poche erano le norme progettuali e comunqueo poc
esaustive. Molto della pratica progettuale puo ressevece
estrapolato dalla manualistizgauso all’'epoca [3].

Sulla base di una procedurapibgettazione simulata alle
tensioni ammissibili [4], sono &te progettate dodici strutture
caratterizzate dallo stesso schema strutturalelaa péani
paralleli in direzione longitudile, caratterizzate da cinque
campate in direzione longitudileae tre campate in direzione
trasversale, altezze di interpiano costanti e @arB.0m,
numero di piani variabile da due a otto piani e lasdle
campate variabile da 4.5 &5m, con l'eccezione della
campata centrale dei telai longitudinali di lucetange e pari
a 3.0m per tener conto dellaitip dimensione del vano scala.
In particolare, i dodici edifici sono caratterizzda 2, 4, 6, e 8
piani e luce delle campate di 4%0 e 5.5m. Il numero di telai
in direzione longitudinale € paai quattro, mentre in direzione
trasversale € pari a due s@usivamente i due telai
perimetrali), si veda lo sche di carpenteria e un modello
tipo tridimensionale in Figura 1.

(b)

Figura 1 - Carpenteria tipo degli edifici (a); vastridimensonale del modello strutturale di uno degli editcinsiderati ).

Per quanto riguarda il progetto a taglio delle travie
innanzitutto proceduto con laprogettazione a soglia
considerando i valori dy e \ pari rispettivamente a 0.6 e
1.4MPa [5, 6]. In molti cashon sarebbe sttnecessario
progettare I'armatura a taglio nelle travi e quipdire delle
staffe secondo i minimdi normativi (e.g., staffe di diametro
8mm con passo 200mm). In ogni caso si & voluto
realisticamente considerare lauazione in cui gli edifici, e
nello specifico le travate, fossero in grado dita il taglio

da carichi gravitazionali caratteristici attraversan



meccanismo a traliccio di tipo post-fessurativo. @uisi &
comunque proceduto al progetto a taglio di tuttdréwate
ottenendo passi delle staffariabili da 75 a 200mm nelle
estremita, a seconddella posizione delle travi (interne o
esterne) e a seconda della luce delle campate.

Definita la geometria dellestrutture €& stato necessario
considerare le proprieta medid deateriali da impiegare nella
fase di verifica sismica degkdifici. Per otteere risultati
realistici si sono considerati i valori medi defleoprieta di
calcestruzzo e acciaio sulla base di dati rifetipperiodo tra
gli anni '50 e gli anni 70'. In pgicolare, per il calcestruzzo si
e fatto riferimento a un valordi resistenza a compressione
media () pari a 19.1MPa, sulla basei dati in [7]; mentre
per l'acciaio si e considerata una tensione media d
snervamento {f,) pari a 322.5MPa, sulla base dei dati in [8].
Considerando che la verifica sismica degli edifcistata
effettuata tramite analisiatica non lineare, e tenendo conto
del fatto che nei casi applicatidifficilmente si raggiunge un
livello di conoscenza 3 della sttura, si € adoperato un fattore
di confidenza (CF) pari a 1.2, in accordo con lesprizioni
della Circolare 617 del 2009 [9].

2.1 Proprieta modali

In Tabella 1 sono presentati gli identificativi diascun
edificio, numero di piani e numero di campate, nénch
periodi associati ai modi dvibrare principali nelle due
direzioni longitudinke e trasversale. Dato lo schema
strutturale a telai piani parall, il periodo principale nella
direzione trasversale (I precede sempre quello in direzione
longitudinale (T) per ogni edificio. Le proprieta modali sono
valutate su modelli ad inerzia non fessurata.

Per ciascuno degli edifici le rese partecipanti associate ai
primi due modi di vibrare tréazionali sono sempre superiori
al 75%, con valori di poco superiori al 75% per efifici di
otto piani e valori sino al 95%er gli edifici di due piani.

Nessuno degli edifici consideratiregolare in elevazione a
causa dell'irregolarita delle masse tra penultimailémo
impalcato (superiore al 20%), e tie rigidezze del primo e del
secondo piano nella direzione trasversale, a adelséchiamo
elastico dell'incastro alla base che produce ugaifstativa
differenza di rigidezze di piano (superiore al 30f6Eiascuno
degli edifici considerati.

Tabella 1. Caratteristiche geometriche e proprigtadali del
campione di edifici considerato

D edificio NuFr)Ti1aer:io di Luce[ﬁ]a]lmpate [Eﬁ ng]
1 4 5.0 1.14 0.69
2 4 4.5 1.07 0.67
3 4 5.5 1.21 0.69
4 8 5.5 2.07 1.01
5 8 4.5 1.93 1.06
6 8 5.0 2.02 1.08
7 6 55 1.68 0.86
8 6 45 1.53 0.88
9 6 5.0 1.63 0.90
10 2 5.0 0.58 0.39
11 2 4.5 0.53 0.36
12 2 5.5 0.62 0.41

3. PRESTAZIONI SISMICHE

La valutazione delle prestazioni sismiche deglifiedi
descritti nel precedente paragrafo & svolta attsavéanalisi

statica non lineare e le verifiche sismiche sorfetiefate in
conformita alle prescriziordella normativa e della Circolare
[1, 9]. Nonostante 'analisi siab non lineare rappresenti una
tipologia di analisi, di fatto, incrementale e i cusultati
possono essere considerati indipertddal sito della struttura,
alcune espressioni della capacita sismica di undtsta (ad
esempio la PGA capace) dipendono strettamente fiataa
spettrale.

E’ di particolare interesse hdare le prestazioni degli
edifici considerati in un sito in cui la progettazéipotizzata
sia effettivamente rappresentativa di gran parteasgruito. |
dodici edifici sono tutti localizzati nel comune Blirandola
(Modena). La scelta non e casyatequanto, questo comune e
tra quelli pit colpiti dalla sequenza sismica eamié del 2012
[10, 11], e tutta I'area € stata classificata caisenica solo
dopo il 2005 [11]. Inoltre, si sono considerate tigiche
caratteristiche di suolo defoahile dell’area, scegliendo cosi,
per questa applicazione, una tipgia di suolo C. Gli edifici
considerati hanno una vita dferimento di 50 anni e dunque
ai periodi di ritorno 50 ani e 475 anni corrispondono gli
spettri elastici di riferimentper stato limite di danno (SLD) e
stato limite di salvaguardia della vita (SLV), FigL2.

Per ciascuno degli edifici considerati si sono ieggite due
distribuzioni di forza. In paicolare, si sono impiegate la
seconda distribuzione del gruppe@ la prima distribuzione del
gruppo 2, cosi come definiti nelle NTC 2008 [1]veko la
prima proporzionale alla forandel primo modo di vibrare
nella direzione considerata, l@ seconda proporzionale alle
masse di piano.

Unico aspetto non considerato in questo studio €& la
presenza dell’eccentricita accidentale previstaadatirmativa
per ciascuna distribuzione dbrze. L'ipotesi precedente,
insieme con la doppia simmetriella struttura hanno portato
alla definizione di quattro curve diushoverper ciascuna
struttura.

Le curve dipushoverpossono essere trasformate in curve
di capacita attraverso una riduzione omotetica diissac
(spostamento al baricentro dell’ultimo impalcatoprelinata
(taglio alla base) attraverso il coefficiente ditpaipazione
modale. Infine, attraverso laviione dell’'ordinata della curva
di capacita per la massa paipamte del modo principale in
considerazione, € possibile rapmmeatare le prestazioni di tutte
le strutture in maniera omogenea sul piano accétraz
spostamento spettrale (ADRS). In Tabella 2 sonortépbi i
valori delle masse partecipanti e dei coefficienti d
partecipazione modale nelle due direzioni prindigatiascun
edificio.

12 T T T T T T
: ; ; : : — 30 anni

— 50 anni (SLD)
—— 72 anni
— 101 anni
— 140 anni
: : : : B = 201 anni

______ O S OO SO R [ B ¥ (R TR (< TRV

: : : : ——— 975 anni

— 2475 anni

08

Sa(T) [g]

0 0.5 1 15 2 25 3 35 4
Tls]
Figura 2 - Spettri associati ai nove periodi diaiiho di normativa per
il sito di Mirandola [lat 44.8877, long. 11.0672}ategoria di suolo C
e categoria topograficaT
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Tabella 2. Masse partecipanti (m*) e coefficientpertecipazione
modale () dei due modi principali in direzione longitudi®e e
trasversale (y).

dell'analisi non lineare, mentta rotazione di snervamentf
é valutata secondo la formulaz®presente nell’equazione 3.

ID m,* . my* .
edificio [tONmass} X [tONmass] y
1 739 1.28 693 1.31
2 650 1.27 601 1.30
3 855 1.29 799 1.31
4 1408 1.38 1442 1.35
5 1108 1.34 1100 1.35
6 1264 1.36 1261 1.34
7 1135 1.34 1130 1.33
8 891 1.30 860 1.32
9 1006 1.32 996 1.32
10 400 1.20 354 1.26
1 338 1.20 299 1.26
12 472 1.20 415 1.26

3.1 Modelli di capacita di normativa

Le verifiche di normativa dampiegarsi negli edifici
esistenti sono di tre tipologigerifiche dei meccanismi dulttili
(verifiche della capacita flessionale degli elermjenerifiche
dei meccanismi fragili di elemento (verifiche a liagdi
elemento), verifiche dei meccanismi fragili di nodo

Per quanto riguarda le verifielflessionali di elemento, nel
caso di analisi staticaon lineare, esse sono svolte attraverso il
controllo della richiesta di rotazione di corda peascun
elemento rispetto a quella capace allo stato liniténo
considerato (salvaguardia dellita, SLV, o collasso, SLC).

La capacita della struttura per questo tipo di meisoao &
individuata dal primo elemento che attinge la crisi
convenzionale. La Circolare 6¥/'EC8 parte 3 valutano la
capacita rotazionale di elemento per I'SLC pari atitazione
ultima valutata secondo I'equazione 1, mentre (®r\M &
pari al 75% della capacital'@LC. Nella valutazione della
capacita le proprieta dei tesiali che compaiono nella
formulazione vanno ridotte per il fattore di comficca CF,
cosi come indicato nella formulazione. L'eventuatespnza
di armature lisce € valutatgecondo l'ultimo aggiornamento
del’EC8 parte 3 in cui la capacita rotazione € ipbttata per
un fattore riduttivo 0.85. Tal@aggiornamento si riferisce a
recenti test sperimentali su elementi armati conebiégsce che
hanno arricchito il databasesgnibile e hanno permesso una
penalizzazione minore per giementi cosi armati [13].

0225 f
a 03 L

o max 0.01,Z" foo . v § 22t

,T 0.016 0.3 1289 (1) »

I simboli presenti nell’equazione 1 sono analogltjuelli
riportati nella Circolare e nellEC8 parte 3. Vadenziato che
I'effetto del confinamento vadscurato se le staffe non sono
chiuse con ganci a 135°.

Per quanto riguarda la capacitdaglio, la cosa piu corretta
da fare in ambito normativdtaliano ed europeo [6], per
guanto riguarda gli elementi esiste & fare riferimento alla
formulazione presente nellBCparte 3 [12], cosi come
indicato nell’equazione 2. Taléormulazione richiede che
venga valutata la richiesta di duttilita per la vahione del
degrado della capacita a taglio. Cosi come suggéaii’ EC8,
nel caso di analisi non lineari, & possibile vaeitguesto
fattore come ., P r/ y 1, i cui il Valore della rotazione

richiesta (T) € valutato per ciascun elemento ad ogni passo
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La resistenza a taglio € védta dividendo le proprieta dei
materiali che compaiono nelldormulazione sia per |l
coefficiente di material€] sia per CF.

1 a . o
VECs EQ\/N 1 0.05min 5; "pl Ve Vw », 2P
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T v—X100013 1 15— 0.1 | 3
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Infine, la verifica dei nodi wne svolta attraverso un
controllo delle massime tewsii principali di trazione
(equazione 4) e compressione (equazione 5), caatmmeon
le rispettive capacita valutate in funzione delbsistenza a
compressione del calcestruzzo ridotta da CF e aifficiente
J impiegato per lo stesso ambito di progettazione.

4)

5
> 1

Q)

A differenza di quanto succede negli approcci dalign
lineare, la modellazione non limegpermette ahnella verifica
di tutti i meccanismi fragili (taglio, nodi), la dwmnda sia
implicitamente limitata ai livelli di plasticizzaane degli
elementi considerati, evitandostauna verifica con valori di
sollecitazione irrealisticamente alti. Quest'ultipr@blematica
e esplicitamente superata nell’analisi lineare pettro
elastico in cui la valutazione del taglio plasticermpette di
tener conto forfettariamentali questo effetto, ma non
nellanalisi con fattore di struttura in cui il vae® 1.5
impiegato per i meccanismi fygi conduce a livelli di
sollecitazione per i meccanismi fragili particolamie
cautelativi e nella gran parte dei casi irrealisfit4].

3.2 Modellazione non lineare e curveushover

La modellazione non lineare gleedifici € svolta secondo
un approccio particolarmente msplificato. La modellazione
non lineare e di tipo a plasticigoncentrata caratterizzando
esclusivamente il comportamento flessionale delgimenti
attraverso un legame monte rotazione di corda (Mj
all'estremita di ciascun elemento. La luce di tagle
considerata pari alla meta della luce netta di ciasdemento
strutturale e il legame MFeé trilineare, valutato tenendo conto
della fessurazione, e considedaril momento di snervamento
sia in corrispondenza della ratane di snervamento che di
quella ultima.

In Figura 3 sono riportate le curvemlishoverdelle dodici
strutture campione espresse in termini di accelenazi
spettrale e spostamento di interpiano medif(drift ratio,
RDR). Per ciascuna delle curve é indicata anchedoenza
della prima fragile dsi negli elementi nodolf" joint), e della
prima crisi fragile {* shea) e duttile (** Z.,) negli elementi
monodimensionali trave e pilastrealutate secondo i modelli
di capacita della normativa itatia e dell’Eurocodice 8 parte 3
[12].
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Figura 3 - Confronto tra le prestazioni dei 12 écliespresse icoefficiente di taglio alla bge, Sa(T1), e spostamentortterpiano medio, RDR, per
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Figura 4 - Rappresentazione schematica dei mecgamscollassasservati per la distribuzione di forze proporzi@alla foma del primo modo
di vibrare in direzione longitudinale.
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Figura 5 - Rappresentazione schematica dei mecgamscollassamsservati per la distribuzione di forze proporzi@alla fooma del primo modo
di vibrare in direzione trasversale.
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E’ importante enfatizzare che la prima crisi di noélo
sempre intesa come crisi per tensione principaladione.
Infatti, le crisi di nodo per teitne principale di compressione
registrate prima di quelle diazione si verificano per valori
del taglio di nodo molto bassi (quasi nulli) e pedi posti in
corrispondenza dei pilastri magginente caricati dallo sforzo
normale. Assumendo il taglio di nodo nullo, I'eqioee 5 si
trasforma in  un controllo dello sforzo normale
adimensionalizzato valutato rispetto ad una ressten
compressione del calcestruzzo pari al 28% di quelalia
(0.5/(2.2:1.5)) e quindi in alcuni casi inferiorespetto al
dimensionamento pe carichi gravitazionali caratteristici
svolto con la tensione ammissibile del calcestruzzdronte
di quest'ultima considerazioneie base ai dati sperimentali
disponibili in letteratura su prove di subassembialj nodo
[15], si considerano come effettive crisi che lanib la
capacita sismica esclusivamentgelle per tensione principale
di trazione.

Indipendentemente dalla struttura, € evidente ilau
critico svolto dalle crisi fragililn particolare, le crisi nodali
limitano la capacita di tutti gli edifici in direzie
longitudinale, mentre, in quella trasversale, sbmitanti sia
le crisi fragili di elenento che quelle nodali.

Il differente risultato tra lelue direzioni é frutto dei diversi
meccanismi di collasso delle strutture. Infatti, divezione
trasversale i mccanismi di collasso sono sempre di tipo
globale, coinvolgendo tutta la struttura e facesidche le crisi
a taglio delle travi trasversali precedano sistéraatente
quelle dei nodi.

A titolo di esempio si riportano i meccanismi di lasko
associati alla distribuzione dbrze proporzionale al primo
modo per la direzione longitudinale (Figura 4) eligezione
trasversale (Figura 5). Va fatizzato che non si ritrovano
significative differenze tra i meccanismi di collasosservati
per la distribuzione di forza modale e quella prapmale alle
masse, cosi come é evincibile dalla comparaziohie Higure
3a e 3b, e 3c e 3d, rispettivamente.

In Figura 6 e 7 sono mostratii gihdamenti della capacita
rispetto alle diverse tipologie disi in funzione del numero di
piani e della luce delle campaper le due direzioni degli
edifici, che possono esserenfrontate con la PGA di 0.21g
per il sito di Mirandola su suolC pervista per lo stato limite
di salvaguardia della vita (vita di riferimento &0ni).

L’andamento delle tipologie di crisi in funzione mimero
dei piani mostra, per la direzione longitudinaley(ffa 6a), un
andamento crescente dellaapacita duttile dovuto al
cambiamento di meccanismo che, allaumentare deknoiah
piani, coinvolge via via piu piar(si veda la Figura 4). Stesso
effetto, ma con unralamento crescente di gran lunga meno
significativo, si pud notare sulle PGA capaci rispealla
prima crisi di nodo, in cui l'incremento dell'aredi nodo
prevale rispetto allincremento del taglio della colonna e ad
un effetto sostanzialmente invaiid delle travi nel contributo
al taglio di nodo. La capacita rispetto alle ctiaglianti
invece caratterizzata da un andamento decrescemteil c
numero di piani. Questo effe & sostanzialmente dovuto al
fatto che gli elementi ad andare in crisi per diifiei di 2 e 4
piani sono sistematicamente giia, negli edifici di 6 piani
sono i pilastri nei casi in cui le campate son®ddam e 5.5m,
mentre nell’edificio con campate da 4.5 sono levitra
registrare la prima crisi a taglio. Infine per gliifici da 8
piani sono sempre le travi ad andare in crisi didag a
determinare la PGA capace per crisi a taglio. Hspagio di
crisi da pilastri a travi & dovoital progressivo modificarsi dei
meccanismi di collasso (Figura 4). L'effetto decesge di
PGA capace ¢ inoltre causato dal fatto che i pilasgiovano
del contributo di capacita a taglio da sforzo ndemehe
garantisce una capacita a taglio maggiore. La luekle d

campate, se queste ultimeono progettate per carichi
gravitazionali e quindi arnt@ longitudinalmente e
trasversalmente in manieraoporzionale alla luce, non ha
alcun effetto significativo sulla capacita (Figuta.6

In direzione trasversale, si gono fare valutazioni a parita
di meccanismo di collasso (sideela Figura 5). Sia la capacita
duttile che quelle dei meccanismi fragili & creseeoon il
numero di piani (Figura 7a). Pé caso dulttile, il numero di
elementi che progressivamente deve andare a menuard
maggiore ottenendo cosi una ggire duttilita complessiva
del sistema per effetto di sovraresistenza. | mbei vanno in
crisi in direzione trasversale sono sistematicamguo#dli agli
ultimi piani indipendentemente dal numero, e la PGA
necessaria per far plasticizzare le travi e magzame il taglio
di nodo progressivamente aumenta per effetto sesistenza.
La capacita a taglio aumentachfessa con il numero di piani,
anche in questo caso, leffetto di ridistribuzionellale
sollecitazione su un numero magg di elementi ritarda la
crisi tagliante che sistematicamente si verificdestdavi ai
piani piu bassi. La luce delle campate ha un effetio pi
significativo in direzione trasveate (Figura 7b) rispetto alla
longitudinale. Se per le crisi duttili non si ossermessun
andamento evidente, per le crisi fragili, sia alitaghe di
nodo, l'assenza di progettazendelle travi per carichi
gravitazionali (sono tutte armate con i minimi non essendoci
nessun carico da solaio che insiste) produce un effetto
decrescente della capacita all'incrementarsi deltze Idella
campata.

L’osservazione dei risultati mostra il ruolo svottalle crisi
di nodo che rappresentano ilittae limitante della capacita
sismica di edifici progettati per carichi gravitazali. D'altra
parte, va enfatizzato che il modello di capacitapiegato
dalle normative italiana ed europea, nega la pibisaildi un
incremento della capacita del nodo associato a améstoi
post-fessurativi. Il confrontodella stima di capacita di
normativa, rispetto a test diespmentali su sulazssemblaggi di
nodo, mostra quanto, in effett’approccio normativo possa
essere particolarmentertservativo, Figura 8 [15].

Indipendentemente dalla possibilita di un miglioratoe
dei modelli di capacita per meccanismi fragili,esifatizza il
possibile ruolo chiave svolto dapprocci di intervento quali
riparazioni locali delle crisi fragil, come solarie
competitiva che, in siti a medio bassa sismicitgy addirittura
garantire I'adeguamento seascrisi a taglio che dei nodi
vengono localmente risolte.
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Figura 8 - Risultati sperimentali di prove su sussemblaggi di nodo
confrontati con la capacita normalizzata (pari 8pper crisi per
tensione principale di trazione secondo la normettaliana,
adattato da [15].

4. RINFORZO LOCALE E RISOLUZIONE DELLE
CRISI FRAGILI

Il rinforzo locale e la risolzione delle crisi fragili, dunque,
possono incrementare in maniesignificativa la capacita in
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termini di PGA. In Figura 9 sono mostrati gli incremti di
capacita ottenuti dalla riparazione delle crisnddo e a taglio.
Nella maggior parte dei casi la risoluzione delisidragili
porta ad un completo adeguamento della struttucpuamto la
PGA capace per crisi duttili supera sistematicamelat
richiesta per il sito di Mirandola su suolo C. Ichemento di
capacita risulta piu significativper la direzione longitudinale
in cui i meccanismi di tipo non globale produconnau
maggiore frequenza di crisi.
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Figura 9 - Incremento di capacita peentuale rispetto alla capacita

per crisi duttili, ottenuto per ciasin edificio e ciascuna direzione
riparando crisi nodali e crisi a taglio.

In Figura 10 sono mostrati il numero di elementi e di nodi
(in percentuale rispetto al totale per ciascun eidifiche &
necessario riparare per escludere ogni tipologmeticanismo
fragile. Al crescere del numer piani, il numero di nodi da
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riparare si riduce, rimanendo agni caso superiore al 60% del
totale. Mentre la percentuale di elementi da ripgam taglio
cresce passando da un minimo del 2% ad un massh22%
sul totale, con un’incidenza meno significativatémmini di
numero di elementi su cui intervenire rispetto ai nodi

| risultati mostrano I'effettiva efficacia che leparazioni
locali possono portare (pur riferendosi non piuranumero
“limitato” di elementi), e come un semplice intertersui
nodi [16], possa condurre ad wignificativo miglioramento
delle prestazioni sismiche diiédi progettati per soli carichi
gravitazionali e siti in zone a medio bassa sid@jci
enfatizzando l'efficacia id appcci impiegati in ltalia a
seguito del sisma Aquilano [16].

5. CONCLUSIONI

Lo studio parametrico proposto mostra come le énagjili
rappresentino I'elemento di debolezza del costinittemento
armato italiano per soli carichi gravitazionalicdnfronto con
test sperimentali enfatizza come il modello di cd@adi
nodo, impiegato dalla normativa litma, risulti spesso troppo
conservativo. Inoltre si vedeome il controllo progressivo
delle crisi allincrementars del carico possa condurre
allinsorgere di crisi di nodo per compressione jgi& carichi
gravitazionali. Queste ultime andrebbero non comatdenella
verifica, in quanto riconducibilad un mero controllo della
tensione media di compressiqguer sforzo normale centrato.

| risultati mostrano come irone a medio bassa sismicita le
riparazioni locali che coinvolge un numero significativo di
elementi nodo (pressoché la tot@lie pochi eleenti riparati
a taglio, possono trasformarsi, di fatto, in veripeopri
interventi di adeguamento.
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Figura 10 - Andamento del numero percentuale dei palegli elementi da riparare sul totale per ogdificio in funzione detumero di piani (a), e
della luce delle campate (b).
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EFFETTO DELLA VARIAZIONE DEI MATER  |ALI SULLA RESISTENZA E SULLA
DUTTILITA DELLE STRUTTURE ESISTE NTI IN CALCESTRUZZO ARMATO

Dante Galeota, Amedeo Gregori

1 Dipartimento di Ingegneria Civil&dile-Architettura ed Ambientale, Universita degtudi dell’Aquila

SOMMARIO

La definizione degli interventi di riduzione dekchio sismio negli edifici esistenti in calcestruzzo armatiwolti quindi al
rafforzamento e/o alla riparazione post sisma daHetture, richiede che particolare attenzionespi@sa nell'individuazian degli
elementi strutturali piu vulnerabili. Il presentidio mette in luce come le prestazioni attese st elementi varino ifunzione
delle proprieta meccaniche dei materiali costituécdlcestruzzoed armature di rinforzo). Differenze nella qualia mateiali
possono infatti determinarsi come risultato di myplici fattori dipendenti sia dal tempo (inve@ento e degrado), sia daai e
negligenze in fase di realizzazione delle operdtifeaposa in opera del calcestruzzo, cattiva cdtapmne dei getti, errbr
nellaccettazione dei materiali in cantiere) sia donseguenza di valutazioni sbagliate in fase dieramento delle reali
caratteristiche dei materiali in situ. Gli effatiélla variabilita dei materiali sulla duttilita el resistenza attesa deementi in C.A.
sono stati valutati con riferimenta situazioni ricorrenti nelleostruzioni del passato. In fpiaolare, sono state considexaliverse
combinazioni tra varie geometrie di sezione trasale; diverse classi di calcestruzzo e varie tigeldd acciaio. Le combawzioni
piu critiche tra questi fattori sono quinsliate riconosciute e discusse, giurtgea risultati che possono guidare i progétied i
tecnici a svolgere con maggior consapexoh le loro valutazioni in merito alla vulneratilsismica delle strutture.

EFFECT OF MATERIALS CHANGE ON STRENG TH AND DUCTILITY OF EXISTING RC MEMBERS

SUMMARY

Interventions to by addressed to old RC structtogeevent siemic damages, to retrofit and/or for rehabilitatthgm afterseismic
events, require strategic measures taab@n in recognizing more vulreble classes of structural elements. The presteidy
focuses on dependence of such a vulnerability fomicertainty in quality determination of the consgitt materials: concresnd
reinforcing steel bars respectively. Change inrifexhanicalperformance of steel and concrepossibly due to time dependent
factors (such as aging and other durability isswersdrs and mistakes at the timmeconstruction (wrong concrete pouringhaique,
poor concrete compaction, mistakes in theemals acceptance procedure) and to cliffiin situ assessment of the real mater
performance have been all considered in the coripotaf the strength and the ductility of common typologiésR& sections
found in old buildings. Sensitivity of specific skes of structat elements with respect of their cross sectioesngetry lave been
highlighted and critical situatiohave been discussed. Providetbimation can be usefully emgpjled in the assessment of RC
buildings, especially when a poor knowledgeelds present, such &slarge scale seismic vulnerability assessmertquores.

1. INTRODUZIONE dei materiali in situ e le preseioni di progetto sono spesso
significative. Tali differenze p@sono risultare da molteplici

La valutazioni relative alla sicurezza degli ediéisistenti fattori: 'invecchiamento e il degrado delle stou#; i possibili

richiedono che particolare attenzione sia spesa
nell'individuazione delle principali carenze struttli sia in
termini di resistenza che di duttilita. Lo svolginemli queste
analisi, spesso complesse, r@le la preventiva conoscenza
delle costruzioni in termini di geometria, dettagtiostruttivo

e proprietd dei materiali in sito. L'esperienza wanalata
attraverso le indagini e le ricdre svolte sugli edifici esistenti

in calcestruzzo armato (C.A.) e finanziate dal BttmReluis
2009-13, consente di affermare che le differenadarqualita

errori compiuti in fase di realizzazione delle apdcattiva
posa in opera e compattazione del calcestruzzaogrierr
nellaccettazione dei materiali in cantiere); la|
caratterizzazione dei materiali in situ. Gli effesilla duttilita
e sulla resistenza di elemeptiessoinflessi in C.A. dovuti a
deficit di prestazione dei mataliiin opera sono stati valutati e
discussi. Diverse combinazioni sono state considera
includendo varie geometrie di sezione trasversdieerse
classi di calcestruzzo e varie tipologie di acciai® quelle
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ricorrenti nelle costruzioni del passato. Le comalioni piu
critiche tra questi fattori sono staindividuate e discusse sulla
base di confronti condotti sia itermini di resistenza che di
duttilita per elementi pressoinflessi. Lo studiodumsentito di
definire sia i criteri per riconggre gli elementi strutturali piu
sensibili alla variazione dei materiali in sito, siacriteri
quantitativi per valutare il decadimento delle pae®nNi
strutturali dai valori di progetto a quelli esprbiii in opera.

2. VALUTAZIONE CONVENZIONALE DELLA
RESISTENZA DI SEZIONI IN C.A..

Le seguenti consideraziosbno condotte sulla base del
confronto tra domini resistenti costruiti second@mgedure
convenzionali basate sulle igst convenzionali di calcolo
adottate per i materiali nel progetto delle strgtulegame
parabola-rettangolo per la curva sforzi-deformaziatel
calcestruzzo e legame bilinearaslico-perfettamente plastico
per l'acciaio (con le rispettivgpenalizzazioni in termini di
resistenza e limitazioni nelle fwemazioni) [1], [2]. Il caso di
legami piu realistici per i materiali e trattatollaesezione
successiva.

2.1 Concetto di equiresistenza tra diverse sezioim C.A.

In Figura 1 €& illustrato il concetto di equiresista
applicato al caso di sezioni diversa forma: una compatta
(350x400 mm) ed una rettangolare allungata (210x8t).
Scelta la classe del calcestro (C25/30) e la tipologia di
acciaio (ad esempio FeB22k), quantitativi di armatura
possono essere determinati imodo da ottenere dalle due
sezioni in C.A. le stesse combinazioni di valorsis&enti
(N=0; M=My) ed (N=N,ax M=0) in corrispondenza dei punti
in cui i due domini di resistenza si intersecaroltro e con
gli assi coordinati. Le due sezidn C.A. sono quindi definite
equiresistenti quando mostranosk@ssa resistenza sia in pura
flessione (comportamento a trave) che in condizidnpuda
compressione (comportame a colonna).

:é 400 - e 21 80F€22kC25
=z J
3 350 3540Fe22kc25
= 800 -
@ 250 -
& 200 -
% 150
. (N=Npa M=0)
S =0; M=My)
o
=
A000 500 O 500 1000 1500 2000 2500 3000

Sforzonormale N, (kN)

Figura 1 — Domini di due sezioiri C.A. definite equiresistenti.

Dal grafico precedente si pud osservare che, tmorse
equivalenti, 'adozione di sezioni caratterizzateuwh piu alto
rapporto tra altezza H e base B, (ovvero di foretangolare
allungata nel del piano did$sione), determina domini di
resistenza dalla forma piu acuminata rispetto ab dasezioni

di forma piu compatta. Quesaspetto risulta particolarmente
favorevole nel campo della meoflessione (la compressione &
assunta positiva), notando perd che per flessioantagiel
piano parallelo al lato cortaella sezione rettangolare, il
comportamento della sezione risulta, invece, meno
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vantaggioso di quello di unazene quadrata (la cui risposta
non cambia secondo le ddiezioni principali).

Nella Tabella 1 sono ripate le caratteristiche
geometriche, la qualitd dei materiali e le armatdrevarie
sezioni in C.A. progettate perstiltare tra loro equivalenti. |
quantitativi di armatura sonoast determinati nell'ipotesi di
armatura simmetrica (As'=As), copriferro da 30 mm e
facendo riferimento ad un calteszzo di classe C25/30. Le
tipologie di acciaio considerate sono state I'FdB2@
I'FeB44k, rappresentative dell'aeid liscio meno resistente e
dellacciaio ad a.m. piu resistente tra quelli &torpiu
utilizzati.

Tabella 1 — Sezioni equivalenti@A. (progettate con riferimento a
calcestruzzo di classe C25/30)

Steel B H c | As'=As (I\,\/IITOX) (,\';A: TO)

Type | (mm) | (mm) | (m) | (mn?) (kN) | (kN*m)
FeB22k 350 400 30 2130 2780 137.6
FeB44k 350 400 30 1065 278( 137.5
FeB22k 210 800 30 985 2749 137.¢
FeB44k 210 800 30 493 2749 137.7

Con riferimento alle geometria delle sezioni trasaé si &
deciso di considerare i due tat una forma quasi quadrata
(350x400) ed di una forma rettangolare allungate0x800),
quest’ultima vicina al limite H/B=4 generalmentelicato dai
regolamenti per distinguere pilastri dalle pareti. La
combinazioni di Tabella 1 sono state concepiteepé&tenziare
con chiarezza le eventuali differenze tra i casdmienti nelle
costruzioni esistenti. Il criterio dell’equivalenza stato
imposto per confrontare gli effetli variazioni nei materiali a
partire da soluzioni progettuali in qualche modanibi
(equivalenti) tra loro.

2.2 Hfetto della variazione di tipologia dell'acciaio.
Valutazione convenzionale

L'influenza della diversa gemetria della sezione in
calcestruzzo sulla forma dei domini resistenti &€ giata
discussa. | seguenti grafici illustrano I'effettelld variazione
della tipologia dell’acciaio e della classe dekestruzzo sulla
resistenza delle sezioniin C.A..

La curva verde e continua Figura 2 mostra il dominio
resistente convenzionale dellaz®ne 350x400 armata con
2130+2130 mrhdi acciaio Feb22k ed in calcestruzzo di classe
C25/30.
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Figura 2 — Domini resistenti dellsezione 350x400 al variare della
classe del calcestruzzo e della tipologia di acziai



La linea tratteggiata verde indica il dominio dedl@ssa
sezione rinforzata con acciaio FeB44K (1065+1065)im
modo da risultare equiresistentdla precedente, cioé per
fornire le stesse combinazioni (N=0; MsMed (N=Nyax
M=0) rispettivamente. Come si puo notare, nel dascui la
differenza sia legata alla sola scelta del tipo cfiigo in
progetto, il concetto di equsistenza pud essere esteso
all'intero dominio, in quanto le curve verdi trajtgata e
continua coincidono lungo tutto il loro sviluppo.

Lo stesso e confermato anche per classi di cal@zstru
diverse dalla C25/30, comeevidenziato dalle curve
tratteggiate e continue rappresentate in blu, resgola che si
riferiscono alle classi C16/20, C20/25 e C30/37
rispettivamente.

Una volta fissata una certa classe per il calcestru
utilizzare un tipo di acciaio piuttosto che qualsiadtro
conduce, secondo calcoli convesrzli, a domini resistenti
praticamente identici tra loro. Lo stesso € inoltrefeanato
indipendentemente dalla formdella sezione considerata,
come si evince dai domini convaonali calcolati anche per la
sezione 210x800 e riportati in Figura 3.
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Figura 3 — Domini resistenti dellgezione 210x800 al variare della
classe del calcestruzzo e della tipologia di acziai

| dati di Tabella 1 permettordi osservare che il passaggio
da acciaio tipo FeB22k ad FeB44K comporta la liolez a
meta dei quantitativi di armatura necessari. Nedlstruzione
dei domini di resistenza va tuttavia consideratce ittvalore
della tensione di snervamentos,f & raggiunta prima
dall’acciaio FeB22k rispetto ll&eB44k: questo comporta
gualche piccola differenza tra i domini a linea totwm e
quelli tratteggiati (ma dello stesso colore) proprin
corrispondenza dei campi di noth della sezione per i quali
l'acciaio FeB22k risulta plastizzato prima dellFeB44k. |
due domini tornano invece a coidere sui campi di rottura
per i quali le deformazioni dell'acciaio FeB22klell'FeB44k
risultano entrambe ben approfondite in campo @astoltre
la deformazionekl di snervamento per l'acciaio FeB44k).
Sebbene, quindi, non risultino difesnze tra domini resistenti
di una stessa sezione rinfail@acon accio FeB22K piuttosto
che con FeB44K, occorre invece aspettarsi chéfisigtive
differenze risultino in termini di duttilita struttale.

2.3 Effetto della variazione di resistenza del caéstruzzo.
Valutazione convenzionale

Con riferimento all’'effetto déa variazione di resistenza
del calcestruzzo sulla forma dei domini di resizséenN-M,

dalle Figure 2 e 3 e interessante osservare chemindo
convenzionali si mdificano mantenendo in comune il solo
tratto iniziale: quello rappresentativo dei camprattura con
sforzo assiale negativo (trazione) o solo debolmemisitivo
(modesta compressione). In gte situazione, infatti, il
contributo resistente del calcestruzzo & conveihioente
nullo (calcestruzzo teso) o solo poco influentd'elilibrio
della sezione resistente (calcestruzzo superioreco po
compresso) mentre lo sforzo assiale risultante & imaggnte
legato alle resistenza delle sole armature. Al eoiatyi casi di
diversa resistenza del calcestrufaqarita di geometria della
sezione e di armature longitudinali presenti) stidguono
bene in corrispondenza dei cangirottura caratterizzati da
valori significativi dello sforzo assiale. In questaso le
prestazioni del calcestruzzosono determinanti ed a
calcestruzzi piu resistentiorrispondono domini dalla forma
pill ampia, con valori del nmoento resistente piu alti in
corrispondenza di eguali valori gforzo normale rispetto al
caso di calcestruzzi di resistenza inferiore.

In Figura 4, le prestazioni convenzionali di sezianC.A.
realizzate con calcestruzzi di varia resistenzaosestate
confrontate con quelle relative ahso di un calcestruzzo di
classe C30/35 assunto come rifegnto. In partiolare, per la
geometria 350x400 (linee tratteggiate) e per quellex800
(linee continue) sono stateomsiderati i quantitativi di
armatura indicati in Tabella 1 ed ¢ stata invete feariare la
classe del calcestruzzo mahge C16/20+C35/40. Scopo delle
calcolazioni & stato quello dconfrontare il valore del
momento resistente Malcolato per la classe di calcestruzzo
considerata con quello di riferimento,M, calcolato, invece,
nel caso della classe di calcestruzzo C30/35 (&ésstome
riferimento). | confronti sonstati condotti in corrispondenza
di ciascun possibile valore deliforzo normale N ed i risultati
sono stati riportati nel grafico di Figura 4. Irdorate € stato
indicato il rapporto NYMcz0€d in ascisse i valori dello sforzo
assiale resistente normalizzati al valorgNso indicativo,
quest'ultimo, della massima capacita portante ds#iaione
350x400 (e della 210x800 equiresistente) per ucesaiuzzo
C30/35 (vedi Tabella 1).
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Figura 4 — Perdita di resistenza, al variare detlasse del
calcestruzzo, per diverse tipologie di sezionivesali

Le curve evidenziano che, per ogni valore dellorzsfo
normale considerato, al decrescere della classe del
calcestruzzo da C30 a C16 ssiate ad una rapida caduta del
valore resistente Mrispetto a quello di riferimento Mao
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Questo € vero in diversa misura per la sezione 3IEDx4
rispetto a quella rettangok 210x800 (equiresistente). In
particolare, quando la resisgandel cls si riduce, nessuna
risposta in termini di moment@sistente & piu possibile oltre
certi valori dello sforzo assiale N (il massimo valaello
sforzo normale sopportabilelalla sezione ovviamente si
riduce). Occorre notare che le colonne in C.A. g
generalmente dimensionate affinché, nella pratiaegn si
trovino a sopportare sforzi normali superiori adaucerta
percentuale del valore massimg\ Consideriamo dunque il
caso di una sezione in calcestruzzo di classe €30/3
immaginando che essa sia atarogettata per non superare,
nella pratica, un valore dello sforzo normale soléete N
pari al 50% di quello massimo possibilgdts Partendo da
guesta condizione, se la clagda calcestruzzo si riducesse
del 17% passando da C30 a C25 (ad esempio, p&vi mo
legati alla cattiva realizzazione dell’opera o ab slegrado),
allora la resistenza flessionadeenderebbe all’'80% di quella
originaria per la seziond50x400 ed al 77% per la 210x800.
Se la classe di resistenza dovesse invece riduy¥B adel
valore iniziale (passando da30 a C20), il corrispondente
valore di M, scenderebbe al 58% di Wk, per la sezione
350x400 ed al 52% di Masg per la sezione 210x800 (con
perdite, quindi, del 42 e 48%lella iniziale resistenza
flessione). Nel caso in cui la classe del caloegty passasse
da C30 a C16, il moento resistente Msi ridurrebbe al solo
36% di quello iniziale Nc3o per la sezione 350x400 ed al solo
23% di Mcs per quella rettangolare 210x800. Le perdite di
resistenza flessionale ritano quindi sempre piu che
proporzionali rispetto alla perdita di resistenza del
calcestruzzo, con effetti piu evidenti soprattuted caso della
sezione rettangolare allungatePer valori di sforzo assiale
inferiori a circa 0,4 di Naxcsole due diverse forme di sezione
sembrano invece ugualmente sensibili agli effatgpassibili
riduzioni nella resistera del calcestruzzo.

3. VALUTAZIONE ACCURATA DELLA
RESISTENZA DELLE SEZIONI IN C.A.

3.1 Legami sforzi-deformazioni realistici

Le precedenti considerazioni si riferiscono al cako
domini convenzionali, costruitsulla base delle ipotesi di
calcolo semplificate adottate nel progetto delleutsire:
legame parabola- rettangolo garcurva sforzi-deformazioni
del calcestruzzo e legame bilineare elastico-parfethte
plastico per l'acciaio (con legispettive penalizzazioni in
termini di resistenza e deformazioni allo SLU). ile,
tuttavia, discutere anche i risultati che derivarsd’'uso di
legami piu realistici per i materiali.

Le curve di legame riportate Figura 5 si riferiscono a
diversi tipi di acciaio utilizzati nel passato e eédenziano i
diversi valori di snervamento, duttilita ed incrondinto.
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Figura 5 — Curve di legame di acciai storici
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In Figura 6 sono riportate le curve sforzi-deforinak
calcolate, per diverse classi di calcestruzzo, iooan al
modello non lineare suggerito in EC2 (eq. 3.4 UNI 1992-
1-1:2005) [3].
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C25/30
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Figura 6 — Curve di legame per varie classi di egtuzzo (EC2)

Diversamente dal legameconvenzionale parabola
rettangolo, il massimo sforzd ora raggiunto dal calcestruzzo
per una deformazione non piu costante (0.002) maidue
della diversa resistenzz, del materiale, assunta in questo
caso variabile tra 16 e 30 MPa {stsnza cilindrica). Il valore
ultimo della deformazione € invece assunta costgh@®35)
per ogni classe di caldeszzo. Nessun effetto di
confinamento € stato tenuto in conto per il comgroento a
compressione del calcestruzzgpettando cosi il caso pratico
di staffature molto spaziate come capita di troveagli edifici
in C.A. piu datati. Per Istesso motivo, andrebbe anche
osservato che, per motivi legati all'instabilita ldebarre, il
legame utilizzato pegli acciai in tazione pud non valere
anche in compressione. Tuttavia, la massima defnona
imposta al calcestruzzo in mpressione (0.0035) é sufficiente
a garantire che la massima deformazione delle loaeciaio
compresse risulti compatibile con il valore olttequale si
manifesta il buckling delle armatiper inadeguata staffatura
[4], [5], [6], [7].- Nessuna resistenza € stata igmata per il
calcestruzzo in trazione.

3.2 Modello per l'analisi della sezione allo SLU pe
pressoflessione

In Figura 7 & illustrato il modello adottato per la
definizione delle condioni ultime di sezni pressoinflesse.
Esso ripropone il classico amgcio alle deformazioni gia
noto per la definizione dei camgi rottura di sezioni in C.A..

\

Steel

Concrete

cT A~ Tc

Steel

\

Figura 7 — Definizione dei campi di rottura



Nel modello, tuttavia, sono stati integrati i legasforzi-
deformazioni per il calcestruzzo e [l'acciaio di cal
precedente paragrafo. Si considera, inoltre, cherif della
sezione si determini per schiacciamento del calecezb
quando la deformazione ultima dmllcestruzzo é raggiunta a
livello delle armature compresse e non in corrisigmza del
lembo piu esterno della sezion®.tale condizione si arriva
escludendo (gradualmente) la parte di copriferro cla
deformazione risulta superiore ahlore limite di 0.0035.
Viene mantenuta lipotesi di sezioni piane, mentee
distribuzione delle tensioni salkezione é ricavata in funzione
dei valori puntuali di deforawione e dei legai non lineari
definiti per i materiali. | valorresistenti dello sforzo normale
N, e del momento flettente \Missociati ad ogni possibile stato
di deformazione sono ricavation il metodo delle strisce,
computando i vari contributi rigto al centro geometrico
dellintera sezione in calcestruzzo.

3.3 Effettodel tipo di armatura sulla forma dei domini
resistenti. Valutazione accurata.

In Figura 8 sono riportati due domini di interazon
calcolati secondo il modello avanzato di cui al pea#o
precedente. | domini si riferiscono a due sezigai lbro
equivalenti del tipo 210x800, unanforzata con acciaio
FeB22K (linea continua) e laltra con FeB44k (linea
tratteggiata). La classe di resistenza ipotizzaer
calcestruzzo & la C30/35. Peliarezza, i domini sono stati
riportati solo per sforzi normali di compressionledomini di
Figura 8 non sono direttamente confrontabili corliggia
indicati in Figura 3, che irece derivano dalle ipotesi
semplificate adottate nel progetto delle sezioni GnA.
(inclusa l'adozione dei coefficienti di sicurezzaerpi
materiali).

600 +
Mu2180Fe22kc30

500 -
= «= == Mu2180Fe44kc30
400 -
300 -
200 -

100 -

Mom. flett. M, (kN*mm)

0,0 05 1,0 1,5 20 25 3,0 3,5 4,0 45 50
Sforzonormale N, ( kN)

Figura 8 — Equivalenza tra dominisistenti di sezioni equivalenti

Dalla Figura 8 si pud osservare come anche i dodiini
interazione ottenuti a partire da legami piu rdiglisper il
calcestruzzo e per l'acciaio risultino tra loro sapponibili,
confermando cosi le conclusiagia tratte a partire dai domini
convenzionali di Figura 3.

Risultati dello stesso tipo sono stati confermatite per
sezioni equivalenti di forma diversa (350x400) er pe
qualunque classe di calcestro, dimostrando cosi la
sostanziale ininfluenza del tipo di acciaio sceftoprogetto
sulla forma dei domini resisterti qualsiasi sepne in C.A..

Per gquesto motivo, quando non diversamente spaiafic
le valutazioni condotte in telim di resistenza faranno sempre
riferimento, in seguito, al solo caso di acciaio tEB22K. ||

confronto tra casi relativi ad altre tipologie diceio
condurrebbe, infatti, ad analoghe conclusioni.

3.4 Effetti della variazione della classe del calsguzzo
sulla resistenza di sezioni irfC.A.. Valutazione accurata.

Il grafico in Figura 9 é simile a quello di Figur,
sebbene i dati in esso riportati siano il risultato
dall'applicazione del nuovomodello proposto per la
descrizione del comportamentiioaSLU delle sezioni in C.A.
in alternativa a quelloanvenzionale di progetto.

1 = = = 2180Fe22kc25

0,9 2180Fe22kc20
.08 = = = 2180Fe22kc16
8 e 2180F22kc30
=07 e 3540F€22kC16
<06 e 3540F22kc20
3540Fe22kc25

0.5 e 3540Fe22kc30

0,4

0 — T
00102030405060,70809 1

SforzoassialenormalizzatoN,/N ;maxc3o

Figura 9 — Perdita di resistenza, al variare detlasse del
calcestruzzo, per diverse tipologie di sezionivesali.

Per valori dello sforzo normale pari al 50% di dwoel
massimo Nyax cadriferito alla classe C30/37), si ricava che se
la classe del calcestruzzo passa da C30 a Cl@adllo
corrispondente momento resistentg diélla sezione 350x400
si riduce al solo 30% del valore iniziale,M, Per la sezione
210x800, la riduzione di resistenza flessionale €oen piu
forte, con un valore finale Mypari solo al 18% di quello
iniziale.

Le perdite di resistenzaesionale sono in questo caso
ancora maggiori di quelle giairsate attraverso la procedura
convenzionale di progetto delkezioni in C.A., che quindi
non risulta cautelativa. | dati confermano che édeiani di
forma rettangolare pitu allungata sono piu sensibilie
riduzioni di resistenza del castruzzo, manifestando perdite
prestazionali percentualmente piu alte. Questo gspim
ritenere che in conseguenza di possibili riduziomilan
resistenza del calcestruzzo (per degrado, cattiga n opera,
ecc.) la vulnerabilita delle pareti sia piu altaecper le
colonne.

4. CONSIDERAZIONI SULLA DUTTILITA

La duttilita di una seziam in C.A. viene valutata
raffrontando le condizioni ultimelella sezione, definite dal
raggiungimento della deformaziofieite (convenzionale) da
parte del calcestruzzo compressmn quelle corrispondenti al
raggiungimento del limite di asticita da almeno uno dei
materiali (generalmente I'acciaio teso). Il raffronviene
eseguito valutando, a parita di sforzo normale tgéh il
rapporto tra il valore della curvaturg che corrisponde alla
condizione ultima e quellaf; corrispondente al limite di
elasticita. La duttilita di una sezione in C.A. éndue
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funzione del valore dello sfso normale considerato e si
riduce rapidamente al crescere di questo (fragifimne
dovuta allo sforzo normale). Soo della presente sezione é di
evidenziare come la duttilita delle sezioni in Cshmodifica
per effetto di variazioni nelle caratteristiche dalcestruzzo e
dell’'acciaio. Per le analisi ehseguono sono stati utilizzati i
legami realistici precedentemente illustrati pemateriali. |
valori di curvaturak; e F sono stati calcolati come segue.

4.1 Calcolo delle curvature e della duttilita

Assegnata una certa sezionelm\. e facendo riferimento
a numerose configurazioni ultime con crisi lato eatouzzo
(H= K= 0.0035), & stata definita un’associazione tralow
della curvatura ultimar, dello sforzo normale ultimo \e del
momento flettente M calcolati attraverso il metodo delle
strisce. Sono state cosi definimerose terne di valori
(R Ny My) per ogni sezione considerata. Le coppig (M)
hanno permesso la costruzione dei domini resistgi#ti
considerati nei paragrafi precedentie coppie di valori
(Ny; F) descrivono la variabilita della curvatura ultinfgin
funzione dello sforzo normale agte N (curva rossa di Figura
10). Procedendo analogamente per le configurazioni
deformate di limite elastico per I'acciaio tesd% k) si sono
ricavate le terne E; Ny, My). Le coppie di valori (N F)
descrivono, per la sezione in C.onsiderata, la variazione
delle curvature di limite elasticd; in funzione dello sforzo
normale agente N (curva blu di Figura 10). | dggortati in
figura 10 si riferiscono, in partitare, ai risultati ottenuti per
una sezione 350x400 in calcestruzzo di classe @30/3
rinforzata con 2130+2130 nfmdi accaio FeB22k. Per il
calcolo della duttilita ha senso considerare leeuossa e blu
di Figura 10 fino al punto del loro incontro in Balori dello
sforzo normale N superiori al valore critico g Nnon
consentono la definizione dalcuna curvatura di limite
elastico F, perché valori N> comportano deformazioni delle
armature sempre inferiori al limite elastiép. In accordo alla
definizione di duttilita in termini di curvatur®= (k/ F) — 1,
solo per valori dello sforzo assiale N inferiorgaello critico
Ng € quindi possibile definire valiodi duttilita per la sezione
considerata. In corrispondenza dello sforzo norroateEo N
i valori della curvatura ultimaf e di quella di limite elastico
i si eguagliano e la duttilita della sezione si assuulla.

250604 ¢ A
2,00E04 -
1,50E04 -

1,00E04 -

Curvature Fe K (mm?)

5,00E05 -
C B

0,00E+00- T T T —T— T
0 02505075 1 12515175 2 22525

(x105N)

Figura 10 — Andamento dellirvature ultime e di limite elastico al
variare dello sforzo normale, peina sezione 350x400 mm rinforzata
con 2130+2130 mAdi acciaio FeB22k (copriferro 30mm).

SforzoNormaleN
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Nella Tabella 2 sono stati riportati i valori deléforzo
assiale critico Iy calcolati per diverse sezioni in C.A.. Per
ciascuna sezione € stato anche indicato il valeteméssimo
carico assiale Ny sopportabile, ricavato considerando una
distribuzione uniforme di defmazione sulla sezione fino al
raggiungimento dellamassima tensiond, da parte del
calcestruzzo. Per ciascuna delle sezioni condelerastato
quindi evidenziato il rapporto @ = Ng/Nmax che esprime la
porzione del caricassiale massimo My in corrispondenza
della quale la sezione & in cazidni di non poter piu garantire
alcuna duittilita flessionale. E interessante notarae i valori
di @ (particolarmente bassi) dipgano principalmente dalla
geometria della sezione trassale e dalla tipologia di
armatura utilizzata, essendo invece poco influendatla
classe del calcestruzzo.

Tabella 2 — Valori critici N del carico assiale per cui la duttilita di
alcune sezioni in C.A. si annulla. Raffronto comrlassima capacita
assiale Ny delle sezioni

. . N Nmax
BxH Tipo di fe (NB) N) Q= Qo med
(mm) | rinforzo | N/mn? w16 | x10 | Ne/Nmax
16 1.59 2.89 0.55
FeB22K 20 1.88 3.56 0.53 | 054
(As=As'=
986mn?) 25 2.42 4.39 0.55
30 2.76 5.23 0.53
210x800
16 1.24 2.90 0.43
FeB44k 20 1.54 3.57 0.43 | 0.43
(As=As'=
ao3mnf) | 25 | 193] 440| o044
30 2.29 5.24 0.44
16 1.28 2.67 0.48
FeB22K | 20 157 | 3.23 0.49 | 0.49
(As=As'=
2130mn?) 25 1.92 3.92 0.49
30 2.26 4.60 0.49
350x400
16 1.02 2.69 0.38
FeB44k | 20 125 3.25 0.38
(As=As'= 0.39
lo6smm) | 25 | 1.54] 394 0.9
30 1.82 4.64 0.39

| valori medi piu favorevoli per@ sono associati al caso
delle sezioni di forma rettgolare piu allungata (210x800) in
combinazione all'uso di acciaio meno resistenteBEK).
Tuttavia, anche in questo casovilore dello sforzo assiale
critico Ng vale appena il 55% circa dello sforzo normale
massimo Nax (@ = 0.55), mentre per acciaio FeB44k tale
valore scende adgN= 0.43N,a . Per la sezione trasversale
350x400 i valori del rapportdg =Ng/Nmax SONO ancora piu
sfavorevoli, raggiungendo i minimdi 0.49 e 0.38 per acciai
tipo FeB22k ed FeB44 k rispettiveente. Valori cosi bassi del
rapporto @ = Ng/Nnax destano particolare preoccupazione e
lanciano un allarme anche llsu consueta prassi di
predimensionare le colonne in C.A. in modo che dissimo
carico assiale previsto in progetto non superiG¢65della
capacita assiale. | dati appena discussi e ripantdtabella 2
mostrato infatti che la duttifit (convenzionale) di colonne a
sezione trasversale regolare tende ad annullargegiaforzi
normali inferiori al 40% della capacita assiale.



Deve inoltre preoccupare il caso in cui la diffe@rra
varie classi di calcestruzzo non risulti da diversetesi di
progetto (il che non avrebbe alcuna conseguenzzatuie del
rapporto @ =Ng/Nnay quanto da difformita del calcestruzzo
in opera rispetto alle prescrizioni di progettato. tali
circostanze, il valore del rapport@, va infatti calcolato dal
rapporto tra il valore del carico assiale criticg.M\associato
alla classe C* del calcestruzzo in opera e queliyNel
carico assiale massimo associato alla classe distalzeo di
progetto. Nel caso, ad esempio, di un calcestruizadse
C30 (in progetto) che risultasse di classe C16tin sdati di
Tabella 2 consentono dicavare per la sezione 350x400
rinforzata con acciaio FeB44k, un valofg =Ngc1¢Nmax c30
pari a 0.22, a significare che per valori dello afoassiale pari
al solo 22% della massima capacita portante digitogla
sezione risulterebbe gia priva di duttilita in 8eme.

4.2 Dipendenza della duttilita dal carico assiale

Si e gia detto che la duttilita di una sezione in .CeA
funzione del carico assiale agente N, specificacde per
valori superiori al carico assiale criticogNla duttilitd si
assume convenzionalmentehulla (deformazione delle
armature tese ancora in campo elastico o in corsipres). Si
vuole qui affrontare il problema di come la dutdlidegradi
pitt 0 meno rapidamente alescere del carico assiale N
confrontando tra loro le varie Zeni equivalenti di Tabella 1.
In particolare, si vuole evidenziare linfluenza \driazioni
nella classe del calcestruzzo e nella tipologididegiai nel
caso di sezioni equivalendi diversa forma: 350x400 e
210x800 rispettivamente.

Nel grafico che segue sono messi in evidenza irivekd
rapporto tra la curvatura ultimg e quella di limite elasticd
al variare dello sforzo normald tra zero (flessione semplice)
ed il valore critico M. Tale rapporto rappresenta il valore
della duttilitadi curvatura Aincrementato dell’'unita. Le varie
curve si riferiscono tutte alla sezione 350x400o0acsstate
ottenute variando la classe del calcestruzzo daaC3@6. Le
curve continue si riferiscono armature tipo FeB22k; quelle
tratteggiate ad armature tipo FeB44k. Le comboraaii dati
sono quelle gia indicate in Takeef2: i quantitativi di armatura
sono quelli necessari per il soddisimento delle condizioni di
equivalenza tra le g®ni considerate.

60 e 22k C16
— 22k c20
50 22kC25
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Figura 11 — Valori della duttilita dcurvatura (aumentati dell’unita)
al variare dello sforzo normale N per una sezioB8x00 mm.

Come si puo notare dalla Figura 11, a parita drzsfo
normale N la duttilita offerta dalla sezione 35084ihforzata
con acciaio tipo FeB22k & sermgpnotevolmente superiore a
quella della stessa sezione equiresistente arnoetaacciaio
tipo FeB44k, per qualungueasse di calcestruzzo considerata.
Al diminuire della resistenza del calcestruzzodidtilita della
sezione si riduce drasticamente. Le stesse congider
gualitative possono essere ftratte anche per laorsezi
rettangolare 210x800.

Nel grafico di Figura 12 si confrontano la sezione
350x400 e quella 210x800 facendo rifieento alle sole due
classi estreme di resistenza per il calcestruz4® €C30) ed
alla tipologia di acciaio FeB22K (che garantisce
comportamenti piu dulttili).

Come si pud osservare, a parita di resistenza del
calcestruzzo, la duttilith offerdalla sezione rettangolare alta
(210x800) & sempre superiore a quella della sezione
equiresistente di forma pitegolare (350x400). Lo stesso e
confermato anche dalle curve mehfico di Figura 13, riferite
al caso di armature tipo FeB44K.

Dal confronto tra le Figure 12 e 13 si pud inoli@are
come il passaggio da acciaio FeB22k ad FeB44k comporti
sempre una forte riduzione dei valori di duttiliper ogni
valore dello sforzo normale considerato.
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Figura 12 — Confronto tra i decadimenti della dlitdi di curvatura
(aumentati dell’'unita) per una sezione 350x4001@@00mm:
armature di rinforzo tipo FeB22k ed calcestruzzaldsse C16 e C30.
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Figura 13 — Come in Figura 12 ma considerando arumatipo
FeB44k anziché FeB22k.
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E interessante valutare come la duttilita si riduoa
conseguenza di una variazionella classe del calcestruzzo.
Nel grafico di Figura 14 é indicato il rapporto iraalori di
duttilita Rjgottenuti con calcestruzzo di classe C16 rispetto a
quelli Rg3, relativi a calcestruzzo di classe C30. |l
decadimento della duttilita al variare della resiga del
calcestruzzo € messa in evidenza per valori deitnzs
normale N<N, ovvero per valori di N inferiori alla soglia
critica oltre la quale non & piu definito alcun oral della
duttilita. Per convenienza grafica, i valori dedffmrzo assiale
N sono stati normalizzati rispetto al valore ¢ #1.28*16 N
ricavato per la sezione 350x400 armata con acdipo
FeB22k e calcestruzzo di classe C16 (il minore realti Ns
tra quelli di Tabella 2).
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SforzoassialenormalizzatoN/Ngss40c16

Figura 12 — Variazioni della dtitita in funzione dello sforzo
nornale agente e della classe del calcestruzzo.

Il rapporto tra la duttilita R offerta dalla sezione
350x400 in calcestruzzo C16 e queRg, della stessa sezione
in calcestruzzo C30 é indicato con linea trattegglati per
acciaio FeB44k e tratteggiatassa per acciaio FeB22k. Lo
stesso codice di colore & stato utilizzato anchidlgpeezione
210x800, pero con linee a tti@ continuo. Si pud quindi
osservare che [leffetto della riduzione di classel d
calcestruzzo sulla duttilita di curvatura € piu evite nel caso
di utilizzo di acciaio FeB44Kle curve in blu risultano sempre
inferiori alle analoghe rosse). Pearichi assiali inferiori al
20+30% del valore pNusato nella normalizzazione, quando la
classe di calcestruzzo passa da C30 a C16 laitdutgsidua
R si riduce a valori tra I'80 ed il 50% di quelli di
riferimento R3, Per valori ancora maggiori dello sforzo
assiale, la duttilitaR6 si riduce ulteriomente, perdendo dal
50% al 100% dei valori di riferimentds In conseguenza
della variazione nella classe del calcestruzzo 3@ & C16, le
maggiori perdite di duttilita si riscontrano nelsoadella
sezione piu compatta 350x400mm rispetto a quella
rettangolare allungata 210x800 mm e tali perditgosinoltre
accentuate nel caso di impiegdi acciai piu resistenti
(FeB44k anziché FeB22k). Quiesrisultati sottolineano
dunque che, in conseguenza di possibili deficitedistenza
del calcestruzzo in opera rispetto alle ipotesi migptto, le
strutture potenzialmente pigoggette allaproblema della
riduzione della duttilitd sono quelle piu recengrghé armate
con acciai piu performanti del passato.

4. CONCLUSIONI

Differenze tra le prestazioni dei materiali in cper le
prescrizioni di progetto poseo risultare dal degrado delle
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strutture, da errori di realizzazione (cattiva posapera del
calcestruzzo, cattiva compattazione dei getti, rerro
nellaccettazione dei materiali in cantiere) o da
caratterizzazioni sbagliate dei materiali in situ.pfesente
studio evidenzia gli effetti di possibili variazionella qualita
dei materiali nella stima della resistenza e ddlitilita di
elementi pressoinflessi in calcestruzzo armato. &leewvia
che i domini di interazione non sono sostanzialment
influenzati del tipo di acciaio scelto in progettar. Deficit

di resistenza del calcestruzmo opera penalizzano piu che
proporzionalmente le resistenze strutturali. Taduzioni di
capacita sono sottostimate dabaelli convenzionali utilizzati
per il progetto allo SLU delle sexii in c.a. pressoinflesse. Le
sezioni di forma piu allungat@econdo il piano di flessione)
presentano maggiori perdite di resistenza rispettele di
forma piu compatta. L'uso dicaiai piu resistenti penalizza
significativamente la duttilita strutturale. La dlix di
curvatura (convenzionale) tende ad annullarsivpéri dello
sforzo assiale anche inferiori al 50% della capaatsiale di
progetto. Tale percentuale residsi abbassa ulteriormente per
resistenze del calcestruzzo in sito inferiori allesgrizioni di
progetto. Le peggiori prestazionin questo caso, sono offerte
dalle sezioni di forma piu compat Deficit di resistenza del
calcestruzzo influenzano notevolmente la duttilR&r valori
dello sforzo assiale superiori 20+-30% della capacita assiale
disponibile, una riduzione dell@sistenza del calcestruzzo in
sito a meta del valore di pratge (per esempio dalla classe
C30 alla classe C16) comporta riduzioni della dtita valori
compresi tra il 50% ed il 100% in meno. Le maggiori perdite
sono in questo caso manifestd#dle sezioni compatte. Per gli
interventi relativi agli edifici dstenti in c.a. si consiglia
quindi di intervenire per resistenza sugli elementi
pressoinflessi riconducibili alla forma di paretper duttilita
sugli elementi di sezione trasversale piu compatta.
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CALCESTRUZZ| CON INER TI OTTENUTI DA MATERI
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SOMMARIO

In questa memoria si vuole sviluppare unamisa sulla letteratura tecnica e scignéfdei possibili materiali da ricicloi @rigine
plastica impiegabili per la sostituzione degli aggati nei calestruzzi, sulle loro specifiche caratteristiche Besprospétive in
chiave ambientale e produttiva. Nello specificasalizzano auni comuni materiali plastici utilizzabili nelleiscele cemetizie
come aggregati provenienti dal trattamento di pnéigindi fine uso (PFU), di polietilene tereftala(BET) e di apparecchiat
elettriche ed elettroniche (E-Plastic). Si valutdaocaratteristiche dei mix design, le eventualgiagte che ne migliorante
prestazioni e le percentuali di aggregato possibiihe sostituzione di inerti naturali.

La necessita di trovare una soluziorie amaltimento dei rifiuti sopra citatynitamente all’esigenza di produrre calcestoum
modo sostenibile, hanno generato numerose spewrzient cheriguardano la produzione di stele cementizie costituite,
interamente o parzialmente, da materiabvenienti da processi di riciclo. | rigati ottenuti allo stto dell’arte hanno ewinto i
ricercatori ad orientare la sperimentazieodia stessa lunghezza d’'onda, cercanduidiiorare eventuali carenze, con I'otiieo di
ottenere un conglomerato cementizio totalmentdtodstda materiali da riciclo, ane nella componente legante.

CONCRETE WITH AGGREGATES FROM WASTE MATERIALS:
STATE OF THE ART AND FUTURE PERSPECTIVES

SUMMARY

In this paper we want to develop a dission on the technical and scientific literaturetef possible recycled materialsttican be
used for the replacement of aggregates in concrete their specific characteristics and prospentskedy environmental and
productive . We analyze cement mixtures aonhg aggregates from mechanical shreddifigires end use (PFU ), polyethylene
terephthalate (PET) and electrical and electrogidgmment (E- Plastic). In some cases, the percent#gesycled aggregateill be

added to the silica fume, duscrap steel industries.

The need to find a solution to the waste descrédsal/e, togethewith the need to produce concrete in a sustainaalener, hve
generated numerous experiments on the ptamuof cement mixtures consist wholty partly from matgals from recycling
processes. The results obtained state@fth have convinced the researchers ienothe experiment®n on the same wawaigth,
trying to improve any deficiencies, withetlyoal of obtaining a cement conglomeratallp made from recyeld materials, alsm

the binder component.
Introduzione

Lo sviluppo sostenibile e la tutela dellambientens
divenuti obiettivi chiave dellasocieta moderna. Un ruolo
chiave in questo ambito viene svolto dalla ridugion
dell'inquinamento, dalla conservazione delle risanaturali e
dal risparmio energetico, tutti aspetti importangl settore
dellingegneria civile. In quest contesto la produzione di
calcestruzzo gioca un ruolo fondamentale, essdndateriale
da costruzione piu usato atondo (due volte I'acciaio, il
legno, la plastica e alluminio coinlati) e per questo le sfide
aperte nel produrre questo materiale sono legate
all'esaurimento degli aggregati naturali, all’elev&missione
di anidride carbonica associata alla produzioneetdiento, ed
alla possibilita di usare inertiiciclati nella produzione di
nuovi calcestruzzi.

In questo ambito esistono un’ampia gamma di pogsibil
attualmente studiate per sostituire, parzialmentetaimente,
gli aggregati naturali con altri artificiali provemti da
processi di riciclo. Si va dallimpegno dalcestruzzi ottenuti
da demolizione e ristrutturaziodéopere esistenti alle gomme
e agli acciai derivanti dalecupero di pneumatici, alle
plastiche ed a molti altri ancora.

| vantaggi ambientali hanno una duplice naturataedo
da un lato lo smaltimento in discarica di questiutif e
riducendo la produzione di nuovi inerti naturalgncovvie
ripercussioni sia in termini diisparmio energetico che di
sfruttamento ambientale. Itk €& possibile ottenere
calcestruzzi con caratteristiche specifiche diffiéredai
calcestruzzi ordinari, con variazioni anche sigaifice di
alcune caratteristiche specifiche quali quelle telm, densita,
resistenza, moduli elastici e molti altri.

Se in linea di principio il processo di utilizzo wtiateriali
riciclati in sostituzione parziale o totale deglggeegati
naturali € un processo concetimente semplice, esso deve
essere adattato volta per volta al tipo di materialelato, alla
percentuale di sostituzione ed al tipo di impegnel d
calcestruzzo.

Il calcestruzzo € uno dei teaiali da costruzione piu
utilizzati al mondo, come conseguenza delle suerE@
meccaniche, resistenza, rapporto costo efficadiaponibilita
di materie prime, oltre ad una notevole semplicigllan
produzione. La produzione annudaliécirca 1 t di cemento per
individuo al mondo [1].
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1. NORMATIVA SUGLI AGGREGATI DA RICICLO illustra i risultati ottenuti dal punto di vista Itk lavorabilita,
della massa volumica e dellasigtenza a compressione di
alcune miscele sperimentateilizzando gomma da PFU di

autovetture caratterizzata da tre tipologie gramefwiche

Il D.M. 14/01/2008, relativo & Norme Tecniche per le
Costruzione, al paragrafo 11.29sancisce quanto segue:

“Sono idonei alla produzione di calcestruzzo per uso
strutturale gli aggregati ottenudalla lavorazioe di materiali
naturali, artificiali, ovvero proveenti da processi di riciclo
conformi alla norma europea armonizzata EN 12620 e, per

gli aggregati leggeri, alla norma europea armon&zat EN
13055-1". Inoltre, le NTC, aparagrafo 11.2.9.3, prevedono
I'eventuale aggiunta di fumo di silice purché rispeetequisiti

comprese tra 1 mm a 30 mm.

Tabella 1 — Alcune delle miscedperimentate contenenti gomma da
pneumatico a fine uso triturato meccanicamente.
Specimen series

Property

01-PR 02-PR 03-PR 04-PR 06-PR 07-PR

; Cement CEM CEM CEM CEM CEM CEM
della__no_rma europea armonizzatal EN 13263-1 e non e A25R 425R 425R 425R 425R 525
modifichi negativamente le prestazioni meccanichel d I I I I I RI
calcestruzzo. ALL  ALL  ALL  ALL  ALL
La uUNI EN 13055-1 (Aprile 2003), unitaente all’'errata del Cement 450 450 400 400 450 450
25 Maggio 2006, rappresenta la normativa di riferito per quantity
guanto riguarda gli aggregati leggeri per calceggumalta e Kg/m?®
malta per iniezione. In particolare, I'errata cgerisancisce -
che: “Nota — GIi aggregati utilizzati nelle costiwa 045 045 05 05 045 045
dovrebbero essere conformi a tutti i requisiti @gbresente Sand 8965 8965 5008 8401 8965 8965
norma europea. Il mandatd/125 “Aggregati” comprende,
oltre ad aggregati naturali e industriali comunradizionali, ENCROL Gl 2512 2512 - 2589 2512 2512
aggregati riciclati e alcuni mateli provenienti da fonti nuove
0 non comuni. Gli aggregaticiclati sono compresi nelle
norme, e i relativi nuovi metodii prova sono in fase avanzata ﬁ:%?)rlze : ) LT : ) )
di preparazione. Per materialimoomuni provenienti da fonti Ka/m?
secondarie, tuttavia, il lavordi normalizzazione € iniziato GO Kg/n? _ ) 1286 . . _
solo recentemente ed & necess@il tempo per definire in -
modo chiaro le origini e le caratistiche di talimateriali. Nel Gl Kgin? . - 2001 - - .
frattempo, tali materiali non cauni; quando sono immessi sul -
mercato come aggregatidlevono essere completamente pER @il 2093 2093 - 2527 2093 2093
conformi alla presente normaaéregolamenti nazionali per le -
sostanze pericolose (vedere appendice ZA della norma) IRLIZOCEE 091% 121% 152% | 1,14% 091% 121%
seconda del loro impiego pretas Caso per caso, sulla base - D D D E J J
dell’esperienza derivante dall'impiego del prodpttdteriori
caratteristiche e requisiti possonesere specificati e definiti ) ] ) )
in specifici documenti contrattuali.” Tabela - Risultati ottenudalle miscele penmentate.
Proprieta Miscele sperimentate
2. GLI AGGREGATI DA RICICLO fisiche €
meccanich 01- 02- 03- 04- 06- 07-
e PR PR PR PR PR PR
Le sperimentazioni analizea prevedono [I'utilizzo di Massa 1951 17901 19121 19515 20112 20112
diverse tipologie di aggregato déciclo. Ad esempio, in volumica
Sgobba et al. (2010) e in Soharabi (2011) & sthliazata teorica
della gomma proveniente dalla triturazione mecaeanit Gl
Pneumatici di Fine Uso (in geito denominati PFU) mentre,
in altre, & stato impiegato del PoliEtilene Tereiftal (in 1 2 e A 2 =
seguito denominato PET) proveniente dalla tritwaei Massa 19114 16461 15994 18856 19755 1995
meccanica di bottiglie come in Ramadevi et al (304 Lo volumica
Presti et al (2006) oppure utilizzato sotto formdiltte come “a fresco”
nel caso di Fraternali et &2q11). Altre sperimentazioni come Kg/m?
in Laskshmi et al (2011) o in Arora et al (2013gy@dono Contenuto R 1 20 78 56 45
I'utilizzo di plastica proveniente dalla triturane meccanica d'aria %
di apparecchiature elettie (in seguito denominato E- -
Plastic). Massa 18877 15403 15506 18768 19618 20046
volumica
3. LA GOMMA DA PFU a 28 giorni
Kg/m?®
Per quanto riguarda le sperimentazioni che prevedono Res a 1061 477 448 1171 1721 2019

l'utilizzo di gomma provenientgalla triturazione meccanica
di PFU, buoni risultati si ano ottenuti attraverso la
sostituzione della parte granulometrica grossolategli

aggregati naturali come in Sgoblea al. [2]. La tabella 2
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In particolare, la miscela OPR, con uno Slump test pari a
200 mm, puo essere classificatan classe di consistenza
“S4”, mentre, con una massalumica pari a 2004,6 Kg/?re
una resistenza a compressiode 20,19 Mpa, pud essere
classificata come “calcestruzzo leggero strutturaleLC
16/18" secondo quanto sancitolldatabella 3 estratta dalla
Circolare applicativa n. 617/09.

Tabella 3 - Classificazione dei calcestruzzi secoadCircolare
Applicativa n.617/09.

Tipologia di calcestruzzo Massa Resistenza a

leggero volumica Kg/mi  compressione MPa
termoisolante 300 + 800 05+7
a resistenza moderata 800 + 1400 7+18
strutturali 1400 + 2000 18+ 70

In Soharabi et al. [3] songtate sperimentate due tipologie
di miscele cementizie. Le prim@evedono l'utilizzo di nhano
e/o fumo di silice in aggiunta al calcestruzzo incpatuali del
2 0 3% nel caso della nano silieén percentuali del 10 o 15%
nel caso del fumo di silice. Tutte le miscele cosititaite
hanno ottenuto resistenze a conggiene superiori rispetto al
mix-design tradizionale di ferimento. L’altra tipologia
prevede l'aggiunta alle miscele descritte in prenededi
gomma da PFU triturata meccanicamente in percerdahb,
10 e 15%. In questo caso, le prestazioni meccaniggkori
dal punti di vista della resistenza meccanica sbsottenute
con la minor percentuale di gomma e le piu elepateentuali
di fumo di silice.

Vedi la tabella 4.

Tabella 4 — Resistenze a compressidelle miscele sperimentate con
nano e/o fumo di silice e gomma da PFU.

Compressive Compressive
n. Specimen strength strength

at 7 days MPa__at 28 days MPa
1 C 31,77 39,68
2 NS2C 30,47 49,48
3 NS3C 32,89 51,30
4 SF10C 36,00 56,21
5 SF15C 32,18 58,80
6 NS2 SF10C 25,45 54,56
7 NS2 SF15C 34,19 57,28
8 NS3 SF10 C 36,37 56,00
9 NS3 SF15C 33,95 49,00
10 CR5 C 31,41 35,78
11 CR10C 35,19 42,10
12 CR15C 25,16 30,41
13 CR5 SF10C 36,26 50,49
14 CR10SF10C 37,20 46,41

15 CR15SF10C 32,48 43,11
16 CR5 SF15C 34,00 49,25
17 CR10SF15C 33,66 39,86
18 CR15SF15C 32,30 40,51
19 CR5 NS2C 32,60 39,39
20 CR10ONS2C 29,64 33,13
21 CR15NS2C 26,10 33,00
22 CR5 NS3C 36,20 43,22
23 CRIONS3C 30,17 37,79
24 CR15NS3C 26,51 35,55
25 CR5 NS2SFl10C 30,65 45,53
26 CRI10NS2SF10C 27,87 43,40
27 CR15NS2SF10C 23,92 42,22
28 CR5 NS2SF15C 31,65 39,50
29 CRI10NS2SFi15C 28,52 44,64
30 CR15NS2SF15C 22,38 37,79
31 CR5 NS3SF10C 32,30 45,35
32 CR10NS3SF10C 26,46 45,82
33 CR15NS3SF10C 27,75 42,99
34 CR5 NS3SF15C 33,48 46,88
35 CR10NS3SF15C 26,40 45,82
36 CR15NS3SF15C 32,12 44,46

In Liang-Hisng Chou et al. [4] l'aggregato da ricicl
utilizzato nelle miscele di calcestruzzo, subiscedifiche a
livello superficiale mediante una soluzione di costpo
organici solforati provenienti dalla raffinazionelgetrolio. |
pneumatici a fine uso sono stéiturati meccanicamente per
poi essere immersi inna soluzione di GS successivamente
lavati con acetone e acqua distillata per elimirarentuali
contaminanti sulla superficie. Le miscele, contenent
'aggregato descritto in precedza, sono state confrontate con
altre costituite dalla stessa percentuale e tipalaty inerte
senza l'immersione di queslktimo nella soluzione di CS

Tabella 5 — Resistenze a compiess, flessione e trazione delle
miscele sperimentate con e serimmersione dell'aggregato nella
soluzione di CS

. Flexural Tensile
. Compressive
Specimens strength MPa strength strength
MPa MPa

CCR 31,20 6,42 8,14
UCR 3% 26,29 5,10 6,58
UCR 6% 18,35 4,90 5,75
SCR 3% 28,16 5,84 7,42
SCR 6% 22,01 5,67 6,53

CCR — Miscela di riferimento con aggregate ndiura

UCR — Miscele con il 3 e il 6% @iggregati in gomma da riciclo non
trattati con zolfo organico;

SCR - Miscele con il 3 e il 6% di aggregati imgoa da riciclo
trattati con zolfo organico.
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Figura 1 — Resistenze a compress, flessione e trazione delle
miscele sperimentate con e seitamersione dell’aggregato nella
soluzione di CS

Dalle prestazioni meccaniche illustrate nella tebél e
nella figura 1 si evince com@robabilmente, il trattamento
della gomma da pneumatico conmposti organici solforati
migliori le forse di interazione tra inerte e magrimementizia.
4. IL POLIETILENE TEREFTALATO (PET)

Il PET adoperato nelle spmentazioni analizzate
proviene da bottiglie a fine uso triturate meccamente o
trasformate in fibre. In Lo Presti et al. [5] I'aggato proviene
dal taglio delle bottiglie di PET in pezzettini sessivamente
riscaldati a circa 220240 °C per poi essere aggregati in sfere.
Il prodotto cosi ottenuto puossere utilizzato come inerte
all'interno di miscele cemeizie oppure pud essere ricoperto
parzialmente o totalmente attraverso un ulteriore
riscaldamento a 150200 °C e un rotolamento dell’aggregato
su un letto di sabbia.

alPETr (parz. rivestito)
alPETs (tot. rivestito)

alPET (non rivestito)

Figura 2 — Aggregati da riciclo in PET senza e civestimento totale
o parziale di sabbia. L’aggregato cosi ottenutdabrevettato in
Europa, Canada e Giappone.
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Tabella 6 — Caratteristiche fisico-meccaniche detiiscele
sperimentate con le tre tipologie di aggregato.

Resistenza a
compressione
delle miscele
sperimentate
MPa

Massa
volumica
conglomerato
Kg/mc

Massa
volumica
aggregato

Kg/mc

Aggregat
o

alPET 200 + 500 #1200 12 +18
alPET — 600 + 900 #1600 20+ 30
alPET — 1000 + 1200 #1800 38 + 48

Dalla tabella 6 emerge come le buone prestazioni di
resistenza a compressione delle miscele conteragdirégato
rivestito totalmente o parziaknte di sabbia le rendano idonee
per poter essere classificate come calcestruzzgeleg
strutturali.

Tabella 7 — Componenti costituenti doscele cementizie analizzate
contenenti I'aggregato parzialmente rivestito dbba.

Ricetta 01 Ricetta 02

CEM1425R 283 Kg/nt 435 Kg/n?

Aggregate alPET-r 560 Kg/n? 370 Kg/n?
S
T LT
E N

Rapporto 0,6 0,4

acqua/cemento

Resistenza a 27 MPa 49 MPa

compressione

La tabella 7 illustra i componenti di due miscele
cementizie sperimentate contenenti I'aggregato H®PE
(parzialmente rivestito di sabbia) e i relativiutisti dal punto
di vista della lavorabilitd, della massa volumicadella
resistenza a compressione. Essibile notare come le due
miscele sperimentate siano caratterizzate da bu@stagioni
dal punto di vista della congénza, della massa volumica e
della resistenza a compressiopar contenendo circa il 35%
di aggregato alPET-r rispetto alla massa volumitrricetta
01 e circa il 20% nella ricetta 02.

Altre sperimentazioni prevedono ['utilizzo del PE®tto
forma di fibre come in Fraternali et al. [6], nefjaale ne sono
state analizzate tre tipologie differenti per agpediametro e
lunghezza, come illustrato nella tabella 8. In duesaso
'aggregato costituisce I'1% in volume della miscel
cementizia.



Tabella 8 — Proprieta fisiche delle tre tipologiefithre utilizzate nella
sperimentazione.

Proprieta PET/a PET/b PET/c
Peso specifico Kg/fn 1340 1340 1340
Sezione Circolare Circolare Circolare
Aspetto Liscio Liscio Ondulato
Diametro mm 1,10 0,70 0,70
Lunghezza mm 40 52 52

up a
vl 008

Figura 3 — Le tre tipologie di fibre di PET utiliaie nelle miscele
sperimentate.

Tabella 9 — Caratteristiche fisico-meccaniche defliscele contenenti
fibre di PET.

Peso specifico Resistenza a

Miscele

Kg/mce COMPRESSIONE MPa
Mix di riferimento 2270 31,50
RPETFRC/a 2320 42,57
RPETFRC/a 2310 38,44
RPETFRC/a 2280 31,51
PPFRC 2300 36,80

Dalla tabella 9 si evince come le miscele con fitir€ET
hanno ottenute resistenze a comspiene superiori rispetto al
mix design di riferimentopur contenendone una quantita
minima pari all'1% in volumeAnche la resistenza di prima
fessurazione e la conseguente classe di duttildao s
migliorate con l'introduzione delle fibre di PET'&lterno del
conglomerato cementizio come si puo notare daliall@ 10.

Anche in Ramadevi et al. [7] il PET, proveniente da
bottiglie a fine uso, viene utilizzato sotto fornth fibre
all'interno delle miscele cementizie attraverscststituzione

progressiva di una parte pertgaile dell’aggregato fine, come
illustrato nella tabella 11.

® Mix di riferimento ORPETFRC/a

BRPETFRC/b ERPETFRC/c
507 42,57

38,44
40 4
31,5 31,51
30 4
20
10 A
0
Resistenza a compressione [Mpa]

Figura 4 — Le tre tipologie di fibre di PET utiliate nelle miscele
sperimentate.
Tabella 10 — Resistenza di prinfessurazione e classe di duttilita
delle miscele sperimentate contenenti fibre di PET.

Resistenza di prima Classe

Miscele FESSURAZIONE Do D, di
MPa duttilita

Mix di 3,39 071 009 DSO
riferimento
RPETFRC/a 4,78 0,82 0,68 DS1
RPETFRC/a 3,46 0,77 0,45 DSO
RPETFRC/a 3,65 0,95 0,58 DS1
PPFRC 3,73 0,92 0,73 DS2

Do - duttilita di prima fessurazione;

D, — duttilita di ultima fessurazione.

Sulla base dei valori degli indici di duttilita ettuti, la norma UNI
11039-2 classifica il comportamento del congloner@mentizio
come:

- Softening  (classi di duttilita — DS0, DS1 eDS

- Plastico (classi di duttilita — DP):

- Hardening (classi di duttilita — DHO, DH1 e DH2

Tabella 11 — Percentuali di stitsizione dell’aggregato fine naturale
con fibre di PET nelle miscele sperimentate.

Miscele sperimentate
0,5% 1% 2% 4% 6%

Componenti del
mix - design 0%

Acqua

Kg/m? 1916

1916 1916 1916 1916 1916

Cemento

Kg/m? 425,78

42578 42578 42578 42578 42578
Aggregato fine
naturale
Kg/m®
Aggregato
fine da riciclo -
Kg/m®

51605 51347 51089 50573 4954 48509

258 516 1032 2064 30%

Aggregato
grossolano naturale117592
Kg/m®

117592 117592 117592 117592 117592
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Dalla valitazione delleasistenze a aopressione, tranne
e flessione (f. 5) si evine come, I'agginta progressia di
fiore di FET migliori inizialmente le resistene a
compressionee trazione fino al 2% per poi dimhuire
gradualmentelnvece, nel cso della resisteza a fessuraane,
le prestazionaumentano fia al 6%.

60
40
40 31
20
0% 0,50% o 2% 4% 6%
2,4 7
2,12
1,6 T T T T T )
0% 0,50% o 2% 4% 6%
8 -
59
6 4
4 431
2 i TR
0 T T T T T ]
0% 0,50% 2o 2% 4% 6%

Figura 5 —Resistenze a compssione, a trazioe e a flessioneetle
miscele corgnentifibre in PET.

Genova et al. [8] mra a valutae linfluenza che
'aggregato m fibre di FET, proveniete dal taglo di
contenitori pe bevande usatha sul conglmerato cemeitio.
La valutazime riguarda in particolare la resistena a
compressionéi miscele ca differenti pecentuali di ineré da
riciclo. Inoltre, le fibre di PH sono statenimerse in solzioni
fortemente basiche o qwste ad altetemperature per
esaminarne ldurabilita.

Le fibre sono ottente mediante un procedirento
brevettato econsiste nelbzione di stappo applicaa da
tenditori realtzando fibre leghe 2,2 mm dunghe tra 3% 50
mm; mentrelo spessore uello originaro delle bottigle di
provenienza @ € compresara 0,12 e 0,26nm.
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Figura 6 — Fibre di PH dopo I'azione dstrappo

Tabella 12 —Le migele sperimentatcontenenti le fire di PET.

Componenti dellamiscele Miscele spementate

Kg/me NFR FR1 FR2
ﬁ:/eXILL 425R 350 350 350
Acqua 172 172 172

Swoerfluidificante 35 3,5 3,5

Pierisco 10/20 573 568 567
Pidtrisco 5,6/11,2 191 190 190
Sebbia 1151 1131 1123
Fibre di PET - 45 6

Come illustréo dalle tabellgprecedenti, lgrima miscela
priva di fibre matre la secondaontiene 4,5 i§/mc di fibre d
PET, pari al 3,% in volume;la terza misela contiene6
Kg/mc pari al 4,% in volume.

Tabella 13 —Resisenze a compresaie delle miscelsperimentate
Resisteze a compressine MPa

MIX — Design
3 giorni 7 giorni 28 giorni
NFR 38,3 47,0 53,7
FRL (3,1%) 36,1 46,4 48,5
FR2 (4,1%) 36,2 46,8 57,5




———NFR  ==—FRL (3,1%) ==——FR2 (4,1%)
60 -

57,5

e 53,7

50 1 48,5
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0 . . . |
0 7 14 21 28

Figura 7 —Resistenze a egpressione delleniscelesperimentate

conteneti fibre di PET.

Dalle piove di resistaza a compresone Si evioono
discreti valor, evidenziand un buon legme tra la maice
cementizia edfibre di PET.

Per ciasana miscelasono stati prparati 4 povini
prismatici (100x100x400 o per le misele NFR e R1 e
150x150x600cm per la misela FR2) peeseguire la prea di
resistenza dlessione. Leprove sono ste condottesu 2
provini dopo7 giorni di stgionatura e s provini dom 28
giorni di stayionatura. Lamiscela FR2ha ottenutouna
resistenza aléssione ultimaari a 4,2 MPa dopo 7 giami di
maturazione &,8 MPa dop@8 giorni di naturazione.

Per esegre i test di drabilita dellefibre di PETsono
stati preparat 3 campioni costituiti da 50 fibre di qelle
descritte in pecedenza (fibe corte), 8 fibrecon stessa same
delle precedsti ma con linghezza compesa tra 165 40
mm (fibre lunghe) e ritaglidi bottiglia can dimensioni @ari a
25x25x35mm Un campioe €& stato immerso in solumne
acquosa cof,103 M di N&H (4,12 gr diNaOH in 10@ ml
di soluzione;pH 12,6); un scondo campioe & stato immrso
in acqua distlata mentre ilérso in una saizione acquosaon
1,75 M di N&H (70gr di NaOH in 1000 nhdi soluzione).

| tre canpioni, immers nelle rispettre soluzioni,sono
stati sottopas per 13 gioni ad una terperatura di 65°C.
Sono state eguite misurazni di peso a 37, 10 e 13 gimi e
le fibre sonostate osserta con microsopio elettronio a
scansione (SH).

Le “fibre corte”, immese nella soluzine con 1,75M di
NaOH, hano subito unasensibile pertta di peso @é2%
rispetto al véore iniziale) e una riduzioe dello spessar di
circa un terp dopo 13 girni. Le fibre immerse in equa
distillata e nda soluzione on 0,103 M diNaOH hanno auto
variazioni tracurabili di pes.

Le “fibre lunghe” non sggette a provei durabilita lanno
egpresso vald medi di 4180MPa per il malulo elastico 407
MPa per la esistenza a tone. Le “fibre lunghe” immerse
nella soluzime con 1,75M di NaOH hanno mostrat un
decadimentodel 20% delmodulo elastio e del 57%della
resistenza atrazione rispo ai valori precedenti. B i

campioni inacqua distillatasi & riscontreo un decadirento

dd 12% del modlo elastico e d 18 percentalella resistena
a tazione. Le “fbre lunghe” ®lla soluzionecon 0,103 M d
NaOH hanno metrato un deadiimento del 2% del modub
elastico e del 1% della resistera a trazione.

Il notevole agrado delle ibre immersenella soluzioe
con 1,75 M di NaOH non é rienuto importate in quantod
soluzione rappesenta condizini troppo @gressive no
riscontrabili nellarealta. La salzione con 0,83 M di NaCH
rappresenta giaeali meno greose. Dai risliati riscontrat
arche in queBultima solwione si eviice come 4
regponsabilita dk degrado siaescrivibile piu all'esposizio®
all'alta temperatwa che alla basita della soluone.

5. PLASTICA DA APPARECCHIATURE ELETTRICHE
(E-PLASTIC)

Buoni risultdi si sono ottauti con l'utilizzo di plastia
proveniente da mcessi di ricicb di apparecdiature elettrich
0 dettroniche.

In Arora et al[9] I'aggregab da riciclo utilzzato provies
ddla trituraziore meccanicao dalla polerizzazione d
apparecchiature elettriche. 2 delle miscet sperimentat
contengono rispetivamente il2 e 4% di EPlastic triturag
meccanica metre le alte 4 misceé contengon
rispettivamente iR, 4, 6, 8% dE-Plastic polvezzato.

Tabella 13 —Resigenze a compre®ne delle misde contenentie-
Plastic triturato mecanicamente polverizzato.

Compressie strenghta

Mix spedfication
7 day l4day | 28 day

Control mik | 22,33 267 55,23

Mix with Al (2%) 21,02 928 55,36

E-Plastic aggregate

A2@4%) | 2023 | @& | 5425

Mix with C1 (2%) 21,25 B52 50,57
E-Plastic aggregate C2 (4%) 2352 365 58,96

(pulverized by
ffri ction roller C3(6%) 20,15 21 4884

machine) ca@%) | 2047 | B59 | 4553

C4 (8%) ] 4553

C3 (6%) ] 48,84

c2 (4%) | 58,96

C1 (2%) | 50,57

A2 (4%) = 54,25

Al (2%) | 55,36
Mix di..| 55,23

0 10 20 30 40 5( 60 70

Figura 8 —Resisterza a compessione a 7, 1428 giorni delle
miscele contenentt-Plastic triturato meccanicameéa o polverizzato
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Dall'analisi delle resistenze a compressione (F8).
emerge come in alcuni cadiaggiunta di determinate
percentuali di E-Plastic mo influenzi le prestazioni
meccaniche come nel caso della miscela A1(2%) oidéian
come nel caso della miscela C2(4%). Evidentemente,
polverizzazione dell’aggregato deiclo permette allo stesso
di occupare spazi che contrariamente rimarrebbarotiv
rendendo il conglomerato cemim piu compatto e con
prestazioni meccaniche migliofinoltre, il riempimento degli
spazi vuoti eviterebbe linfiltrazione di acqua'iatierno del
calcestruzzo esponendolo a lcidi gelo/disgelo e al
conseguente abbassartedella durabilita.

Anche in Lakshmi et al. [10] l'aggregato da riciclo
proviene dalla triturazione meccaaidi E-Plastic proveniente
da apparecchiature elettnie. In questo caso sono state
valutate due tipologie di miscele. Le sei che caraitano il
primo gruppo sono realizzate cparcentuali sempre maggiori
di E-Plastic, mentre nelle isdel secondo gruppo € prevista
I'aggiunta di un 10% di fumo di silice alle stesszqentuali di
aggregato da riciclo del gruppo descritto in preced.

Tabella 14 — Resistenze a compressione del grugpmiscele

contenenti solo E-Plastic.
Percentuale degli
aggregati Resistenza a
Miscele COMPRESSIONE
Aggregato da Fumo di a 28 giorni MPa
riciclo silice

Al - - 28,79

A2 4 - 19,89

A3 8 - 18,80

A4 12 - 16,40

A5 16 - 16,23

A6 20 - 8,25

A7 24 - 8,10

Tabella 15 — Resistenze a compressione del gruppmiscele
contenenti E-Plastic con I'aggiunta di un 10% difoi di silice.

Percentuale degli

aggregati Resistenza a
Miscele COMPRESSIONE
aggregato da Fumo di a 28 giorni MPa
riciclo silice
Al - - 28,79
B2 4 10 27,03
B3 8 10 27,38
B4 12 10 29,79
B5 16 10 26,98
B6 20 10 21,97
B7 24 10 20,10

304

10.

Analizzando la tabella 14 @ossibile notare come le
miscele contenenti solo I'E-Plastic siano carattatezda una
diminuzione della reistenza a compressione in relazione
allaumento della percentuale di aggiunta dell’aggto,
mentre dalla tabella 15 emergammla presenza di un 10% di
fumo di silice, alle stesse percentuali di aggreghl gruppo
precedente, migliori le prestazioni meccanicheedetiscele
fino al superamento del mix-desitradizionale di riferimento.

6. CONCLUSIONI

Alla luce dei risultati esaminati nella presentenmeia
emerge come sia possibile utilizzare aggregati gmimnti da
processi di riciclo all’internali miscele cemeitie ottenendo,
in alcuni casi, anche prestazioni superiori rispettomix-
design tradizionali di riferimento.
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ROBUSTEZZA DELLE STRUTTURE PREFABBRICATE
LA GUIDA fib

Marco Menegotto

Presidente, Commissioffi# “Prefabbricazione”

SOMMARIO

Il requisito di “Robustezza” &€ sempre stptesente nelle norme tecniche per le strutturtgrima generica. Solo in tempicenti
i principi e le regole per soddisfarlownno esplicitando. In particolarefia, promotrice da mezzo secolo della valutazioneadell
sicurezza e dell’evoluane dei codici per il calcestruzzo strutturalefnaéta ampiamente nelis Nuovo Codice Modello MC2@1

Nella prefabbricazione si € sempre provveduto Eegate elemenseparati per comporre le sturtt. Sin dalla fase concettaa
del progetto, il problema & presentephatica, quindi, questa tecnica per primado&uto focalizzarsi sui modi di teneresiame le
strutture, cioé di dotarle dobustezza, con cio anticipando concetti e soluzahe risultano poi validi anche per le stoué eseguite
in opera “monoliticamente”, troppo facilnenconsiderate robuste intrinsecamente.

Cosi, la prefabbricazione si € trovata ad anticipaahe I'esplicazione di regole dettagliate pertagettazione in funziandella
robustezza, con urauida Pratica fornita di esempi e particaii costruttivi, che implemeaho i principi del MC 2010.

In questo articolo se ne illustrano e commentammtanuti.

ROBUSTNESS OF PRECAST CONCRETE STRUCTURES: Afib GUIDE

SUMMARY

The requirement of “Robustness” has alwhgen present in structural design codes, in gef@mic. However, only in recent
times principles and rules for complying to it aetting explicit. Namelyfib, who has been promoting for half a century safety
evaluation and design codes for structural concdetat with it specifically ints New Model Code MC2010.

In prefabrication, one provides always connectiogisveen sepata elements to compose structures. Thus, the proléaced
since the phase of conceptual design. Akyuthis technique was the first to facan how to hold structures together, ite provide
them robustness, thereby anticipating aepis and solutions, resulting valid afeo cast-in-situ “monolithic” structures, dh too

easily were considered intrinsically robust.

Today, prefabrication foinds itself again anticipgtdetailed rules for th design aimed at robustness, witaide to Good
Practice giving examples and construction detailledb implement th@rinciples of MC2010.

Here, the content is illustrated and commented.

INTRODUZIONE

La robustezzarappresenta la capacita di una struttura di
opporsi ad azioni eccezionalhpn contemplate fra le azioni
prevedibili di norma nell'esercizio ordinario dettastruzione,
limitandone  ragionevolmente le  conseguenze; piu
precisamente, andando incontro solo a inevitabitture
circoscritte, pur accettando il superamento degiti dimite

convenzionali di esercizio e in parte ultimi.

La robustezza assicura quindi che il danno (calladslla
struttura non sia sproporzionato e in particolan rsi
propaghi rispetto a quello ditamente provocatdall’evento
eccezionale.

Tale requisito € stato sempmgenzionato nella normativa
tecnica in forma generica ma riceve oggi un’attenzione
crescente e vieppiu dettagliata.

305



Il nuovo Codice Modelb fib MC 2010[4] e, come die il
nome, studiat per ispirared normativa tenica a veniresulle
strutture in clcestruzzo. Rigarda il “calcetruzzo struttuale”,
con cui s'inende, come oto, tutto cid che un tempoera
chiamato d noi cema&to armato, cemento anato
preconpresso e cementonon armato. I MC 2010 éun
documentomolto avanzato.allineato conlo stato dellarte,
come lo sonastati gli omobghi codici malello, prodotticon
cadenza veehnale dai preéecessori difib, CEB e FIP,che
sono serviti m particolare pi I'elaborazime degli Euroodici
strutturali. Al di la di talefunzione, ess@uo fornire \alidi
modelli e rifeimenti operatii in problemiancora non #ttati
dalle normeécniche ufficial.

La fib ha prodotto imltre una Guila Pratica [6]per
progettare n funzione della robustzza le strtture
prefabbricate.Questo é ilprimo documeto applicativoche
tratta la matea (Fig. 1).

Design of precast concrete structures
against accidental actlons.

f— H

[ —— 3
a Design of precast
- concrete structures
3 against accidental
L actions
3
3
-

Fig. 1— Guida fib Robstezza strutturg@refabbricate

AZIONI EC CEZIONALI

Le azionieccezionali smaterializzananolto raramate e
sono meno mvedibili, nellanatura nell’ inensita e nel @po,
di quelle ordnarie ma poss0 provocaredanni catastfici.
Esse (dette dcidentali” irternazionalmete) possono agre
rappresentatedall’impatto di un mobile (veicolo terrstre,
mezzo operdo, natante,aereo) o dimateriali, detrii o
proietti vari; da un’esplo®ne casualeo dolosa; daun
terremoto omaremoto in zoa considerata&e non soggedt in
assoluto o @ lintensita rscontrata; daaluvioni, eruzoni,
frane, valanbe, crolli di adacenze; da eari di progettaione
e/o di esecupne; da deteoramento di edmento struttiale.
La definiziore puo essereivolta anche &lincendio, alh cui
resistenzaperd viene dedigta da piu tenpo una trattamne
specifica nelk narme tecnite.

La robustzza deve esse quindi una prieta qualitiva
intrinseca dlla struttura per frontegiare tali azoni,
limitandone o circoscrivemlone le consagenze, assodia a
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una strategia, vol a evitarle o durle dall'origne.
Il requisito d robustezza @&n componete del concett
pitu ampio di “affdabilitd” di ura struttura cora sistema.

soll evamento

del soffitto

ed espulsione

del muro portant e

Fig.2 — Danno lgale da esplosige puo minare I'ntera struttura

La necessitdi imporre un éle requisito dienne evidert
a fguito del nat episodio dell968 a Londs, quando in o
edficio di 22 piani a Ronan Bint precipitabno tutti i van
sula verticale caispondente @uello in cui ea avvenuto un
saoppio di gas (Fi. 3).

Fig.3 — Collasso mgressivo di urangolo della tore di Ronan Poih
con I'ambierte luogo dell’esfpsione di gas al6° piano

Vari episodisimili si sono verificati succesivamente, f
cui quello delle orri gemelle diNew York pe I'attentato dé
2001, che hanngortato ad pprofondire leconoscenzeni



materia, a c@are un apprago razionale hproblema e wteri

per farvi frorte, con l'implenentazione dregole adeguatper

la prevenzion.

Negli Euocodici EC 0[1] ed EC 1[2] la robusteza e
definita cone la “capacitadi una struttta di subire eenti
come incendi, esplosioni, tti 0 consegueze di errori mani,
senza essemanneggiata irmodo spropaionato rispettaalla
causa originate”.

Vi si corsiderano duestrategie nei guardi degli @enti
eccezionali.

La prima basata su &ani definite gsplosione ingrna,
urto, ...), @mprende varistrumenti, ome: progettae la
struttura per resistere alhzione; preenire e/o rdurre
dellintensita dell’azione. la seconda éorientata a lintare
comunque lgpropagazionedel danno, méiante: ridondnza
(percorsi discarico alterativi); element chiave resienti
all'azione ecezionale; presizioni di detgglio (su interita,
duttilita, ...).In relazione a#l necessita diifesa da tali aoni,
le strutture sno suddivise irfclassi di consguenza’.

Qualitativamente il camcetto di rolustezza € dlaro.
Peraltro, msure quantitive per la valutazione e i
provvedimenit sono piu cmplessi. Le sgcifiche dei odici
riguardo allarobustezza @ ora non lBnno raggium un
approfondimeto pari a qelle per le mrmali verifiche di
resistenza.

Un’analis molto ampa della questine, con esepi e
riferimenti, & trattata nk Rapporto COST “Strucural
Robustness 8sign for Pradsing Enginees’ [3]. Gli approcci
possono conderarsi di dueipi:

- metodi patici di vautazione, in cui si modela il
comportanento della suttura in undato scenao di
azioni;

- studi di affidabilita o di rischio, riferiti a un sisema
soggettoa ipotesi pitgenerali di ptenziali scena di
azioni.
| metodidi progetto son classificati cone segue:

a) controllo dell’evento,che influisce slla probabilia del
verificarsi dell’azione data E, mdiante: ubicazine,
forma e struttura ell’'opera, limitazione di cechi
d’'incerdio, sistemi di rilevaziore e spegniranto,
allontaramento di materiali percolosi, proteioni
dall'urto, controllo di qualita in costruzone,
manutezione, ecc. (F. 4);

b) resistema  specifica all'effetto, ad es. con
dimensonamento ad d&c di elementportanti chiae per
una dad azione E, be influisce slla probabilita del
danno tcale (diretto) attraverso laquale si ridue la
vulnerailita della strdtura;

c) percorsialternativi pe i carichi, elenenti di sacrifcio:
dato undanno localg influiscono silla probabili di
rotturee collassi a cat@ “indiretti”;

d) misure per ridurre leconseguenzealei collassi, ome
compatimentazione,ifugi, ecc.

Offices.
Lobby Fetai
Straet Loading o T
[ pon? | Msehanieal”|
Wy Garage _:' ”577777-
ORIGINAL LAYOUT
Lobby / Refail ———. 'WM {— Loading Dock
Garagh — “—— Garage

IMPROVED LAYOUT
Fig. 4 — Esempidi migliore distibuzione di amlanti pericolosi
IL CODICE M ODELLO fib MC 2010

Il fib Model Code for Caocrete Structes 2010 (MC
2010) [4] si card@terizza per iseguenti aspdtt innovativi in
buona misura risetto al passato:

- sottolirea I'importana primaria ddla “concezioe

progetuale” (conceptal design)

- privilegia la “traspareza” dei modell

- tratta inuovi materialie tecniche costttive

- tiene onto del fattoe tempo frai parametri d

progetb

- considea anche le casizioni esisteti

- richiamala sostenibilia dello svilupp

- e orientto al pogettoriferito all'intero ciclo di via

dell’'opera (life cycle @sign)

Il tutto & inqudrato nel “prgetto basato $le prestaziori
(performance bsed design), i fanno riscatro i requisit
prestazionali, di eercizio, di sitrezza, di sostebilita.

Tra i secaodi, rientra la robusteza riferita d
mantenimento di una certa funzionalitd in situazion
eacezionali, rivota alla salvagardia della vitae alla sicureza
ddle operazioni,alla protezioe di beni e @l'ambiente, h
relazione alla pesibilita di cdlasso del sigma o di sub
elementi pericolai.

Per quantodetto, tutte leprestazioni soo considera
ndl'arco tempoale di vita dél'opera, compese le fasi d
excuzione, ca le proballita di ocorrenza de#
corrispondenti aioni, e sono feribili anchealle costruziom
esstenti.

I MC 2010 tratta ddh verifica di robustezza
considerando cacettualmentedi operare siasulla struttua
(limitazione deldanno) sia aldi fuori di esa (prevenzioe
ddl'azione, proezione della struttura, migazione de#
conseguenze detlanno). Rictama altresi leprovvisioni d
ridondanza e dtitita. Viene ndicato il critgio dei percors
alternativi delle forze per tragfire i carichia seguito del
perdita di un elenento struttusle, con procdure di verifia
pit 0 meno senifficate, nonclé il progetto ‘a capacita”, pe
bypassare nei neeanismi di cdlasso gli elenmi piu fragili.
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Per quato riguarda gli urti, vengono trattati la
determinaziae dei carichi thamici o quaisstatici equivéenti
e i provvedinenti costruttiviatti a ridurne g effetti.

Le prescizioni rimangmo soprattuttosul piano di citeri
concettuali dei provvedinenti da addire, senzamolte
indicazioni didettaglio né vefiche analitihe.

E evidene, daltronde,che la robuszza si riferise al
comportameto generale d& struttura neconfronti di ioni
di per sé norfpoco) prevediili e della piuvaria origine eche
soprattutto na buona corezione della suttura, avend in
mente scenadi pericolo, uo portare a uprogetto adegato,
piu che una erie di prescrioni di dettaglo. Tanto piu be il
tema era stattvascurato dadl ricerca in pasato. Nondimmo, i
codici odiernj in primis il Codice Modello,cercano di tritare
analiticamere i requisiti pretazionali e i orrispondenti dteri
per soddisfail

Fig. 5 — Collasso progressivali balconi di unastruttura monoltica
STRUTTURE PREFABBRICATE

Nell'ambito del calcestizzo strutturad, la progettaione
delle struttue prefabbricat, essendo upste compost di
elementi esagti separatarente e poi assablati in open, ha
necessarianmée avuto premte il problena della robustzza,
in particolae ai provvedmenti positivi per la contiuita
strutturale.

Infatti, esse sono sate sin dallinizio dotate di
“incatenameti” continui, atraverso gli elmenti, lungo ¢ tre
dimensioni @ll'intera strutura. Per ess@ stato ideat il
criterio dellasoppressioneaidentale simlata di un elemnto
qualsiasi, corla ricerca dipercorsi alterntivi delle forze per
scaricarsi adra e con povvedimenti #&i a trattenee gli
elementi colissati, evitaio azioni indiette del colsso
parziale, corala caduta sughltri.

In seguib, tali criteri samo stati estesanche alle vefiche
di strutture esguite in opes, la cui monaditicita non assiura
da effetti amloghi (come nellesempioin fig. 5, dae il
cedimento dun pilastro hgprovocato il collo di una cobnna
di balconi).

Il citato episodio di Romn Point, su uredificio a pamelli
portanti prefébricati dotatadi incatenameti, mise in luceuno
scenario in ai avviene,per uno scoppiodi gas, I'espul®ne
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contestuale di de pannelli d'aagolo (fig. 1), che non venia
all'epoca conteplato e che aaso il collassgprogressivo die
vani di quell’angolo su tutta I'alezza dell’ediftio.

Scenario chevenne subii dopo inserib nelle norne
temiche e che,r casi successi, ebbe una gposta adeguat
ddle strutture, enza propagamne del dannojn alcuni cas
reali in cui si ripropose (Fig. 6).

Fig. 6 — Edificiodopo espulsionédi due pannellportanti d’angolo
per esplomone di gas: la suttura restante éntegra

Il modello simulante la rinozione accidetale di element
stutturali, con l'esame dei persi alternatividelle forze pe
scaricare a terrai pesi, € sto poi recefdb anche ned
prescrizioni diprogetto delle stitture eseguitén opera, neé
quali gli incateramenti si redono necessara prescinder
ddla continuita @i getti di calestruzzo (fig. 3, non bastarml
il dimensionameto alle sollediazioni usuali,in specie negl
orizzontamenti ingenee e nei dro collegamati alle struttue
controventanti.

Nei solai enelle travi, nfatti, opportume armature id
incatenamento s necessarisia per la tremissione degl
sforzi di diaframma, sia al finedi tratteneregli elementi da
cadere dopo ungossibile pedita di appogp, realizzand
membrane e catarie, che rickedono impounti reazioni d
trazione per I'equilibrio.

Fig .7 — Meccanisi per percorsi alternativi di scaico a seguito di
azione acidentale in strtture a pannelli prtanti



Non sorpende quindiche per prima nel campodella
prefabbricazbne sia statgprodotta unaGuida Pratica,che
rappresenta ruulteriore paso nella lineadel MC 2010,con
implementaione pratica d suoi conceita un dato tip di
strutture. Guila che con queto articolo si wole far conosere.

LA GUIDA fib

Il docurmento (2012), ititolato Progetto di Strutture
Prefabbricate in Calcedruzzo Riguardo alle Azioni
Eccezionali[6], & stato redéo comeGuida Pratica (Guide to
Good Practie) dal Task Goup coordinat da A. van Aker
della Commissione fib “Prefabbricazone” e coniene
provvedimenit progettuali, pocedure di vefica e indicaioni
di particolari costruttivi, in funzione delconferimentoalla
struttura di rbustezza, nel ghificato sopraliscusso.

La Guidaée un volume d70 pagine, mito agile e di &cile
consultazionelLe strutture onsiderate sanquelle per difici
di qualsiasi ipo, non di pere infrastruttrali di ingegqeria
civile. Esso eutile per trane sia un’infomazione d’inseme
sia suggerim@ti puntuali. Sicompone di Secapitoli:

- Generaita

- Azioni e risposte struttrali

- Stratege per affrontag le azioni ecceonali

- Metodi di progetto peprevenire il ctlasso progre$go
- Particobri costruttivi

- Riferimenti

oltre a un esapio di calcolo

Comer

Column
Tias

Internal Ties
{dotted lines],

Horizontal Tie to
External Column
or Wall

Y v

Paripheral Tie Vortical
{dashod hines| Tie

Fig. 8 — €hema degli inceenamenti minimin una struttura

Il primo capitolo conti@e l'inquadranento del probéma,
definizioni econfronti.

Il secordo tratta i tpi e limportanza delle aoni
eccezionali, & sviluppo tenporale dellepressioni esplgve;
gli effetti dinamici, la loro nfluenza suimodi di rotturae gli
effetti concagnati; le princpali proprieta @lle strutture afini
della rispostalinamica.

Il terzo @pitolo richiana le classificaioni degli edifti in

relazione alle coseguenze dinucollasso; allavalutazione de
rischio di sistena; alle miswe distributive, protettive e
riduttive nei confonti delle azioi eccezionalialla concezioe
strutturale necessia.

Fig. 9 — Prevenziee di collasso loale (caduta di skaio o copertura)
mediante adeguati cobgamenti d’estranita

Il quarto capiolo € il piu speifico e conti@me informaziom
per il progetto, ache numerich e di dettaglipin particolare
riguardo al conteimento sia dedanno localdes. Fig. 9) €
ddla propagazine del collass@rogressivo dide strutture. V

si distinguono lete procedure piche:

a) il metodo ndiretto, con provvedimenti standard co
dimensionaranto indicatoda documentiécnici (deemd
to satisfy), ome ad esemp incatenamati minimi (es
Fig. 8);

b) il metodo deipercorsi alterativi di scarico(PAS), con cu
si simula a ttno la rimozior di un qualsisi elemento ed
struttura dee redistribuireil percorso déé forze fra gl
elementi reslui e gli in@tenamenti, & esempio fa
mensole complesse di pardli (fig. 7) oppure fra le alte
maglie di tela (fig.13);

rimozione accidentale
di pil astro

NARETEEEE

Fig. 10 — Sviluppdi catenaria lo@ale e percorso aérnativo globale
a sguito di espulgine di un pilasto
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Fig. 11 — Possibilisoluzioni per rimozbne angolo
a: inserimento diagoali; b: inserimerto pannelli;
c: incatenamenti obtjui; d: trave di @ronamento

Fig. 12 — Bempi di comportanento a membrnaa di solai esviluppo
di catenarie di bordo

L'affidamenb a percorsi alternativi rchiede ancheuna
capacita loca di adattammto e di resignza delle striture
piane (solai ecoperture) irdeformazioni anembrana (fi. 10
e 12).
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Fig.13 — Schema aneccanismo dPAS per telai e onseguenti forz
aggiuntivi: A @mpressione vertale / B trazioneverticale per
sospensione o reaane di mensolAC trazione orizontale catenaria

¢) il metodo ddla resistenza spifica, con cii ogni elemerd
portante critco viene dadto di resisteza all'aziore
eccezionale ansiderata, ads., pilastri resttenti all'urto d
carrelli elevatri;

Vengono altresi indicate le combinazioni di azioni d
considerare, con relativi codficienti parzidi, i metodi d
dimensionamentodegli incatmamenti, la dénizione degli
elementi critici da rimuoversiper le verifitie di percors
alternativi di scaico con i redtivi meccanisi resistenti, &
mensole complese, gli sforzia membranaa catenaria, .,.
infine i procedirenti analitici senplificati.

Il quinto capiolo eserplifica molti dettagi costruttivi pe
diversi tipi di elenenti struttuali, specialmete con riguard
alla continuita @lle armature dincatenameto, sia in sers
longitudinale siaa formare ndo con quelleortogonali, co
rinvio anche d un'altra preedente pubbcazione deh
Commissione stsse sui collegaenti in generg5].

Infine, un esmpio di calolo pratico viee applicato b
caso di un semptie edificio.
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SOMMARIO

In seguito ai nhumerosi problemi emersi agli eleein strutturali, in particolare alle tamponatudeirante i recenti terrewti

dell’Abruzzo (2009) e dell’Emilia (2012) e al firdh meglio valdare i metodi di progetto e verifica contenuti aatiorme nabnali

ed europee, si € intrapreso uno studio di tipo miome con I'obiettivo di analizzare il comortamento sismi di pareti di
tamponamento aderenti alle stuu# intelaiate in c.a.. Dai rikati di una vasta campagna nerica condotta attraverso |'esgione
di analisi dinamiche non lineari su telai a 3, & piani progé#ati in base alle NTC2008, siaudi che con diverse distribugii e
rigidezze/resistenze dirtgponamento e capacita defative calibrate su una muratura “leggera” in laierisono scaturiti Vielli di

danneggiamento nei pannelli non sempre compatibilii livelli prestazionali definiti per i diversi stati limitepprattuttanel caso di
telai in cui la rigidezza/resistenza nel piano elédkmponatie risulti bassa. Si evidenzia, dunque, come semfcessaria @
revisione dei limiti deformativi interpiano allo SLed una introdumne di nuovi limiti in drift anche per lo SLV airfe di dtenere
adeguati livelli prestazionali, limitando il daeggiamento dei tamponamenti nei divetati limite. Si sottolinea infine cHe attuali
normative non forniscono indicazioni sufficteper una corretta valutazione dellsiggenza/stabilita fuori piano delle taomature e

degli effetti di interazione tamponatura-telaio.

ISSUES RELATED TO SEISMIC DESIGN OF R.C. BUILDINGS WITH CLAY MASONRY INFILLS

SUMMARY

Following the issues encountered with the non-siimat elemets, in particular with the nsmnry infills, during the recent
earthquakes in Abruzzo (2009) and Emilia (2012) imndrder tobetter evaluate the methods of design and vetiificancludedin
the national and in the European norms, aeigal study has been undertaken, withaime of analyzing the seismic behaviditioe
infills adherent to framed r.c. structures. From tthsultsof an extensive campaign conducted by performing limear dynand
(“time history”) analyses on 3, 6 and 9 storey bamd infilled frameslesigned according to NTC2008, with different rilisttions
and stiffness/strength and deformation capacitlibrated on a “light” clay masonry, thevels of damage in the panels aré¢ no
always compatible with the performance levels defirfior thedifferent limit states, especially in the framesend the in-plae
stiffness/strength of the infills is low. Therefpeerevisiorof the interstorey drift limits at the DLS and aatroductionof new limits
in drift also for the ULS appears necessary, in otd®btainadequate performance levels and to limit the danagfee inflls at the
different limit states. Finally, it is stresseditthize currenhorms do not provide sufficient information fopeoper evalation of the
out-of-plane strength/stability of the panels afthe effects of the infill-frame interaction.

1. INTRODUZIONE

Negli ultimi anni il territorio italiano & stato tpito da due
forti sequenze sismiche, in Abruzzo nel 2009 eBrmilia nel
2012, a seguito delle quali si sono evidenziatindanolto
diffusi negli elementi non struttdraed in particolare alle
tamponature/tramezzature in muratura negli edifi@.a., con
danneggiamenti nel piano e compelsioni/collassi fuori piano
di pannelli murari monostrato e/di rivestimenti esterni di
murature a doppio strato (Figura 1). L'aspetto piu
preoccupante & che tali criticith sono manifestate non solo
negli edifici storici, ma anche in quelli di recergostruzione,
esibendo un comportamento sismico inadeguato inissiiti
casi, solo in parte riconducibildl'intrinsecavulnerabilita dei
pannelli in muratura nei confronti delle azioni siche. Le
cause di tali problem$sono da imputare a diversi aspetti, in
parte legati alla cattiva realizzazione dei dettagétruttivi ed
all'utilizzo di materiali con scarse qualita mecicdie ma in
parte anche legate ad unmpropria progettazione delle

tamponature; quest’ultimo aspetto €& probabilmente

riconducibile anche dimiti delle atuali normative strutturali
italiane (NTC 2008 [1]) ed eapee (EC8 [2]), relativamente
alla progettazione ed alla reeazione delleéamponature.

In questo contesto, al fine di meglio valutare itodé di
progetto e verifica contenuti nelle attuali normsies intrapreso
uno studio di tipo numerico, con I'obiettivo di dzaare il
comportamento sismico di pareliitamponameiotin laterizio
allinterno di strutture intelaiate in c.a.. In e articolo,
l'attenzione & principalmente rivolta alla valu@ze delle
prestazioni nel piano delle tjpgie correnti di tamponature
aderenti ai telai in c.a. pregati secondo le attuali norme
tecniche (NTC 2008) e sodtje allazione sismica,
concentrandosi sul danno alle tamponature, sebbwie ali
aspetti relativi alla rispostduori piano dei pannelli ed
all'interazione tamponamentorfstiura sono statrevemente
trattati.

Per quanto riguarda la rispostd p@no, ci si chiede se la
limitazione degli spostamenti interpiano impost#iadaorma
(8 7.3.7.2) a valori inferiori a 0.00%-(con h altezza
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interpiano), nel caso di tamponamenti collegatidagnente
alla struttura, sia effettivamente sufficiente aagdire un
livello di danneggiamento inriea con le prestazioni richieste
allo SLD e se il rispetto di tale limite di deformane allo
SLD consenta anche di otteeeun comportamento adeguato
delle tamponature allo SLV. La&alutazione della risposta
sismica di edifici tamponati & stata effettuataraztrso
I'esecuzione di analisi dinamiche non lineari (“éirhistory”)
su una serie di telai in c.a. aBe 9 piani con diverse tipologie
e distribuzione di tamponaméntPer poter interpretare
correttamente i risultati delle analisi non linearnecessario,
per prima cosa, definire adeguati livelli prestazio delle
tamponature per i diversi stdimite. | requisiti per evitare
danneggiamenti nel piano si basanormalmente su limiti in
termini di spostamenti interpiano; le NTC 2008 &Qd8
fissano tali limiti per il solo SLD in funzione delistema
costruttivo ma indipendentemente dalle carattefisti delle
murature che costituiscono i tamponamenti. Alla ld¢aun
confronto con risultati di campgae sperimentali condotte nel
recente passato, si € calibrato un modello semgidi che
consente di studiare la risposta ciclica nel piamotethi
semplici tamponati con le tipolog@ muratura in laterizio piu
utilizzate attualmente, rappresentate da soluziomnimatura
“leggera” non armata in completa aderenza al téta@a..

Si & infine voluto indagare I'approccio normativo
riguardante le verifiche delle i fuori piano e gli effetti di
interazione tamponatura-telaio, allo scopo di iliare
eventuali lacune o carenze nell'applicazione dediame.

Figura 1 — Danno nel piano ed espulsione fuori piat
tamponamenti/rivestimenti: a) Lediila 2009; b), c), d) Emilia 2012
(Manzini e Morandi 2012 [3]).

2. CRITERI DI PROGETTAZIONE SISMICA DELLE
TAMPONATURE SECONDO LE NTC2008 E L'EC8

Nella pratica progettuale corrente, gli edifici iowati in
c.a. tamponati soggetti ad azione
normalmente calcolati utdzando un modello strutturale
lineare ed applicando un’analatica equivalente o dinamica
multimodale con spettro di risposta.

Il modello strutturale di edifici in c.a. viene diorma
realizzato trascurando la riizza e la resistenza degli
elementi non strutturali, quali i tamponamenti e le
tramezzature, che vengono comsati solo per il loro
contributo in peso e massa; taodellazione del contributo
offerto da tali elementi alla rigidezza ed alla ist=nza
dell’edificio & infatti affetta da numerosissime @ntezze, in
particolare legate alla scelta di opportuni modedistituitivi
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sismica vengono

sufficientemente rappresentativi delle molteplicsisiche di
tamponamento/tramezzatura presenti in un edifisiopénsi
per esempio alle diversdipologie di muratura “non
strutturale”, alla contestle presenza di tamponamenti
aderenti e non aderenti al telaio c.a., alla difficolta di
modellare pannelli con aperture disposte in divprsszioni e
di diverse dimensiohi Alla luce di quanto detto, I'analisi
della risposta sismica di un €di in c.a. tamponato viene di
norma effettuata su un modello strutturale elaséiclineare
“nudo” costituito cioé solo dagli elementi strutilirin c.a.
(travi, pilastri, pareti).

Nel caso di analisi lineari le azioni sismiche digpetto, in
base alle quali valutare il rispetto dei diverstistimite, si
definiscono in termini di ordirta dello spettro di risposta
elastico in accelerazion&(T) con riferimento a prefissate
probabilita di eccedenzr in un periodo di riferimentd/k.
Nei confronti delle azioni sismiche gli stati limijt sia di
esercizio che ultimi, sono individuati riferendosille
prestazioni della costruziongel suo complesso, includendo
gli elementi strutturali, quelli non strutturaligh impianti. Per
gli stati limite di esercizio, gli effetti delle mmni sismiche
sono calcolati riferendosi allo spettro di progetitienuto
assumendo un fattore di struttwjaunitario, mentre, per gli
stati limite ultimi, gli effetti delle azioni sisroihe sono invece
calcolati riferendosi ad uno spettro di progettemato da uno
spettro elastico ridotto da un fattore di struttgranaggiore
dell'unita, dipendente dalla tipmjia strutturale, dal suo grado
di iperstaticita e dai criteri di progettazione #dt. Per la
progettazione di edifici ordinari di classe d'usb di fa
normalmente riferimento allo &b Limite di Danno (SLD) ed
allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV).

Le verifiche di sicurezza allo SLD vengono conddtte
termini di verifiche degli spostamenti interpianogmre le
verifiche allo SLV sono effettuaté termini di resistenza sia
sugli elementi strutturali cheugli elementi non strutturali
quali i tamponamenti e le tramezzature. In parsics| le
norme impongono, con l'esclesie dei soli tamponamenti
interni di spessore non supegoa 100 mm, la verifica dei
tamponamenti per l'azione sismica allo SLV attraeeun
confronto tra [leffetto delhzione sismica orizzontale
perpendicolarmente allo sviluppnel piano delle pareti non
strutturali e la loro resistenza fuori piano.

Infine, per quanto riguarda l'interazione tra tamatra e
telaio in c.a., aspetto particolarmente delicatpratutto nel
caso di tamponature “robuste” adeti al telaio, le NTC2008
non forniscono, di fatto, precise indicazioni inritee mentre
I'ECS8 riporta invece alcune istruzioni di dettagkopropone
un criterio per il calcolo del tagliagente sulle colonne in c.a.
dovuto alla componente orizzorgalella spinta del puntone.

Si riporta, in Figura 2, unoschema sintetico della
procedura di calcolo per la progettazione di edificc.a. ai
sensi delle NTC 2008 e del’ECS.

AZIONESISMICA
(Ordinate spettrali)

¥

MODELLO ELASTICOE +SOLLECITAZIONI
LINEARE SUTELAINUDI +SPOSTAMENTI

-— —

SLD SLV
¥ —— T
VERIFICHE DI VERIFICHE DI VERIFICHE DI
DEFORMAZIONE RESISTENZA RESISTENZAFP
INTERPLANG ELEMENTIIN G.A TAMPONAMENTI
Y
d, 515 < O ph

Tamponament collegat

bon=0.5
fap=03% | pidamente alla struttura

Figura 2 - Criterio di progettazione di telai inac.con tamponature
secondo I'approccio delle NTC2008 e EC8.



3 RISPOSTA NEL PIANO DI TELAI TAMPONATI

Alla luce del comportameatcarente defl tamponature
evidenziato nei recenti terremoti nazionali ancheeslifici
recenti, si & cercato di valutare se, applicandadeazioni e
le verifiche delle attuali normat, la risposta nel piano dei
tamponamenti alle azioni sismichisultasse adeguata, sia allo
SLD che allo SLV, al variare del livello di periosita sismica
del sito. In particolare, si &€ wtb verificare sda limitazione
degli spostamenti interpiano allo SLD imposta dallema a
valori inferiori a 0.005h (conh altezza interpiano) nel caso di
tamponamenti collegati rigid@ente alla struttura sia
sufficiente a garantre un o di protezione dal
danneggiamento alle rfgponature in linea con le prestazioni
richieste allo SLD. Inoltre, ci si & domandati beispetto di
tale limite di deformazione nelgmo da applicare alla struttura
in c.a. per le verifiche allo SLD consenta anchetténere un
comportamento adeguato detiemponature allo SLV o sia
invece necessario q@oorre ulteriori vincoli progettuali per
garantire le prestazioni allo stato limite ultimdlaestruttura.

Per dare una risposta atlemande sopra esposte, si sono
progettati, in riferimento alla zonazione sismitaiana e nel
rispetto dei criteri definiti nel NTC 2008, telai piani in c.a.
tipici del panorama nazionale a 3, 6 e 9 piani eitezza
interpiano pari a 3 m, in duttilitd bassa (CDB)adt (CDA) e
sono stati successivamente effettuate una seriandlisi
dinamiche non lineari sui telai considerando il ccas
completamente tamponato, pafmente tamponato e non
tamponato su tre diverse tipologie murarie con
rigidezzal/resistenza crescente.

3.1 Progettazione dei telai in c.a.

La progettazione dei telai in c.a. & stata effédtua base
alle indicazioni presenti nelle NTC 2008, nel rigpedei
principi di gerarchia delle sistenze. Nella progettazione &
stato assunto un calcestruzzo disse di resistenza C25/30 ed
acciaio di armatura del tipo B450C ad aderenza rmegko

| valori caratteristici deicarichi non sismici sono stati
assunti pari a 3.50, 3.00 e 2.00 KN/rispettivamentger il
peso proprio, il sovraccarico permanente ed il smadco
variabile dei solai intermedi e pari a 3.50, 2.00.20 KN/nf
rispettivament@er il peso proprio, il@vraccarico permanente
ed il sovraccarico da neve della copertura; I'agidel vento
in fase di progetto & stata considerata in termiirpressione
equivalente varigte da 0.60 KN/mi (a 3 m di altezza) fino a
0.95 KN/nt corrispondente a 27 m di altezza (edificio a 9
piani).

Per il calcolo delle azioni sismiche di progettmactati
considerati 5 diversi livelli di aelerazione di picco al suolo
Su roccia §gr = 0.05g, 0.10g, 0.15g, 0.25g, 0.35g) per lo SLV
con tempo di ritorno pari a 47%i; in particolare, poiché le
azioni sismiche di progettsi definiscono nelle NTC 2008 a
partire dalla pericolosita sismica di base del siio
costruzione, si sono scelti dei siti sul territomazionale
caratterizzati dalle citate accelerazioni per iiigao di ritorno
corrispondente allo SLV. Sonetati considerati spettri di
risposta elastici su categordi sottosuolo B con superficie
topografica orizzontale. Per gli s& siti sono stati ricavati gli
spettri allo SLD T; = 50 anni). Gli spettri di progetto allo SLV
sono stati ricavati riducendo gli spettri elasper i fattori di
struttura associati alle due classi di dulttilitaripnel caso di
strutture a telaio regolari in elevazione, a 5.85lp CDA e a
3.90 per la CDB.

La progettazione dei telai in c.a. nei confrontil’deione
sismica € stata effettuata attraverso I'esecuziona'dnalisi
lineare multimodale con spaitrdi risposta su un modello
strutturale privo di tamponaminLe eventul non linearita
geometriche sono state coreidte in modo semplificato
attraverso l'introduzione del fattore come proposto dalle
NTC 2008.

Per gli elementi in c.a. dehodello strutturale sono state
ipotizzate rigidezze fessurate flessionali ed didagari al
50% delle rigidezze dei caspondenti elementi non fessurati,
in accordo con le raccomandazioni normative.

Le verifiche di sicurezza allo SLD sono state cdtelin
termini di verifiche degli spdamenti interpiao, limitandone i
valori a 0.005 volte I'altezza interpiano. Le verife allo SLV
sono invece state effettuatondrontando le sollecitazioni
agenti degli elementi strutturali con le loro résize.

In Figura 3 ed in Tabella Jeo riportate le dimensioni dei
telai e degli elementi strutturali in c.a. proggtia accordo
con le norme nazionali.
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Figura 3 - Configurazioni in pianta ed in elevazédei telai

progettati.
Tabella 1 - Dimensione dei pilastri e delle travi.
b/h[cm] 3 piani 6 piani 9 piani
Classe di duttilita|] A B A B A B
piano 3, = 0.05), 0.1@, 0.15), 0.25
1(- & | 35/35 35/35 45/45 45/45 55/55 55/55
40-ea| - 35/35 35/35 55/55 45/45
Pilastri | 7g. oo - 35/35 35/35
La;e[ah piano 3= 0.35
1(- 3 | 35/35 45/45 45/45 50/50 55/55 60/60
40-6a| - 35/35 40/40 55/55 50/50
70- % 35/35  40/40
piano 3, = 0.05), 0.1, 0.15), 0.25
1C | 35/35 35/35 45/45 45/45 60/60 55/55
20- 30 | 35/35 35/35 45/45 45/45 55/55 55/55
40-6a| - 35/35 35/35 45/45 4545
pilasti | 70- %0 35/35  35/35
Centrali piano a;=0.39
PC 10 | 35/35 45/45 45/45 50/50 60/60 60/60
20- 30 | 35/35 45/45 45/45 50/50 55/55 60/60
40- 60 35/35 40/40 45/45 50/50
70- | - 35/35  40/40
piano a, = 0.05y, 0.1(y, 0.15), 0.25), 0.35
Travi | - & | 30/40 45/24 30/45 50/24 30/50 55/24
T 40- 60 30/45 50/24 30/50 55/24
70- % 30/50 55/24

3.2 Analisi e modelli non lineari dei telai tamponati enon
tamponati

Sui telai in c.a. progettati sensi delle NTC 2008 sono
state successivamente esegaitealisi parametriche non lineari
considerando il caso npwpletamente tamponato, non
tamponato e con tamponameptiesenti nella sola campata
centrale, come riportato in Figura 4.

In questa ricerca sono state ddesate, in relazione alle
caratteristiche di resistenza/rigidezza, tre comégioni di
tamponamento in muratura nonreta in completa aderenza
alla struttura in c.a., dalla meno resistente pilaresistente
(T1, T2 e T3, cosi come raffigurate in Figura 5),
rappresentative delle stratigrafié tamponamento in laterizio
al momento piu frequentemente utilizzate.

Poiché sono stati progettati 30aiepiani (a 3, 6 e 9 piani,
per 5 livelli di sismicita ed in classe di dutd@litlta e bassa) e
poiché, ai fini dello studimumerico, ognuno di essi € stato
assunto completamente e pahnente tamponato con 3
diverse tipologie di tamponamentourario, in definitiva, si
sono modellati ed analizzati 218ai (30 telai non tamponati,
30x3 totalmente tamponati, 30parzialmente tamponati).

Ognuno dei modelli strutturali € stato soggetto ad
un’analisi statica non lineare con l'applicazione fdrze
orizzontali  corrispondenti ad una distribuzione di
accelerazioni proporzionali allforma del primo modo di
vibrare.
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Figura 4 - Configurazioni completamente tamponptezialmente
tamponate e non tamponate per il caso del tel&gp@ani.

Figura 5 — Tipologie di tamponaminconsiderate nella ricerca
numerica.

Inoltre, su ognuno dei telai sono state eseguit@isin
dinamiche non lineari al passpplicando una serie di 10
accelerogrammi naturali spettro-compatibili sia perSLD
che per lo SLV (vedere Figura 6a e b). Per la galezdegli
accelerogrammi naturali spettro-compatibili ci savvalsi del
programma REXEL (lervolino et. al. 2010 [4]) attémglo da
ITACA (ITalian ACcelerometric Archive), un databask
registrazioni dei terremoti namiali. In questo modo € stato
possibile valutare le richieste di spostamentorié®o sui
telai e, dal confronto con i limiti deformativi goosti per le tre
tipologie di muratureconsiderate in funzione dei diversi stati
limite, anche i livelli di danneggiamento raggiuntiai
tamponamenti.

In questo articolo verranno gsentati solamente i risultati
ottenuti nelle an#@i dinamiche non lineari in quanto
forniscono i risultati pit sigficativi per quanto riguarda le
richieste deformative sui tamponamenti.

@) (b)

Figura 6 — Spettro di riferimento, limiti per la sfiro -compatibilita,
spettri scalati relativi agli accelerogmmi e loro spettro medio. a)
SLD; b) SLV.

I modelli dei telai in c.a. utilizzati per 'esedane delle
analisi parametriche non &ari sulle configurazioni
analizzate, svolte con il cadi Ruaumoko (Carr 2007 [5]), si
basano su una modellazione a p&s concentrata. In Hak et
al. 2012 [6] si riportano maggiorilettagli sulle scelte di
modellazione operate sugli elementi strutturali dm.. In
guesto contesto si fa solo presente che il modeiliazato per
rappresentare lo smorzamentsogso nelle analisi dinamiche
non lineari & stato il modello dayleigh (proporzionale alla
rigidezza iniziale) con uno smmamento del 3.0% (classe di
duttilita alta) e del 3.5% (classe di duttilita bap in
corrispondenza della frequenza geimo modo di vibrare, e
del 5.0% in corrispondenzaldecondo modo di vibrare.

La modellazione dei pannelli di muratura di
tamponamento utilizzata in questa ricerca si bagace sulla
definizione di 2 puntoni equivalenti per ogni paifme
reagenti alla sola compressione, ognuno posiziolago le
sue diagonali e collegati al tedanei nodi, come riportato in
Figura 7a. In fase di analisi vengono dunque tragcgli
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effetti locali di interazione tra pannello ed elemestrutturali
adiacenti che, comunque, sono stati valutati a post¢éHak
et al. 2013a [7]). La rispostaiclica assiale e definita
utilizzando il modello istereti proposto da Crisafulli 1997
[8] (Figura 7b), mentre la fi®sta monotona & rappresentata
dalla curva di inviluppo del motle isteretico, rappresentata
in Figura 7c, dove la resistenfg, & stata calcolata facendo
riferimento ai 4 meccanismi di rottura (per compiese al
centro e negli angoli del pannello, per taglio-sicoento e per
taglio-fessurazione diagonale) definiti in Berto&dial. 1993
[9]; anche per la valutazione dellareA del puntone
equivalente (spessotgdella tamponana x larghezzé,) e di
conseguenza della rigidezza assiglé&/d,, (con E modulo
elastico della tamponatura calcolato in  funzione
dellinclinazione del puntonespetto all'orizzontale @, pari
alla lunghezza della diagonaldel pannello) si & fatto
riferimento al modello sopra esposto.

| valori delle deformazioni nel piano in corrisponda del
picco di sforzo @' e di deformazione ultima@, pari
rispettivamente a 0.0013 e 0.0045 (corrispondenilari di
drift interpiano rispettivamente di circa 0.3% e@%, vedere
Figura 7c¢) sono stati calibrattteaverso un confronto con i
risultati di prove laterali ciche psesudo-statiche nel piano
condotte presso I'Universita degli Studi di Pavia da Calvi e
Bolognini 1999 [10] su un telaisemplice in c.a. tamponato
con una muratura costituita da blocchi in lateridicirca 12
cm di spessore a foratura orizzontale rappreseatativuna
soluzione “leggera” di ridotta rigidezza/resisteneapiano.

Come riportato in Morandi etl. 2011 [11], nelle analisi
non lineari effettuate sulle configurazioni consate si €
definito, ai fini del delleverifiche sui tamponamenti, il
soddisfacimento dello Stato Limiti Operativita nel caso in
cui nessun pannello della struttura superi un dhnirpiano
dello 0.2% (2/3 dello SLD), dello Stato Limite diaBno
guando nessun pannello superi drift dello 0.3% e dello
Stato Limite di Salvaguaia della Vita quando nessun
tamponamento dell’edificio raggiunga drift superaf'1.0%.

I modelli costitutivi delle tre tipologie di tampamento
considerate sono ritenuti caratterizzati dai mededimiti
deformativi sopra esposti, con variazioni presestio nei
parametri di resistera e di rigidezza.

8 e s s e

(b)

(d)

Figura 7 — a) Modello a puntone equivalente; bprsta ciclica
(Crisafulli, 1997); ¢) inviluppo della risposta dica con la
rappresentazione del valore di drift corrispondeat@icco di sforzo
e di drift ultimo; d) definizione degli stati lineitper un singolo
pannello murario e rappresentazione del livelladnneggiamento
associato.



3.3 Risultati delle analisi dinamiche non lineari
3.3.1 Richieste di spostamento e di drift interpian

| profili di spostamento e di drift interpiano sorstati
valutati statisticamente su ogtglaio considerato e per ogni
accelerogramma applicato,partando i risultati anche in
termini di valore median sui 10 accelerogrammi, di valore
medio + lo scarto quadratico medi(valore “superiore” ed
“inferiore”), di valore minimo e massimo. | grafidi Figura 8
riportano i profili di spostamento e di drift intégpo in
corrispondenza del massimo spostamento in somneitail p
caso del telaio a 6 pianion tamponato, parzialmente
tamponato e completamentemjgonato con la tipologia di
tamponamento T1, progettato in duttilita bassa &@pari a
0.25-S g allo SLV.

| grafici di Figura 9 riportanasinteticamente i valori di
drift calcolati per il caso del telaio a 6 piani alasse di
duttilita bassa nella soluzione completamente tamafzo e
parzialmente tampote sia allo SLD che allo SLV, in
relazione ai risultati ottenisui telai non tamponati.

Figura 8 — Risultati delle analisi dinamiche nondari: profili di
spostamento e di drift interpiano in corrispondexdeh massimo
spostamento in sommita.

SLD 6 piani CDB Telai completamente tamponati

SLD 6 piani CDB Telai parzialmente tamponati

SLV 6 piani CDB Telai completamente tamponati

SLV 6 piani CDB Telai parzialmente tamponati

Figura 9 — Risultati delle analisi dinamiche nondari: valori del
massimo drift interpiano nella struttura in funzeodelle diverse
intensita sismiche (esempio telab giani in classe di duttilita bassa).

| risultati presentati in Figura 8 ed in Figura ®strano
chiaramente la diminuzione degli spostamenti e didft
interpiano dovuta alla presza dei tamponamenti. La
soluzione parzialmente tgmnata ha un comportamento
intermedio tra la soluzione delda® “nudo” e quella del telaio
completamente tamponato.

La riduzione delle richieste deformative € piu evidezon
'aumento della resistenza ellderigidezza detamponamenti,
risultando in drift minori per la tipologia di tampamento T3.

Il comportamento dei telaiamponati con la tipologia T1
risulta, come & evidente, il (pisimile al caso non tamponato,
in particolare per analisi condotte allo SLV suilaie

parzialmente tamponati.

La forma dei profili degli spostamenti e la distriione
dei drift sull’altezza non cambisignificativamente tra i telai
“nudi” ed i telai tamponati; la concentrazione degl
spostamenti in uno dei piani dei telai non ha gatoerin
nessun caso, la formazione di un meccanismo di ¢pian
debole”. Nel caso dei telai a 3 piani i drift massisi
presentano al piano terra, menper i telai a 6 e 9 piani le
maggiori domande di spostamemton si concentrano al piano
terra ma, prevalentemente, tra il secondo ed ittqyaano per
gli edifici a 6 piani, e tra il secondo ed il quinpiano per gli
edifici a 9 piani.

Allaumentare dell'accelerazione di picco al tewen
applicata ai telai, aumentano chiaramente gli sposhti ed i
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drift, ma non varia in modoomnsiderevole la distribuzione
degli spostamenti.

Tuttavia anche in questo caso, come peraltro ire tatt
analisi dinamiche non linearifisultati dipendono dalla scelta
degli accelerogrammi. Infattcome & possibile notare dalla
Figura 6, gli spettri dei singoli segnali possoomire, in certi
casi, ordinate spettrali significativamente diffeferispetto
alle ordinate spettrali dellospettro di progetto e di
conseguenza influenzare coreigbilmente i risultati delle
analisi.

In ogni caso, poiché lo spettro di riferimento atst
confrontato con lo spettro mi®, individuato dalla media
degli spettri relativi ai 10 accelerogrammi, siitenuto di
considerare, come valori di riferimento signifiwatii valori
medi dei parametri scaturiti dalle analisi, comeafieo anche
raccomandato dalle normative nazionali ed europee.

3.3.2 Distribuzione del danno nel piano sui tamponaenti

La valutazione del danno lie singole tamponature dei
telai in c.a. analizzati & stato valutato sullagbdslle massime
deformazioni assiali £,) raggiunte in uno dei due puntoni
diagonali, in accordo con quant@lutato in Morandi et al.

2011 [11]:
- Pannello non danneggiato o lievemente danneggiato:
Hax " 213 K
- Pannello danneggiato maarazione possibile:
Hax "
- Pannello fortemente danneggiato e riparazione non

conveniente senza rappreseataschio alle persone:
Hax ™ f
- Pannello collassato o il cui
rappresentare rischio per le persone:
x>
dove, come gia sopra definito, theformazione nel piano in
corrispondenza del picco di sforzgf € pari a 0.0013 e la
deformazione ultimaf/pari a 0.0045.

Il danno medio nelle singolertgponature & stato definito
come la media delle massime deformazioni assialogatino
dei 10 accelerogrammi.

Nei grafici di Figura 10 si ripta la rappresgazione del
danno sulle tamponature nel caso del telaio a 6ipia
progettato in classe duttilita bassa eg8 pari a 0.25 g allo
SLV, con tipologia di tamponatura T1 sia nel caso
parzialmente tamponato cheompletamente tamponato e
soggetto sia ad accelerogramroorrispondenti ad azioni
sismiche per lo SLD che ad accelerogrammi defipéti lo
SLV. In figura é rappresentasia il danneggiamento calcolato
dall'applicazione di ognuno degli accelerogrammie cil
danno medio per i 10 accelerognai. La legenda della Figura
10 rappresenta i livelli di deformazione assialedgmque di
danneggiamento) defthin precedenza.

Per fornire una valutazionglobale delle prestazioni
associate ai diversi stati limite sui singoli telail
comportamento dell’edifici@ ritenuto soddisfacente quando |l

danneggiamento pud

danno medio sui 10 accelerogrammi e quando piu di 5

accelerogrammi su 10 producono effetti che consentdi

rispettare le seguenti condizioni:

- SLD: Nessun pannello dell'dtio risulta danneggiato £y
" & per tutti i pannelli);

- SLV: Nessun pannell dell’edificio risulta fortemente
danneggiato fa " fPer tutti i pannelli).

3.3.3 Massima PGA raggiunta

Dai risultati delle analisi e stato possibile vahet, per
ogni tipologia di tamponamemt considerata, la massima
accelerazione di progetto aterreno tale per cui |l
comportamento dell’edificio risulta soddisfare &5 e lo
SLV. In Tabella 2 si riportano le rispettive massim
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accelerazioni di progetto al terreno (PGA) perituttasi
considerati (normalizzate& coefficiente di suolo).

Dai risultati riportati, € possibile notare che,r pa
configurazione totalmentetamponata, i telai risultano
verificati, sia allo SLV che allo SLD, fino ad unaGR
massima di progetto compresa tra (825e 0.355 g, mentre
la soluzione con telaio parzialmente tamponatoneindo
domande di spostamento sensitghte maggiori rispetto alla
soluzione totalmente tamponata, risulta soddisfegquisiti di
danneggiamento per lo SLV ger lo SLD solamente fino a
PGA massime comprese tra 03§-e 0.255¢.

SLD 0.25g CDB

EQO1 EQO2 EQO3 EQO4 EQO05
EQO06 EQO7 EQO08 EQO09 EQ10 MEDIA
EQO1 EQO2 EQO3 EQO4 EQO05
5/10F
MEDIA F
EQO06 EQO7 EQO08 EQO09 EQ10 MEDIA
SLV 0.25g CDB
EQO1 EQO2 EQO03 EQO04 EQO05
EQO06 EQO7 EQO8 EQO9 EQI0  MEDIA
EQO1 EQO02 EQO3 EQO4 EQO5
MEDIA F
EQO6  EQO7 EQOS EQO9 EQ10 MEDIA

Figura 10 — Distribuzione dei danneggiamenti nelr sulle
tamponature del telaio in c.a. a 6 piani progettatin §S pari a
0.25-S g in classe di duttilita bassa.

Tabella 2 - Massime accelerazioni di picco al teweaggiunte.

SLD SLV
PGA - - - -
gl Telai tamponati Telai tamponati
complet. parzial. complet. parzial.
3 Piani CDA CDB CDA CDB CDA CDB CDA CDB
T1 0.355 0358 | 0.155 0.155 | 0355 0.355 | 0.255  0.158
T2 0.355  0.358 | 0.155 0.155 | 0355 0355 | 0.255  0.158
T3 0.355  0.355 | 0.255  0.155 | 0.355  0.355 | 0.255  0.158
6 Piani_| CDA CDB CDA CDB CDA CDB CDA__ CDB
T1 0258  0.258 | 0.158 0155 | 0.255 0.255 | 0.258  0.158
T2 0.358 0.258 0.258 0.258 0.258 0.258 0.258 0.258
T3 0.355  0.355 | 0255 0255 | 0.355  0.355 | 0.255  0.25§
9 Piani CDA CDB CDA CDB CDA CDB CDA CDB
T1 0.256  0.258 | 0256 0.2556 | 0.355  0.258 | 0.255  0.258
T2 0.255  0.258 | 0255 0255 | 0355 0355 | 0.255  0.258
T3 0.355  0.355 | 0.355 0255 | 0.355  0.355 | 0.255  0.255




4 CRITICITA' RELATIVE ALLE VERIFICHE
FUORI PIANO ED AGLI E FFETTI DI INTERAZIONE
TAMPONATURA-TELAIO

In accordo con le NTC2008 e con P'ECS8, gli effetti
dell’azione sismica sulle maponature possono essere
determinati applicando ai pannelli una forza orizata
perpendicolare al loro piano principale definitafimzione
dell’accelerazione massima che I'elemento subiscarde un
sisma, dal peso dellelemento e dal fattore di tatra
dell’elemento; I'accelerazione massima sulla tangpaore € in
funzione delle PGA, del rapporto tra la quota datidentro
dell’elemento rispetto l'altezza della costruzioree dal
rapporto tra il periodo fondamentale di vibraziodella
tamponatura ed il periodo dibriazione della cstruzione nella
direzione considerata. Sebbene tale
estremamente sefificato ed €& attualmente oggetto di
opportuna verifica/miglioramento drarte di diversi gruppi di
ricerca, consente di valutare in maniera sempliee |
sollecitazioni agenti fuori dapiano sulle tamponature.
Tuttavia, al momento non e pegge, nelle normative europee,
un criterio che consenta di valutare la resistenia stabilita
delle tamponature fuori piansoggette ad azioni sismiche;
alcuni autori, per esempio Morandi et al. 20139 fL¥erlato
et al. 2013 [13], hanno recentemente proposto rcride
resistenza che si basano su un meccanismo ad aistemes
Nelle ricerche sopra citate si sta inoltre cercandio
confrontare la risposta sperimale fuori piano su diversi tipi
di tamponature, alcune di queséstate recentemente (per es.
in Morandi et al. 2013b [14] e Da Porto et al. 2418]),
anche nel caso di precedemanneggiamento nel piano, al
fine di ottenere delle correlamii tra resistenza fuori piano e
danneggiamento del piano, per esempio introduceteio
coefficienti riduttivi delle resistenze in funziongei drift
interpiano.

Un secondo aspetto particolarmente critico riguarda

linterazione tra tamponatura telaio in c.a.. Nel caso di
tamponature aderenti rigide/resistenti, € necesgaeindere in
debita considerazione I'effettdella componente orizzontale
della spinta del puntone prodotiialle tamponatursul telaio
in c.a. per evitare che si instaurino concentrazibtensione
che possano provocare fessurazioni e rotture fragér
esempio per taglio alle estremitlelle colonne in c.a., come
mostrato in Figura 11. Nelle NTC2008 non vi sondipalari
indicazioni in merito, eccettal caso di tamponamenti che non
si estendono per l'intera altezza dei pilastri eelidi. L’'EC8
riporta invece alcune indizeni che riguardano i dettagli
costruttivi da prevedere in alcuni casi particolapropone un
criterio per il calcolo del tagliagente sulle colonne in c.a.
dovuto alla componente orizzafe della spinta del puntone.
Tuttavia, questo criterio non appadi semplice applicazione e
risulta estremamente cautelativo in molte situaziaoime
evidenziato in Hak et al. 2013a [7], in cui si eposto anche
un criterio alternativo che ha imeesso di valutare, a partire
dai risultati delle aalisi dinamiche non lineari sopra esposte, i
tagli agenti sulle colonne, paalle risultanti orizzontali delle
forze massime attivate nei puntoni diagonali.

(@) (b) (©

Figura 11 — Interazione locale tra tamponatura lte in c.a.: a)
tamponatura su un solo lato delle colonne; b) tangiara su una
colonna d’angolo; c) tamponature caiftezze inferiori a quelle delle

colonne

approccio  sia

5 CONCLUSIONI ED IMPLICAZIONI PROGETTUALI

Dai risultati di numerose afisi dinamiche non lineari
svolte sui telai in c.a. conrtgonature “leggere” in aderenza
alle strutture progettati in acco con le NTC 2008, é risultato
evidente che e possibile garantire il rispetto digagti livelli
di danneggiamento nei tamponantiesia nei confronti dello
SLD che dello SLV, solo fino a PGA inferiori o udua
0.15Sg. Il limite dello 0.5% sul drift interpiano progt dalle
NTC 2008 (e dallEC8) allo SLD applicato per la
progettazione sui telai nudi, nonrgatisce dunque il rispetto
né dello SLD né dello SLV, in particolare per telaicui la
rigidezza/resistenzanel piano delle tamponature aderenti
risulta bassa, come per esempibaaso dei telai parzialmente
tamponati.

Sembrerebbe quindi che, Ineaso di tamponature in
muratura “leggera” non armata aderenti alla straftusia
opportuna una revisione dei requisiti progettualparticolare
dei limiti di spostamento interpiano per lo SLD.liTiamiti in
spostamento interpiano potretb essere semplicemente
ridotti ad un valore cautelativo rispetto all'atted@.5% dih,
per esempio allo 0.3% di correndo il rischio pero di ottenere
risultati troppo penalizzanti per keerifiche di sicurezza. Una
seconda soluzione, propostadak et al. 2013b [16], € quella
di valutare i limiti deformativi allo SLD in funziee della
“densitd” dei tamponamenti, ciagella loro robustezza e alla
loro estensione, e dallreciproca rigidezza tra telaio in c.a. e
tamponatura, attraverso l'introdione di un coefficiente (in
quello studio chiamatg;), calibrato sui risultati delle analisi
dinamiche non lineari sui telaiudi e tamponati presentati in
guesta sede.

Inoltre, sembrerebbe opportuna anche l'introduziaine
limiti sui drift interpiano anche allo SLV, per eait il
collasso completo delle tgpumnature che costituirebbe un
grave pericolo per l'incolumita delle persone. Aadh questo
caso le soluzioni possono essquelle di valutare un limite a
favore di sicurezza (per esempio I'1%hdper le tamponature
“leggere”) oppure, anche per lo SLV, un limite badito in
funzione della densita dellamponature e della reciproca
rigidezza tra telaio e tampongaauHak et al. 2013b [16]).

In aggiunta al problema dall risposta sismica delle
tamponature ad azioni nel piar®necessario sottolineare che
la verifica allo SLV dovra essemompletata, come peraltro
richiesto dalle NTC 2008 e dallEC8, da una vedfidi
stabilita (ad es. in resistenza) per azioni fuoanpi Tuttavia,
le attuali normative europee forniscono solo unedat per
valutare gli effetti dell'azione sismica, senzaealapecifiche
indicazioni su come calcolare la resistenza e laliéatdelle
tamponature fuori piano soggette ad azioni sismiGdla
base di una revisione delle espnentazioni del passato su
tamponature in laterizio “legge’ e di studi su tamponature
robuste testate negli ultimi 2 anni, Morandi et2dl13a [12] e
Verlato et al. 2013 [13] hanno recentemente praposteri di
resistenza che si basano su meccanismi ad arcoergsis
che considerano anche il caso di precedente darameggio
nel piano della tamponaturajttraverso [lintroduzione di
coefficienti riduttivi delle resistenze in funziondei drift
interpiano.

Infine, un ultimo aspetto da considerare con aitewez
nelle verifiche allo SLV, paitolarmente detiato nel caso di
tamponature aderenti rigide/resistenti, € il cdidrdel taglio
sulle colonne in c.a. prodot dalle tamponature e dovuto
all'effetto della componente iazontale dek spinta del
puntone. In un lavoro di Hak et al. 2013a [7], &stproposto
un criterio semplificato per valutare i tagli agemsulle
colonne, piu efficace di quellproposto nellEC8 che invece
fornisce, in molti casi, risultati ingiustificatanten
conservativi.

Alla luce di quanto sopra espossi riporta, in Figura 12,
un aggiornamento/integraziongei criteri di progettazione
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degli edifici in c.a. con taponature aderenti presenti nelle
NTC e dellEC8. Il calcolo delle sollecitazioni eegli
spostamenti potra essere effettuato con un’aneléstica e
lineare (statica equivalente o multimodale con spetti
risposta) su un modello stturale nudo, cioé senza la
presenza di tamponatyreonsiderate solo in termini di carichi
verticali e masse. Sia per lo SLD che per lo SLWdefiche
consisteranno nel controllo che lo spostamentapiaao d;
valutato sul telaio nudo sia inferiore ad un unitoite
deformativo (per es. 0.008per lo SLD e 0.010:-per lo SLV)

0 ad un limite funzione della rgubca rigidezza tra telaio in
c.a. e tamponatura; in aggiunta, le verifiche aBhV
dovranno prevedere le comuni verifiche agli element
strutturali in c.a. ed il controllo del taglio seitolonne dovuto
allinterazione con i tamponamenti; infine, € nezE®
eseguire le verifiche fuori piasui pannelli che consentano di
valutare la resistenza anche nel caso di
danneggiamento nel pianotramite, per esempio, un
coefficiente riduttivo della resistenza del pannahtegro,
funzione del drift di pianog,.

Figura 12 — Proposta per la progettazione di edificc.a. tamponati
in soluzione aderente.

Si desidera sottolineare cheisultati di questo studio, in
particolare riguardanti la risp@snel piano delle tamponature
ed i limiti in drift allo SLD ed allo SLV, dipendono
significativamente dalle capacita deformative désuda
sperimentazioni condotte Inepassato su tamponature
“leggere”; tuttavia, sono attualmente in fase @bekazione i
risultati di diverse campagne sperimentali condattetelai
tamponati con murature “robustarmate e non armate anche
in presenza di aperture (Morandi et al. 2013b E4&ja Porto
et al. 2012 [15]) che consentiranno di aggiornaterdermare
i risultati dello stidio qui presentato.

In ogni caso, €& evidente che la limitazione degli
spostamenti interpiano ad un val@®&utelativo, in particolare
se applicata a strutture a teldio presenza di tamponature
“leggere” in zone a medio - elevata sismicita, goke portare
ad un aumento antieconomico delienensioni degli elementi
strutturali. Sebbene in questi casi il ricorso raitii in drift
interpiano calibrati in funzione della densita ¢laleigidezza
delle tamponature possa fomairisultati meno conservativi,
per azioni sismiche sigficative (per esempi@gS di progetto
superiori a 0.20 g) €& consigliabile utilizzare eist strutturali
che garantiscano una maggioredugza laterale alla struttura,
come per esempio i sistemi strutturali a paretiistintelaio—
pareti.

Si ravvisa infine la necei$d di individuare soluzioni
innovative di tamponamento che, nel rispetto dejuisti
termo-acustici, consentano diontrollare in maniera piu
efficace il danneggiamento nelapio, di ridurre gli effetti di
interazione locale tamponaturatruttura in c.a. garantendo al
contempo un’adeguata resistestabilita alle azioni fuori
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piano; soluzioni di questopd possono essere per esempio
costituite da sistemi che svincolino la loro rispoda quella
del telaio in c.a. oppure da soluzioni realizzategianti
scorrevoli o di “sacrificio” checoncentrino la deformazione e
di conseguenza il danno in alcuni piani orizatingelezionati,
mantenendo integre le restanpiarti del pannello; a tal
proposito & stato recentemente avviato il progditoicerca
Europeo INSYSME, coordinato dall’Universita di Pade di
cui I'Universita degli Studi di Pavia € uno dei {par
scientifici, che si pone comebiettivo I'implementazione di
soluzioni innovative di tamponatied il miglioramento degli
attuali criteri progettuali.
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INTERVENTI SULLE STRUTT URE ESISTENTI E PROFILI DI RESPONSABILITA’
PENALE DEL PROGETTISTA E DE L DIRETTORE DEI LAVORI

Cecilia Persia

Avvocato Libero Professionista dell’Ordine di Roma

SOMMARIO

La sentenza del Tribunale penale de ¢#la, che ha decretato la responsabiliéh progettisti e direttori dei lavori per eéati di

crollo di costruzioni, omicidio colposo e lesiortlpose, alindomani del tragico crollo di porzione dell’ala datdella “Caa dello
Studente” de L’Aquila avvenuto in occasiodella scossa di terremoto del 06 ap2@99, costituisce un uéilpunto di parterper
una valutazione accurata dei criteri di accertamelella responsabilita colposa nel diritto penalen particolare riguardalla

responsabilita dei professionisti — ingegneri exhitti — chianati ad effettuare interventi sull’esistente, vahdo la sasistenza in
capo a detti professionisti delle necessarie pmsizii garanzianonché la rilevanza causale delle loro condotgetts alevento.

Particolare attenzione é altresi dedicata al wawi§i di fenomeni naturali quali concause dell’eveatall'impatto delle Nave

Norme Tecniche sullgualificazione dell’elemento soggettivo.

INTERVENTIONS ON EXISTING STRUCTURES AND PROF ILES OF CRIMINAL LIABILITY OF DESIGNER AND
CONSTRUCTION MANAGER

SUMMARY
The judgment of the Criminal Court of L’Aquila, thiaas decreed the responsibilitydesigners and project managers for thees
of the collapse of buildings, manslaughter and igegt, in theaftermath of the tragic collapse of part of thethawring of the
“House Students” L'Aquila occurred during the egribke of Apil 6, 2009, provides a usefulasting point for an accurate
evaluation of the criteria for assessment of faaldd liability in criminal law, particularly with regard to the Mbidity of
professionals - engineers and architeatalled to perform operations on the existingsessing the existence in the harfdhese
professionals the necessary positions ofrguiee, as well as the causal relevance of theimrecin relation to event. Partilar
attention is also devoted to the occurrence ofrahfphenomena sh as contributory causes of the event and to tipadmofthe
New Technical Stadards on the qualification ¢ifie subjective element.

1. LA RESPONSABILITA PENALE DEL ad una affermazione di responsabilitd oltre oggiarevole
PROGETTISTA E DEL DIRETTORE DEI LAVORI dubbio; significativo, perchéa fronte di una copiosa
Il 16 febbraio del 2013 il Tribunale penale de LiAlg ha giurisprudenza sulla responsabilita di altre catego
pronunciato sentenza di camha nei confronti di due professionali (medici, avvocatiptai) o relativa alla sicurezza
progettisti, del direttori dei lavori e del Pregite della e agli infortuni sul lavoro, praticamente nulla € la
Commissione di collaudo, per éati di crollo di costruzioni, giurisprudenza relativa alla mansabilita penale di ingegneri
omicidio colposo e lesioni colpose, in seguitoragico crollo e architetti per crolli di edifici, incendi o altisastri dai quali
di porzione dell’ala nord della “Casa dello Studsntle siano derivate morte o lesioni.
L’Aquila avvenuto in occasiongella scossa di terremoto del 6 Il dato e significativo e fa sorgere I'esigenza endere
aprile 2009. edotti i professionisti del settore in merito aiiteni di
La pronuncia del Tribunale Wéquila, aldila di ogni accertamento della responsabkilitolposa nel diritto penale,
considerazione in merito alla correttezza giurididelle affinché gli stessi possano ramscere i rischi legati allo

conclusioni cui giunge, costituisce un importante e svolgimento della loro attivita mehé le modalita attraverso le
significativo punto di partenzper analizzare e spiegare la  quali le loro condotte potrebberssere valutate in relazione
difficile questione dell'acagamento della responsabilita ad eventi lesivi da queste scaturenti.

colposa nel diritto penale: importante, perchélhaerito di In questottica, il riferimento alla sentenza deiblinale
prendere in considerazione o@spetto del detto accertamento  dell’Aquila e ai fatti chene sono oggetto deve essere
su cui deve focalizzarsi I'atteione del giudice per giungere concepito come semplice esempio utile a rendere
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maggiormente comprensibile ad un pubblico di nourigfi
una questione che é tra le piu complesse ed aticol
dell'intero diritto penale.

2. 1 FATTI

GIUDIZIALE

La Procura dell’Aquila aveva chiesto il rinvio audizio
complessivamente di dieci imputati, per i delitii cfollo
colposo di costruzioni (art. 449 in relazione atl'a434
comma 2 c.p.), omicidio colposplurimo e lesioni personali
colpose a danno di altre ventitré persone, in i@fezai danni
fisici e alle lesioni post-traumatiche da stresgskse riportate.

Nei confronti di due imputati il Giudice dell’udiea
preliminare ha pronunciato, ini&s all'udienza preliminare,
sentenza di non luogo a procedere per non aver essonl
fatto; contestualmente, IIGUP ha definito il giudizio
abbreviato chiesto dai restti imputati, condannandone
quattro per i reati loro ascritti ed assolvendo gliri, su
conforme richiesta del P.M. che aveva cosi pretm aelle
risultanze della perizia disposta dal GUP.

La ricostruzione del giudice, basata essenzialmsulie
perizie d'ufficio, procede #fverso i seguenti passaggi
essenziali:

- I'evento sismico che ha cagionato il crollo deCasa
dello Studente (e di altri edifici della citta, ima percentuale
peraltro non superiore all'1% dell'intero patrimongdilizio
cittadino in cemento armato) non costitui un evento
eccezionale né imprevedibile, tanto in relazioria specifica
storia sismica dell’Aquila, quamtin relazione alla relativa
frequenza nel mondo di eventssiici di analoga magnitudo;

- tale evento sismico si atteggia, pertanto, a roengausa
del crollo e dei conseguergienti lesivi, che non esclude -
giusta il disposto dell'art 41 c.pla giuridica rilevanza di altre
concause imputabili a condotte umane colpose;

- una di tali concause e cartante rappresentata dai difetti
originari di progettazione dell’edificio, costruitnel 1965:
difetti rilevabili ictu oculi dal semplice esame del progetto,
redatto all’epoca da un ingegnéeecui precarie condizioni di
salute lo rendono ormai incapace di stare in giodigiche é
per tale motivo rimasto estram all’'udienza preliminare;

- il crollo non si sarebbe tuttavverificato (ovvero le sue
proporzioni sarebbero state assai meno gravi) lsgori di
ristrutturazione dell’edificio, effettuati tra lang degli anni
novanta e il 2002, fossero stati eseguiti conforemwe a
diligenza, prudenza e perizia, e nel rispetto dellgente
normativa prevenzionistica;

- i due progettisti e il direttordei lavori di ristrutturazione
vengono, pertanto, condannati a titolo di colpa peere
cagionato il crollo e gli eventi conseguenti esserdro
addebitabile una duplice condot@ di natura commissiva,
per avere progettato e realizzato intetvehe comportarono
un rilevante aumento dei carickerticali, che certamente
aggravo le conseguenze del ceditoedei pilastri determinato
dall’'azione sismicab) di natura omissiva, per non avere gli
imputati rilevato la macra®pica difformita del progetto
originario rispetto alla normativa antisismica & pen avere
conseguentemente prdgggo ed eseguito, nell'ambito di un
intervento di ristrutturazionehe comportava un aumento dei
carichi originari superiore al 20%, un adeguamento
dell’edificio attraverso opere sufficienti a renderddto a
resistere alle azioni sismichecosi come richiesto dalla
normativa vigente all’epoca dei lavori di ristrutimione (e in

OGGETTO DELLA PRONUNCIA
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particolare dal D.M. 16 gennai®96) e dallo stesso contratto
di conferimento dell’'incarico stipulato con la coittente;

- il presidente della Commissione di collaudo @eori di
restauro e di risanamento reervativo dell’edificio viene
parimenti condannato sulla base, pero, del solekita - di
natura omissiva - di non avere vigilato sulla addégeza dei
lavori di ristrutturazione rispetto, in particolaadla normativa
antisismica all’epoca vigente.

Da segnalare anche una curiosa anomalia processuale:
pubblici ministeri hanno formulataella richiesta di rinvio a
giudizio, capi di imputazione anche nei confronii tde
imputati gia deceduti, descrivdo per ciascuno di essi gli
specifici profili di colpa loro attribuiti.

La scelta della pubblica accusa, vivacemente ctaiges
dalle difese, vieneansiderata legittima ednzi opportuna dal
giudice, in quanto funzionaldl@a scopo di meglio individuare
e, conseguentemente, delimitare le sfere di resdita
attribuite a ciascuno dei restaimiputati ancora in vita, con un
effetto dunque potenzialmenie bonam partemIn questo
ordine di idee, il Giudiceha anzi provveduto a nominare
difensori d'ufficio per ciascundei defunti affinché i relativi
interessi, anche solo di natura morale, potesseseres
comunque salvaguardati.

3. L’ACCERTAMENTO DELLA RESPONSABILITA

Questa breve ricostruzione del percorso logico isegial
Tribunale dell’Aquila e delle motivazioni della genza ci &
utile, come si diceva, come solida base di partepea
spostarsi su un piano piu generale, onde analizzére
elementi fondamentali attraxso la cui analisi passa
I'accertamento della responsatdil penale: la condotta, attiva
od omissiva; il nesso causale tra la condotta eefito; la
colpevolezza, ovvero I'elemtm psicologico, che pud essere
doloso o colposo.

3.1 La qualificazione della condotta: azione ed oissione

La qualificazione della condotta termini di azione od
omissione pud sembrare, prima vista, un’operazione
semplice. Si potrebbe dire, intuitivamente, che itae
consiste in urfacere materiale, mentréomissione € un non
facere un’astensione, un rimanere inerti di fronte agienti.
In realta, se si passa adassnare condotte concrete, la
distinzione si rivela spesso piu ardua.

Nella sentenza dell’Aquila, ad esempio, agli impiuta
stato contestato, fra I'altro, di non aver adegu&dificio
attraverso opere idonee a renderlo atto a resiatereazioni
sismiche: in altre parole, gli imputati avrebbeealizzato un
edificio non in regola con la normativa antisismica

Come qualificare questa condotta? Azione od omigsio
La difficolta nasce dal fatto che solo I'azione & iagimabile
in termini naturalitici, fenomenici. L’'omissione non & un
concetto naturalistico, ma normativo: non si pungaee
un’omissione senza pensa@nunque ad una condotta.

Ecco perché la giurisprudenba elaborato due criteri di
distinzione tra azione ed omissione: il criteriamativo e il
criterio naturalistico.

Per il criterio normativo, detto anche criterio defegola
cautelare violata, la condatté omissiva quando la norma
impone un comando, cioé la pretesa dfagere e il soggetto
agente non fa quanto gli € comandato; é attiv&dayquando
la norma impone un divieto, cioé la pretesa di fawmere e
I'agente viola detto divieto.



Per il criterio naturalistico, spesso utilizzatoaiggiunta a
quello normativo, la condotta e attiva quando ggetto pone
in essere un fattore che innesca il processo cagfat@nte
nell’evento lesivo, o contribuiscad acceleraol. La condotta
€, invece, omissiva quandosibggetto non pone in essere un
fattore ostacolante il decorso causale gia esistamterum
natura e capace di produrre autonamente I'evento lesivo.

Il riferimento alle condotte antestate agli imputati dalla
sentenza in esempio pud aiutare a chiarire lardiffea tra
azione ed omissione.

La prima condotta consiste nellaver progettato e
realizzato interventi che comportano un aumengvaihte dei
carichi verticali. In questaaso diremo che la condotta &
attiva, poiché il soggetto ha inserito un fattdfeufnento dei
carichi verticali) che, seconda ricostruzione del GUP, ha
accelerato il crollo dell’edifio, e in assenza del quale
'evento non si sarebbe verifita o si sarebbe verificato in
modi o tempi diversi.

La seconda condotta coni®®, invece, ha natura
omissiva: non rilevando gli reori della progettazione
originaria, e non intervenendo per rimediarvi, ggetti hanno
lasciato che il decorso causale gia in atto (pseresl’edificio
gid in origine non conforme alla normativa antisisa
scaturisse nell’evento lesivo.

La distinzione tra azione ed omissione non €, peraln
mero esercizio di stile, ma ha conseguenze rilévardrdine
all'accertamento del rapporto diausalita, da cui dipende
I'esistenza stessa del reato.

Com’é noto, infatti, i reatisono generalmente descritti
dalle norme incriminatrici in termini attivi: ad @®pio, €
punito a titolo di omicidio “chiunque cagiona la redi un
uomo”. Tuttavia, come si vedra meglio piu avantytl 40
capoverso c.p. afferma che non imjpeda realizzazione di un
evento (ad esempio, I'evento morte) equivale a ceglo:
pone, ciog, la cosiddetta clausola di equivalereatione ed
omissione.

In questo caso, pero, non e sufficiente la semplice
condotta, o si arriverebbe alleonclusione paradossale di
ritenere responsabile di omi@dqualunque soggetto che, ad
esempio, vedendo un bagnaiedifficolta, e non sapendo
nuotare, non si tuffi per salvarlo. Perché un reata
addebitabile a titolo di omsione, pertanto, € necessario un
elemento ulteriore, consistentdlaes.d. posizione di garanzia.
Tuttavia, prima di chiarire ilsignificato di “posizione di
garanzia” & opportuno soffermassilla nozione di rapporto di
causalita.

3.2 Il rapporto di causalita

Quale che sia la qualificazione della condotta¢ @ttiva
od omissiva, affinché possa essaffermata la responsabilita
penale di un soggetto &€ necegsaccertare il nesso causale
tra la sua condotta e I'evento lesivo.

L'art. 40, comma 1, c.p., dettato in tema di catéaki
limita in realta a stabilire che compito del giwgié quello di
appurare l'esistenza di taleesso, senza fornire alcuna
indicazione rispetto al quesifondamentale, ovvero quando si
pud dire che un evento & conseguenza di un'aziortd o
un’omissione.

Questa circostanza ha aperto un lungo dibattitsidalt e
giurisprudenziale, il quale hagso le mosse dalla indefettibile
premessa secondo cui il concaticcausa coincide con quello
di condizione necessaria. Aluglice penale, naralmente, non

potra chiedersi di ricostruirtutto I'insieme delle condizioni
iniziali, giacché molti antecedenti resteranno pefinizione
non conosciuti: cid che si dovra esigere, viceversaa la
verifica del fatto che, all'interno dell'insieme ll#ecircostanze
che costituiscono la condizien sufficiente, la condotta
dellagente  rappresenti  una condizione necessaria,
indispensabile.

Per appurarlo, il giudice dovra formulare un giimliz
controfattuale, vale a dire unugiizio che immagini assente la
condotta umana e verifichi se, fale situazione, I'evento si
sarebbe o non si sarebbe verificaE’ la c.d. teoria della
condicio sine qua ngnin base alla quale una condotta potra
dirsi condizione necessaria dell’evento se, aliesii un
procedimento di eliminazione mentale della condstissa,
I'evento non si sarebbe verificato.

La formula dellacondicio sine qua ngntuttavia, é
destinata a rimanere formulaiota se non viene chiarito il
criterio in base al qualpud dirsi che senza la condotta
I'evento non si sarebbe verificato.

Tale criterio & stato indiduato nel riferimento a leggi
scientifiche di copertura, ftio della migliore scienza ed
esperienza del momento storiathe ricolleghino a condotte
del tipo di quella tenuta dall’agente eventi debtidi quello
verificatosi nel caso concreto.

Il sapere scientifico, a sua volta, € costituita da leggi
universali (come adesempio la legge di gravita) che
affermano una regolarita sem eccezioni ad una data
successione di eventi, sia da leggi statisticheguali si
limitano invece ad affermare che il verificarsiufi evento &
accompagnato dal verificarsi di un altro evento ima Wata
percentuale di casi e con una frequenza relativa.

Piu precisamente, per legge scientifica statistigauristi
intendono qualunque regola perdaale un deteninato fatto
(ad esempio, un certo aumento dei carichi venjiéatausa di
un altro fatto (il crollo dell’edificio) non semprena in una
certa percentuale di casi.

La possibilita per il giudicedi impiegare le leggi
statistiche nella ricostruzione del nesso causalestaia
affermata con vigore dalla Corte di Cassazionearsghtenza
sul disastro di Stava del 199fronunciata a seguito dei fatti
verificatisi il 19 luglio 1985 quando i bacini dedantazione
della miniera di Prestavel ppero gli argini scaricando
160.000 m? di fango sull’abitato &itava, piccola frazione del
comune di Tesero, in Trentino, provocando la mait@68
persone.

La sentenza, tuttavia, non precisava quale fosse il
coefficiente percentualistico necessario per poieznere
applicabile una legge statistica: non chiarivaaltre parole, se
potesse essere utilizzata anche una legge per la uara
conseguenza di B solo nel 58ei casi, o fosse necessario
almeno il 50%, o un coefficiente piu alto.

Questa incertezza ha dato vita ad un filone
giurisprudenziale che, nel rmtivo di flessibilizzare
I'accertamento del nesso causale, ha finito cotitsag al
criterio della condizione necessaria dell’eventelipu della
condizione necessaria del’aumento del rischioé Sirrivati,
cioé, a condannare alcuni soggetti benché le loraate,
secondo la legge statistica appti, fossero causa dell’evento
solo in una percentuabassissima di casi.

Nel 2002, tuttavia, le Seziohinite della Cassazione — con
una pronuncia conosciuta come sentenza Franzesro h
espresso un netto rifiuto petitarientamenti, affermando che
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pretese difficolta di prova non possono mai legitie
un’attenuazione del rigore nell'accertamento detspe di
causalita, e che I'unico criterio per ritenere cmeccertata la
responsabilita penale & quello dell’oltre ogni cagvole
dubbio.

In quest'ottica, secondo le Sezioni Unite, non éseotito
dedurre automaticamente dal coefficiente di prdiabi5%,
50% o 90% di probabilita che I'evento si verificla$presso
dalla legge statistica la carfma o meno dell'esistenza del
nesso causale, essendo necessario verificarnelititavanel
caso concreto, sulla base dellecostanze di fatto disponibili,
escludendo altresi l'incidenza nel caso di spedidatiori
causali alternativi, e giungendo in tal modo allava del
rapporto di causalita con un elevato grado di “iiéth
razionale”.

Le leggi scientifiche di pio statistico possono essere
quindi utilizzate nk processo penale, ma cid non puo
comportare, nemmeno nell'aitd dei reati omissivi, un
abbassamento dello standard probatorio richiesto pe
I'accertamento della causalita —n@ela violazione dei principi
costituzionali di legalita e dpersonalita della responsabilita
penale — dovendo piuttosto il giudice corroborare |
conoscenze statistichalla luce dellecircostanze del caso
concreto.

A tal fine la Suprema Corte prescrive lo svolginoeditun
giudizio bifasico: anzitutto occorre sussumere gtiaaimenti
concreti in una legge scientid che individui successioni
regolari tra classi di accadimeudi quel tipo (giudizio di c.d.
causalita generale); in secondo luogo, qualoraefd di
copertura abbia natura statistica, occorrefieare — alla luce
delle circostanze del caso cosip, ed escludendo altresi
l'intervento di autonomi decorgiausali alternativi — se, nel
caso di specie, si sia davvero verificata quelleretazione
causale che la legge statistica afferma avvenirenia certa
percentuale di casi, e, dunqueg si possa affermare la
sussistenza del nesso eziologico con alto gradwoediibilita
razionale o probabilita logicggiudizio di c.d. causalita
individuale).

Questo significa che un coefficiente di probabilitdlto
basso non esclude di per sé il nedsoausalita, se & possibile
escludere tutte le altre wse che possono determinare
quell’evento; cosi come un coefficiente molto ghad non
essere sufficiente, se si accerta nel corso delziiudhe, nel
caso concreto, I'evento € stato causato da un faitrare, per
guanto statisticamente rarissimo.

Nella medesima pronuncia le Sezioni Unite hannesilt
affermato che la ricordata struttura dell’accertatnedella
causalita e identica per la causalita attiva e lpetausalita
omissiva: infatti, anche il noriare deve riteersi causale
guando risulti che, senza il mancato compimentdagéne
dovuta, I'evento lesivo non si sarebbe verificato.

La peculiarita della causalita omissiva si coglnmmai
nel fatto che il giudizio controfattuale cui & anato
l'interprete (giudice, avvocato, studioso del dajtt e
doppiamente ipotetico: mentre nell'ambito della sadita
attiva, infatti, & sufficiente eliminare mentalmetdecondotta
per appurare se l'evento sarebbe o meno verificato,
nell’lambito della causalitd ossiva € necessario un ulteriore
passaggio.

Il reato omissivo, infatti, € realizzato da chi obli
speciali doveri collegatalla posizione di garanzia di cui e
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titolare (e che verranno specificati nel paragssfguente) non
impedendo il verificarsi dell'evento.

Nell'accertamento del nesso causale nell’ambitordati
omissivi, pertanto, occorref@grima eliminare mentalmente il
comportamento omissivo, e poi sostituirlo con il
comportamento doveroso omesso.

E’ stato tuttavia evidenziato, in chiave criticgpa#to alla
sentenza Franzese, che la prova della sicura astduslei
possibili fattori causali alternativi € spesso ggaungibile
proprio a causa delle caratteristiche tipiche delasalita
omissiva, nell'ambito della quale linterprete eiarhato a
ricostruire cosa sarebbe accaduto se fosse staliazego il
comportamento omesso: legsi muove nel campo
dell'ipotetico, in cui spesso non & possibile avere sufficienti
informazioni su cio che sarebbe accaduto.

Ecco perché, attualmente,dattrina maggioritaria auspica
un nuovo intervento delle Sezioni Unite, che chiarisca le
modalita di accertamento della responsabilita arassEd
ecco anche perché certa giurisprudenza preferigabfigare
la condotta in termini attivicio consente di superare le
incertezze manifestate nell’accertamento della calisalita
individuale.

Tali incertezze scaturiscondalla struttura del giudizio
controfattuale di causalitd omissiva: come si dicewfatti,
tale giudizio, necessario peccertare il rapporto di causalita
tra l'omissione e I'eventocomporta una prognosi circa
I'efficacia salvifica della condotta doverosa ongess

Richiede, in altre parole, di accertare che I'egembn si
sarebbe verificato se, invece dinanere inerte, il soggetto
avesse compiuto I'azione doverosa, facendo ciol@mmrma
gli imponeva. Richiede, ad esempio, di ataxer che I'edificio
non sarebbe crollato se gli imptitnel processo dell’Aquila
avessero controllato il progetto originario, acemdgosi degli
errori, ed avessero di conseguenza adeguato teditilla
normativa antisismica all’epoca vigente.

In casi come questo, dove si richiede una ricosinedei
fatti totalmente ipotetica, pud essere difficilecladere con
sicurezza il decorso di altri fattori causali.

Nel caso di condotta attivanvece, I'accertamento del
nesso causale & piu semplice. L'imputazione dedtéwy
lesivo avviene, infatti, attraverso un giudizio ateematura
esplicativa: ad esempio, nel oags esame, si accerta se non &
possibile eliminare mentalmente l'aumento dei daric
verticali, senza che I'eventosi®o venga meno, o si verifichi
in un momento successivo.

Qualora si abbiano a disposizione soltanto leggi
scientifiche statistiche, questipo di giudizio consente di
corroborare l'ipotesi probabilistica attraversonikeccanismo
dell’esclusione dei decorsi causali alternativisicgiungendo
ad un giudizio di reale probabilita logica: l'auntendei
carichi verticali potradirsi, con alto grado di credibilita
razionale,condicio sine qua nowell’evento lesivo, allorché
sia ragionevolmente possibile asbére lintervento di altri
decorsi causali (ad esempio altri interventi stratfy che
siano stati autonomamentepeai di provocare 'evento.

3.2.1 Omissione e posizioni di garanzia

Come anticipato nei paragrafi precedenti, I'art. ¢fy.
stabilisce che I'omissione equivale all’azione, sa stata
condicio sine qua nodell’evento e se il soggetto sia titolare
di un obbligo giuridico di impedirlo.



L’art. 40 cpv. ha, quindi, funzione incriminatricppiché
amplia l'area del penalmente rilevante attraversosima
combinazione con le fattispecie attive previsteladglarte
speciale del codice penale che, per effetto dellactausola di
equivalenza, si trasformano @trettante fattispecie omissive,
i c.d. reati omissivi impropri (dove il termine imgpri vale a
distinguerli dai reati omissivipropri, che sono quelli gia
previsti e descritti da norme penali, come l'onos& di
SOCCOrs0).

Come si diceva, tuttavia, per poter risponderetdotidi
omissione €& necessario clie soggetto abbia un obbligo
giuridico di impedire un deterinato evento. A tal fine non e
sufficiente un dovere generico che puo gravaretsunque,
ma € necessario un vincolo spegjajravante su una specifica
categoria di soggetti, con speéc# funzione di garanzia di
interessi penalmente protettsi parla, in proposito, di
“posizione di garanzia”.

Le posizioni di garanzia vengoii@dizionalmente distinte
in posizioni di protezione posizioni di controllo.

Gli obblighi di protezione trovano la loro origine
nell’esigenza di tutela di detemnati beni giuridci: al garante
e affidato un compito di protezione di interessuriglici
precisi nei confronti di tutti i pericoli che posgpminacciarne
l'integrita. Le situazioni pil amuni attengono alla protezione
di soggetti incapaci di provvedeasse stessi, per eta, infermita
0 altra causa: si pensi ai gi@mi nei confronti dei figli.

Gli obblighi di controllo, invece, vengono in rilie nei
casi in cui vi sia I'esigenza di apprestare soneegla ad una
ben determinata fonte di possibili pericoli: in talso sono i
poteri di organizzazione e diisposizione sulla fonte di
pericolo a costituire fondamento dell’'obbligo dintwllo e di
impedimento di eventi palmente rilevanti.

Il progettista ed il direttoredei lavori sono titolari, per
'appunto, di posizioni di controllo, essendo chidgma
tutelare la pubblica incolumita dai pericoli insitielle
costruzioni dagli stessi realizzate.

Ancora, si afferma tradizionalmente che fonti delle
posizioni di garanzia possano essere solo la lébgentratto
e lo svolgimento di una precederpropria attivita pericolosa.
Questo criterio esclusivamente formale di individaae delle
fonti, tuttavia, si ritiene debba essere integ@doun criterio
funzionale, che consenta di dare rilievo all'efféth del
potere conferito al garante.

Cio che conta, ciog, e che il titolare dell'obbligoiridico
sia effettivamente in possesso dei poteri giuridicifatto
idonei ad impedire I'eventdesivo: questa considerazione
porta ad affermare, da un lato, che un vizio d&lte (ad
esempio l'invalidita del contratto) non fa venir moe la
posizione di garanzia sdé garante ha comunque dato
attuazione al contratto stesso (si pensi a laveggeiti sulla
base di un contratto d’appaltovadido); e, d'altro lato, che |l
soggetto non diviene garante se non ha “di fattgioieri
necessari ad impedire gli eventi lesivi (perchéeadmpio &
una mera “testa di legno”).

Dunque, in presenza di unanciotta omissiva, occorrera
verificare la sussistenza in capo al soggetto ageintuna
posizione di garanzia: per il progettista e il doet dei lavori
tale posizione di garanzia discende sia dalle nadeieT.U.
dell'edilizia (DPR n. 380/200, sia dal D.M. 14.01.2008
recante Nuove norme tecniche per le costruzionmatva in
cui e costante il richiamo ad assicurare la stabditll'opera
in funzione della salvaguardéell'incolumita delle persone.

3.2.2 La rilevanza ezitbgica del terremoto

Prima di analizzar¢ale aspetto dell pronuncia, occorre
premettere che il terremoto, benché nel linguaggimune
venga spesso definito comevénto sismico”, nell’ambito del
diritto penale non €& tecnicamente un “evento”, beamsa
causa. Nel diritto penale, infatti, 'evento & #ttb lesivo
conseguente ad una condottmana o ad un accadimento
naturale. Se il fatto lesivo &, nel caso di spedierollo
dell'edificio, la morte e le lesioni, il terremoto una causa
degli stessi, esattamente comectmdotte degli agenti: €, piu
precisamente, una concausa.

Sgombrato il campo da lea possibile equivoco
terminologico, va detto che Iiapprestare una disciplina il
piu possibile esauriente del tema della causalifagislatore
ha dedicato un’apposita normatama delle concause. L’art.
41, comma 1, c.p. — secandcui il concorso di cause
preesistenti, simultanee e sopremute, anche se indipendenti
dall'azione o omissione dell'agente, non escludapiporto di
causalita — non fa altro che confermare la vigemanostro
ordinamento del principio de#ijuivalenza delle condizioni,
per cui tutti gli antecedenti indispensabili pervérificarsi
dell’evento hanno la stessa efficacia causale.

Ben altre discussioni haollevato il secondo comma, a
mente del quale le “cause sapvenute da sole sufficienti a
produrre I'evento” escludono il nesso di causalacondo
'orientamento prevalente la norma si limiterebbe
semplicemente a ribadire ilprincipio condizionalistico
enunciato dall’art. 40: I'espressie “cause da sole sufficienti”
assumerebbe quindi il significath “serie causali autonome”
posteriori alla condta, capaci di produrre [|'evento
indipendentemente da altri fati, quindi anche in assenza
della condotta dell'agente.

Non sono perd mancati i teritatdi ancorare I'ambigua
espressione “cause da sole sufficienti” ad altre ¢eori
ricostruttive, tra le quali quella c.d. della cditdaumana,
secondo la quale le suddetause sarebbero i fattori
eccezionali, non domabili in alcun modo dall’'uomo.

In effetti, il giudice di primo grado dell’Aquila,
nell’escludere che il terremoto sia stato una cawsssala
sufficiente a produrre I'evento, sembra proprio péee la
teoria della causalita umana, nella parte in cfg@rafa che il
sisma “non costituisce causa &g o0 eccezionale”, ma mera
concausa del crollo, unitamentalle condotte dei soggetti
agenti.

Se tale ricostruzione pud anche essere condiviia ne
conclusioni, appare pero suged e fuorviante insistere sul
carattere non eccezionale eeyedibile del terremoto: una
volta ricostruito il nesso di causalita tra le cottd degli
imputati e I'evento, infatti, & fuor di dubbio clegni altro
fattore si atteggi a semplice concausa. Anzi, latesema
potrebbe semmai ingenerare confusione sul dibattita il
carattere prevedibile o me dei fenomeni sismici.

Semmai, I'affermazione secontiquale il terremoto e le
condotte degli agenti costiggono entrambi concause del
crollo permette di chiarire ulteriormente che cgsantenda
per “evento” nel diritto penale.

Ad esempio, il giudice ha riteito che, se non fossero stati
realizzati gli interventi strutturali che hanno pdat ad un
aumento eccessivo dei carichi verticali, il terrémnavrebbe
causato ugualmente il alo dell’edificio, gia ab origine
difforme rispetto alla disciplina antisismica.
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Pur tuttavia, il giudice ha ritenuto altresi (e suesio
punto, presumibilmente, si fondera il giudizio defio) che
in assenza della condotta attidegli imputati il crollo sarebbe
stato meno rovinoso, e abfge avuto conseguenze meno
gravi. L'affermazione si fonda, tra I'altro, sullartsiderazione
per cui“gli edifici piu vicini ai pochi crollati o gravemete
danneggiati sono viceversa rimasti intatti 0 quanteno sono
restati in piedi; ed anche con riferimento alla @asello
Studente il perito ha posto in luce come I'osseorazdiretta
del patrimonio edilizio circostante ha evidenziatioe quelli
viciniori, anche se danneggiapno tutti ancora in piedi”

Senza ovviamente prenderespone sulla correttezza
tecnica di tale asserzione, cio che si vuole evidee &, come
si diceva, la definizione di emnto penalmente rilevante. Si
legge ancora nella sentenza cHgli appesantimenti
intervenuti su tutti i piani della struttura, puron avendo di
per sé stessi determinato il ciml come gia detto ascrivibile
alle due concause costituite dalla scossa sismicdake
inammissibili carenze dei calcoli che caratterizaan
l'originario progetto dell’edficio - vengono a porsi, tuttavia,
quali autonomi elementi, ricondibdli all'intervento umano,
anch'essi incidenti nel crollo, meglio ancora e piu
precisamente nelle conseguze seguite al crolla”

Dunque, I'evento che si addebita non & I'eventoegen
di crollo, morte o lesioni, ma il c.d. everituc et nunc”, cioé
'evento specifico determinatosi in concreto, coneltg
particolari modalita e inun determinato tempo. Di
conseguenza, viene ritenuta causale rispetto afiteve
gualunque condotta che abbia, ad esempidicipato la
verificazione dell’evento o ne bla aggravato le conseguenze.

3.3 L’accertamento della colpa

Una volta accertata la sussistardel rapporto di causalita
tra azione od omissione ed evento, & necessarificaeei la
presenza di un elemento sodiyet di imputazione del reato,
ravvisabile nel dolo o, come Ineaso di specie, nella colpa.

Generalmente i reati sonsempre dolosi: il dolo,
caratterizzato dalla voliane dell’evento, € il criterio generale
di imputazione dei reati. Laolpa, invece, deve essere
espressamente prevista dalla legge: nel caso diespeiti di
crollo, omicidio e lesioni sono ieffetti previsti dal codice
penale anche nella forma colposa.

Secondo la definizione del codice penale il deli&o
colposo quando non € voluto dafjente e si verifica a causa
di negligenza, imprudenza o imperizia (c.d. colpaegiea),
owero per inosservanza di leggi, regolamenti, rordd
discipline (c.d. colpa specifica).

In ogni caso, la colpa cdfstisce violazione di regole
cautelari, poste dall’'ordinamento fihe di delimitare 'area
del c.d. rischio consentito nell’'ambito di attivit&chiose ma
giuridicamente autorizzate, perché socialmente, utibme
I'attivita medica, lacircolazione stradale, nella fattispecie,
I'attivita svolta nel settore delle costruzioni.

Per attivita “rischiosa”si intende, quindi, qualunque
attivita dell’'uomo idonea a ledere o mettere inigdo beni
giuridici penalmente protetti — generalmente laviintegrita
fisica o la pubblica incolumita —, appartenentikd quella
attivita esercita (il medico, I'automobilista, il stouttore), o
subisce (il paziente), o anche a terzi estraneifgjtanti di un
edificio).
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Di fronte ad un'attivita rischiosa, in altre parole
l'ordinamento puo decidere di vietarne del tutto lo
svolgimento o, nel caso si tradli attivita comunque utile per
la collettivita, pud autorizzéa, ponendo pero al contempo dei
limiti. Questi limiti sono fissati, appunto, dall@orme
cautelari.

Cosi ad esempio, le Norme Tecniche 2008 pongoraleeg
cautelari per [I'esercizio dellattivita di costrone: il
legislatore sa che I'esercizio di tale attivita garta sempre
dei rischi, ma, sulla base dina scelta di opportunita
“politica”, accetta la verificazione di tali rischpurché
vengano rispettate determinate regole.

Di conseguenza, se il progettista e il direttorelaeori si
attengono a tali regole, l'eventuale evento lestlte si
verifichi rientrerd nellarea del rischio conseatite
preventivamente accettato dall'ordinamento. Quegaifica
che il professionista andra assolto con formula qigrerché
“il fatto non costituisce reato”. Isaso di mancato rispetto di
tali regole, invece, il professmista si muoveraell’ambito di
un rischio illecito.

L'inosservanza della norma cautelare, pero, € sqdrito
passaggio nell’accertamento della responsabilitposa: €
altresi necessario, infatti, che [I'evento lesivouszo
dall'agente sia esattamente del tipo di quelli ¢heregola
cautelare mirava ad evitare.

Cosi, ad esempio, se un automobilista, violandimitildi
velocita, investe un passante, saraolpa; se, invece, urta una
pietra e questa ferisce il passamten vi sara colpa, in quanto
i limiti di velocita sono posti per evitare eved#l primo tipo,

e non del secondo.

In secondo luogo, I'evento deve essere prevedibitsn
osservando le regole cautelagyl evitabile (osservandole):
nessun addebito pud esserefimfaosso all'imputato, laddove
I'evento sia in concreto imprevedibile o inevitabile

Ovviamente, la prevedibilita ed evitabilita dell&to non
pud essere accertata con riferimento all’agentecreto, il
guale evidentemente, avendo commesso il reato, meon
previsto I'evento e non lo ha evitato.

| due elementi devono esseaecertati alla stregua del
parametro del c.chomo eiusdem professiis et condicionis
cioé prendendo come riferimertagente modello nell’ambito
della specifica attivita svolta dall'agente conorétd esempio,
il direttore dei lavori modello, o il progettistaoatello).

Dunque, l'accertamento della colpa passa attravérso
seguenti passaggi: individuame della regola cautelare
violata; verifica che I'evento in concreto verifioai sia del
tipo di quelli che tale regola mirava ad evitansvedibilita ed
evitabilita dell’evento sulla base dell’agente mdalel

E’ opportuno rilevare come spesso l'accertamentita de
causalita venga “appiattito” sull’accertamento deitdpa. In
effetti, il comportamento alternativo lecito che deve
sostituire mentalmente all’omissione al fine di extare il
rapporto di causalita altro non éecla regola cautelare violata.
Senza addentrarsi nella complicata distinzione“teasalita
della condotta” e “caufiga della colpa”, cid che piu interessa
evidenziare € come spesso la fonte della posiziogardnzia
(rilevante per accertare il nesso causale) sia afeHente
delle regole cautelari (rileméi per l'accertamento della
colpa): & quello che accade, ad esempio, nel cdsoNierme
Tecniche.



4. NORME TECNICHE E ACCERTAMENTO DELLA

COLPA

Parlando di accertamento deltolpa si € richiamato il
concetto di regola cautelare, quale limite all'adea rischio
consentito nello svolgimento di un’attivita pericedo

Chi scrive ritiene che le Norme Tecniche per le
costruzioni, approvate con D.M. 14 gennaio 2008,
costituiscano un insieme articolato di regole cauteboste
espressamente a tutela daliolumita pubblica (e dunque
fondanti altresi una specifica posizione di garanaicapo a
tutti i soggetti interessatialle dette norme).

Come si diceva, ci0 significa che, ove un intervesito
realizzato nel rispetto di taleges artis il soggetto agente
andra esente da qualsivoglia addebito colposo anoteso di
evento lesivo.

La qualificazione delle Norme Tecniche come regole
cautelari non deve confondere: non significa afmenche le
stesse non sono cogenti, andono norme giuridiche ma
certamente non sono norme incriminatrici, cioé p@vedono
reati: tant’@ che non é previsanzione. Le conseguenze della
loro violazione devono esserppnto ricercate nei vari rami
dell’ordinamento: nel diritto civile, laddove laokazione di
tali regole costituisca inadempimento contrattualed
esempio, del contratto d’appalto di lavori) o imtagn illecito
civilistico (per violazionedel generale principio deleminem
laederedi cui all'art. 2043 c.c.)nel diritto penale, laddove si
verifichi un reato.

Il rischio, tuttavia, € un altrd\ella giurisprudenza in tema
di responsabilita medica, infattsi sta facendo sempre piu
strada il c.d. dolo eventuale, nei casi in cuitémvento venga
eseguito in violazione delleges artised abbia esito infausto.
Il dolo eventuale & una forma meno grave di ddh@ KGcorre
guando il soggetto agente si € rappresentato lteviesivo e,
pur non volendolo direttamentea agito accettando il rischio
della sua verificazione.

Nell'ambito dell’attivita medica, ad esempio, € teta
riconosciuto il dolo eventuale — e non la semplicipa — nella
condotta del soggetto che, eestando abusivamente la
professione di dentista, effettuava interventi sa paziente in
violazione delle regole d&@rte provocandole lesioni
personali. La sentenza in parola giunge, pertaatb,una
conclusione che contraddice tutto quanto si & dettema di
accertamento della capil soggetto agente che ha violato le
regole cautelari, infatti, vieneondannato per lesioni dolose, e
non colpose.

Peraltro, dal momento che il dolo eventuale haoimune
con la colpa la violazione delléeges artis I'indicatore
decisivo del dolo eventuale viene proposto nellzsapevole e
ampia violazione dellstesse: il soggetto sa di agire in un’area
di rischio non consentito, sa di essersi allontadamolto dal
limite di rischio che ldeges artisconsentono. E sapendo che
il rischio non consentito che ha creato & elevatm puo piu
convincentemente sostenere dnravere accettatl rischio di
verificazione dell’evento, poi effettivamente ver#tosi.

Vi e il rischio, pertanto, che la giurisprudenza,
allineandosi alla menzionata tendenza emergent&amélito
della responsabilitd medica, ina predicare la responsabilita
dolosa, e non colposa, sebbene a titolo di dolotaeaén per
casi analoghi a quello véidatosi a L'Aquila, con
conseguenze gravi in termini gilantificazione della pena.

La situazione potrebbe porsiei seguenti termini: a
seguito di crollo di un edificio e morte dei suaicapanti,

accertata la rilevanza causale di interventi reatiz
sull’edificio stesso in epoca successiva alla sua uzisiie e
compiuti in violazione delle Norme Tecniche (adrep® nel
caso in cui non sia stata eseglataalutazione sulla sicurezza
nei casi previsti), nella valutazione dell’elemestmgettivo il
giudice potrebbe valorizzare fdevanza della macroscopica
violazione e giungere alla cdnsione che il professionista ha
agito accettando il rischio del crollo e della morte

E’ opportuno evidenziare che quello citato €& un
orientamento minoritario, nato peraltro nell’ambitdi
situazioni caratterizzate da esieio abusivo della professione,
quindi nelllambito di attivitallecite: e cid fa ben sperare che
non si estenda ad altre ipotesi in cui la professie
legittimamente esercitata. Non a caso, sempre anaiito
della responsabilita medica, llentamento dominante afferma
la responsabilita colposa del medliin caso di intervento con
esito infausto eseguito in violazione dd#ges artis.

Trattasi peraltro, a parere di chi scrive, di una
ricostruzione giuridicamente poco corretta, in qoasgmbra
confondere il dolo nella violazie della regola cautelare con
il dolo dell’evento. E’ come ditgpoiché il soggetto ha violato
intenzionalmente le normecautelari (ad esempio, ha
consapevolmente utilizzato materiali scadenti oonaesso
determinate verifiche per risparmiare sui costi) & tdle
violazione €& dipeso l'evento (ad esempio, la mategli
abitanti dell’edificio) allda il soggetto ha agito con
l'intenzione di uccidere.

E’ una conclusione giuridicamenaberrante, ma di cui €
facile individuare la fonte nellimpatto mediaticce
nell’allarme sociale che determinati eventi sono iadg di
provocare: certi orientamenti wisprudenziali — cosi come
spesso molti interventi legislativi — rispondono plle istanze
dell'opinione pubblica, da accontentare nella sohiesta che
siano impartite punioini esemplari, che al rigore logico-
giuridico imprescindibile rlapplicazione del diritto,
soprattutto quando ne va dellbdita personale degli imputati.

Tuttavia, pur sempre nella speranza che tale origrito
venga presto abbandonato, & opportuno evidenza@re dl
rischio di vedersi imputati a titolo di dolo — e ndincolpa — &
maggiore quando una certa attivita & caratterizzidba
presenza di regole cautelari numerose e puntuali.

Una legificazione cosi ricca, precisa, che prescrive
dettagliatamente ondotte ed impone ecisi obblighi di
comportamento, comporta inevitabilmente un dupfattore
di rischio: da un lato, infatti, puo facilmente adeee che tale
normativa sia violata per errore, inconsapevolmedtaltro
lato, pero, & anche piu facile presumere, per tligej che la
violazione delle norme cautelata parte del professionista sia
stata volontaria.
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SOMMARIO

Il lavoro presenta le nuove Istruzio@NR-DT 212/2013. Nella sua qualidi strumento a carattere normativo, il documento
rappresenta un contributo innovativo in sedeopea ed internazionale. Eggesenta in maniera ongiaa e dettagliata proceguper
la valutazione probabilistica della sicurazzismica di strutture esistenti in cemento arneatouratura, basandosi su ristilidella
ricerca degli ultimi due decenni. Il documento coemgle un capiio metodologico generale indipendente dal maggaktrutto,

e due capitoli che affrontano gli aspetti specifispettivamentedegli edifici in muratura e in cemento armato. Tppendic¢
completano il documento, presentando un commentelie,fornisceaspetti teorici pitu di base, due applicazioni complete ad
edifici reali, uno per tipologia. Il lavordescrive gli aspetti della modellazione delle itezze nell'azione sismica, neatariali, e
nella modellazione struttueg il progetto delle indaginianoscitive, che vengono intraprese solo a vallenthinalisi pretininare; tre
metodi per la valutazioneli complessita decrescentetfitbasati sull'ani#i non lineare della risposta strutturale. Il do@nto potra
essere utilizzato per una dei@ne concettualmente rigorosawii approccio piu tradizionadla valutazione della sicurezz

NEW ITALIAN PROVISIONS (CNR-DT 212/2013) FOR
THE PROBABILISTIC SEISMIC ASSESSEMNT OF EXISTING BU ILDINGS

SUMMARY

This paper presents the new provisions issuedhbyltalian National Reseadr Council (CNR-DT 212/2013)The provisions
represent an innovative contribution to Europeadh iaternationhnormative documents. They cairt detailed procedures foreth
probabilistic seismic assessment of existing stinest both in ri@forced concrete and masonry, based on the resfulle Bst two
decades of research in the field. The documentudled chapts on material-independent methods, as well as riabgpecific
provisions for RC and masonry buildings. Three amseprovidea commentary with fundamentbhckground material and two
complete applications to existing buildings. Thegragescribs the aspects of uncertainty modelling in seisrotoa, materl and
structural properties; of inspection andtge planning, which guire a preliminary analysis; and three assessmmthods of
decreasing complexity, all based on nonlinear nesp@nalysis.

1. INTRODUZIONE fondamentalmente un amucio seriale (governa
I'elemento pit debole) mutuato dal progetto. Quéatm

€ causa di importanti discrepamtra i risultati ottenuti da

A seguito dell’Ordinanza PCM 3274 del 2003, un den
numero di edifici € stato ad oggi assoggettato @fice di
compatibilita con i requisiti di prestazione sisaji@i sensi di
una norma praticamente in linean I'Eurocodice 8 parte 3 e
con la normativa vigente. Cid leso possibile una valutazio-
ne dell'efficacia dei metodi dralutazione attualmente conte-
nuti nelle norme citate e I'esposizione di criticfiui cui esiste
al momento consenso esteso a livello europeo e in @artc
1. Le prestazioni sono definiteon riferimento allo stato

globale della struttura mediante tre stati limite ) Sle
verifiche sono pero svolte (particolare per gli edifici in
c.a.) a livello locale, elemento per elemento, tzhoto

analisti diversi, anche di uguale esperienza.

Le incertezze legate alla struttura sono raggrépjpatre
categorie: geometria, proprieta dei materiali éadgitco-
struttivi. Si definiscono tre “livelli di conosceaZz ognu-
no caratterizzato da una particolare combinaziczita d
conoscenza acquisita sulle tcategorie indicate. A ogni
livello & associato un valore di un “fattore di confidénza
(FC). In molti casi pratici lo stato di conoscenzanre
uniforme sulle tre categorie e non corrispondeivalll
individuati con la conseguentdifficolta nel definire il
“corretto” valore di FC.
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3. FC si applica all@roprieta dei mateali, che rappresen-
tano solo una delle fonti di incertezza, e in madisi non
la piu importante.

4. L'utente non € guidato nellscelte di modellazione, in
particolare per I'analisi notineare, che risultano invece
essere molto influenti sulsultato della valutazione, in
particolare con riferimento allo stato limite dillesso.

In considerazione delle criticitd sopra indicat€MR ha
preso l'iniziativa di predisporran documento di livello supe-
riore a quello della normativa attuale, in cui sdomiti gli
strumenti per una verifica probabilistica esplicitarispon-
denza ai requisiti di prestazigneella quale tutte le incertezze
in gioco sono tenute in contoir@rodotte nel procedimento di
valutazione in maniera trasparente, riflettendasi risultato
finale.

La metodologia probabilistica utilizzata corrispendllo
stato dell’arte ormai consolidatal fine di rendere il docu-
mento accessibile a un ampio spettro di utenti.

E ben noto che le Istruzioni del CNR non hannotétus
di legge, ma hanno semprepaesentato un riferimento tecni-
co-scientifico importante e didirizzo, fungendo di supplenza
in casi non contemplati dalle norme vigenti. E aceipile che
le revisioni future delle norme tecniche tragganofifio dal
contenuto delle Istruzioni.

Le Istruzioni contengono treapitoli principali, uno con
gli aspetti metodologici generak due con le indicazioni spe-
cifiche relative al cemento armato e alla muraturd. essi
fanno seguito tre appendici, udacommento, contenente no-
zioni di base, e due con esempi applicativi a ddifiali.

Questo contributo presenta glpetti metodologici gene-
rali, le prescrizioni relative al cemento armatdesvemente,
I'applicazione a un edificio in cemento armato.

2. ASPETTI METODOLOGICI GENERALI

2.1 Stati limite
Gli stati limite sono definiti on riferimento #o stato della
struttura nel suo insieme, comprendendo sia i compid

strutturali che quelli non struttali, quali ad esmpio gli im-

pianti, i tramezzi, leamponature, etc.
| tre SL sono gli stesslell'attuale normativa:

X SL di danno (SLD): danni trascurabili (nessuna ssit&
di riparazione) ai componenti strutturali, e danewvil di
facile riparazione, a quelli non strutturali..

x SL di salvaguardia della vit¢SLV), o di danno severo:
perdita di funzionalita delleomponenti non strutturali, e
danni alla struttura tali da mantenere una capae#i@ua
nei confronti delle azioni orzontali. La riparazione del
danno non € economicamente conveniente.

x SL di collasso (SLC): I'edificio mantiene la statdil nei
confronti dei carichi gravdizionali, ma non sarebbe in
grado di sopravvivere @na scossa di replica.

Il controllo dello SLC e obbligatorio (nella norma#tuale
alternativo allo SLV, a scelta dell'analista), inagto gli edifi-
ci esistenti non posseggono le rigedi duttilitadegli edifici
di nuova progettazione.

2.2 Obiettivi di prestazione

In linea con la normativa vigente, gli edifici sodustinti
in quattro classi d’importanza, con riferimentoeatonse-
guenze socio-economiche del stgmeento degli SL. Il livello
di protezione richiesto per le diverse classi d §taite & for-
mulato in termini di frequeza media annua di superamento
@. | valori massimi proposti pekg, riportati in Tabella 1,
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sono tali da garantire approsstimamente lo stesso livello di
protezione attualmente riigsto dalle norme tecniche.

Tabella 1 — Livelli di protezione minimi@_max 16)

Stato limite Classe | Classe Il Classe lll Classe |
SLD 64.0 45.0 30.0 22.0
SLV 6.8 4.7 3.2 2.4
SLC 3.3 2.3 2.5 1.2

| valori sono stati ottenuti facendo uso della farohiusa
per la frequenza media annuasdiperamento (rischio) propo-
sta da Cornell e altri (2002):

L °
c XP &5 » 1)
Q @s S E £ i

che esprime@ in funzione della frequeza dell’'intensita si-
smicaS che induce una domanda mediana uguale alla capacit
mediana, e di un fattore amplificativo funzionel'tetertezza
nella domanda e nella capacit®& (e £), e degli esponenti
della curva di pericolositd;, e della relazione tra intensita e
domanda (rispostd). | valori in tabella sono ottenuti adottan-
do i valori frequentk; = 3,b=1, £= £=0.3, coni quali il
fattore amplificativo assume il valor®.25. Se si assegna alla

frequenza dell'intensitaQ S5 ¢ l'inverso del periodo medio

di ritorno T considerato per ogni cdae e stato limite nella
norma attuale, si ottien@ .= 2.25Mg. Ad esempio, per un
edificio ordinario (classe Il) e Istato limite di salvaguardia
della vita, si ottiene:@ max= 2.25/475 = 0.0047.

2.3 Azione sismica

L'azione sismica & caratterizzata in termini di:

x La curva media di pericolosita sismica al sito, lzemi-
sura di intensita considerafageneralmente scelta come
'accelerazione spettraleal periodo fondamentale
dell’edificio Sy(Ty);

X Un insieme di storie temporali del moto sismico,tesa
nel calcolo della probabilit@li superamento dello SL
condizionata &=5 detta curva di fragilitéps.(s).

In Italia la curvadi pericolosita per ogni sito pud essere
determinata in termini discreti (9 punti) dagli #ggdsoproba-
bili forniti nella normativa vigente (frattili 16960% e 84%),
su una griglia regolare di 0.05° di lato, e perpediodi medi
di ritorno tra 30 e 2475 anrfifura 1). Per ogni valore del pe-
riodo di vibrazioneT, i 9 valori di S(T), frattile 50%, forni-
scono la curva mediana di pericsitd. Ai fini della valutazio-
ne del rischio, a questa curvaclieta pud essesdlattata una
funzione quadratica nellgpazio logaritmico (lo&- log O).

1.0E-01 T ‘ ‘

—o— Mediana
= = =Frattile 84%
- Frattile 16%

1.0E-02

1.0E-03

Frequenza media annua di superamemrls

1.0E-04
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

Intensita S = aq (9)

Figura 1 Curve di pericolosita frattili



L'incertezza epistemica sull'intensipud essere tenuta
in conto facendo uso nel calcolo del rischio dellava di pe-
ricolosita media al posto djuella mediana (Cornell et al
2002). Nellipotesi che tale incezza sia descrivibile con una
distribuzione lognormale per ogni fissato valore@jila curva
media si ottiene dalla mediana moltiplicandola perfattore
amplificativo esponenziale:

Q  QyeXp 05E )

nella quale il termine:

& 05 InSs4% lnSlG% @)

dev'essere valutato a un valore @ prossimo al valore del

rischio @, (puod essere necessaria un’iterazione, ma in genera

le E varia poco).

Le storie temporali del moto da usare per la deteamio-
ne della risposta strutturalegsmno essere registrazioni di mo-
ti naturali o storie artificiali generate mediantedelli. Nel
secondo caso il modello dev’essaregrado di riprodurre me-
dia, varianza e correlazione (detiedinate spettrali) del moto
naturale.

La selezione di moti naturali pud essere svoltactoedo
alla pratica corrente utilizzando i risultati def@disaggrega-
zione” della pericolosita sismica (Bazzurro e Cdrnk999),
in termini di magnitudo M, distanza epicentrale dRepsilon
(i numero di deviazioni standadklla legge di attenuazione):
si suggerisce di utilizzare valori della dsaggregazione
dell'intensitd con frequenza di occorrenza nelémallo da
1/500 a 1/2000 anni. E ammesso #ui tecniche di selezione
delle registrazioni piu raffinatéBradley, 2013)(Lin et al,
2013).

Il numero minimo di moti da utilizzare & pari a 30nobti
devono essere selezionati préfémente su roccia o suolo
rigido. Se il sito & caratterizzato da terreni difieta mecca-
niche piu scadenti (ad esempio con valori Wk3g
nell'intervallo 180-360 m/s, o0 meno) € necessasegeaire
un’analisi di risposta sismidacale. Allo scopo possono esse-
re utilizzati metodi lineari agvalenti (ad esempio SHAKE),
se non si prevede una significatirisposta inelastica del de-
posito.

Le incertezze sui paramegieotecnici devono essere trat-
tate in maniera coerente con quelle della struituedevazio-
ne, come indicato in seguito (82.5).

Nel caso il sito si trovi in prossimita di una aifaglie no-
te attive, &€ necessario valutdeeprobabilitd di occorrenza di
moti impulsivi e considerarne feresenza nellaelezione delle
storie temporali del moto.

2.4 Acquisizione della conoscenza

Poiché non & possibile raggiungere uno stato dvswen-
za completo di una struttura ésiste in termini di geometria,
proprieta dei materiali e dettagli costruttivi, Iruzioni ri-
chiedono che qualunque grandezza la cui conoscéaza-s
completa venga messa in evidenza in maniera tragpare
che la corrispondente incertezza sia modellata iniena e-
splicita, attraverso I'uso di varabili aleatoriedbscelte alter-
native. Il numero e la rilevanza delle incertezansiderate ha
un owvio riflesso sul valore finaléel rischio, e quindi sul co-
sto dell’eventuale intervento di adeguamento. iledo che
deve guidare nell'acquisizionélella conoscenza € quello
dell’equilibrio tra il costo dell'acquisizione dilteriori infor-
mazioni e del beneficio in termini di riduzione deisto di
intervento.

Le Istruzioni non prescrivono quindi dei minimi qtigex
tivi sul numero delle prove da eseguire, o il nundirelemen-
ti di indagare. Chiedono al contrario che venga teff¢a
un’analisi di sensibilita su uno o piu modelli pnghari (va-
riazioni sulla prima approssemione del modello finale, isti-
tuita sulla base delle prime informazioni dispolnibisu valori
ragionevoli assunti). Per gli edifici in c.a. I'disapreliminare
e di tipo modale con spettro dsposta elastico (non ridotto),
che risulta adeguata per mettere in evidenza itearglobali
della risposta (regolarita, woentrazione di spostamen-
ti/sollecitazioni) e per fornire una stima dellantanda di de-
formazione inelastica (dividendo tetazioni rispetto alla cor-
da per quelle di snervamente, cui stima si puo effettuare
sulla base delle sole carpentegigli un valore assunto della
deformazione di snervamento daditiaio). | risultati di tale
analisi preliminare servono da guida per localiedarindagini
nelle zone piu sollecitate.

L'estensione delle prove dipde dalla quantita di infor-
mazioni disponibili inizialmente. Se sono dispoliigii elabo-
rati originali di costruzione, € sufficiente una itiata verifica
di rispondenza, che richiedermnanque la rimozione dei copri-
ferri per un’estensione tale da permettere di eaéuta dispo-
sizione delle armature sia longitinali che trasversali (e sti-
mare ad esempio il passo dedtaffe). Quando i disegni sono
incompleti o0 mancanti, I'estensione delle prove'égsere tale
da permettere la ricostruziowkel modus operandi del proget-
tista, al fine di replicarlo (una modalita di progesimulato
ritenuta piu affidabile di una cieca applicazioralel norme
dell’epoca).

2.5 Modellazione dell'incertezza

Nelle Istruzioni le incertee sono attribuite a una delle
due classi seguenti:

X Incertezze sui parametri neihbito di un singolo model-
lo, descrivibili mediante variabili aleatorie.

X Incertezze sul modello da adottare, il cui trattatoei-
chiede ipotesi alternative (modelli multipli) da pes con
probabilita soggettive.

Le incertezze della primaadse comprendono: l'intensita
sismica al sitd5, descritta come una variabile aleatoria la cui
distribuzione €& la curva di pericolosita; la varig@idel moto
a parita d'intensitdS nota anche come variabilit&cord-to
record descritta in maniera indiretta attraverso in cameidi
moti; tutte le proprieta dei materiali, della sttt in eleva-
zione e del terreno di fondazione, normalmenternités me-
diante variabili lognormali; i termini di errore ideodelli di
capacita (83.2), anch’essi normalmente descrittheolo-
gnormali.

Le incertezze dellaeconda classe comprendono, tra le al-
tre: la geometria della struttura, ad esempio kEsgmnza e la
dimensione di elementi strutalr che potrebbero essere ma-
scherati da elementi non strutiliy e la cui identificazione
precisa risulterebbe troppo onerpa&cuni importanti dettagli
di armatura; scelte alternative tra modelli di aag@ao di ri-
sposta (83.1). Le incertezze diegta classe sono trattate me-
diante la tecnica delllbero logicq come illustrato irFigura 2
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Figura 2 Albero logico.

Per ogni ncertezza delecondo tipo X, Y e Z nellafigu-

ra) sono corigerate ipotesalternative (ormalmente de), a
ciascuna dedl quali & attrilita una probaitita soggettivache
riflette il grado di confideza dell’analistanell'ipotesi sessa
(px1 € pxz2 per le due sceltelternative di X. L'albero rapre-

senta graficaente tutte 12" combinazion delle ipotesisulle

n incertezzeOgni ramo delklbero rappreenta una coftina-

zione, la cuprobabilita € d&a dal prodottalelle probabika di

ogni ipotesi B ramo (le inertezze sonoansiderate ingien-
denti), e perciascun ramo @ossibile valtare il rischio (s ;.

Le probabilit dei rami sonaisate per ottere il valore #eso
(scondizionad cioé rispettatali incertezzgdel rischio:

Q 1rQ )

2.6 Modellazione e analisistrutturale

Le Istruzbni prevedond'utilizzo esclusivo di metali di
analisi non lheare. L’analisdella rispostgpud essere sigtati-
ca che dinanaia, per lo sv@imento dellequali I'utente egui-
dato nelle sdée di modellaibne, come indiato nel seguit

Il modello dev’essereridimensionale con applicamne
contemporaea di due componenti ortognali del mob (la
componente erticale puo irgenerale essetrascurata).

Per quara riguarda lamodellazionedel comportaranto
ciclico a gradi deformazioi di travi e plastri, le Istrzioni
distinguono ¢ approcci in die classi, commostrato inFigura
3
X Modelli senza degradocaratterizzatida un comprta-

mento iseretico stabilecon possibilia di degradalella

rigideza ma non dellaesistenza (adsempio isters ti-
po Takela)

X  Modelli con degrado, @ quali sia larigidezza ched re-
sistenzadecrescono siger effetto dde deformazionci-
cliche, aache ad ampizza costante, eéhper deformzoni
monotore crescenti (rigdezza negatavpost-picco).

Le Istruzoni fornisconouna rassegnagionata dei radel-
li disponibili, a capitolo 3 gr la muraturae al capitolo 4per il
cemento arma.

Figura 3Modello non linearesenza degrado (ee con degrad¢b).
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E importantesottolineare ch la scelta tra due approcci d
modellazione siiflette in modaosignificativo sille modalita d
identificazione déraggiungimato dello SLC.

2.7 ldentificazione del superanento degli sati limite

Il raggiungimento dei diversSL e segnal® dal valore u
nitario raggiuntoda una varialte scalare Yche esprimed
stdo globale ddh struttura infunzione diquello dei suo
componenti. Ladefinizione di tle variabiledipende dallo &
considerato. Perd SLD e lo SIV, che riguaréno la funziona
lita e la fattibilitaeconomica detipristino, ladefinizione diY
e flessibile e lacelta di una sglia appropriad € lasciata adl
decisione del comittente. Peto SLC, legataalla sicurezza
la formulazione dY non lascianargini per scke soggettive.

2.7.1 Stato limitedi danno

Allo scopo diidentificare ilraggiungimeto di questo 5
so consideratsia i componeti strutturali (s} che quelli na
stiutturali (nst):

et p N °

1 o
Y, —max«! wl—— 1wl — x5)
P 14/0 Sﬂll I QCi,&D : J'Il : j,SLD 1174

Nell'espressine (5)D e C indicano apprpriati valori det
la domanda e d& capacita aivello di commnente,l € ura
funzione indicatoe che vale 1se D/Ce+1 e Oaltrimenti, ew
so pesi che penettono di teere conto dedl differente im
portanza dei varcomponentiYs,p raggiunge ivalore unitam
quando la funzime “massimo’raggiunge laaglia Kb, defi
nita dal committate e rappreseante il massno danno cumu
lato tollerabile (& esempio 5%).

2.7.2 Stato limite di salvaguardia della vita (danno severo)

Allo scopo diidentificare ilraggiungimeto di questo &
so consideratsia i componeti strutturali (s} che quelli na
stutturali (nst), @r formulareY in termini di @sto totale con
venzionale del dano mediante’ espressione:

o N 8p - Ne 8D -
8Q:Wic@—' 1zg:ch-@'
i ; 1 f . 1
YS_V °® 1 SAY '4 il Y (6)
Vv
olseY,_ t1

ndla quale 4 eil “peso econmico” della canponente strut
turale sul valoredell’edificio (ad esempio 3% in un norma¢
edficio residenzile); c(D/C) € una funzione asto convenzio
nde che parte da perD=0 e r@ggiunge il valoe unitario, cor
rispondente al csto di sostitumne del compnente, peiD=
Cgqv (che normahente & una fraone della cagcita ultima dé
componente); coe per lo SLD['indicatore eggiunge valog
unitario quandod quantita in prentesi quadreguaglia la so
glia WA, pari a ina frazione delalore totaledell’edificio de-
finita dal commiente come sdi oltre la quke la demolizie
ne/sostituzione Bsulta econontamente vanggiosa. Ovvia
mente Ys v € posb uguale a 1 icaso di collass

2.7.3 Stato limite di collasso

Come detton precedenza’itlentificaziore di questo §
dipende dalle sct di modellazine.

Se si adottain approccio dimodellazionesenza degrado
ai fini dell'identificazione del ollasso il sistena strutturale2
descritto come wa disposizioneseriale di soti-sistemi in pa
rallelo, e la varibile Y si scrive(Jalayer et al@7):



Yac LS95°C )

doveNs € il numero di sott-sistemi paradli (“insiemi d ta-
glio” nella teminologia affidabilitstica) colegati in serieg |; &
insieme di ndici che idenficano i compnenti nell’i-esmo
sotto-sistemaQuesta forralazione richiele I'identificazone
preventiva dgli insiemi di taglio. Questa perazione é tudvia
non banale & caso dinamio, in quanto dlinsiemi critid di-
pendono da# risposta diamica e carhiano da unmoto
all'altro.

Se si adtia un approdo di modellaione con degdo,
con elementiche sono ingrado di simudre tutti i posgili
modi di collasso, Y=1 in orrispondenzadella cosidettd’in-
stabilita dinanica”, condizbne identificabie quando la wva
intensita-rispsta diviene gitta. Analiticanente il contrdio si
puo effettuaraitilizzando latangente a taleurva:

Y. 1

o ' S/S con ' &/S dl ®)
con valori di ' compresi niintervallo 0.05-0.10, corripon-
denti a unapiccola rigideza residua positia (piuttosto be a
zero) per evire problemi d natura numeca. Nella (8)S’y €
la tangente iiziale.

Infine, sele formulaziom di elemento ano di tipo co de-
grado, ma no descrivono utti i possibilimodi di collass, si
adotta la formlazione mista

Y, maxil ' s‘/s;);mmsz/c ‘1’/4 )

ScC

che indica chil collasso e aggiunto per Igiu sfavoreva tra
le condizionidi instabilitadinamica, e laserie dei “mod (di
collasso) norsimulati” (mrs). Quest’ultmo insieme nanal-
mente inclue il collasso asiale dei pilasi. E naturalnente
importante egndere la secma condizioe solo a queglele-
menti il cui ©llasso puo esse realmente ssociato con itol-
lasso parziale globale delkdificio.

o NO e e
plc

T Qe sy
D Jegidadnion dind r-o

1 Ly o

' 0.

Figura 4 Cuva IDA per mdlello con degrad e senza degraxd

La Figura 4 mostra unaurva intensitaisposta idealizata
(una cosidett curva di analii dinamica igrementale o urva
IDA, Vamvasikos e CornelR002), sulla gale sono ripdati i
valori di intensita in corrispndenza dei cgli si raggiun@no i
tre SL in accado alle espresoni riportate h precedenza.

2.8 Metodidi valutazione

Come indcato in preceehza (82.2), ifisultato dellavalu-
tazione & egpsso in termindi frequenzamedia annua idsu-
peramento déo SL: @. Formulazioni dverse o aggictive
degli stati linite rispetto aire proposti nortcomportananodi-
fiche alla pr@edura di valuazione.

La frequeza media arum si ottienemediante il teoema
della probabita totale, nelldorma di un ntegrale del prdot-

to tra la probabita di superaento dello SLcondizionata b
valore S=s dell'intensita sismia locale (fragiita), per la po-
babilita di tale velore, espressin termini di pericolosita si
smica (valore asguto della denvata della cura di pericolosi
taper S=9:

Q §pis’dQs’ (10)

L’integrale pud essere valato numericarante, o in forna
chiusa (ne esistm sotto le iptesi di pericabsita quadratia
nd piano log-loge di curva di fegilita lognormale).

Le Istruzioniadottano I'ipoesi di lognornalita della cura
di fragilita, che gde di un amp consenso inteazionale:

Pg S PYytlS s

8ns R, - 11
pS, ds ) —
© Y, !

L’espressiong11) richiedela valutazionedi soli due pa
rametri: la meda e la deviamne standarddel logaritno
ddl'intensita cheprovoca il rggiungimentodello SL: Y=1
Le Istruzioni fomiscono tre medi alternativi,indicati nel se
guito come A, Be C, per la valdazione di taliparametri. Tuit
i metodi richiedmo un modelldridimensionalalella struttura.

2.8.1 Metodo A

Il metodo utilzza la nota tenica dell’'analsi dinamica in
crementale, congiuta con I'@ronimo ingleg IDA. L'ID A
consiste nell’'anadkzare il moddb tridimensimale della strut
tura soggetto a minsieme din moti, ognuno on due compo
nenti orizzontalidel moto sismio (la compoente verticale is
puo in generalerascurare negledifici ordinai), scalati a k
velli di intensitacrescente fino laraggiungimeto del collasso
A ogni livello S=s si calcola laisposta e quiridl valore di Y,
ottenendo un ingme di punti §Y) che grafi¢zzati nel pian
risposta-intensitdorniscono un@urva detta “arva IDA".

Dall'insiemedi n curve IDA si puo ottene un campioa
ddla quantitaS,-; su cui stimee i parametri g e 4 come
mostrato inFigura 5a.

L'effetto delle incertezze deprimo tipo (8.5) pud esser
determinato inmaniera appramata associ@o a ciascuo
degli n moti un’estrazione de# variabili aletorie usate pe
modellare le inceezze. L'appossimazione ridta accettab#
guandon & adegato a descrive in manieraficiente ladi-
stibuzione dellesariabili aleatoie. L’effetto dell'introduzione
ddle incertezze'strutturali” & visibile nelle curve IDA cte
presentano una gbersione magjore Figura 5b.

Figura 5 Curve DA e campionedl’intensita SY=1: a) con la sola
variabilita dell'azione, b) includado anche quelldella struttura.

2.8.2 Metodo B

Il metodo diferisce dal preedente poichée analisi dina
miche incremerdi sono svoltecon riferimeno a oscillatorr
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semplici equivalenti ottenuti nde&nte analisi statica non line-
are sul modello tridimensionale completo.

La curva globale che lega il taglio alla base almsta-
mento in un grado di liberta di controllo, si tasha nel le-
game costitutivo dell’oscillatore equivalente (dereato cur-
va di capacitd), che viene approssimato ai finf'@wlisi co-
me multi-lineare.

Il numero di oscillatori equitanti necessari eguaglia il
numero dei modi che contribuiscono in maniera ‘Sigati-
va" alla risposta dinamica dallstruttura. L'IDA & svolta su
ogni oscillatore per tutti glh moti selezionati. Per il singolo
moto, le risposte modali a parita di intensas ottenute in
corrispondenza dello spostamemtinamico massimo del cor-
rispondente oscillatore equivalente (uno per mod@no
combinate mediante SRSS o CQC per ottenere lastispota-
le. 1l valore di Y per ogni SL si calcola su quelima. Ripe-
tendo l'operazione per tutti i rtiosi ottiene il campione di
Sy=1 da cui calcolare i parametri di fragilita.

L'effetto delle incertezze strutturali del primodipi tiene
in conto come per il metodd, associando a ogni moto
un’estrazione delle veabili aleatorie.In questo caso, ovvia-
mente, I'analisi statica non lineadev’essere ripetuta per tutte
le strutture (in numero a).

2.8.3 Metodo C

Anche questo metodo & basato sull’analisi staticaline-
are per la determinazione deligposta strutturale. In questo
caso la risposta dell’'oscillatore semplice € deteata utiliz-
zando gli spettri di risposta dei moti selezionatilizzando
uno qualsiasi dei metodi usualer il passaggio dallo spettro
elastico alla domanda di un sistema inelasticaffetto delle
incertezze strutturali € valutato mediante la tecuiebia su-
perficie di risposta (Pinto el, 2004). | due parametri della
curva di fragilith sono ottenuti come segue.

La media del logaritmo db,-; si ottiene utilizzando lo
spettro mediano dei moti selemati (assumendo che lo spettro
mediano induca la n@sta mediana della struttura), scalato
fino al raggiungimento di& condizione Y=1:

5 12)
PZS( s ZSY #Saéwr T
La deviazione standard delgaxitmo si considera somma
di due effetti indipendenti: laariabilita della risposta dovuta a
guella del moto sismico, a parita d’'intensias e la variabili-

ta dovuta alle incéezze “strutturali”.Si ha quindi:

(13)

Il primo termine si valuta utilizzando gli spetfrattili al
16% e 84% dei moti selezionati:
ZSY $sx”
8, (& t

Y $zv (14)

L'influenza su S,-; delle variabili aleatorie strutturali
(primo tipo), indicate coiX,, & valutata esprimendo in appros-
simazione il It5,=; mediante una superficie di risposta lineare,
nello spazio delle variabili normalizzate= (Xx — R)/ «:

7 |
28, 0 | By H

Alle variabili normalizzate si assegna valore *I1carri-
spondenza dei frattili 16% e 84%. Per ognuna digle"
combinazioni delle variabili (progetto fattorial®mpleto a
due livelli (+1,-1)) si ottiene il valore @,-; scalando lo spet-
tro mediano fino al raggiungimento d&1.
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(15)

| parametri 2 si ottengono mediante I'espressione (minimi
quadrati):

D 7z 7y (16)

nella qualez é la matrice “di progetto”, le cui righe contengo-
no i valori delle variabilix, per ogni combinazione, ¥ € il
vettore delle risposte che carte i corrispondenti valori di
InS/=;. Il contributo dell'incertezza “strutturale” (ossdella
variabilita della curva di “capacita”) alla sigmetdle segue
come (nell'ipotesi d'indipendenza tréé x):

Yoo 1| RBY% Y )

1 ! ]
[

dove V/g la deviazione ahdard dei residui €l coefficiente
di correlazione tra Iz

3. RC-SPECIFIC PROVISIONS (CHAPTER 4)

Le Istruzioni forniscono indezioni di dettaglio riguardan-
ti gli edifici in cemento armato nel capitolo 4jreparticolare
presentano una rassegna dei modelli di rispostalineare
("analisi non lineare & lo strum® di riferimento per la de-
terminazione della risposta) e di capacita per eddimenti
strutturali. Occorre osservare che formulaziongiado di de-
scrivere la risposta non lineare fino al collasseldmenti in
c.a. non appartengono ancorabalaglio tecnico della mag-
gioranza degli ingegneri struttuiisanche perché si tratta di
modelli non ancora consolidati. Le Istruzioni, aiehiedono
la verifica obbligatoriadello SLC, lascianaperta la possibili-
ta di utilizzare modelli avanzati “con degrado”, m&oduco-
no anche formulazioni della variabi¥ ¢ (equazione 7) che
permettono un uso corretto delipiffusi modeli di risposta
senza degrado.

3.1 Modelli di risposta non lineare

Le Istruzioni presentano motigber elementi di trave, per
i nodi e per le tamponature.primi, ovviamente oggetto di
particolare attenzione, sono s$ificati con riferimento alla
capacita di descrivere i modi di collasso tipictali elementi,
come rappresentato schematicamenteigora 6. La figura si
riferisce per semplicita alla condizione di carfroonotono, e
la risposta € espressa in termini di taglio V @zwine rispetto
alla corda T La figura riporta in tutti e tre i diagrammi con
tratteggio grigio la risposta flessionale e las&siza a taglio.
Sono possibili tre tipi di interazione (dall'alt@nso il basso):
la risposta flessionale puo incrociare la curvdadesistenza a
taglio nel ramo elastico (collasso a taglio fragileel ramo
plastico tra lo snervamento e il picco di resistefiessionale
(collasso a taglio duttile), pud non incrociare mai la curva
(collasso a flessione per instabilita dell’equili®r In tutti i
casi il collasso avviene per péedaccoppiata di portanza ver-
ticale e a taglio (¥=Ng=0) alla fine del tratto a rigidezza ne-
gativa.



=]

e

Figura 6 Modi di collasso di diastri in cement@rmato (le rotaioni
in corrispordenza della resishza di picco, namalmente indiate
come 7, sono dfferenziate in e 7).

Nella Figura 7 si ossera che nel casdli carico ciclico la
risposta presga una secaia componerd di degrado,detto
appunto ciclko, che si somma a quello ranotono corripon-
dente al tratt@ rigidezza ngativa.

I modelli disponibili si ppssono classifiare in meccaui e
fenomenologii. Lo stato ddlarte dei mo@lli a base mecani-
ca non € arara in grado didescrivere immaniera adegata il
comportameto degradantalegli elementicome quellomo-
strato nellaFigura 6 e Figura 7 (con partiolare riferimeno al
caso d’interaione forte flesione-taglio). Attualmente I'uica
opzione perarribile per in@rporare il dgrado nell'anaki &
l'uso di madelli fenomendogici (ad esmpio Ibarra & al,
2005) o ibrid (Elwood, 20@), che perd ame anticipatanon
posseggonorgora I'affidablita e la robusizza necessariper
l'uso corrente

La Figura 7, che mostra'ihviluppo monotono (ad esapio
per un elemeto con collass a taglio duttie) e la rispost ci-
clica, conser@di mettere iduce che le sdi di deformamne
dipendono dapercorso di arico, e in paicolare nel casci-
clico sono ifferiori a quelledel caso monimno. Per magjore
chiarezza quao fatto € illusrato inFigura 8.

Le Istruzbni indicano diaramente of la scelta deimo-
delli di rispcsta e di capadit, nonché dedl formulazioneper
I'identificazione dello SLCdevono essered loro congrueti.

Nel casodi modelli serza degrado ilcollasso dev'ssere
identificato nediante I'Eq.(J e le soglie ddeformazionede-
vono essereuglle cicliche, T, ¢yci ridottein modo da teere
conto sul vesante della geacita del degddo non modiato
sul versantalella domandalNel caso di mdelli con degado,

il collasso dev'ezre identificab con I'equazbne (8) o (9).e
le soglie da utilizare (come pametri in ingesso ai modeil
di risposta, insime a quelli be regolano ildegrado) som
quelle monotone, {mono & mono

Figura 7 Componti ciclica e né-ciclo del degraddla risposta mo-
strata e guella del modeb di Ibarra e altri, 2005)

Figura 8 Differerea tra i limiti di deformazione muotoni e cidici.

3.2 Modelli di capacita di deformazione

Le Istruzionielencano dettgliatamente i rquisiti di un in
sieme ideale dimodelli di capaita, e cioé: a)a coerenzaid
derivazione dellesoglie di defomazione di arpiezza crescen
te, cioe l'uso deld stessdase perimentale pestabilire il me
ddlo delle defomazione di snetamento, di pgico e di collas
so assiale, tenaip debitamenteconto della dro dipendena
stdistica; b) I'acdguatezza dell base sperientale usatan
temini della gerralita dei conportamenti rapresentati e de
peso degli stessiOccorre ricomscere che urele insieme de-
aledi modelli na € ancora digmibile.

L'insieme cle piu si avvicha ai requisitiprecedenti, e
stao quindi usatmell’esempioapplicativo illustrato nel segui
to, & quello svilppato da Hasebn et al (208), che fornise
equazioni predittve dei paramri (soglie di deformaziong
rigidezze, etc) ddegame costitivo fenomemlogico (istee-
tico con degradpprecedentemnte propostoda lbarra et ka
(2005). Haseltoret al, tuttavia,pur avendo utizzato un’unia
base sperimenta (requisito dda coerenza)hanno derivad
solo equazioni pr la medianadei parametrie le corrispon
denti dispersioni,senza stimaréa correlazionéra i parametri
Inoltre, la base [Erimentale utizzata non cpre in maniea
uniforme tutto lospettro dei cmportamenti dielementi in ce
mento armato (ilcollasso a tagti fragile non &appresentato).

Figura 9 mosta I'inviluppo monotono trilireare del legam
momento-rotaziae di Ibarra e#l, con l'indicazione qualitat
va delle densitarfarginali) deiparametri, o#nute da Hasel
ton et al. 2008. B quanto dettmon é lecito capionare tutti
parametri indipedentementepena la perditali coerenza fisi
cadel legame cstitutivo. Nell'applicazione ano state cam
pionate la rigideza al 40% e [a100% dello servamento @
prima & usata aoe valore intemedio tra il | eil 1l stadio poi
ché il modello dilbarra & trilinare e non qudxilineare), e gl
incrementi di rodzione ' e ' T, L'uso di 'T; e ' T, al posb
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di Fe T, asscura che siaenpre < T, (Haselton et aldrni-
scono mediaa e dispersiom per tutte e gattro le quatita).
L'equazioneper T, é ridandante, in quato la rotazioe di
snervamentali ottiene dalmomento di servamento e d K,
(si & impostache risulti semre K,<Kaoe). Infine, Haselon et
al fornisconoovviamente adhe I'equazioe per il param@o J
che regola idegrado ciclicanel modello d Ibarra et al, ove-
ro l'energia totale dissiphile dall’elenento dall’'elenento
normalizzata. = E/(My T).

Figura 9 Curvamomento-rotazine per carico ranotono e rappesen-
tazione scheniza della densitai probabilita marginale per i diersi
parametri.

Le Istruzoni fornisconopoi altri moddlli per le sogie di
deformazione come ad esepio le equaioni di Biskinis e
Fardis (2018,b), adottate @ recente Cdice Modello 2010
della fib (fib, 2010) e findal 2005 informe prelimhare
nellEurocodte 8 Parte 3GEN, 2005), ome pure quéé di
Zhu et al (207). Tali equaioni, peraltro,sono calibrateper
fornire valori“ciclici” delle soglie (vediFigura 8) e quind so-
no appropria per I'uso nekaso di mode#zione senzaafra-
do della rispsta.

3.2.1 Risposa biassiale

E importaite osservarehe la maggicanza dei modéil di
risposta e ladtalita dei malelli di capaci& disponibili sirife-
riscono a dedrmazioni in un singolo piao di flessione.Poi-
ché le Istruzni richiedonoobbligatoriamete I'uso di malelli
tridimensiondi della struttua, la mancanzdi modelli biasiali
costituisce ua limitazione,se non per le avi, certamerg per
i pilastri.

Le opziai attualmentedisponibili soro: a) per i madelli
con degradotrascurare I'intrazione utilizando lo stessmo-
dello di rispata in manieralisaccopiata @ due piani difles-
sione ortogodi; b) per i nodelli senza dgrado, tenere anto
dell'interazicne sul versamt della domada, utilizzand un
modello accppiato (ad esapio una sezine a fibre),e sul
versante dedl capacita, a gsteriori nel @colare il rapprto
domanda/cageita locale. @Qest'ultima opeazione puo ssere
eseguita utilizando una rema di interazime “ellittica”, come
proposto in Biskinis and Fedis, 2010a,b):

trt s
(List Ot
nella quale e 7% sono le dmande di rotzione nei duepiani

ortogonali, e  se £ sSoro le corrisponenti capacita (icli-
che) per lo § considerato.

(19

4. ESEMPIO APPLICATIVO

Le Istruzoni illustrano l'applicazione dtutti e tre i netodi
di valutaziore presentati (88). Il metodoB e esemplitato
con riferimeno a un edifiod in cementoarmato, mostrat in
Figura 10 checostituisce ua dei tre blochi di un compésso
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smlastico costrub negli anni‘60. L’edificio ha strutturaa
telaio tridimensiaale, con traviemergenti e dai unidirezic
ndi tradizionali (travetti e pigatte), e tre g@ni, di cui uro
quasi interamenténterrato.

Figura 10 ProspettdN-E dell’edificio.

Ai fini della valutazione I'edficio & stato tollocato” in wn
sito della regioneBasilicata. Glispettri isoprbabili di norma
tiva sono stati utizzati per otenere le curvedi pericolosia
signica medianae frattili al 16% e 84%, in temini di accele
razione spettraleal periodo fondamentaledella struttua
(T1=1.53s). La grva mediana stata interp@ta con un pok
nomio quadratio nel piano logaritmico (k;=8.134x1C,
ki=3.254,k,=0.303) e quelle fattili sono sta¢ utilizzate pe
calcolare la disprsione £ = 0.3 (per frequeze superioria
1/500). Sono st& selezionate30 registrazioi (due compe
nenti orizzontalidi accelerazioe) scelti nel ampo di magni
tudo M=[5.6,6.5]e distanza epentrale R=[1&m,30km], cen
trati intorno ai védori della moa ottenuta dallalisaggregazio
ne della pericobsita nel carpo di frequeme tra 1/500e
1/1000 anni.

In mancanzali elaborati diprogetto, & stateseguito umi-
lievo strutturaleper ricostruire & carpenterie. $questa base
con valori assuntper le proprigd dei materiale dei carichig
stao istituito unmodello prelminare lineare @ quale & stat
esguita un’anaki modale corspettro di rispsta non ridotto
Le deformazionicorrispondenthanno permews di individua
re gli elementimaggiormentempegnati in cenpo inelastico
Le prove e i rilivi delle armatire sono quidi stati svolti n
posizioni che tegono di ques indicazione edel criterio d
rappresentativita.l risultati otenuti sono st utilizzati pe
determinare il gantitativo di amatura negli ementi (esten
dendo la regoladesunta dagli lementi indagti) e per deter
minare il valoremedio delle prprieta dei mataali.

A fini illustrativi, la valutazbne é stata rigiuta sia con o
modello senza ejrado, denommato A, che on un model
con degrado, desminato B.

Per l'analisistrutturale € stto utilizzato il programma d
calcolo OpenSeefMcKenna eta, 2010). La rsposta dei nad
non & stata modkata. Travi e pastri sono statmodellati con
elamenti elastici(con rigidezza'fessurata”) n serie con cer
niere di estremitaalle quali € &to assegnat@er entrambi
modelli A e B. il legame costittivo di Ibarraet al, nella va
riante di Lignose Krawinkler,2012 implerentata nel po-
gramma. Quest'ltima e sostazialmente coicidente col me
ddlo di Ibarra trane che per laefinizione dé parametro ch
regola il degradceiclico, che nomalizza I'enegia E dividen
dola solo per M (quindi bisoga moltiplicare Jpredetto cond
formule di Hasebn per T). Nel caso del rodello A, sena
degrado, al pammetro Je stab assegnato uwalore “molb
elevato”, per eliminare la corponente ciclicadel degradoge
una tangente pdspicco nulla nvece che nediwa, per elimi
nare la componete nel-ciclo dedegrado. Laigura 11 mosta
il legame monotw momento-gtazione per ma sezione, ao
il legame senzaegrado che siliscosta da qu con degrad



dopo il picco (tratteggio). La figura mostra in ross blu due
realizzazioni del legame cospondenti a due campionamenti
diversi dei parametri.

Figura 11 Due realizzazioni dell'inviluppo monotonmmento-
rotazione trilineare di un pilastro (a tratteggibpercorso non degra-
dante, modello A).

Per brevith non si riportano i risultati completi
dell'applicazione, nellaquale é stato fatto uso della tecnica
dell'albero logico per pesare i risultati di modedistinti. Si
riportano quindi i risultati relativa un ramo dell’albero, svolto
perd, come gia indicato, sia con un modello seezgatio che
con degrado.

Le quantita considerate incerte sono quindi: ap#isten-
ze dei materialf; edf,, e la deformabilita ultima del conglo-
merato k|, che entrano nella rigidezza della parte elastica
dell’elemento, nell'analisi di ggone per la determinazione di
M, e nelle formule di Haselton; by, T, e T per il modello
A;c) 'T;, 'Toe Jper il modello B; d) Kqy € K. Tutte le va-
riabili sono state modellate ©@ lognormali con mediana ri-
portata in Tabella. La dipendenza statistica parametri del-
lo stesso elemento, o tra lo stesso parametro ineelgativer-
si & stata modellata con coefficienti di correlagi@ssunti. In
particolare, nello stesso elemento, per assicurae&Kghi=>K,

e che elementi molto duttili perdano portanza asgisenatu-
ramente, Koy € K, come anche T; e ' T, sono state conside-
rate perfettamente correlate (¢ campionata unavseiabile).

| valori delle correlazioni assunte tra elementiedsi per lo
stesso parametro sono riportati in tabella.

Tabella 2 — Variabili aleatorie

RV Mediana Correlazione
fo (MPa)  14.0 0.2 0.7
K, 0.006 0.20 0.7
fy(MPa) 338.0 0.10 0.8
Ko Haselton 0.38 0.8
Ky Haselton 0.36 0.8
" Haselton 0.61 0.8
& Haselton 0.72 0.8
P Zhu 0.35 0.8
v Zhu 0.27 0.8
a Zhu 0.35 0.8
. Haselton 0.50 0.8

Tra i diversi metodi esistenti per la determinagicap-
prossimata della curva IDA di una struttura a parti
dall’'analisi statica non linear@Metodo B), si & adottata la
proposta di Han e Chopra (2006). Il metodo & applle a
strutture tridimensionali e si basa sulla tecniellahalisi sta-
tica non lineare “modale” (Goel e Chopra, 2002)ardlisi
modale del modello ha indicathe i modi necessari alla de-
scrizione della risposta soncetril primo e il secondo per la
direzione Y e il terzo per la dizione X (massa partecipante

83%). LaFigura 12 mostra le curve di capacitd del modello
mediano per questi tre modi, sia nel caso di madelhe sen-
za degrado (rosso) che con degrado (nero, coirteidzm il
rosso fino al picco). L&igura 13 mostra la configurazione de-
formata durante I'analisi stai non lineare, dellprima delle
realizzazioni del modello A (3@ampionamenti delle variabili,
tanti quante le registrazioni del moto selezionae)no spo-
stamento di controllo pari ciaca 25cm, corrispondente al pic-
co dell’approssimazione tri-lineare della curvacdpacita (le-
game dell'oscillatore). | cerchilu e rossi indicano cerniere
plastiche rispettivamente nel t@jpre- e post-picco. Il diame-
tro & proporzionale al rapportatta domanda e la capacita di
picco.

Figura 12 Curve di pushover per il modello A e dawello B, per i
primi tre modi di vibrazione.

Figura 13 Deformata dell’edificio iorrispondenza del picco sulla
curva forza-spostamento trilineadell'oscillatore equivalente (mo-
dello A, prima realizzazione).

La Figura 14 mostra le curve IDA per i 30 campionamenti
del modello A (a sinistra) e Ba destra), associati uno-a-uno
alle registrazioni selezionate. Sulle curve sondcatd con
pallini di colore rispettivamente verde, blu e @de intensita
alle quali si raggiungono gli stati limite SLD, SL& SLC.
Questi valori, che tengono conto delle incerteazensoto a
parita di intensita e sulla sttura e il suo modello, consentono
di determinare i parametri delle curve di fragilithortate in
Figura 15

Tali curve, integrate con la pericolosita media, f&rano
i valori della frequenza medinnua di superamento per i tre
SL riportati in Tabella 3. Come si pu0 osservarkaaso in
esame la differenza tra i duepapcci di modellazione produce
risultati del tutto confrontabili, senza peralttoectale risultato
possa considerarsi sistematico.
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Figura 14 Curve IDA con indicazione dell'intensiarrispondente ai
tre SL.

Figura 15 Curve di fragilita.

Tabella 3 — Frequenze medianue di superamento degli SL

SL Modello A * Soglia
SLD 0.03150 0.03040 0.0300
S 0.01270 0.01310 0.0032
S 0.00119 0.00117 0.0015

4. CONCLUSIONI

Il lavoro illustra le nuove Istruzioni CNR-DT 21223
per la valutazione probabilistica degli edifici ésigi in ce-
mento armato e muratura. Taltrlszioni forniscono metodi e
strumenti di livello superiore rispetto a quellildeNormativa
vigente che possono trovare applicae in casi di particolare
rilevanza e fornire indirizzi pde future revisioni della norma-
tiva tecnica. | meritdel documento sono:

X Un’esplicita identificazionedel superamento dei diversi
SL in maniera coerente con la loro descrizione verbal
con le scelte di modellazione.

X Un trattamento esplicito di tutte le incertezzesprdi,
riguardanti il moto sismico, le proprieta dei madéyila
geometria, i dettagli costruttivi, la modellazione.

x L'uso esclusivo di metodi di analisi non linearer e
determinazione dell risposta e di storie temporali del
moto per la descrizione della variabilita del mosrsco.

L’articolo descrive la parte generale e quella redatlle
costruzioni in cemento armatolléelstruzioni. Alla stesura del
testo delle Istruzioni hanno partecipato, in patic modo per
la parte relativa alle costruziom muratura, il Prof. Ing. Ser-
gio Lagormarsino e la dott. Ing. Serena Cattafildeiversita
di Genova.
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SOMMARIO

Nel caso di giunzioni per sovrapposiziaelle armature, le principali norme interif@mli incoraggiano lo sfalsamento dellarre
sovrapposte in modo tale da garantirgiahto la presenza di armature continBecondo tali norme laihghezza di sovrappasine

aumenta al crescere della percentuale di barre ggunta

La memoria presenta i risultati di unasteacampagna sperimelg@ondotta al fine di comprenaeil comportamento delle giuiwni

al variare della percentuale lolarre sovrapposte. Sono statedts®P4 travi in scala reale cbarre di diametro pari a 1620 mm,
variando diversi parametri, conte classe del calcestruzaa, lunghezza di sovrapposiziorienumero e la posizione delle e
sovrapposte. | risultati sperimehitsono sorprendenti e mostrano che le giunzoam una porzione di barre sovrapposte prese
una resistenza inferiore a quella con tddebarre sovrapposte nella desima sezione. Allo stesgempo le barre continue
garantiscono al giunto una maggiore resistenzasii-picco e diiilith perché snervandosi, peetitono di trasmettere una padel
carico di picco. In particolare le giunzioni conaulunghezza dsovrapposizione ridotta del 20% o del 40% e coa porzionedi
armature giuntate (in accordo con le prescriziafiEurocodice 2) hanno mostrato una resistenzeriiofe al campione con 2100%
di barre sovrapposte. | risultati sperimentali madtguindi in discussione la validita delle presoriz indicate dall’Eurocodice 2 e
dalle norme ACI 318-11 che consentono udazione della lunghezza di sovrapposi@ nel caso di giunzioni sfalsate.

THE INFLUENCE OF PERCENTAGE OF BARS LAPPED ON PERFORMANCE OF SPLICES

SUMMARY

Most Design Codes encourage the staggerinambed splices in a section, such thaportion of the bars in the cross section
remains continuous throughout the lap zongpehalty on lap length may be imposed liflmars are lapped at one section. e th
literature, however, almost all tested specimeng liad all reiforcement lapped at the same section. This papsepi® reglts of
tests carried out to shed some new light on thexdebr of lapsplices where only a portion of bars is lappedthis end, éur point
bending tests were carried out on 24 full-scalentsewith all or part of the longitudinal reinforcentéap spliced at mid-spa The
beams were reinforced with either 16 mm or 20 mm dtamrebars, included two grades a@ihcrete and vaous lap splices
configurations, all confined binks. All the beams were designadgth the same concrete covand with the minimum amount of
transverse reinforcement permitted by MC20ddal to 50% of the area of the lapjpeds. The resistance and the residuahgtie
of the splices were measured and compared withethdts of specimens with continuous bars and alitbars lapped. The relssi
show that lapping only a portion of barsa section impairs splice strength, alilo some post-peak strength is maintaingdhle
continuous bars. These outcomes raisetgpresover the validity of EC2 and ACI 3118- provisions which allow a reduction iap-

length when splices are staggered.

1. INTRODUZIONE

Le modalita di realizzazione delle membrature & e i
vincoli di trasporto richiedonespesso la realizzazione di
sovrapposizioni delle armat longitudinali. Tecniche
alternative che prevedono l'utiio di manicotti, saldature,
pieghe o uncini non sono comunarteimpiegate in strutture
ordinarie.

Le sezioni caratterizzate dgunzioni sono generalmente
considerate come zone deboli e critiche, al purtie
principali normative internazionali per la progeitene di
strutture in c.a. incoraggiandi sfalsare le giunzioni per
sovrapposizione dle armature.

Si ritiene che sfalsare le sovrapposizioni possa
determinare due tipi di benefici: (a) la distanza ¢oppie di
barre sovrapposte risulta maggiore, incrementaeéfetto del
confinamento fornito dal calcestruzzo circostanfb)de barre
continue nella zona di osrapposizione permettono di
trasmettere parte dell'aziorenche dopo il collasso della
giunzione, riducendo cosi la fragilita del giuntgarantendo
un migliore comportamento post-picco [1, 2].

Mentre € evidente che il rischio di un collasso ifeadella
giunzione per sovrapposizione risulta ridotto quardlo una
percentuale delle armature longlinali & sovrapposta in una
sezione, i fattori con cui la hghezza di sovrapposizione &
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ridotta varia in base alla norma considerata epas& dei
pochi risultati pubblicati in le¢ratura, non risulta chiaro quali
risultati sperimentali o modelli teorici hanno p&sso la
calibrazione di tali fattori.

Come illustrato in Figural, secondo tali norme la
lunghezza di sovrapposizionaumenta al crescere della
percentuale di barre giungat Ad esempio, quando la
percentuale di barre sovrapposte & superiore al, 5@%
giunzione dovra essere pari alineno 1.3 volte la lunghezza
di ancoraggio secondo le norme americane ACI 31BJler
incoraggiare il progettista a realizzare sovrapponi sfalsate
[4], mentre pari a 1.5 volte langhezza di ancoraggio nel caso
si adottino le prescrizioni dé&Eurocodice 2 [5]. Nel Model
Code 90 [6] si prescriveva uhianghezza di sovrapposizione
fino a 2 volte la lunghezza base di un ancoraggio.

In letteratura i risultatisperimentali che supportano la
possibilita di una riduzione della lunghezza di aaggio
sono limitati a campioni conuhghezza di sovrapposizione
molto corte che permettono di mostrare un guadagno
termini di resistenza e dulttilita, rispetto a caompicon il
100% di barre sovrapposte, che non si sarebbezza#di con
lunghezze di ancoraggio adetmial risultati sperimentali
presentati da Magnusson [7] rifieriscono infatti a campioni
con una lunghezza di ancoraggiari a 7.5 volte il diametro
delle barre. Tale lunghezzaben inferiore ai valori
comunemente adottati nelle sovrapposizioni, ha pssm di
sviluppare solo circa il 3%5% della tensione di snervamento
delle barre e, di conseguenza, aumentando la pgestendi
barre continue Magnusson hmtuto misurare un aumento
della capacita resistente flessionale delle trawtate. |
campioni con 33% o il 50% di barre sovrapposte bann
mostrato rispettivamente il 50% o il 110% di re=iga
superiore rispetto alle travon tutte le barre sovrapposte.

Recenti risultati di una vasta campagna sperimentale
condotta da Cairns [2] su giuoni per sovrapposizioni di
barre raggruppate con una lungleedz sovrapposizione pari a
20 il diametro delle armaturkanno mostrato una tendenza
opposta: giunzioni sfalsate di barre singole difascio di
armature risultarono piu deboli rispetto a giunzi@alizzate
tutte nella medesima sezionka diminuzione di resistenza
della sovrapposizione fu paal 20%, riducendo la percentuale
di barre sovrapposte dal 100% al 33%. | campioni co
giunzioni sfalsate presentarono inoltre un compoetato
meno fragile, confermando qudm precedentemente studiato
da Metelli e al. [1]. Tuttavia i risultati di Casn2] possono
essere stati affetti da fenomeni diffusivi localilienterazione
tra le sovrapposizioni adiacenti, in quanto la rigpe distanza
longitudinale era inferiore al minimo valore suggerdalle
normative (>0.8 per I'Eurocodice 2).

In un articolo successivo [8], Cairns giustificaisultati
sperimentali con l'effetto di indebolimento, denoatd
"weakening effect", delle soapposizioni sfalsate. In un
giunto, le deformazioni delle mature sovrapposte variano da
un valore massimo #astremita caricata al valore nullo
all'estremita scarica, mentre le armature contipregsentano
deformazioni uniformi. Imponendo il medesimo allangento

tra barre continue e quelle sovrapposte, Cairns mostra

attraverso analisi numeriche piane che lo sforzestlémita
delle barre sovrapposte & maggiospetto a quello delle barre
continue, per lunghezze di \sapposizione adeguatamente
dimensionate. La maggior rigidezza delle armature
sovrapposte rispetto a quellentioue fa si che l'azione di
trazione nel giunto non sia equante ripartita fra tutte le
armature e che, di consegua, le barre sovrapposte
assorbano una porzione mawgi dell'azione interna.

| risultati di Cairns [8] son@olo approssimati perché non
tengono in conto di fenomeni cofapsi come lo scorrimento
delle armature sovrapposte etdnsion-stiffening. L'effetto
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irrigidente delle armature sovrapposte, che assarbo
un'azione maggiore risettollea barre continue, & stato
dimostrato anche analiticamente nel lavoro di Mef@ll in
cui si tiene in conto del comportamento sforzo dieranza-
scorrimento, della percentualeatimature sovrapposte e della
lunghezza di aderenza.

Nel presente lavoro vengono Blwati i risultati di una
vasta campagna sperimentatndotta su travi caratterizzate
da diverse percentuali di barsevrapposte. Sono state testate
24 travi in scala reale con barre di diametro pafiGmm o
20 mm, variando diversi paraime come la classe del
calcestruzzo, la lunghezza divsapposizione, il numero e la
posizione delle barre sovrapposte. Tutte le traghos
caratterizzate dal medesimo copriferro e da un’arraat
trasversale pari al 50% dellerba sovrapposte, come indicato
nel fib-MC2010 [10].

Confrontando i risultati sperimentali delle travionc
armature sovrapposte con quetlotravi di riferimento con
armature continue, € possibile tratte importantisigerazioni
in merito alla resistenza e alla resistenza residetle
giunzioni.
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Figura 1 - Riduzione della lunghezdi sovrapposizione secondo le
principali norme internazionali

2. PROGRAMMA SPERIMENTALE

Sono state condotte prove sperimentali su 24 travia.
realizzate giuntando le armatu@ngitudinali in campata. Le
travi (di lunghezza pari a 4.5 m, di 0.35 m dea#ta e 0.3 m
di larghezza) sono state armate con due diversnetid
16 mm o 20mm, e con differenti percentuali di aumat
sovrapposte in campata. | caon con barre di 20 mm di
diametro sono stati provati cama, due o tutte e tre le barre
sovrapposte, corrispondenti al 33%, 67% e il 100% d
armature sovrapposte. Le travi armate con quattroebda
16 mm di diametro sono state prtvaon 1/4, 2/4 o 4/4 barre
sovrapposte. Nel caso di @usole barre giuntate, le
sovrapposizioni sono state postéernamente alla sezione o
esternamente, in adiacenza alle staffe, per megtigprendere
I'efficacia del confinamento offerto dall'armattirasversale.

In ogni serie € stata provata anche una travdetimento
con tutte le armature continue. In Figura 2 soncstrati i
dettagli costruttivi di ogni trave.

Le travi delle serie 1 e Zono state realizzate con
calcestruzzo a bassa resistenza (resistenza méedisa a
compressione parifg, = 20 MPa), mentre le serie 3 e 4 sono
state realizzate con calcestruzzo di media regaten
(resistenza media parifg, = 30 MPa). Adottando le resistenze
attese a compressione del calcestruzzo e una mensio
snervamento delle armatuitg, pari a 550 MPa, una lunghezza
di sovrapposizione pari @3.5 e 25 volte il diametro
/dell'armatura, rispettivamentper calcestruzzi a bassa o
media resistenza, garantisce una tensione massii@ ne
armature sovrappostefy,, prossima alla tensione di



snervamentdy,, pari a 550 MPa, secondo la formulazione
proposta dalfib-MC2010 [10]. La resistenza dei cubi di
calcestruzzo al momento defmova € risultata leggermente
superiore di quella attesa e specifici commentinierito
vengono presentati nel paragraftatero alla discussione dei
risultati sperimentali.

In alcuni campioni che presentavano solo una ete
armature sovrapposte, la lunghezza di sovrapposiziostata
ridotta del 20% o del 40% iaccordo alle raccomandazione
delle principali norme (Ewcodice 2 e MC90). Nel lavoro
[11] sono riportati i principali dettagli costruttidi ciascun
campione provato.

Si noti che per ragioni costruttive, tutti i campicono
caratterizzati dalla medesinmsezione e quindi da differenti
valori della distanza netta t@mature sovrapposte a causa
della differente percentualai barre giuntate (Fig. 2).
L'armatura trasversale fu mantenuta costante te tattravi
con il medesimo diametro dellarmature longitudinali. In
accordo con lo spirito déib-MC2010, la quantita di armatura
trasversale As) € stata scelta come una percentuale delle
armature sovrapposte e in particolare pari al 5086. d@ni
coppia di barre sovrapposte, s®state adottare due staffe con
diametro pari a 10 mm o 8 mm, rispettivamente @socdi
armature longitudinali di 20 oldm. Staffe aggiuntive sono
state posizionate con passo pari a 100 mm lundack di
taglio per evitare un collasso a taglio dei camp{big. 2).

Le sovrapposizioni sono caraizate dallformazione di
fessure longitudinali da spacco, chiamate ancheurfesdi
“splitting”, passanti per l'asse delle barre [1214]. Tali
fessure sono indotte dalle pressitrasversali esercitate dal
cuneo di calcestruzzo disgrégdormatosi in corrispondenza
delle nervature delle armature [15], e dipendono
prevalentemente dall'indice di aderenza e dal diamglle
armature [16].

Dopo la formazione delle fessure da "splitting", la
resistenza e la duttilita dellsovrapposizioni possono essere
garantite dall'azione di confimento prodotta dall'armatura
trasversale [17]. Un paramets@nificativo che tiene in conto
della quantita delle armaturgasversali che assorbono le
pressioni trasversali indotte dall'azione cune@appresentato
dall'indice di confinamento dellstaffe [3, 10, 16], definito
dalla seguente relazione

Ky = Nt A/ (Ny M) (1)
doven, & il numero dei bracci delle staffe che attravessama
potenziale superfice da spaceg; € il numero complessivo
delle staffe contenute nelllunghezza di ancoraggio € il
numero delle barre ancorate delle coppie di barre
sovrappostef & l'area della sezione retta di una staffa finm
/¢ il diametro minore delle coppia di barre soviagip [mm];
I, € la lunghezza di ancoraggio [mm].

Come illustrato in Figura 2, tutte le travi sonatst
progettate con un ricoprimento delle armature ludnali
pari a 28 mm e 30 mm, rispettivamente per le arreatul6 e
20 mm. |l rapportoc.,/ / varia tra 1.04 e 1.75 mentre il
rapportoCmay/Cmin Varia tra 1.60 nel caso in cui il 100% delle
barre sono sovrapposte, a 4.36 nel caso in cuis@aocoppia
di barre € sovrapposta (si veldaFigura 2.c per la definizione
di Crmin®€ Gnay) [10].

Le armature longitudinali amo state posizionate nelle
travi con le nervature orientatel piano orizzontale. Si noti
che in due campioni della serie 2 con tutte le éarr
sovrapposte 0 con solo due barre interne sovrappdet
prime armature trasversali sostate poste ad una distanza di
circa 80 mm dall'estreita della sovrappda=one, superiore
alla massima distanza permessa dafibyMC2010 [10]. In
tutte gli altri campiontale prescrizione € stata soddisfatta.

Per quanto riguarda i mateiidmpiegati, le armature
longitudinale utilizzate sono in acciaio B500C @ocordo
alla norma EN 10080 [18]) om una tensione media di
snervamento fg,.) pari a 538.80 a 567.4MPa,
rispettivamente per le barre da 16 e 20 mm di dieme
L'indice di aderenza medio € pari a 0.092 per eittrai
diametri (Tab. 2).

Il calcestruzzo, fornito da un'impresa locale, hespntato
una media lavorabilitd (slump di circa 150 mm irc@do
alla norma EN 12350 [19]) con una pezzatura massima
dell'aggregato pari a 20 mm. baaturazione del calcestruzzo
e avvenuta ricoprendo le tragbn fogli in polietilene per
almeno 3 giorni prima dello scassero. Successivemkn
travi, che hanno continuato faaturazione nel laboratorio ad
umidita e temperatura ambierfieo alla data della prova. |
cubi, di dimensione standh pari a 150 mm, per la
caratterizzazione meccanica del calcestruzzo soriofati
maturare nelle stesse condiziatelle travi. Alla data della
prova, i campioni hanno mostoa una resistenza media
cubica a compressiong{ cue ek di Circa 26 MPa per le serie
1 e 3, di 46 MPa per la serie 3 e di circa 55 M&alp serie 4
(Tab. 1).

3. BANCO DI PROVA

Le prove sperimentali sono state svolte presso |l
Laboratorio “P. Pisa” dell'Univesitd degli Studi di Brescia
portando a rottura le travi secondo uno schemaagtdt trave
semplicemente appoggiata soggettguattro punti di carico
(Fig. 3) con luce pari a 4 m e una luce di tagliid® m. Le
sovrapposizioni sono state posizate in campata, nella zona
a momento costante (M=P &@d una distanza dai punti di
applicazione del carico superé al doppio dell'altezza della
trave (>620 mm in Fig. 3) al fine di ridurre il tisbo dovuto
agli effetti diffusivi.

Le prove sono state condotteantrollo di spostamento o
fino al collasso della sovrapposizione o fino @giangimento
di una freccia di 60 mm della trave mediante un imeito
elettro-meccanico, dalla capacita massima di 500ekion
una corsa massima di 350 mm, wlato al banco di contrasto.
Le prove sono state eseguispplicando ai campioni una
velocita media pari a 0.20 mm/min (con velocitatid fino al
raggiungimento del carico di g@o o lo snervamento delle
armature e con velocitd supmiisolo successivamente). Una
trave HE260B in acciaio interposta tra il martinettd trave
in c.a. ha permesso di distuire equamente I'azione nei due
punti di carico disposti simmetricamente e a unstagiza
relativa di 2.0 m (Fig. 4a). karico & stato misurato dal una
cella di carico posta tra la trave in acciaio e #rtimetto,
mentre la freccia in mezzeria e stata registrata dde
strumenti potenziometrici posizionati all'intradossi ciascun
lato della trave (Fig. 4b). | due strumenti hannsurato il
medesimo spostamto, confermando cosi l'assenza di
eventuali effetti torsionali diea trave dovuti alla asimmetria
della disposizione delle barssvrapposte in alcuni campioni
con barre da 16 mm e 1/4 delle barre sovrapposte. T
strumenti potenziometrici conna base di misura di 500 mm
sono stati posizionati lungo c@s lato della trave per
misurare le deformazioni hgitudinali in corrispondenza
dellasse delle armature, dovute alla formazionefedsure
flessionali e allo scorrimentdelle armature sovrapposte. Due
strumenti potenziometrici vectli sono stati posizionati su
ciascun lato della trave in prossimita dell'esttamilella
sovrapposizione per misurarbapertura delle fessure da
splitting laterali (Fig. 4b), mentre altri due stranti
potenziometrici hanno misuratol'apertura di fessura
all'intradosso (Fig. 4c).
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4. RISULTATI SPERIMENTALI

Il comportamento delle trayrovate pud essere descritto
efficacemente dalla curva caricB)(- freccia ) (Fig. 5); un
comportamento non lineare caratterizza il passagdgiigprimo
stadio non fessurato al secondo stadio fessurato.
Successivamente il comportamento € lineare e sthbdeal
collasso della trave. Inizialemte si sono formate numerose
fessure nella zona a comentostamte, seguite da fessure da
taglio inclinate vicino agli appoggi. A titolo disempio di
illustrano in Figura 5 le curve caricB)(-spostamentd) delle
travi della sola serie 3, chontando il comportamento della
trave di riferimento con barre continue (20C) carltp delle
travi con barre sovrapposte ciesizzate da anfigurazioni
differenti. Nel lavoro [11] sono riportati i diagremi per tutte
le travi provate. Ogni trave identificata da un'etichetta
composta dal diamet dellarmatura (16 o 20mm), da una
lettera indicante la trave diferimento (C) o quelle con barre
sovrapposte (L), da undafrazione corrispondente alla
percentuale armature sovrappddi3, 2/3 o 3/3 nelle serie 1 e
3; 1/4, 2/4 o 4/4 nelle sexi2 e 4), la posizione delle
sovrapposizioni (I quando inteaaned E se esterna) e dalla
lunghezza di sovrapposizione #@ba in relazione a quella del
caso con il 100% di barre sovrapposte (0080.6}). La trave
con barre continue (20C) ha mostrato, come da §iceg, un
collasso duttile con ampidessure flessionali dovute allo

snervamento delle armature, mentre le travi conrebar
sovrapposte sono state a&derizzate da  rotture
prevalentemente fragili con la formazione di fessur

longitudinali da spacco lungo la sovrapposizionend@state
osservate due differenti fessure da "splitting",pfama con
fessure che sviluppano sul fianco della trave (Edj, tipica
delle travi con armature sovrapposte esterne ecadfiaai
bracci delle staffe, la seconda con fessure intratioss
longitudinali (Fig. 2c) chesi sono manifestate quando le
armature sovrapposte erano interne.

La Tabella 1 sintetizza i risultati principali péutti i
campioni provati, riportando il carico massin®,)( il carico
di post-picco P4o) per una freccia in campata pari a 40 mm, la
tensione nelle armature longitudinali & in corrispondenza
del carico massimo applicato. Quest'ultima & stataotata
con le proprieta effettive dei materiali, e ipotimrlo che
l'azione di trazione Ty nella giunzione sia equamente
ripartita tra le barre continue quelle sovrapposte; €& stato
inoltre ipotizzata una distribuzione rettangolaedlel tensioni
nel calcestruzzo per una poofiita pari a 0.8 volte la
dimensione dell'asseeutro x ("stress-block”) (Fig. 6). Si &
inoltre utilizzata la resistenza del calcestruztierata dalle
prove sul materiale fdnex = 0.83 fomcuve ek adottando un
coefficiente di sicurezza dei materiali pari a 1@ome
mostrato dalle seguenti equazioni, sostituendo rbssjpone
dell'asse neutro (x) ottenuta dall'equilibrio atlaslazione
delle azioni interne (eq. 2) nell'equazione deliliigrio alla
rotazione (eq. 3), si ottiene lgessione quadratica (eq. 4) che
permette di calcolare la forza di traziorie,( nel giunto in
funzione del carico applicat®):

X = Tex! (0.8cm exb)
Mex=P a =Ty (d - 0.4X)

@
@3)
Te @)

2 me,EX

Ted Pa O

doveb e la larghezza della travét)'altezza utile e la luce di
taglio (Fig. 2), pari a 1.0 m. Lmassima tensione nell'armatura
(fsey € poi calcolata dividendo la forza di traziorg,) con
l'area complessivaAf) delle armature longitudinali (20
nelle serie 1 e 3, A6 nelle serie 2 and 4).

In Tabella 1 si riportano inoltre:

X la resistenza normalizzatielle sovrapposizioni, o "bond
strength ratio" (BS), definito come il rapporto tta
massima tensione media misurata nelle armature liaque
stimata {s;) con la relazione proposta dfib-MC2010,
che tiene in conto di tutti i fattori che influemza
l'aderenza (resistenza del calcestruzzo, ricopiionen
dell'armatura, lunghezza dalhcoraggio, quantitativo
dell'armatura trasversale donfinamento). Tale rapporto
permette quindi di confrontare i risultati di campi con
sovrapposizioni catterizzate sia da nteriali sia dettagli
costruttivi differenti. Si ricorda, infatti, che peagioni
costruttive tutte le travi sono state realizzaten de
medesime sezioni, variandolamente la percentuale di
barre sovrapposte. Tale seelimplica che i campioni
presentino differenti effd di confinamento del
calcestruzzo dovuti alla vari@ane del ricoprimento delle
armature (o interasse) e a differenti effetti difottamento
delle armature trasversali, nel caso in cui sidagsplicata
una riduzione (pari al 20% o al 40%) alla lunghedza
sovrapposizione di riferimentadottata nei campioni con
tutte le barre sovrapposte.

x Il rapporto PPy tra il carico di post-piccoRyy) e il
carico della trave con barre continue per uno steatore
di freccia Paore), che fornisce indicazioni sul
comportamento del campiondopo il collasso della
sovrapposizione;

x il rapporto tra la massima tensie misurata nelle armature
(fse € la tensione di snervamenty,{.), che fornisce
informazioni sulla modalita di collasso (un rapporto
minore di 1.0 indica il collasso dell'aderenza per
scorrimento delle armature sovrapposte).

Nel grafico di Figura 5, sono indicati anche ilicardi
esercizio Py e il carico ultimo teoricoR, ). Il primo & stato
calcolato assumendo una tems nelle armature pari a
255 MPa, il secondo assumendo il valore medio dello
snervamento delle armaturd,.( = 567.5 MPa andfy, =
538.8 MPa rispettivamente per le barre da 20 e ¢ ne
della resistenza del calcestzozper ogni serie considerata
(fen=0.83fcm cund (Fig. 6).

Tutte le sovrapposizionioso collassate per un carico
prossimo al carico ultimo teoncdella trave di riferimento,
confermando cosi l'efficacia del criterio di prdgetelle
sovrapposizioni. Tuttavia, in rite prove il carico & diminuito
repentinamente dopo il carico di picco, evidenzeantha
resistenza di post-picco gatéa dalle barrecontinue. Tale
fenomeno € chiaramente eviderte Figura 5 nel caso dei
campioni con una coppia di e sovrapposte e due barre
continue (20L1/3-1 e 20L1/3-1-0.§l La resistenza residua
finale delle travi corrisponde lal resistenza gantita dalle
armature continue che hanno raggiunto lo snervament

Si noti in Tabella 1 che la trave della serie 4 tatte le
barre sovrapposte (16L4/4) naostrato una resistenza e una
duttilita equivalente alla trave di riferimento colbarre
continue poiché le armature si sono snervate pritaka
rottura della sovrapposame. Tale comportamento €
giustificato dal fatto che lauhghezza di sovrapposizione era
piu lunga di quanto fosse nesario, considerata la reale
resistenza del calcestruzzo che e risultata superigpetto al
valore atteso in fase di proget®empre nella serie 4, solo il
campione con due barre interne giuntate e con luwghdi
sovrapposizione ridotta (16L2/4-1-Q,8lha manifestato un
collasso della sovrapposizione. Due travi dellaes2rhanno
mostrato un collasso prematuro che la limitato lstesza del
giunto a causa della formaziomi fessure longitudinale da
spacco sulla superficie intradossale della travemgpiani
16L2/4-1 e 16L4/4). Tale coportamento € imputabile alla
bassa resistenza del calcestruzzo e alla distaeeasva della
prima staffa di confinamento dall'estremita della
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sovrapposizione, che non € stata in grado di anesia
propagazione della fessurazione da splitting [11].

Si noti inoltre la differenza marcata del caricgdico tra
i campioni della serie 2 con il 50% di barre soypegie
internamente ed esternamente; tale risultato exidehruolo
fondamentale della posizione dediaffe sulla resistenza della
sovrapposizione. Si ritiene utile ricordare cheoselo il fib-
Model Code 2010 [10] I'armatura trasversale € dmmata
efficace nel confinare un ancoraggio solo se la sstartza
rispetto all'ancoraggio o alla wapposizione risulta inferiore
al minor valore tra 125 mm e 5 volte il diametrdlaldarra.
Nei campioni delle serie2 e 4, la distanza tra brd
sovrapposte internamente e il briaceerticale della staffa era
pari a 69 mm (=4.2§, suggerendo che probabilmente il
limite imposto Model Code in alcuni casi € ineffiea
Ulteriori studi al riguardo sono necessari.
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Figura 5 - Risultati sperimentali: cue carico (P)- freccia (f) per le
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Figura 6 - Ipotesi di calcolo di tensione nelle armature

4.1 Resistenza della sovrapposizione

L'influenza della percentuale di barre sovrapp0#fesulla
resistenza delle giunzioni & steata in Figura 7, dove la
resistenza normalizzata (BS) € diagrammata percuias
campione, escludendo i risultati anomali del campib6L4/4

della serie 2,

in quanto laridotta resistenza della

sovrapposizione é stata influeta dalla erronea disposizione
delle staffe di confinamento, come precedentemdiseusso
e illustrato nel lavoro [11].

La resistenza normalizzata (BS) diminuisce dal \ealor
massimo nel caso di 100% delle barre sovrappostalaie
minimo per una quantita di armu@e sovrapposte pari al 50%.
La resistenza tende poi ad aumentare nuovamente per
percentuali inferiori e pari al 25%. | risultatirebcoerenti con
quelli ottenuti da Cairns nel lavoro [2] riguardantia
sovrapposizioni sfalsate di e raggruppate. Cairns misuro
una diminuzione della resistenza di circa il 20% pea
percentuale di barre sovrapposte pari al 33%, ttis@é caso
con tutte le armatuneggruppate sovrapposte.

| risultati sperimentali presentati in questa memoria
unitamente a quelli pubblicati nei lavori di Cairf, 8]
mostrano chiaramente una tendenza sorprendenteerte
diminuire la resistenza dellgiunzione al diminuire della
percentuale di barre sovrappostale risultato pone un forte
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dubbio sulla validita delle prescrizioni delle natiwe vigenti
che prevedono di penalizzare le giunzioni con 0%0di barre
sovrapposte.

La riduzione della resistenza normalizzata (BS) tan
diminuzione della percentuale di barre sovrapposte
influenzata dall'ipotesi che tutte le armature giehto siano
sollecitate dalla medesima tensione. In realtafol@a di
trazione nel giunto T,) non pud risultare equamente
distribuita tra le barre comiie e sovrapposte; infatti come
mostrato numericamente nel lavoro di Cairns [8] e
analiticamente di Metelli [9], le barre sovrapposigultano
pit rigide di quelle comue, se la lunghezza di
sovrapposizione & adeguatageindi assorbono un'azione di
trazione maggiore provocando callasso prematuro e fragile
del giunto.

Come gia discusso, le pdipali norme permettono una
riduzione della lunghezza dsovrapposizione quando le
giunzioni sono sfalsate (Fig. 1). Secondo le norquéndi, la
resistenza attesa di talgiunzione con una lunghezza di
sovrapposizione ridotta, dovrebbe essere pari dlagukel
campione con il 100% di barreovrapposte, ma con la
lunghezza di sovrapposizione inteka Le linee grigie in
Figura 8, mostrano la riduziorgella lunghezza di ancoraggio
proposta dallEC2 e dalMC90, che dipendono dalla
percentuale di barre sovrapposte. Le croci rosdedno le
lunghezze di sovrapposizionedottate nel programma
sperimentale, in accordo con le prescrizioni norveatiLa
lunghezza di sovrapposizione richiesta per sviloppma dato
livello di tensione nelle armature & inversamente
proporzionale alla resistenzdell'aderenza e, quindi, alla
resistenza sperimentale normalizzata (BS). | simticdolari
neri in Figura 8 rappresentano linverso del valdedla
resistenza normalizzata (BB e forniscono cosi una
indicazione sulla variazione di lunghezza di sopgizione
proposta dalle norme. In Figur@ emerge chiaramente la
tendenza opposta tra i risultati Speentali e le prescrizioni
normative.
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4.2 Resisenza di post-pcco della sovapposizione

La Figum 9 mostra Iifluenza dallepercentuale Pdi
barre sovrappste sulla restenza di pospicco JPPs). Sinoti
una riduzionedella duttilitadella giunzionepoiché il caro di
postpicco vaia tra I'80% €l 40% del caico della travecon
barre conting, sovrapponedo rispettivanente il 25%e |l
100% dellearmature. Cora gia accennat la resistera di
postpicco é correlata allacapacita dellebarre continueche
snervandosiano in grado dreggere parteel carico di pico.

4.3 Effetti sulla fessuraione
Figura 10mostra lo suuppo e l'evolaione delle fesure
da splitting gr campioni ddk serie 4. 1l caco applicato P) e
rappresentatin funzione @ll'apertura difessura da spting
laterale {9 O intradosse (). Il comportamento dei
campioni € caratteizzato dalla formazone di una mpia
fessura da gitting intradossale per lalimitata azioe di
confinamentodel braccio orizzontale dHe staffe. Sinoti
inoltre che pr un carico pri al carico d esercizio Py), le
aperture di fesura da spaccsono risultaténferiori a 0.1mm,
confermandoil buon conportamento dé¢ sovrappogioni
provate nei guardi della deabilita e dell'apetto esteticalella
trave.
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Tabella 1 - Pmcipali proprietae risultati delle ®vrapposizioni ¥: snervamentoSF: splitting; f: "face splitting"; s "side splitting")

‘ BS JPPs
P |b Cx Gy Cs/2 Ktr 1:cm.cube.ex fstm Pu fs.ex f S’G; fS,@( PAD Pao Failure
7 m fam Piores  mode
[%] [mMm] [mm] [mm] [%] [MPa] [MPa] [kN] [MPa] [kN]
specimen MC2010 MC2010

Series 1 20C 0 335 24.0 138 549 097 0.97 138 1.00 Y
/20 mm 20L1/3-l 33 335 130 30 130 23 26.0 597 127 489 0.86 0.82 109 079 SP f
20L2/3-E 67 335 40 30 70 23 26.0 568 113 431 0.76 0.76 81 058 SP s
20L3/3 1M 335 40 30 25 23 29.0 545 134 513 0.90 0.94 7 0.05 SP fs
20L1/3-1-0.8, 33 26.8 130 30 130 29 26.0 552 116 443 0.78 0.80 113 0.82 SP fs

Series 2 16C 0 29.0 123 537 1.00 1.00 123 1.00 Y
/16 mm 16L2/4-1 50 33.8 96 28 22 23 260 615 97 418 0.78 0.68 69 056 SP f
16L2/4-E 50 33.8 36 28 82 23 29.0 643 116 505 094 0.79 84 069 SP fs
16L4/4 1M 338 36 28 167 2B 26.0 550 89 381 0.71 0.69 36 029 SP fs
16L2/4-1-0.8,, 50 27.0 96 28 22 29 29.0 585 102 438 081 0.75 62 050 SP f
16L2/4-E-0.8, 50 27.0 36 28 82 29 26.0 578 108 469 0.87 0.1 88 0.72 SP fs
16L1/4-1 25 33.8 99 28 845 23 26.0 635 118 518 0.96 0.82 105 085 SP f
16L1/4-1-0.6, 25 20.3 99 28 845 P 26.0 536 103 444 0.82 0.83 96 078 SP f

Series 3 20C 0 45.8 159 589 1.04 1.04 159 1.00 Y
/20 mm 20L1/3-1 33 25.0 130 30 130 31 458 621 135 493 0.87 0.79 112 071 SP f
20L2/3-E 67 25.0 40 30 70 31 458 592 136 497 0.88 0.84 92 058 SP fs
20L3/3 1@ 25.0 40 30 25 31 458 556 136 498 0.88 0.89 70 044 SP fs
20L1/3-1-0.8, 33 20.0 130 30 130 39 4538 581 126 459 0.81 0.79 113 0.71 SP f

Series 4 16C 0 55.4 136 569 1.06 1.06 137 1.00 Y
/16 mm 16L2/4-1 50 25.0 96 28 22 31 554 670 126 525 0.97 0.78 79 058 Y f
1612/4-E 50 25.0 36 28 82 31 554 681 123 513 0.95 0.75 87 064 Y fs
16L4/4 1M 250 36 28 167 31 554 617 137 572 1.06 0.93 139 101 Y f
16L2/4-1-0.8, 50 20.0 96 28 22 39 554 627 119 494 0.92 0.79 83 061 SP f
16L1/4-1 25 25.0 99 28 845 31 554 691 137 574 1.07 0.83 132 097 Y f
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5. CONCLUSIONI
Il lavoro illustra i risutati di un'ampia campagna

sperimentale eseguita per indagare linfluenza adell

percentuale di barre sovrappmssul comportamento delle
giunzioni. Le lunghezze disovrapposizione sono state
progettate con la formulazione proposta fieiMC2010 al

fine di esercitare una tensior& collasso prossima allo

snervamento delle armature. Sono state provatera@d t

caratterizzate da due differenti classi di caleesto, due

diametri delle armature longitudinali, e da unacpetuale di

barre sovrapposte variabile il 25% e il 100%, mantenendo

le rimanenti barre continue. Tatte sovrapposizioni sono state

confinate da armatura trasversale. | risultati ispentali, di

seguito sintetizzati, pongono forti dubbi sullaid&h delle

prescrizioni delle principali normative internazitinahe
consentono una riduzione dellmmghezza di sovrapposizione
nel caso di giunzioni sfalsate:

X la sovrapposizione di una sqiarte delle armature tende a
indebolire la giunzione; la resistenza normalizzata
riduce di circa il 20% se la percentuale di armatur
sovrapposte diminuisce dal 100% al 50%.

x la presenza di una parte delle armature continLigineto
garantisce una maggiore resista di post-picco in quanto
le armature continue pas®o raggiungere lo snervamento
dopo il collasso della sovrapposizione.

X La posizione delle armature trasversali € particotate
importante per contenere le pressioni che possauorei
la resistenza della sovrapposizoper la formazione delle
fessure da splitting. Ulterioricerche sono necessarie sul
ruolo di questo parametro.
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SOMMARIO

Le norme vigenti in materia di prestazigidentificazione e qualificazione) ed att@zione dei materiatla costruzione sonan
tema di particolare interesse per i professioribi al giono d’oggi nelle diverse vesti di Progettisti, Dicgt dei lavor o
Collaudatori, si trovano a dover gestire il cargtiper la costruzione di una nuova opera.

Questo tema e trattato con riferimento al mategaleestruzzoconsiderandone gli aspetti legalie fasi di selezione derodotto,
di accettazione, di controllo ke procedure di posa in opera e della successivficeedi esecuzione a regola d’arte. Infatlurante
la costruzione di un’opera, sono diverse le figcine partecipano con precise responsabilita allmidefne della conformitaei
materiali, secondo un filo logico che emerge chiisate attraverso un’attentdtlea dei disposti normativi.

Nel caso in questione, infatti, accanto alla figdeh Progettista, cui spetta I'onere di definir@testazioni di progettdei materiali,
del Direttore dei Lavori, che ha I'obbligo di preadere all’acettazione del prodotto sia prindallinizio che durante i lavo e del
Collaudatore, al quale € demandato il controllganto presdto per le opere, compare arch Produttore del calcestruzobe
deve obbligatoriamente provvedere ad identificacualificare ipropri prodotti prima di immetterli sul mercato,che alla lice
dell'obbligo di certificazione del processo produdt

La memoria chiarisce anche i principali compitireqedure che spettano alle diverse figurgioto mostrando alcuni esempi d
applicazioni pratiche da espletare durante quéstita

PERFORMANCES, ACCEPTANCE AND STANDARDS:
CASE OF CONCRETE

SUMMARY

Nowadays, technical standards for concre¢eformance (identification and qualifi@an) and acceptance of materials for the
building construction are topics of partiaulinterest to professionals with diffateroles such as Designers, Constructiceniibers
or Testers, who have to manage tasksémstruction of a new engineering work.

This subject is discussed witbference to the concrete, considering aspelateteto stages of pduct selection, acceptanaontrol

of procedures for casting and the subsequent afgaki perfomance in a workmanlike mannén fact, during the construction,
there are several professionals involved with djgemsponsiblities into the setting of the compliance of méés, accorihg to a
logic, which emerges clearly thugh careful reading of standards.

In this case, next to the figure of thedier, who has to define the performancenaterials, the Construction Manager, wias to
provide for checking and acceptance of productedsrb the start as during the wakd the Static Tester, who is responsioie
final checking about the requiremsradf works, there is also the Manufacturer whotbadentify and describe their produdisfore
placing them in the market, as ruleddsytification of factory production control.

Furthermore, this paper clariiemain tasks and procedures, which pertairthto various professionals, showing some simple
procedures that can beeakduring these activities.
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1. ILRUOLO DEL PROGETTISTA

Al progdtista delle pere spetta iderogabilmerd la
definizione @lle prestazion fondamentalidei materialie, in
particolare pr quanto rigiarda il calcesuzzo, in temini
almeno di durabilita, resstenza, lavabilita e dianetro
massimo degdlaggregati, cae ribadito ddke Norme Tecithe
per le Costraioni di cui alD.M. 14/1/20® (paragrafo 12.1,
commi 1 e 3).

In quest ambito, la prescrizione di durabilia €
volutamente posta quale prima nellordine, Vviste le
correlazioni con la vita utile della stuttura, e ca la
definizione dlle azioni insisenti su di essaQuesta € codata
anche con laesistenza visti valori di ragporto acqua/legnte
e di resistera previsti dallanorma UNI EN206-1:2006.

Inoltre, per quanto cocerne il diam&o massimodegli
aggregati, gesto viene ad esre imposto aeguito delle celte
operate dal gettista in rerito agli spessri di coprifero, e
quindi ancoa in merito ala prescrizionidi durabilita, ma
anche in redzione alle ditanze d'inteferro risultanti dal
dimensionaranto delle armaure longitudirali.

2. ILRUOLO DEL PRODUTTORE

2.1 Implementazione e certificazione del sistema di
controllo del ciclo produttivo

La possifiita che un geerico Produttre di conglonerati
cementizi pssa immetteresul mercato ipropri proddti e
oggigiorno vicolata all'imgementazione a parte dello ssso
di un sistemali controllo dé ciclo produttio certificato é un
ente terzo.

Questa matodologia dilavoro, resa ayente dalle amali
Norma Tecrnihe per le Cdsuzioni di cuial piu volte ¢tato
DM 14 genmio 2008, trowa il suo fondanento gia a pdire
dalla Direttiva CE 89/106 si “prodotti dacostruzioné e nel
successivo BR n°246/198 di attuazionenella legislamne
italiana. Il reepimento diguesta Direttia ha dato il va al
recepimentadi una serie dnorme di prodtto armonizate a
livello comunitario tra cui & UNI EN 2@®-1 oppure laUNI
11104:2004 ¢he sostituivaa la UNI 98581991), riportati i
criteri di classificazione, produzione edi conformita del
“prodotto” cdcestruzzo.

A livello nazione, pro, oltre ali standard UNI
armonizzati @stono anched Linee Guidger il calcestuizzo
preconfezioato, emesse daServizio Tenico Centraledel
Consiglio Siperiore dei L&ori Pubblici, e quali contegono
anche prescarioni circa la classificazioe, la produzioe e
conformita déo stesso.

Figura 1: Evoluzione temorale ddla normativa cogente e
volontaristica in materia.

All'interno di questo quadro norretivo, € doveoso
segnalare cheia le normearmonizzate WI quanto le date
Linee Guida sono da ritendersi sodnto quali ‘Utile
riferimento”, tali cioé da fonire uno strurento di lavoroutile
ad implemerdre un sistem certificato dicontrollo delciclo
produttivo de sia in grad di fornire informazioni ¢ di
riflesso, una maggiore siurezza sullacaratteristiche dei
prodotti stessi
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Sulla base dijueste prescripni, il Produtbre dovra prina
di tutto identificare, cioé dssificare, i propri prodott
scegliendo tra € due pringpali famiglie di prodotti, i
cakestruzzi a prestazione grantita’ o a “composizion
richiestd, per pa procedere aola qualificazone degli stessi
cicé alla definizime delle prestaoni fornite.

Ovviamentea valle di quate fasi sara sponsabilita de
solo Produttore monitorare & produzione in modo &
mantenere nel émpo le caatteristiche dthiarate per li
prodotto stessoll monitoraggd delle prestapni fornite né
tempo pud eswe eseguito e controllato mediante &
predisposizione di un’apposia carta di controllo delh
prestazione, suinodello della tarta di controlo di Shewhatt

(Figura 2.

Figura 2: Carta di ontrollo di Shevhart.

Questo strurento permettali riportare inmaniera grafia
'andamento neltempo di undeterminatoparametro (d
esmpio la diffeenza tra il valoe atteso ed Walore nominag
di resistenza cuba del calcestrzzo) in mododa valutarned
smstamento risgito al targetallinterno di due ranges id
valori rappresernti rispettivanente un “lmite di allerta’
swerato il qualein maniera ontinuativa ocorre prendey
provvedimenti @r continuarea controllae il ciclo di
produzione, ed m “limite di controllo”, supeato il qualeé
posto immediatanente a rischidl controllo della produziore
stessa. | limiti qui introdotti, sulla scortadella Teoria d
Shewart, sono dBniti sulla basedello scarto gadratico med
ddla produzione( 1) e valgom rispettivamete + 21 per i
limite di allerta et 3 1per il limite di controllo.

2.2 I|dentificazione dei prodoti (classificazbne)

La classificazione dei prodtti non puo pescindere dadl
principale diffeenziazione tracalcestruzzia “prestazioe
garantita’ o a “composizionerichiestd. Nel primo caso
infatti, il Produtore garantise le prestazini (ad esempm
guelle individuae dal Progdista: resisterg lavorabilita
classe di esposiane) che il podotto avra senesso in opex
correttamente, lsciandosi agibita operativaper variarne a
composizione.

Tabella 1: Prescrizoni per la stamp sul Documentali
Trasporto perforniture di calcestruz a prestazione
garantita.

CALCESTRUZZI A PRESTAZIONE
Classe dresistenza
Classe desposizione ambitale
Classe dtontenuto di clorti

Dimensbne max. dell’aggrgato
Classe dtonsistenza

Se richieto:

- valoreminimo di composiione

- tipo e dasse di resistenzaldcemento
- tipo diadditivo e aggiunte

- proprie@ speciali

Nel second@aso, ossia pdrcalcestruzzi &composizion
richiestd, il Produttore gamtira la canposizione de



prodotto, eventualmente richiestagli dal Clientazsefornire
alcuna ulteriore garanzia sulle prestazioni otténib

Tabella 2: Prescrizioni per la stampa sul Documediito
Trasporto per forniture di calcestruzzi a compasie
richiesta.

CALCESTRUZZI A COMPOSIZIONE

RICHIESTA
Dettagli sulla composizione
- contenuto di cemento
- tipo di additivo
- rapporto a/c
- classe di consistenza
- dimensione max dell'aggregato

Sul tema della distinzione tta due principali tipologia di
calcestruzzi, l&lorma UNI EN 206-1 si spinge ad identificare
con certezza le prescriziomia riportare sui documenti di
consegna per due le diverse tipologie di proddiibglle 1 e
2). Da queste emerge quantadicato in precedenza, per i
calcestruzzi a prestazione garantita i dettagli sulla
composizione non sono necessari contrariamente ataua
previsto per quelli acomposizione richiesta

In questo solco si inseriscon® Norme Tecniche per le
Costruzioni che, al paragmfl11.2.3, laddove prescrivono
'esecuzione di prove preliminari alla realizzaziodelle
opere, prevedono di verificare leapacita di ottenere le
“prestazioni richiestg lasciando quindi una palese preferenza
sullimpiego di calcestruzzi a prestazione.

La classificazione secondo le prestazioni principali
prevede, quindi, che il Produttore fornisca perpibprio
prodotto indicazioni su: resestza, esposizione ambientale

(durabilita) contenuti di cloruri, diametro massimo
dell'aggregato e lavorabilita.
Diversamente, per quanto riguarda i prodotti a

composizione richiesta la pripale prescrizione dovra essere
il dettaglio della composizionepme ad esempio il contenuto
di cemento, il tipo di cementdl, rapporto acqua/legnate, la
dimensione massima dellaggetg e, eventualmente, |l

contenuto di filler.

2.3 Qualificazione dei prodotti

La qualificazione dei prodotti € una procedura obe é
soltanto precedente all'immissione sul mercato dedgti
stessi ma continua nel tempo monitorandone nel tempo le
prestazioni e, pertanto, non €& per nulla assimdalila
“valutazione preliminare della resistenza” di cuiparagrafo
11.2.3 delle Norme Tecniche, in precedenza citato.

Per la definizione di questeqmedure di qualificazione dei
prodotti si trova un utile riferimento sia nella tidta UNI EN
206-1 che nelle Linee Guida per il calcestruzzo
preconfezionato. Queste g&aNO0 necessariamente per
I'esecuzione di prove sui prodotti.

Ovviamente, Norme e Linee Guida considerano come
prestazione principale laclasse di resistenza ma non
trascurano di citarne altre.

Attenendosi allambito della prestaziode resistenza, la
Norma UNI EN 206-1 (paragraf®.2) parla propriamente di
“conformitd” prevedendo una fasdi “produzione iniziale”,
definita come talesino al raggiungimentali 35 risultati di
prova suddivisi in 3 campionsui primi 50 metri cubi di
produzione e successivamenteainpione ogni 150 metri cubi
prodotti (e comunque uno per giorno di produziooe)gni
200 metri cubi prodotti (e comunque uno per settianali
produzione) a seconda che lgroduzione avvenga in
mancanza o in presenza di una certificazione dstgmso di
produzione (FPC) oppure no. Successivamente ais@fati
di campionamento, la Norma WNefinisce anche di una fase
di “produzione continua quindi intendendo su produzioni gia
avviate e successive ai 50 metri cubi, in cui oeorr

monitorare il mantenimento delle prestazioni attrage
I'esecuzione di 1 campione ogni 400 metri cubi pttide
comunque uno per settama di produzione.

La norma prevede, quindi, un controllo di tipo istito
sulla produzione al fine di qualificare e mantendee
prestazioni identificate dal ProduttofEapella 3.

Tabella 3: Prescrizioni per il Produttore circa flequenza minima
di campionamento, secondo dudiversi standard, utili per

'implementazione di un sistemadintrollo del ciclo produttivo.

UNI EN 206-1:2006 Linee Guida
prospetto 13 C.S. LL.PP.
prospetto 4
O0a superiore ai 50 m @
50 nt con FPC | senza FPC
1 campione
ogni 200
produzione 3 oppure
PGB campioni | 2 per ogni 1 campione
settimana di | ogni 150 M 2 cubetti ogni
produzione oppure 1000 rﬁg
1 campione 2 per ogni rodotti
ogni 400 giorno di P
produzione / oppure produzione
continua® 1 per ogni
settimana di
produzione

Note:

® Campionamento nel corso della produzione e alimass ogni 25

@ Fino al raggiungimento di almeno 35 risultati télievo.

© Da impiegarsi al superamento dei 3utiati di prelievo. Qualora lo scarso
tipo “V degli ultimi 15 risultati di prelievo superi ilatore 1,3%/ per i
successivi 35 risultati la frequenza di campionamedeve essereg
aumentata a quella per la produzione iniziale.

Il rispetto delle prescriziorgulla conformita dovra avvenire
verificando per il valore medio {f) e per ogni singolo
risultato () che:

£m>fck +4 (1)
fCi>ka -4

nel caso in cui il numero di cgioni sia pari ad almeno 3,
mentre nel caso sia almeno paril5 si avra un controllo di
tipo pienamente statistico del tipo:

F>fo + 1,48%1
fi>foc- 4

@)

Dal canto loro, le Linee Guida per il calcestruzzo
preconfezionato, nel prospetth riconoscono gdicitamente
la necessita di un controllo tipo statistico sulla produzione e
definiscono come compito del Produttore la quadifidel
prodotto al fine di lare evidenza che le proprieta specificate
sono ottenute con un margine adeguato dal calcestru
propostd prima di impiegare un prodotto dintiova
formulazioné. Inoltre, richiedendo anch’esse il monitoraggio
continuo delle prestazioni del prodotto, tra cuiunalmente
anche la prestazione di resistenza, indicano I'eseca di
almeno due cubetti ogni 1000 metri cubi prodotti.

Tutte queste procedure devono necessariamenterdrova
una loro sintesi in un documento predisposto dad@ttore
stesso che rappresenta un vero e promtissier di qualifica
contenente tutte le informazioni necessarie su meafgime,
strumentazioni ed anche, volendo, sull’evoluziomaperale
delle prestazioni attraverso la gia citata cartazdtitrollo di
Shewart Figura 2).

3. ILRUOLO DEL DIRETTORE DI LAVORI

La figura del Direttore dei lavori, prevista singtiaalbori
della normativa nazione in materia di disciplindlelepere in
calcestruzzo armato (L. 1088/, rimane di primaria
importanza anche all'interno delle attuali Normeefiiehe. A
guesti, in concorso con il Costruttore e ciascugola parte di
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competenza, € affidata la responsabilita dellaoridenza
dellopera al progetto, delbservanza delle prescrizioni
d’'esecuzione del progetto stessiella qualita dei materiali
impiegati, nonché, per quanto riguarda gli elementi
prefabbricati, della posa iopera (D.P.R. 380/2000 art. 64,
comma 5).

In relazione alla qualita dei materiali impiegatinel caso
di specie del calcestruzzo, il Direttore dei lavalbvra
procedere ai sensi delle Norme Tecniche per lercziehi
all’accettazione dei prodotti mediante I'acquisigo delle
certificazioni di qualiicazione svolte dal produttore nonché
all'esecuzione di eventuali prove di accettazione.

Per questo, il Direttoredei Lavori dovra procedere
all'accettazione del prodotto ipra dell'inizio dei lavori e,
successivamente, durante éeszione dei lavori stessi.

3.1 Accettazione prima dell'inizio dei lavori

La procedura di accettaziopema dell'inizio dei lavori &
in gergo definita come dualificaziong. Dall'esame della
normativa vigente fin qui svolt@ppare chiaro che il termine
non €& del tutto appropriato @ké fuorviante in quanto
finirebbe per attribuire al Direttore dei lavori ain
responsabilita che non & sua ma del Produttormdtdriale.

Infatti, in questo ambito, le Norme Tecniche miitano a
riportare la necessita di eseguire umaltitazione preliminare
della resistenZaprima dell'inizio dei getti, al fine di valutare
il prodotto che sara impiegato (paragrafo 11.2.2).Norma
esplicita che tale prodotto andra verificato atrae la sua
prestazione fondamentale, la resistenza caratteriguindi in
termini di Ry o di fy). La Norma in quée modo esplicita un
meccanismo di predilezione nei confronti del cale=ti a
“prestazione garantita

A questo punto, pero, il Dirette dei lavori per assolvere
alle prescrizioni di Norma pabbe percorrere due strade:
procedere all’esecuzione di prove preliminari ogppotrebbe
decidere di accettare il prodotto sulla base dkissier di
qualifica’ che & nella responsabilita del Produttore.

La prima strada € la piu nota e praticata ma lacw&ta
d’informazioni. Questo perchéali prove sono il risultato
univoco di una misurazione in @ato istante, con determinate
materie prime e determinate condizioni ambientali.

Diversamente, l'accettaziondel “dossier di qualifica”
presentato dal Produttore comporta I'acquisiziorieuda
popolazione statistica di risali decisamentepiu ricca di
informazioni tra le quali la variazione nel tempelld
prestazioni permettendo di valutare #&abilita del ciclo
produttivo del materiale che si sta accettando.

3.2 Accettazione in corso di fornitura

Questa fase si articola essenzialmente nei cosiddet
controlli di accettazine. Questi possono essere di tipo A e di
tipo B. (NTCO8 paragrafi 11.2.2 e 11.2.5).

In aggiunta a tutto quanto appena esposto, il Diretdei
lavori con l'attuale normativha uno strumento ulteriore che
pud aumentare la confidenza nei risultati dei swwitrolli: il
controllo del ciclo produttivo implementato dal faore del
calcestruzzo. Queste proceeur validate da organismi
certificatori terzi, permettonose raffrontate ai risultati del
controllo di accettazione, drafforzarne i risultati o di
individuare responsabilita del Produttore o del tGa®re,
rispettivamente per carenze del prodotto o di messgpera.
Questo fornisce indubbiamentalidi spunti anche per la
risoluzione dei contenziosi.

4. IL RUOLO DEL COLLAUDATORE

Nel capitolo 9 del delle NTC 2008, si dichiara kdigo
del collaudo in corso d'opera e finale dal momeche “le
opere non posSSONO essere SS® in esercizio prima
dell’effettuazione del collaudo static@ si evidenzia cHll
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collaudo riguarda il giudizio sul comportamento e |
prestazioni delle parti dellogra che svolgono funzione
portante [...], tranne casi partidari, il collaudo va eseguito
in corso d'opera, quando vengono posti in operamaeti
strutturali non piu ispezionabili, controllabili eollaudabili a
seguito del costruire della costruzione”

Dalla Legge n,°1086/71 — Noemper la disciplina delle
opere in conglomerato cementizio armato, normale e
precompresso, ed a struttura metallica”, “Legge 764~
Provvedimenti per le costruzioebn particolari prescrizioni
per le zone sismiche” e “D.P.816/2011 n.°380 — Testo Unico
delle disposizioni legislative regolamentari in materia
edilizia”, emerge che tra gli adempimenti del Caollaiore
rientrano le attivita di contlo e di esame (tra le quali
“[...]controllare quanto prescritto in materia dallaormativa
in essere;[...] ispezionare I'operaelle varie fasi costruttive
con particolare riguardo alle opere strutturali pitnportanti;

... esaminare i certificati dalle prove sui materiali...] dai
controlli in stabilimento e nel ciclo produttivo;ntrollare i
verbali ed i risultati delle eventuali prove di ceoi fatte
eseguire dalla DdL; [...] esaminare il progetto defpera
[...]: esaminare le indagini eseguite nelle fasi di
progettazione ed esecuzignie quali sono potenzialmente
integrabili con‘accertamenti, studi, indagini, sperimentazioni
e ricerche utili” ai fini della “[...]collaudabilita delle opere”.

Pertanto, stando alle normegenti, il Collaudatore puo a
sua discrezione eseguire pradiecarico e prove sui materiali
in opera, essendo esse a susmizione poiché da compiersi
“ove ritenute necessarie(NTC 2008). Per gli autori appare
inammissibile sottoscrivere un certificato di cati®
strutturale senza aver compiutonlecessarie indagini e prove
specie se le strutture da collaudare caratterizzemedificio
strategico o particolarmente rappresentativo, peméa e
geometria, per soluzione struttigradottata (ad esempio se in
struttura portante in calcestruzzo fibro-rinforzasmluzione
perseguita in alcuni importartiterventi di riqualificazione) o
anche per ardite soluzioni architettoniche (ad esemp
importanti sbalzi, dell'ordine di 3 metri).

Tra l'altro, per i casi appengitati, si ritiene che debbano
essere valutate le prestazioni dell’edificio, sitazerso una
accurata campagna di prove sulle strutture, sigueselo le
prove di carico statico swsolai, nonché approfondendo il
comportamento strutturale con analisi e controlli tigho
dinamico (ad esempio provesrfap back sui solai) ad
integrazione di quelli statici. Addirittura, nel cagel collaudo
di un alto edificio, risulta fondamentale eseguir@ver di
laboratorio su carote di calcestruzzo attea detemainil
valore del modulo elastico (parametro fondamentae la
risposta della struttura sotteento e sisma)e prove di
caratterizzazione dinamica perdama dei modi di vibrare (i
cui valori debbono essere conftati con quéi ottenuti nel
modello numerico ad elementi finiti (FEM&$ built.

Quindi, si ritiene che su qualsiasi edificio dal@atare, le
indagini sul calcestruzzo in situ si configuranomeo una
necessaria attivita del collaudatore al fine dicasare “[...]
la perfetta stabilita e sicurezza delle struttureda evitare
qualsiasi pericolo per la pubblica incolumita’(dalla
n.°1086/71)per quanto la normativa non lo obbligha
predisporne una limitandosi addicare che tale campagna
venga effettuatf..]Jquando si renda necessario valutare a
posteriori le proprieta di uncalcestruzzo precedentemente
messo in opera’procedendo‘[...]Jad una valutazione delle
caratteristiche di resistenza attraverso una seliigrove sia
distruttive che non distruttiVeda non“intendersi sostitutive
dei controlli di accettaziongta §11.2.6 NTC).

Le principali normative volontaristiche alle qualferirsi
la normativa cogente indi¢caUNI EN 12504:1-2002,UNI EN
12504-2:2001,UNI EN 12504-3:2005,UNI EN 12504-4200
e Linee Guida pubblicate dal Servizio Tecnico Caletr



Consiglio Superiore LL.PP.ina sarebbe bene confrontarsi
anche con quanto riportato nelktteratura di riferimento ed
alla UNI EN 13791, in specie per quanto riguarda
l'interpretazione, I'eventuale correzione e la etazione dei
risultati derivanti dalle prove (non distruttive istduttive).

5. PROVE SUL CALCESTRUZZO INDURITO

5.1 Prove non distruttive

Tra le prove non distruttive, la pit immediata éeltp
sclerometrica, la quale si basa sulla misura deliGe di
rimbalzo dello sclerometro; lindice €& influenzato
principalmente dalle condizioni locali del puntoinapatto
(umidita del calcestruzzo iruperficie, presenza di uno strato
superficiale carbonato), dallanclinazione dello strumento
rispetto alla verticale e dalla tipologia (dimemdi@ natura)
degli aggregati. Pertanto, per la prova scleromeetrsi
dovrebbe eseguire un opportuno rumndi battute all'interno
della zona di misura (griglia da tracciare nelbimto del punto
considerato),facendo attenziome mantenere lo sclerometro
perpendicolarmente all'eleento strutturale (se cid non
accadesse perché non fosse possibile bisognerelgoears
I'angolo d'inclinazione ed in base ad esso modificiavalore
ottenuto). Eseguite le misure € importante caleolawvalore
medio degli indici di rimbalo N e decidere o meno se
accettare il risultato il quale potrebbe essere rmgémente
valido se (perché & a discrezé del collaudatore) almeno
I'80% dei valori non & “distante” dal valore medjger piu di
6 unita.

Una seconda tipologia di provala cosiddetta sonica, la
quale si basa sulla misura dellalocita di propagazione di
onde elastiche nel castruzzo. La velocit&iene determinata
come rapporto tra la distanza trasmettitore/ricegited il
tempo impiegato a percorrerlAnche in questo caso bisogna
tenere in conto che la prova é influenzata dal exutb
d'umidita, dalla composizionéella miscela e dal grado di
maturazione. Ma, soprattutto, € bene ricordare lahstima
della velocita e influenzatan maniera importante dalla
presenza di eventuali vuoti e/o fessure internequali
aumentano la distanza trasmettitore/ricevitore, dala
possibile presenza di armegy le quali dovranno essere
preventivamente localizzate tramite pacohmetrotalfy, per
la prova sonica (individuata laona di misura, pulita la
superficie e posizionati i punti diisura) le misure dovrebbero
essere eseguite in numero opportuno (ad es., rel®gni
zona, verificando 'omogeneita dei valori di vel@ctivax =
200 + 300 m/s) e quindi il valormedio della velocita. Si
ritiene che la prova sarebbe da ripetere se lacital di
trasmissione v risultasse v > 4800 m/s oppure \bB02m/s,
con v calcolabile seconda seguente relazione:

v=1/[T=(TTo)l (3

ove: | rappresenta la lunglee della base di misura, T
rappresenta il tempo di propagazione trasmettitiomaysitore;
T, & il tempo di percorrenza del prisma metallicoadatura e
Toe il tempo di percorrenza detisma secondo il fabbricatore.

Una terza tipologia di prova é la sonda Windsormuale
si basa sulla misura della gfondita di penetrazione nel
calcestruzzo di un'as d'acciaio (sonda) da infiggere nel
calcestruzzo con energia prestabilita. La provaflagnzata in
particolar modo dalla durezza dalla resistenza degli
aggregati, ma anche dallaakcezza e dalla carbonatazione
della superficie dell’elementoPertanto, per la prova con
sonda Windsor, individuata laza e scelti i punti d’infissione
(previo controllo pacohmetrigpdovrebbero eseguirsi almeno
n.°’3 colpi (perpendicolarmente alla superficie f@a di
calcestruzzo attorno alla sonda) e misurata laHenza della
sonda fuoriuscentdal calcestruzzo.

Successivamente, calcolata la differeriza, tra il valore
massimo ed il minimo, ricordando che il risultatld prova
potrebbe essere potealzhente accettabile $g.,< 8 mm; in
caso ci0 non si verificass€y.> 8 mm) si dovrebbe ripetere
una quarta infissione il cui risultato, se rispeiltecitato
criterio d'accettabilita di'y.,, sostituisce il valore piu distante
dalla media (altrimenti si dovreblrgpetere l'intera prova in
una zona adiacente).

5.2 Prove distruttive

Le prove distruttive su campioni (di forma cilinchj
provenienti di carote estrattial calcestruzzo rappresentano il
metodo d’'indagine piu diretto edffidabile. Per I'estrazione
dei campioni si utilizza I'apposita macchina canata dotata
di corona diamantata; tale macchina, durante Begine,
dovrebbe essere ben ancorata in modo che, avanzando
nell’estrazione, non vi siano forti vibrazioni sulnacchina le
quali porterebbero a rovinare dampione. Infatti, i campioni
di calcestruzzo dovrebbero agenn diametro costante ed un
asse rettilineo, infatti se cid nai verificasse si avrebbe un
apparente decremento della resistenza meccanicar (@it
marcato nel caso in cui la carota & prelevata
perpendicolarmente a quella del getto).

Le norme volontaristiche che trattano le avvertenze
relative ai campioni ed alle modalita di prova stm&@NI EN
12390-1+3 e la UNI EN 12504-1; da esse e daltarkgura di
riferimento si ricorda cheper operare nel miglior modo
possibile e ricondursi al potemle valore caratteristico
sarebbe meglio che il diametdelle carote sia superiore di
almeno tre volte al diametro massimo degli inertinfai
minore a 100 mm). Cio perché, esde la resistenza legata al
rapporto D/g{con D pari al diametro della carota e d pari alla
dimensione massima llimerte), se esso diminuisce si avrebbe
un aumento della dispersione dei risultati (dovitha
distribuzione casuale degli inerti); tra I'altrolcani piccoli
inerti, o frantumi di essi,potrebbero distaccarsi dalla
superficie laterale indebolendo la sezione dellsoteain
maniera piu marcata tanto pitsilo diametro & contenuto.

Nelle precedenti norme ed in letteratura si rip@tehe
che nei campioni non devonossere contenuti spezzoni
d’armatura quali alterano i risultati della provaatura per
diversi motivi. Tra essi si ricorda che le carote spezzoni
disposti nella direzione di agpressione non offrono risultati
attendibili e che, allo stesso tempo, carote corzzpe di
armatura in direzione ortogale alla compressione subiscono
una diminuzione (difficiilmente quantificabile) rellstima
della resistenza misurata; in@lfril rapporto altezza/diametro
(H/D) dei provini dovrebbe ssere pari a 2 (0 comunque,
potrebbero essere prelevati campioni aventi H/D=3
e,scartando eventuali parti contenenti barre gadmrzone di
prelievo fossero piuttosto “congemate”, si arriverebbe ad
H/D = 2 rettificando, anche, le superfici su cpphbcare il
carico), le prove di compressiomevrebbero essere eseguite
su provini umidi ed effettda su campioni dei quali si e
preventivamente verificata la planarita e 'ortoglitd delle
superfici d’appoggio.

Un parametro da considerare nella stima dellatessia €
I'eta del calcestruzzo, cioé #uo grado di maturazione. In
merito, si pud fare riferimento alle curve rappreaati
I'incremento della resistenza in funzione dell’'d&l getto. Le
curva sono descritte dalla seguente relazione:

428) 1 1(t) = exp {s-[(28/t}°~ L T}, “

dove §(28) = resistenza del calcestruzzo al 28° giorno;
f(t) = resistenza del calcestmar nel tempo; s = 0.2, per
cementi di classe CEM42.5R, 52.5N, 52.5R; s = O[5,
cementi di classe CEM 32.5R, 42.5N; s = 0.38, penanti di
classe CEM 32.5 N. Tale curv@,importante, non pud essere
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usata in maniera retroattiva per
conformita a 28 giorni.

giustificare unan n

5.3 Calibratura tra le prove non distruttive e distruttiv e

| risultati delle prove non distruttive e distrutti (queste
ultime da intendersi come prove per determinamedistenza
allo schiacciamento, JR possono essere combinati in modo
opportuno al fine d'individuardl valore potenziale della
resistenza in sito. Per la calibratura delle pmooe distruttive
sulla base dei risultati delle gare di schiacciamento si hanno
le seguenti relazioni (nelle quali i coefficientiea b sono
calibrati da prove su carote di riferimento ed iRdica la
resistenza a compressione):

- per la sclerometrica, R= a-Nb, dove: N = indice di
rimbalzo;

- per la Sonica, Ra-expbV, dove: V= velocita di
propagazione;
- per la Windsor, B a+bL, dove: L = profondita

d’infissione.

Sostanzialmente, la resistenza del calcestruzzcepsere
desunta da ogni tipo di provee(svolta singolarmente) o dalla
combinazione delle diverse tipologie di prove. duoesto
ultimo caso la resistenza a compressione, in bake al
combinazione fra le prove gscelte, pud essere funzione
dell'indice di rimbalzo, della velocita ultrasoniado della
lunghezza esposta della sandwindsor. Per esempio,
effettuando le combinazioni I)f) e Ill) definite come segue:

1) Sclerometro + Sonica + Windsor (pedici: SOAS;

1) Sclerometro + Sonica (pedici: Sc e S, anche detta i
inglese SonReb);

IIl) Windsor (pedice: W).

| valori che si ottengono possono essere combinati
secondo le seguenti relazioni:

per 1) R (Sc-S-W): a- Irmbl ' Vl,scl' Le dl;

perl) Ry (sc-s) & hm2 Vig%i
perlll) Row)=a&+ ds-Le;

nelle quali: R = resistenza del calcestruzzg, @, a, by,

b,, ¢, ¢, d e & sono le costanti oggetto di calibratura,
stimabili col metodo della regressione lineare maliata
(minimizzazione dell’errore ai minimi quadrati);,,| = indice

di rimbalzo sclerometrico; ¢ = velocita ultrasonica
longitudinale; .= lunghezza espostaltéesonda Windsor.

Tra laltro si ricorda che in letteratura si possadmovare i
valori delle suddette costanad esempio nel caso di prove
sclerometriche e Sonreb possono aversi:

B(SC-S) =& Irmb2 ' Vlsc2 (5)

nella quel ponendo:,& .-/ (con .= indice di taratura
e /= modulo di Poisson);.} valore medio degli indici di
rimbalzo e V = velocita ultrasonica di attraversatoe si
ritrovano le seguanformulazioni:

Re (Sc-SF - 7-695:107 Iyt *% v, 5*°° (Rilem, 93);

R 6.693-10 - Iy 2V, g Tos G ik, ‘92

¢ (Sc-S)™ - m (Gaspari );
Re (Sc-S)7 996410 1%V 244(D| Leo Pascale,'94)

Il limite di tali formulazion risiederebbe nel valore
dell'indice di taratura.; tale limite & stato risolto dai rispettivi
autori basandosi sui risultati sperimentali proeetii da
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numerose prove di carotaggialetipo sclerometrico-Sonreb,
ricalcolando il valore . invertendo le formule da loro
rispettivamente proposte (vexsl anche letteratura di
riferimento). E’ quindi possitle combinare i due metodi
(sclerometro e Sonica) utilizzando curve dette @o-
resistenza”, ricavat@er un calcestruzzo definito standard e
descritte dalle due sottostanti relazioni:

Re (Sc-Sy7-695-10° 1" 4%- v, g5
(con R in [daN/cni] e V in [m/s]);

- Re(sc-s70.0286: W2V, 61,

(con R in [N/mn¥] e V in [km/s]);
Re (Sc-SF 12:10° - 1y 0% v 62440
(con R, in [N/mn¥] e V in [m/s]),

Tenendo conto delle possibili correlazioni sopraoste il
collaudatore dovrebbe tenerentm che i risulti delle prove
in situ possono tra loro differire essendo influshproprio
dalla natura stessa del gettoo€i a causa di alcuni fattori
determinanti (eta del matemal densita, carbonatazione
superficiale del getto, dimensie degli inerti, durezza degli
inerti, etc.), &€ necessa calibrare le sudd& costanti in base
alle prove di schiacciamento sulle corrispondeafiote. Ad
esempio, per un’area di provsiano eseguiti carotaggi ed
ottenuti n.°3 provini (g C, e G). Per ognuno di essi si
eseguano: le prove scleronmeiie, ottenendo gli indicihy,
Iim2 €d ln3 , le prove Soniche, ottenendo le velocita V, e
V3 e le prove di schiacciamin ottenendo le resistenzefR
Rc, ed R:3). Ricordando la relazionehe lega le tre suddette
prove per ¢ C, e G si ha il seguente sistema nelle tre
incognite g, bie G:

Rei= & Irmlbl :
Re= & |rm2b1'
Res= a Irm3b1'

c
Vit
c
Vo1
c
V3 1
il quale pud essere riscritto con il seguente cambito
di variabili:

Beas +by Iy +Cp-V (6)

nel quale R =1In (R¢); I =In (I;m); V'=1n (V); a7’ =In
(a4). Da esso si ottiene il seguente sistema lineare

Rey 1 VP&
Re; = 1 | V2 b
Rcs 1 s V3 G

ove e possibile determinare i coefficientFaexp &', b, e G.

Tale determinazione € pen@n unica, quindi &€ necessario
stimarli attraverso la tecnica di minimizzazione I'delore
secondo il principio dei minimi quadrati (nel cash
sclerometro + Sonica + Windsor si procede con Esssi
metodo sulla base di quattro parametri).

5.4 Accettazione dei risultati di prova

| controlli di accétazione vengono fattal termine della
campagna di prove non distruttive e distruttive. Hase
all’estensione delle opere deollaudare e necessario una
procedura nella quale il ipno passo potrebbe essere
accumunare gli elementi da accertare per mix design
resistenza caratteristica attesa, tipologia.

Sulla base dei risultati acqitiddalle prove non distruttive e da
quelle distruttive (da condurr@referibilmente presso un
Laboratorio Materiali Ufficiale anziché autorizzgtoper
ciascuna delle aree omogenmgividuate, si hanno valori



delle resistenza in situ, eventualmente da correggefo
combinare effettuando un’indaginaigiompleta sul materiale.
Per quanto concerne le cori@d sui valori delle prove
distruttive (a schiacciamento), il collaudatore rpbbe
conteggiare i seguenti coefficienti correttivi:

- diforma, g = 1+ 0.25 (H/D)-1) < 1.25, dove
H=altezza provino, d = diametro;
¢= 1/0.85 (oppure 1/0.94 da ACI);

- maturazione, £= exp {s - [(28/d}*- 1]}, dove g =
eta del cls in giorni;

- disturbo,

per i quali il coefficiente correttivo{ totale & il prodotto
dei tre precedenti, cioé  BC- GG e quindi il valore della

resistenza corretta in termini di resistenza cubié on data
dalla R:,cor: =G R, on. dove R € il valore proveniente
dalla prova a schiacciamento laboratorio. Inoltre potrebbe
essere conteggiato anche il coefficiente di ridoeiper massa
volumica (g), definito come segue. Essendo g i gradi
percentuali di riduzione di masegp% la perdita percentuale
di resistenza, si calcola il prodotto ¢c% = g - p%cui
corrisponde la perdita totale iisistenza (con p=5+8), da cui
¢s = 1/(1-x). Ad esempio, qualora si riscontri che dlare
della massa volumica & 2320 kd/anziché 2400 kg/frsi ha
che:

g = 1- (2320/2400) = 0.33 dagd%, (7)
cioé
X% =3.3-65=21.45% (8)
e percio:
& 1/(1-0.2145) = 1.27. (9)

Quindi, definiti i coefficieti correttivi, ogni singolo
valore di resistenza allo schiacciamento relatiie ahrote
prelevate in situ (f) pud essere cortt® come segue,
ottenendo un valore ¥

[1/(1-x)] - ¢- (1/0.85) - §* = fc* cor (10)
ove :

- (1/0.85) tiene conto del disturbo per carotaggio

- [2/(1-x)] tiene conto della massa volumica

- cytiene conto della fana del provino.

Correggendo tutti i singoli valori®, si giunge al valore
medio potenzialmente corretto ed al valore minimo
potenzialmente corretto; tali kai (medio e minimo) vengono
quindi utilizzati nel controllo daccettazione (imiferimento al
D.M. 2008 od alla UNI 13791. Quantescritto vale nel caso
in cui si voglia fare riferimento alle sole provistduttive.

Per quanto concerne la combiitae delle prove si osservi
che, ad esempio, nelle prove combinate Sonicdefrsuetro,
si considerano parametri legati a caratteristicherde del
materiale, con una mutua carrene. Con la prova Sonica la
velocita di propagazione € legata alla densitalkslasticita,
nella prova sclerometrica l'indice € legato allarehza
superficiale. Per di piu, igrado di umidita e quello di
maturazione del calcestruzzo influenzano la vedoaiti
propagazione nella prova Sonica con un effetto sfmpo
rispetto a quanto accade per la prova sclerometjigadi: la
combinazione dei due metodi diminuisce alcune iciefize
dei singoli metodi. Infine, combinando prove difine e non
distruttive, secondo le combinazioni gia citatel(le IIl), i
valori che si ottengono vanno combinati come segue:

per 1) %’ (SC-S-W): a- Irmbl ’ Vl,scl' Le dl;

perll) R (Sc-s) = 2 |rmb2 : Vl,scz )

per 111) R:(W) =g+ dyLg
ove la ben nota simbologia.
Stabilito quindi il valore potenzialmente piu valigche &
a discrezione del Collaudatorédngono eseguiti i controlli di
accettazione facendderimento che, econdo il punto 11.2.6
del D.M. 2008,“[...] & accettabile un valore medio della
resistenza strutturale, misuea con tecniche opportune ... e
trasformata in resistenza cilindrica o cubica, naoxferiore
all'85% del valore medio definito in fase di progst
Il collaudatore potrebbe famferimento allenorme cogenti o
a quelle volontaristiche. Ad esempio, Per la UNI EBF91
valgono i seguenti approcci A e Belle cui relazioni I'apicé
significa in situ).
Nell’Approccio A la resistenza caratteristica iriuse il
valore minore tra:
of=fom - 1.48 -5
fck, = fc,min + 4;

(11)

dove: tck*z resistenza cilindrica caratteristica, desunta
dalle prove in situ;cfm*: resistenza cilindca media, desunta
dalle prove in situ; Cfmin*: resistenza cilindrica minima,
desunta dalle prove in situse= scarto quadratico medio;

Nell’Approccio B la resistenza caratteristica inuse il
valore minore tra: X X

Skf: fcm*' k (12)

fck = fc min T 4;

dove k dipende dal numero delle prove.

Secondo le Linee Guida del Consiglio Superiore dei
LL.PP. vale il sequentapproccio (dove I'apicé significa in
situ). Il valore della resistenza cilindrica cagatttica in situ &

il minimo tra le due seguenti relazioni (n. di peow * 15):

Cka fom - 148 -s
fck = fcmin +4;

(13)

oppure, per n compreso tra 4 e 14, si consideranihm
tra le relazioni:

c*k*f: fcmi— k

fok = femin + 4.

(14)

con i valori di k forniti dalle stesse Linee Guida.
Calcolato quindi il valore dellagyf, il controllo di
accettazione prevede che:

tk* * fek cont (= 0.85- f, prog = 0.85-0.83 R, prog): (15)

dove: fi, con= resistenza cilindrica di controllo g foroq =
resistenza cilindrica caratteristica, dalle speb#idi progetto;
Rk, prog= resistenza cubica caratteristica, dalle spedfidh
progetto.

5.5 Controlli incrociati Collaudatore e Progettista

Nel caso di nuove realizzmni o d'interventi di
riabilitazione dell’esistente & importante ahprogettista ed |l
collaudatore eseguano alcunpntrolli congiuntamente. in
entrambi i casi, infatti, la dispersione dei rigtiltdeve essere
il piu possibile contenuta e gsentare una sola moda. Cio
spesso non si verifica néuelle nuove realizzazioni,
specialmente se molto estese, né in interventadilitazione.

Nel primo caso la dispersiortestimonia la bonta delle
forniture (ad un minora dispersione, o minore scart
guadratico corrisponde una migliore fornitura) c&so in cui,
come detto, le opere siano particolarmente esteagdri per
tali opere potrebbero esserci una fornitura diredtate in
cantiere ed una esterna ad esso). Nel secondoicasce, una
significativa dispersione costringe il progettistaa(anche il
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collaudatore) a cautelarsi considndo il calcestruzzo in situ
di una classe piu scadente rispetto a quella chgarna
potrebbe essere (tra l'altro con [l'utilizzo dei ffmgenti
indicati nella Circolare n.’67/2009 circa i Livelli di
Confidenza).

Al fine di ritrovarsi con una @persione tale da influire sul
progetto stesso € fondamentale osservare nellee fitdie le
avvertenze discusse nei prdeati paragrafi. i controlli
incrociati potrebbero essere fatti anche assiefaeDatezione
dei Lavori poiché il collaudatore potrebbe far esey le
prove su parti strutturali dalle quali la Direziodei Lavori,
per legge, ha fatto prelevare in fase di gettdbiettii (dei quali
sono note, tramite proyautte le caratteriche meccaniche).

Il controllo della costanza da fornitura potrebbe essere
eseguito osservando, oltre alla Normale,
distribuzioni. Ad esempio,osservando la distribuzione
Weibull ed adottando divei stimator (massima
verosomiglianza, corrispoedza dei momenti, minimi
quadrati) verificando quindi l&bonta” della distribuzione
scelta attraverso differentiests di buon adattamento (ad
esempio: Kolmogrov-SmirnovAndersonn-Darling,Carmen-
Von Mises). Si veda I'esempio di seguito ove perdiversi
mix design per lanedesima classe di calcestruzzg, & 55
MPa, si hanno 25 carote con i rispettivi risultata
schiacciamento raggruppati in classi di ampiezzegaata.
Scelta la di Weibull, si stimino i parametri matti&il metodo
della massima verosomiglianzémassima  probabilitd di
estrarre il campione in esame) e si esegua il dediuon

adattamento, ad esempio Andersen-Darling (valido per

verificare I'adattamento di unampione ad una distribuzione
qguando la forma delle code e rilewe, soglia al 5% per rigetto
dell'ipotesi iniziale). Nel caso in esame, I'everiomeglio
descritto dalla Weibull rispetto alla Normale, jpéttp il valore
di controllo, pari a 47 MPa, deessere confroato col frattile
risultante dalla Weibull (57 MPa), anziché col fiatt
risultante dalla normale (59 MPa).

Fig. 3 - distribuzione di Weilhy adattamento all’evento (fonte:
attivita di collaudo del dott. ing. S. Sgambati)

Infine, oltre che prove pela determinazione della
resistenza dovrebbero esse condotte prove per la
determinazione del modulo elastico, grandezza sacasper
la determinazione del comportamento strutturaltosisma e
vento (specie se si tratta di uncagdificio). Se dalle prove di
modulo risultasse un valore minore di quello digato, da
valutare secondo il puntol1l.2.10.3 del D.M. 2008,
dovrebbero essere condotte dal progettista huoaksaREM
utilizzando il valore delle prove. La normativarderimento
e: per il modulo secante a compressione, la UNI 65&8;il
modulo elastico dinamico, la UNI EN 12504 — 4.

Tra laltro, con riferimento al quadro normativo
internazionale, si ricorda che il valore del modelastico
calcolato con la normativa italiana € maggioreaigpa quello
ottenibile con la normativa anglosassone (BSI).
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anche altre

Fig. 4 — valutazione del modulo elastico per NTB3#
(fonte: attivita di collaudo dedott. ing. G. Cozzaglio)

Si veda la riguardo I&igura 4 nella quale si riproduce
quanto ottenuto in uno studio condotto per un nuaito
edificio di Milano nel 2011per il quale le BSI 8110-2 hanno
fornito, per un calcestruzzo avente resistenza ceulé
compressione id 55 MPa, valori di modulo simili aelj
ottenuti con le prove di Laboratorio.

6. CONCLUSIONI

Le norme vigenti in materia glirestazioni ed accettazione
dei materiali da costruzionegappresentano un tema di
particolare interesse per i diveofessionisti che si trovano
a dover sovrintendere alla castione di una nuova opera.

Nella memoria questo argomento € stato trattato con
riferimento al materiale calcestruzzo, vista il $oodamentale
impiego sul mercato italiano, esiderandone gli aspetti legati
alle fasi di selezione del protio, di accettazione, di controllo
delle procedure di posa in operalella successiva verifica di
esecuzione a regola d’arte. Infatti, durante laroagine di
un’opera, sono diverse le figure che partecipano precise
responsabilita alla definizione della conformitd deteriali,
secondo un filo logico che emerge chiaramente \attsa
un’attenta lettura dei disposti normativi e cheni@moria
cercato di chiarire.

Inoltre, sono state descritte ardle principali tipologie di
prove ed alcune procedure di confronto che il Caoléore
potrebbe decidere di svolge in una campagna di
accertamento delle qualita del calcestruzzo in situ
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CRITICITA’ DELLE PROCEDURE VALUTA TIVE INERENTI LA STIMA DELLA
RESISTENZA IN SITU MEDIANTE PROVE DISTRUTTIVE

Giuseppina Uva, Francesco Porco, Andrea Fiore

Dipartimento DICATECHh, Politecnico di Bari

SOMMARIO

La valutazione della sicurezzielle strutture esistenti in c.a., secondo dd@rno approccio normativo, si fonda su speadfich
indagini volte a caratterizzare principalmente latstin cuiversano i materiali costituenti. Le caratteristiameccaniche &
calcestruzzo in situ ed in particolaodo la sua resistenza a compressione, inflaieo in modo determinante il comportamessia,
dei singoli elementi strutturali, sia dellero sistema globale. | carotaggi forgso informazioni significative in tal sem, ma
richiedono I'elaborazione delle resistenze misupgetenere conto dei humerosi fattori, intrinsat® modalita di esecuzie della
prova, che le differenziano dagli effettivi valdmi situ. Laletteratura tecnica-scientifica e diversi riferimienormativi, forniscono
numerose formulazioni per elaborare le singolestesze misurate sulle carote, lteadelle quali hanno trovato larga applice,
seppur la Normativa Tecnica Italiana non fornisteursa specita indicazione su quale utilizzare nel percorsoosaitivo
strutturale. Il presente lavoro, raccoglie i riatildi una analisi comparativa delle principalirfariazioni analitiche pda stima della
resistenza in situ a partire dai valori misuratiesoarote, evidenziando il caratteparticolarmente dispersivo dettatolelalumerose
variabili coinvolte nel processo valutativo. Il éimello studionaturale conseguenza dei risultati, &€ far emerglerae citicita nella
stima della resistenza in situ del calcestruzzotiadda ua evidente zona d’ombra dell’apparato normativentg sull’argoranto.

CRITICAL POINTS ABOUT THE EVALUATION OF IN-SITU RES ISTANCES BY DESTRUCTIVE TESTING

SUMMARY

Safety assessment of existing RC structures, aiceptd the nodern regulatory approach is based on specificstig&tions to
characterize mainly the constituent materials. Thehaeical chracteristics of the in-situ comte and its compressive stgti,
have a decisive influence on the behaviour, botthefindividualstructural elements, both of the whole global systéhe coe
drilling provides significant information to thaffect, but require processing of the measured tasies to take into acasuseveral
intrinsic factors due to the mode of executionhef test. Thse factors lead to obtain resistance values wdifdr from the actual in
situ values. The scientific literature and techhiecdes, povide numerous formulations farumerical processing the resistan
values measured from concrete cores. Soattions have found wide applicatioathough the Italian Technical rule does not
provide specific indication abowthich to use in the knowledge phase. This workspnts results of corapative analysis of th
main analytical formulations for assessing the in-sesistancdrom the values measured ooncrete cores, highlighting thei
feature dispersive caused by many variables involaethe assessment procedure. Purpose of the stutty émphasize some
problems in estimating the in-situ concrsteength deriving by the lack of specificdications from technical standards arde that
about this issue present an evident shadow zone.

1. INTRODUZIONE correlate alla grandezza ditémesse attraverso relazioni

La rilevante debolezza del patrimonio esistente mesgo
armato & da alcuni anni sotta luce dei riflettori non solo
degli addetti ai lavori ma anehda mass media. L'incipiente
degrado dei materiali, spesgeanzanti in organismi strutturali
che sono privi di dettagli antisismici perché foutdi
progettazioni conformi a normaé di obsoleta impostazione,
hanno dato un notevole impulstbesecuzione delle verifiche
statiche e sismiche.

Per gli edifici in cemento armato uno dei parametri
essenziali per una corretta valutazione del gradsiadirezza
di una struttura € la
calcestruzzo. La resistenza pud essere stimatauarssg
indagini diagnostiche che prevedono il prelievo e lo
schiacciamento di campionicilindrici, e/o prove non
distruttive basate sulla misurazione di grandeziziche

resistenza a compressione del

analitiche ricavate empiricamente. Il limite dei pditnon
distruttivi consiste ovviamente nella difficoltd dorrelare
grandezze apparentemente distanti dalle propriezcamiche
del materiale con le resistenze effettive. L'opifigb e da
ricercare il piu delle volte nella sistematica aggtione di
formulazioni presenti in letteratura che sono aowr su
campionamenti di calcestruzawn rappresentativi di quello
effettivamente presente e oggetto di analisi. Lernio
Tecniche per le Costruzioni [1], sulla consapevaedella
scarsa affidabilitd dei medd non distruttivi utilizzati
singolarmente per giungere ad udefinizione diretta della
resistenza del conglomerato, prevedono dhenfisura delle
caratteristiche meccaniche del calcestruzzo si gtien
mediante estrazione di campioad esecuzione di prove di
compressione fino a rottuta limitando quindi, l'uso dei
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metodi indiretti non distruttivi, alla calibraziorgei risultati
ottenuti con le indagirdistruttive dirette.

La resistenza misurata sulle carote cilindrichequate in
situ risente di numerosi fattori che la differemmala quella di
un equivalente provino standa (cubo o cilindro avente
dimensione da norma) o da tjaedel calcestruzzo in opera.
Tra i fattori si distinguono le modalita di prepzicne e
stagionatura della carota, la posizione del preliesil’ambito
dell'elemento strutturale, la presenza di armatlmeforma
delle carote e il disturbo conseguente alle operazdi
estrazione. Questi possono e la misurazione della
resistenza a compressione tarda generare una rilevante
discrepanza dai valori progettuali, che indirizbee verso la
necessita di sottoporre la struttura a valutazioredlad
sicurezza nei confronti dei ®@ehi antropici in virtu del
“significativo degrado e decadimento delle caratiiche
meccaniche dei materidli(8 8.3 delle NTC2008), con il
rischio di dover dichiarare I'opera “fuori servizigoprattutto
per gli edifici esistenti progettati a resistere saii carichi
verticali un esito nedao delle verifiche di sicurezza, nei
confronti delle azioni contftate dall'uomo, comporta
'adozione di provvedimenti tita garantire un uso conforme
ai criteri delle norme. In tal senso la Circolar&l¥ [2]
chiarisce che relativamente ai provvedimenti essond
sintetizzabili nella continuazione delluso attualamella
modifica della destinazione duso o nell'adoziong d
opportune cautele e, infine, nella necessita détkfeire un
intervento di aumento o ripristino della capacitar@nte’.
Detti provvedimenti sonorfecessari e improcrastinabili nel
caso in cui non siano soddisfatte verifiche relative alle
azioni controllate dal'uomb Le implicazioni a seguito di
una valutazione non corretta della resistenza, rdasdai
campioni estrattin situ, sono quindi evidenti.

Malgrado tale scenario, il tecnico € lasciato ddiliale
apparato normativo a dover scegliere tra numeliosiss
formulazioni proposte in lettetata per trasformare il valore
misurato sulla carota in valore di resistenza fn. 8l presente
lavoro mette a confronto alpe tra le formulazioni piu
utilizzate disponibili in letteratura e indicate dacuni
documenti normativi esteri, con la finalita di esittiare, da
un punto di vista meramenteasstico, eventuali distanze
significative tra i risultati ottenibili. L'analise compiuta su
una popolazione statistica cosititudalle resistenze misurate
sulle carote prelevate da 16 edifici scolasticial®tovincia di
Foggia nell'lambito di uno studio di vulnerabilitassiica
condotti su scala territoriale in virtu della congz®ne
stipulata tra Politecnico di Bari Autorita di Bacino della
Regione Puglid3].

2. LA STIMA DELLA RESISTENZA DEL
CALCESTRUZZO IN SITU

2.1 Indagini distruttive: carotaggi
La prova di compressione usiale consente di ricavare

la resistenza cilindrica a compressione della eardt

calcestruzzo prelevata in situ. Il valore ottenétéortemente
influenzato dai numerosi fattori strettamente datrealla
modalita esecutiva della prova, tra i quali:

x dimensioni e forma delle carote;

X posizione del prelievo sull’elemento strutturale ied
relazione alla direzione del getto;

X presenza di barre o di altre inclusioni;

x disturbo conseguente alle operazioni di prelievo ited
misura ridotta, anche il distoo arrecato nelle successive
operazioni di preparazioneseguite per ottenere un
provino idoneo per I'escuzione della prova).

x modalita di conservazione della carota.

Questi fattori differenzianoin misura piu o meno
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accentuata la resistenza ottenuta dai carofagigila effettiva
resistenza a compressione in $ity.

Documenti guida concernenti le modalita di eseq&io
della prova e I'elaborazione dei risultati ottersmino le ACI
214.4R-03[4], BS n.1881[5]. Questi documenti prerao
come riferimento laesistenza a compressione misurata su una
carota ‘standard, ovvero avente una snellezz&=H/D con
H e D, rispettivamente, altezza e diametro del campione
cilindrico pari a2 ed un diametrd=100mm E possibile,
comunque, prelevare campionaventi dimensioni non
standard purché il valore della relativa resisterfza: venga
riportato, attraverso opportuni coefficienti cotret ad una
resistenza associata ad un campiequivalente di dimensioni
standard In linea generale, Bartlett and MacGregor [6] f@ann
definito una formulazione gerale per lastima della
resistenza in situ partendda un valore misurato su un
campione non standard e tenendo conto dei fattfhiieinzanti
su indicati mediante appasibefficienti correttivi.

Basd do(xKG dxubaBasG 'S,
dove Fyp, Fg4a €d F, sono rispettivamente i coefficienti
correttivi che tengono conto degli effetti dovutaavariabilita
di @D ed alla presenza di barre di armature all'intedeta
carota (detti fattori “interni” o “di forma”)F,,. ed F4 invece,
sono fattori correttivi per tenere conto, rispeithente, delle
modalita di conservazione dei provini nelle fas gliecedono
la prova a compressione e d#dnno arrecato al campione
durante le operazioni di ea#ione (fattori “passivi”).

2.2 Formulazioni analitiche: stato dell’arte

A causa delle incertezze legate ai fattori pertivba
definiti in precedenza, nel carslegli anni sono state proposte
diverse formulazioni analitiche mediante le quapaatire dal
valore della resistenza della carqfe possibile determinare la
resistenza a compressione in st f

Due tra le piu note sono staproposte rispettivamente
dalla British Standard [5le dalla Concrete Society [7].
Entrambe le relazionintroducono coefficienti correttivi per
tenere conto, della geometridella carota (indicato nel
prosieguo con la sigley,p per agevolare la comparazione tra
le formulazioni descritte) edella direzione di estrazione
rispetto alla direzione del gett&ntrambe le formulazioni
sono esprimibili mediante I'Eq. (2):

o

ampl}- @agA

doveK, secondo la British Standard, assume valobee 2.3,
rispettivamente, per estrazione perpendicolare rallpka al
getto. Per la Concrete Society, invece, il coeffitieassume
valori piu bassi e rispettivamente pa2 a1.84

L'approccio alla base dellE) consiste nell'adeguare il
valore della resistenza misuratalla carota al valore indotto
da una campione sempre di farailindrica ma di dimensioni
standard. Tuttavia, I'impianto globale risulta oleso per la
necessita di variare il valorenisurato in funzione della
direzione di estrazione rispettal getto, negli ultimi anni
abbandonato per la diffusione delle indagini nostrditive
che consentono di scegliere in modo adeguato ii pamt
indagare.

Di concezione moderna, la norma ACl 214.4R-03 [4]
compatta in un’unica espressione I'Eq. (1) trascdoagli
effetti dovuti alla presenza di goni d’'armatura nella carota
suggerendo, per i diversi fattacorrettivi, i valori contenuti
nella norma ASTM C42-90 [9] e le indicazioni cont&n nei
diversi studi di Bartlett & Mac&gor [10,11]. In particolare,
la relazione proposta dal documento normativo, tdami
carote aventi diametro pari a 100mm, e data dajla®.

Baad do(x(a UxuB u;



In particolare, i valori suggétiper i diversi parametri sono:

X Fyp € valutabile mediante I'Ef#t) nella quale D¢ pari a
4.3*10* mnf/N e Fassume i valori0.13Q 0.117 0.144
rispettivamente per provino non trattato, immerso i
acqua per 48h e consetwan area secca.

Lul s P Fapet Fif TV

X Fga € pari a1.06 1.00 e 0.98, rispettivamente, per
diametri di5Omm 100mme 150mm

X Fme @assume valori diversi seconda del trattamento del
provino prima dell'esecuziondella prova uniassiale a
compressione. Nello specifiquari a 0.98, 1.00 e 1.09,
rispettivamente, per provino in condizioni asciuenza
trattamenti rispetto al prievo e immerso in acqua per
48h.

X Fq €& pari al.06 che equivale, ovverad incrementare la
resistenza della carota del 6%.

La relazione descritta rappezga un’estensione di una
formulazione precedente proposta dalla Federal &eney
Management Agency [12]. Questa si distingue dallapé
I'introduzione del fattore correttivo che annulka Variazione
di resistenza dovuta alla presemtzarmatura all’interno della
carota. Tale contributo sostituisce il coefficienterettivoF .
privilegiando cosi un fattore perturbativo intermb un fattore
passivo. In particolare:

Baad L Axo&:B W
dove, i fattoriFg, ed Fq assumono gli stessialori indicati
dalle ACI, mentre il fattorevalutante [lirfluenza della
snellezza (della carotafFyp, € dato dalla legge quadratica
espressa dall' Eq. (6):

< 6 <
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Sebbene uno studio di Loo etl.[13] evidenzi come la
presenza di barre di armatura in campioni di pmabametro
produca effetti del tutto trascurabilF&1), al contrario di
guanto riscontrato per campionastlard, le Fema forniscono
valori correttivi qualora lacarota contenga spezzoni di
armaturaF, assume un valore unitario &ssenza di barre, pari
ad 1.08 in presenza di una sbkra di armatura, mentre 1.13
in presenza di due o piu barre.
In questa piccolaoverview & doveroso affiancare a
formulazioni proposte da docemti normativi anche relazioni
derivanti dalla comunita scigfita. In rappresentanza delle
diverse proposte disponibili éa evidenziare la relazione
presentata da Masi [14]i seqguito riportata.

Baad R NR0¥p%B Y
La relazione, espressa con uteanenclatura diversa (uso della
sigla C rispetto alla F per i coefficienti correi}j presenta un
impianto concettualmente simit alla (5), con gli unici
caratteri fortemente distintivindividuabili nella valutazione
del coefficiente di forma e debefficiente relévo al disturbo
arrecato nella fase di estrazione. In particoldrgrimo é
valutabile attraverso [I'espressione fornita dalleitigr
Standard, ovvero:

o 6

/ﬂ I/ZL—@éQIEA

I secondo non & dato da un valore costante come
evidenziato in precedenza, ma diventa un coeffieien
dipendente dal valore di regénza misurato sulla carota.
L'assunto deriva dall'ipotesi diconsiderare un effetto di
rimaneggiamento tanto maggiore quanto minore eédastenza
del calcestruzzo in situ,. A tal fine I'autore, pireno accordo
con le indicazioni ticciate da Collepardil5] suggerisce di
assumere un valore debefficiente pari adl,20 per f. <
20Mpa e di 1,10 per f, > 20Mpa Occorre evidenziare che
sebbene il carotaggio sia ritenut metodo piu affidabile per
stimare la resistenza del calceshui di strutture esistenti essa

puo risultare sostanzialmente dal valore in situdisturbo
arrecato alla carota durantedperazioni di estrazione portano
a sottostimare la resistenza rispetto al valoretteféanente
presente in situ. Diversi stuftirniscono coefficienti correttivi
per eliminare questa tendenza a ricavare resisterineri
delle effettive, alcuni dequali in linea con Masi (Donaggio
[16] propone un valore pari ad 1.1 per fc>20MPayi al
correlano la riduzione di resistza a parametri diversi dalla
mera resistenza della carota. Uva et al. [17]zz@iho un
approccio basato sulla correlazione tra le resistenséu e il
grado di compattazione dei provjprelevati durante le fasi di
getto, mostrando come gli effieindotti dal danneggiamento
(in presenza di degrado del tedale) inducono riduzioni della
resistenza fino al 40% ircorrispondenza della massima
compattazione in opera.

Recentemente Pucinotti [20] ha proposto una
formulazione che affianca a fattori correttivi ddbncezione
moderna (come ad esempig) fattori di vecchia concezione
basati sulla direzione di estram® rispetto alla direzione del
getto. La relazione, proposta pavalutazione della resistenza
in situ di un intero campionamentsi presenta nella seguente
forma in relazione ad un singola carota:

Basd R Ho%B {;
dove Cyp, Cgia € Cy assumono gli stessi i definiti da
Masi, mentre 2 & un coefficiente dipendente dalla direzione
di perforazione, pari al.15 per direzioni ortogonali alla
direzione del getto &.05per perforazioni parallele.

3. CASO DI STUDIO
3.1 Descrizione

L'obbligatorieta da parte dell’Ente titolare delimobile
di valutare la vulnerabilita dell’edificio, sanciia Italia a
partire dal 2003 e meglio esplicitata dalle Norneeriiche per
le Costruzioni, ha sensibilizzato gli operatori dettore ad un
maggiore approfondimento delfeetodologie finkzzate alle
verifiche di sicurezza con rifinento alle ndicazioni delle
vigenti normative in materia. In questo contedt®alitecnico
di Bari e I'Autorita di Baano della Regione Puglia hanno
stipulato una convenzione per valutare la vulnditatgismica
degli edifici scolastici della Brincia di Foggia. Nell’ambito
della convenzione, sono state redattellmée Guida per la
valutazione della sicurezza ddifici pubblici con strutture in
c.a. o in muraturafornite ai Tecnici incaricati di svolgere le
verifiche di sicurezza, come strumento contenente |
indicazioni metodologiche per la redazione della
documentazione richiesta.

Le verifiche di sicurezzaomo attualmente in corso e i
risultati raccolti nel presentdocumento sono relativi solo ad
un primo campione costituito da 16 edifici scoleisti c.a. Le
strutture analizzate sono dishte sull'intero territorio
provinciale di Foggia (Fig. 1¢he posizionato sul versante
adriatico meridionale, ricade imna zona di media intensita
sismica. In particolare, la sismicita dell'areapressa in
termini di “accelerazione massima orizzontale & siag”, &
compresa tra il limite inferi@rdi 0.173g e quelto superiore di
0.253g.
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Figura 1 - Ubicazione degli edifici scolastici odggedi studio
nell’ambito del territorio Foggiano

3.2 Risultati delle indagini distruttive

La popolazione di dati utilizzatper il presente studio, €
costituita dai valori di resistenza desunti dalleover a
compressione uniassiali condotiglle carote prelevate dai 16
edifici scolastici nellambito dei percorsi condsdi
finalizzati alla caratterizzazione meccanica deitamali in
opera. Le resistenze sono relatia carote aventi diametro
compreso tra 69mm e 98mm e snelleza 1 e 2. L'intera
popolazione consta di 194 valdii resistenza, provenienti per
il 64,9% da carote estratte da pilastri e perstarte 35,1% da
travi di fondazione ed elevazione. | dati sono
complessivamente descritti attraverso i valori déuae
grandezze statistiche, suddivigi Tabella 1 in relazione
all'intera popolazione ed airgjoli sotto-insiemi individuanti i
16 edifici considerati singolarmentIn dettaglio, la tabella
contiene il valoe medio delle resistenze in sitw la
deviazione standardl/ il coefficiente di variazioneCV. |
valori modesti delle resistenze medie relativi &aiai edifici
sono in linea con il deficitriscontrato in termini di
vulnerabilita sismica, permettdo cosi di ritenere, il forte
decadimento delle proprieta meccaniche dei matenala
delle cause responsabili dellaassa sicurezza nei confronti
delle azioni sismiche.

Tabella 1 - Parametri statistici dei dati relatial caso di studio
considerato

Edificio P 4 CcVv A
MPa MPa MPa
tutti i dati 22.10 168 0.48 50.79
n 1 19.20 2.84 0.15 7.41
n. 2 37.08 4.02 0.11 11.52
n. 3 42.24 10.89 0.26 33.17
n. 4 17.16 3.23 0.19 9.30
n. 5 13.36 7.12 0.53 20.70
n. 6 14.22 4.16 0.29 13.90
n 7 27.07 417 0.15 15.30
n. 8 14.88 4.36 0.29 13.70
n. 9 16.17 5.63 0.35 24.80
n. 10 27.36 9.87 0.36 32.90
n. 11 11.13 3.24 0.29 12.50
n. 12 28.94 4.85 0.17 14.54
n. 13 28.81 5.77 0.20 19.14
n. 14 12.10 3.12 0.26 11.01
n. 15 21.29 6.39 0.30 18.52
n. 16 20.55 5.30 0.26 14.70

Per tutti gli edifici (ad eccezione del n.2) iledficiente di
variazioneCV é al di sopra del limit indicato dalle norme
FEMAZ356 [18] (pari a 0.14) e pertanto non sarebirgsentito
l'utilizzo del valore medio dée resistenze nell'abito delle
verifiche di sicurezza. D’altrparte bisogna considerare che i
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dati raccolti sono relativi solai carotaggi e non contengono
valori correlati con le prove non distruttive a suricorre per
integrare le distruttive e ottenere informazionl guado di
omogeneita del materiale. Eomunque da non trascurare
'aspetto legato alla dispewsie dei dati che € un ulteriore
fattore da considerare nell'ambito delle verifichiesidurezza
degli edifici esistenti [19].

La  distribuzione delle resistenze  dell'intero
campionamento in termini di fggienza relativa € mostrata in
Fig. 2. Il valore mediadelle resistenze (pari 22.10 MPa
ricade nell'intervallo successivo a quello contemehtvalore
della “mediana” {5MPa- 20MPg relativa alla distribuzione
sperimentale dei dati. In virtu di cio, i dati rigno
maggiormente addensati a destra del valore medio la
distribuzione riscontrata € asimtriea con valore di picco in
corrispondenza di bassi valori di resistenza.
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Figura 2 - Frequenze relative dell'intero campionamto

4. RISULTATI
4.1 Comparazione statistica delle resistenze in situ

Con l'ausilio dei dati a disp@@Sone & stata@seguita una
comparazione statistica delle resistenze in situtat con le
formulazioni descritte al paragrafo 2.2. Dai céréfi emessi
dai laboratori incaricati dell'esecuzione dei caggi, emerge
che lo stato di conservazionelldecarote € lo stesso delle
condizioni esterne di preli®. Inoltre, non sono stati
riscontrati spezzoni di armatura all'interno deimgeoni
cilindrici estratti. Per tali circostanze i relatfattori correttivi
considerati allinterno dedl formulazioni di approccio
moderno (Fema, ACI, Masi, Pucinotti) sono statiuatis
unitari.

Per ciascuna delle formulazioni descritte nello ostat
dell'arte & stato valutato il valore medio dellsistente in situ.
Tali valori sono stati confroati con i valori medi delle
resistenze derivanti dalla p@wva compressione (riportati in
Tabella 1), valutando le differenze in termini pamwali
(Tabella 2).

Dalla comparazione si evina®me trattando le resistenze
delle carote secondo le relazidainite dalla British Standard
e dalla Concrete Society (esgse secondo I'Eq. 2) si ottenga
un’alterazione del valore m® sull'intero campionamento
completamente discordante. La British tende a stivmare il
valore medio, mentre in antitesi la Concrete Sgcle la
tendenza a sottostimare la grandezza. Questo sintisc
anche sui singoli edifici ed in alcuni casi & anche
particolarmente accentuato diicio n.5). E interessante
osservare il diffuso decremento della resistenzdiani situ
per tutte le formulazioni considerate. Tale cireoga €
imputabile  principalmente al coefficiente  correttivo
dipendente dalla snellezza della carokyd o Cyp) che
risulta su tutte le caroté 1 ed arriva ad assumere il valore
minimo di0.63nel caso della relazior@oposta da Pucinotti.



In analogia sono state comparate le ampiezze debdlsing
campionamenti e della popolame complessiva con i
rispettivi valori riscontrati sulle resistenze dellcarote
(Tabella 3).

Tabella 2 - Comparazione in termipercentuali tra i valori medi
delle resistenze in situ

g Z g > py < g
3 K @ ! @) 3 i3 2
< = @ ) = =
T =
tutti 22.1 3% -18% -3% -6% -5% -1%
1 19.2 1% -21% 7% -10% -8% 0%
2 37.0 0% -20% -3% -7% -9% -2%
3 42.2 0% -20% -3% 7% -9% 2%
4 17.1 25% 0% 9% 9% 22% -11%
5 13.3 5% -16% -1% -3% 2% 2%
6 14.2 1% -19% -6% -9% -4% 4%
7 27.0 0% -20% -5% -8% -9% -2%
8 14.8 0% -20% -6% -9% -5% 3%
9 16.1 0% -20% -4% 7% -4% 4%
10 27.3 0% -20% -4% -71% -8% 0%
11 11.1 1% -19% -4% -6% 0% 8%
12 28.9 1% -19% -3% -6% -8% -1%
13 28.8 1% -19% -3% -7% -8% -2%
14 12.1 1% -19% -3% -6% 0% 8%
15 21.2 18% -6% 5% 4% 9% -11%
16 20.5 25% 0% 8% 8% 16% -14%

Tabella 3 - Comparazione in termipercentuali delle ampiezze dei
campionamenti

(@] i)

E -~ 2 g 2 7 = 5

a @ =} Q 3 % =

<3 > @ ) = =

2 =
tutti 50.8 0% -20% 2% 7% -10%  -2%
1 74 6% -25% -10% -15% -35% -27%
2 115 0% -20% -1% 7%  -9% 2%
3 33.1 0% -20% 1% 7%  -9%  -2%
4 9.3 25% 0% 9% 9% 2% -28%
5 20.7 0% -20% -3% 7% -10% -3%
6 13.9 0% -20% -5% -9% -16%  -9%
7 15.3 0% -20% 7% -12% -24% -18%
8 13.7 0% -20%  -5% 9% -18% -11%
9 24.8 0% -20% -3% -7% -11% -4%
10 329 0% -20% 2% -7% -14%  -6%
11 125 2%  -19% 2% 6% 1% 8%
12 14.5 1% -20% 2%  -T% 9%  -2%
13 19.1 1% -20% 2% 7% 9%  -2%
14 11.0 1% -19% 3% 7% 0% 7%
15 185  25% 0% 8% 8% 5% -21%
16 147  25% 0% 8% 8% 2%  -24%

Osservando i dati riportati ifabella 3 risulta evidente
come l'uso delle formulazioni considerate, ad ewrez della
relazione fornita dalla British Standard, tendandiminuire
'ampiezza del generico campionamento. Addirittan la
formula della Concrete Socieper bene 11 edifici 'ampiezza
delle resistenze si riduce aia quantita maggiore di 1/5.

4.2 Ulteriori considerazioni sulle formulazioni disponibili
La caratterizzazione meccanica dei s
passaggio importante nell’ambittel processo conoscitivo di
un fabbricato esistente. Questasgm attraverso I'adozione di
una delle formulazioni disponibifinalizzate finora. La scelta
di una formula piuttostoche un’altra € dettata piu
dall’esperienza e abitudine del tecnico incariceite da un

materiali & un

effettivo vantaggio nella stimn delle classi omogenee di
materiale. E interessante quindi quantificare Iéazémni delle
principali grandezze statistiche conseguenti dlitazp di una
delle formulazioni tra quelle disposizione. A tal fine si
ipotizza di considerare comerfoulazione di riferimento, la
relazione proposta dalle Femd@42(Eqg. 5) e di calcolare le
variazioni dellaresistenza medi& della deviazione standard
Ve del coefficiente di variazione CV delle resistemz situ
dei singoli edifici scolastici. Invirtu di tale assunzione,
valutando le differenze percentuali tra la resséemedia in
situ ed il rispettivo valore ottenuto con le Femand state
riscontrate per molti campionamenti variazioni sigreral
10% (Fig. 3). Per I'immobilen.16 l'uso della relazione di
Pucinotti comporta variazioni percentuali di ciica0% dalla
Fema. Comparando la media delle variazioni misupse
ciascuna scuola (Fig. 4) confermano quanto giaeewiato,
ovvero che le relazioni propostialla British Sandard e dalla
Concrete Society comportino Nazioni che in media sono
dell’ordine del 10% su 16 edifici.

20%

10%

0%

fcore,Fema

~

0%

core

20%

B80%

W British mConcrete

ACI mMasi mPucinotti

Figura 3 - Variazioni percentuali dle resistenze medie calcolate con
formulazioni di letteratura e valutate medianteazbne Fema
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Figura 4 - Media delle variazioni peentuali delle resistenze medie
calcolate con formulazioni di lettetara e valutate mediante relazione
Fema

L'uso di relazioni di impanto moderno (ACI, Masi e
Pucinotti) comportano variazioni percentuali mindel 5%.

Un giudizio meramente qualitativo del grado di
omogeneitd del calcestruzzo in situ, pud esseneitéodal
Coefficiente di variazione CV, ehse al di sotto di 0.14 (Fema
356), rappresenta un segnale della possibile coit@ona di
piu classi omogenee di materidllisurando lavariazione in
termini percentuali tra il CV riscontrato con le elise
formulazioni analizzate e lo stesso valutato comelazione
Fema, si evincono differenze contenute ma comumgoko
significative. Quantificando le vazioni su riscontrate su tutti
i 16 campionamenti (Fig. 5) & egidte come a differenza delle
grandezze osservate in precedenza, l'uso della sBriti
Standard e della Concrete Society sia del tuttdferdnte in
termini di CV.
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Figura 5 - Media delle variazioni percentuali traefficienti di
variazione calcolati con formulami di letteratura e valutato
mediante relazione Fema

Invece, I'uso della formulaane di Masi, limitatamente ai
16 campionamenti oggetto di studio, tende a fornire
coefficienti di variazioni piu besi rispetto alla formulazione
Fema274. Tale tendengafavorevole ai fini del rispetto della
limitazione indicata dalla norma Fema356, ['unichec
affronta la problematica fornendo un limite anattioltre il
guale ritenere eccessiva Ispiersione numerica dei dati.

5. CONCLUSIONI

Il presente lavoro confroatdiverse formwzioni per la
stima della resistenza in situ del calcestruzzdepado dai
valori ricavati per mezzo di prove distruttive. hipio
campionamento costituito dai carotaggi compiutil6uedifici
scolastici della Provincia didggia, ha permesso di eseguire
una comparazione in termini statistici.

| risultati evidenziano awe ['assunzione di una
formulazione piuttosto che un’altra possa produrmea u
variazione di circa £15% del e della resistenza media in
situ. Anche le ampiezzedei singoli campionamenti,
inizialmente costituite dai valori grezzi ottendtille prove a
compressione, subiscono una riduzione cha raggiangiee il
20% una volta oggetto di elala@ione numerica mediante una
delle formulazioni onsiderate. Tale conseguenza, se pur in
misura ridotta, si Hcontra in termini dicoefficiente di
variazione, confermando la teamza manifestata da tutte le
formulazioni di addensare le resistenze in un Vatés di
piccola ampiezza.

In conclusione risulta evidente che nell'ambito Igel
verifiche di sicurezza delle strutture esistents fase
riguardante la stima della resistenza in situ etmaiazata da
una intrinseca incertezza dente dall’adozione di una
relazione numerica tra le tardassponibili. Occorre soffermarsi
che la variabilita dei parametri statistici potrebbsporre la
generica struttura al rischio di avere verifiche siiurezza
soddisfacenti o meno a seconda della formulaziatettata
per elaborare i risultati delle prove distruttie. riduzione del
20% del valore medio della resenza, riscontrata per alcuni
campionamenti, adottando una fadawione diversa da quella
di riferimento, insieme allilteriore decremento dovuto al
fattore di confidenza ed eventualmente al coeffigigarziale
del materiale, condiziona in modo inequivocabilgdaifica di
sicurezza, aprendo verso la possibilita di inikir@ormale
uso. Per ridurre al minimeale eventualita, & indubbia la
necessita, ed imprescindibiléesigenza, di usufruire di
indagini integrative di tipo non distruttivo, norolg per
individuare eventuali eterogeneith materiale, sinonimo di
differenti classi di resistea concomitanti in opera, ma
principalmente per incrementare i singoli campionatmneosi
da diminuire la dispersioraei valori di resistenza.
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